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RECOMENDACIONES . - .. 

~f\RA EL DISENO SISMICO 
CON-BASE EN 

. , LA EXPERIENCIA- . 
-DE·· LGS SISMOS 

. ·DE SEPTIEMBRE DE 1985* 
,, 

' ' Enrique del Valle Calderón•• 

'.,T .. 

·" .. ~ ·• ~ 
RESUMEN .- ~. ,. 

Se andli::a el prOceso de ':úlculo que debe seguirse para 
discflar. una,estrucrura contra sismos, discutiendo laJ 
• '~ 1 ; • ' ' • • 

. .incf!Tiidumbrcs existentes en la estimaci6n de/. sismo de 
'.~ ~ ~~~~ó,.Y ia'e!ab'ora.~ió~· ~i .. fos mode~os nla!e_máticoL 

·.con base en lo ocu"ido dúrante los sUmos de septiembre, 
- ¡e' ev~lú~n también 'tas recomendacidnes 'sobre . 

' 111·-. • . • 

estntcturacion propuestas por diversos autores y la 
. , influ"'!pa de la configuración de los edificios en su . 

respuesta sismica. · 
•• •.• ... • ' ¡ 

" . 
,'¿ j 1 

r. 
·O ~-~ ••. 

~) ) \' " . :·,·. t • . .! 

'.: ._') .. ~ 

SUMMARY · 
., 

In tiris papá, rhC calculatlon process rhar n1ust be 
undcrtakcn to 'acsigu a Srrilcture againit éartliquak~s is 
analy:cd. A tthe sanu: time, the unccrtainties in the 
estinration.of the d.:Sign seúm and in' the elaboratiOn of 
mathcmatical módeú tue discussed. Considtn'ltg the ~ents 
rcsulting from thc september carthquakes. the comtroction 
rccommcndatiom ¡iroposed by severaiaúthors and fhe· 
in[luence o[ the configura/ion o[ buildings on its seismic 
response are also ·<:Valuated. 

,-,~,.•. Por1encla prescr:tod.l en el Seminario IMCYC sObre Ev~lu1ci6_n y noporeci6n do Estructures de Concreto Oel\.daa por.Sismot, el 1!) ~~~ 
::. i ~~"rl•m.~re ~a 198~. . . 

':.lngonifJro·Civfl, UNAM. Maestro on Clenci:ls;-UnlvorsldocJ de llllnoÍs. p;~fosor. OlvlsiÓ~ d~ Estudio• de PoagrAdo, Focultad do lngnnl.,t•. 
UNAM. 1 
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clones dinámicas imponentes; en otros casos. habla cam
. ' · bias dúigidaz v/o. de inasa en la mismá ·estructura; ta~ 

blén puedan haber Influido los 'efectos P ·A' (cargas venl· 
· cales actuando r sobre los desplazamientos· horizontales), ' 
ya sea por deformabilidad dec·la. estructura misma o por 
rotación da la base sumada a lo anterior. Es posible asl· 

'niisn1o quo la respuesto en un modo superior rosultara 
determiMOte. . - , .. ,,> 

5. éQul tipo de estructura y cimentación $11 recomienda 
para fu diferentes zo11u del Olrtrlto Fedoflll, y por quel 

' '-~\' . . ' - . . ,... ' . 

En generai:'5e recomiendan· estructuras rtgldas en suelos 
blandos, v flexibles en suelos duros, pará que las caract& ' 
rlsticas dinámicas de la estructura (periodos) no coinci· 

:dan con las .del suelo. En este temblor se observó muy .. 
claramente el problema de resonÍincia, ya que los edificios 

. é:on periodos cercanos ·a dos segundos .(que fue el periodo 
• 

1 
dc?mlnanui del movimiento. del suelo en terreno blando) 
.f~e~on Jo~ más afectados. , ~· t·•' , ·.,. .. ,_: . ~ 
Por lo que respecta a.tipos de cimentación, esto dependerá 
sobre tOdo de la capacidad de.carga dei.terreno. 

. '1 t,' : ' ~ . - 1. ,-

6. Part1 rav1sar.uns estfiJCIIJra dsii«Jii (con grletaun s¡e:nen· ~· 
to1 estfiJcturaiBI,,eaiiiiK/M po~ tor movimltlniói, de.:J pro.V(J 
pie llltructura}, $/m ertá mOdti/Bndo dk:hll ntructUrd para 1 

hM:tir un snll/1$/s por computlldora éc6mo m {JU«kn o , 
dtlblm considerár estor eismenros estfiJCIIJfllles agr!Btedosl 

· . ., dsclr, écon qul valores de lites, lnerc/B,Iongl~ud.,, stc.J 

S/ $11 111m 'fllbrlcedo SlfiUnos sd/tlvrn ep6xiCÓ1 para' conc,.,. 
to, que le conflerM m.vor resistencis 11/B tens/6n; y obvia. 

·monis 8 ls compresl6n·é<B considera rscomsndsblew uso, 
de IICUstdr> con lo• t~~wltsdtis do pruebas dolsborotorlosJ 

! •. ' • 

Pura revisar una estructura, danada o no, uno do los mod& 
los matemáticos Que 'deben supÓnerse debe tomar en cuen
ta el efecto de agrietamiento en las secCiones, lo QUe red u· 
ce los momentos de Inercia hasta en un 50 % en algunos 
casos; en torsión, por 'ejemplo, la 'rlgidei se reduce hasta 

· en uri 90 % , según algunos autores. COnsidero QUe es un 
ie'ma 'al: que se ha prestado poca at8rici6n: En cienas 
ocasiones. la Inyección de resinas ep6xicss en las grietas 
restituye las propieclades originales a la estructura, aunque 
.a vei:as este proc.edimiento es· dificil y, sobne todo, resul· 
ta COstOSO. 

... 

:(f 

.·' 
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EL MOllF.LO MATEHAT ICO DE UNA ES'rRUCTURA 

Enrique del .Valle* 

• 
Rcswnen 

El an5lisis'de cualquier estructura. se lleva a cabo ·elaborando un modelo 

mater•lático que trata de tOOlar en cuenta las peculiaridades estructurales que 

se tengan. Sin embargo, es frecuente que no haya concordancia entre el mod~ 

lo matem,ítico que se empleó en el análisis de la.estructura y la estructura 

real, ya sea por deficie11cias en las hipótesis simplificadoras que se hicie-

ron al elaborar el modelo matemático pzra que éste se11. facil de analizar con 

lo~ lt\::rfc.nuit:n"tds c.lispooiUl!.!s (¡;ruyr.üui;)S de computadoras, métodt)s numéricos 

iterdtivos, métodos aproximüdos, etc.) o por que no hubo una transmisión ade 

cuada de esas hipót~sis a las personas que se enc~r~an de materializar la-~ 

tructuril, a través de los pl<>nos constructivos y lo que se construye modifi-

ca substancialmente esds hipótesis, lnvalid2ndo el ~oál isis que se hizo y al 

terando rüdicalmente el comportamiento previsto bajo diversas solicitaciones. 

En este artículo se discuten algunas de las Idealizaciones comunes y los 

problemas que suelen presentarse. 

f'rofes<>r titui<Jr. División c'e Estudios ele Posgrüdo, facultad de Ingenie
,. Í ,, , liN/111 

Pres id~nlC", Soc ied.Jd t~exic.-111 .. l .. 1.~ lngt~ni,~rra E!'.truclural. 



2. 

1 ntroducc Ión 

Al analizar una estructura hlperestátlca es necesario establecer la 

compatibilidad entre esfuerzos y deformaciones con objeto de calcular las 

reacciones y elementos del estado de fuerzas Internas, o elementos mecánl 

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

diseñar la estructura para que resista esos efectos •. 

En general las estructuras son tridimensionales., pero para facilitar 

su análisis se elaboran'modelos matemáticos más simples, reduciéndolas a 

estructuo·as planas cuyo anál isls es más sencillo, buscándose que los re

sultados sean conservadores. 

Recientemente se han desar.rollado varios programas de computadora 

que permiten realizar el anál isls de las estructuras en tres dimensiones 

encontrándose, en cea~ iones, que las hipótesis slmpl iflcadoras hechas pa-. 

ra reducirlas al plano no siempre conducen a resultados conservadores. 

Se han desarrollado también métodos que emplean elementos finitos para de 

finlr mejor las distribuciones de esfuerzos y deformaciones en distintas 

zonas de la estructura. 

Por otra parte, existen muchas incertidumbres en la determinación de 

los parámetros que intervienen en el modelo matemático de la estructura, 

re(. 1, como son E'l módulo de e las tic idad del material, ·los momentos de 

Inercia y áreas de l~s secciones de las barras, la Influencia de agrieta

miento y refuct·zo en el caso de estructuras de concreto reforzado, la In

fluencia dl• las zonas ele intersección entre barras especialmente cuando 
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l.:ls dir,,ensiunes rlc ,.stas son una friJcción importante de la longitud, lil cO_!! 

tr'lbución del sist<'111a de piso a la rigidez de las trabes, etc., lo que difi 

culta la definición del modelo matemático adecuado. 

Lo m;js cw.ún es suponer que el comportamiento de la estructura será 

elástico; sin ert'lbal·go, hay ocasiones en que el anéll isis mismo implica com-

port~miento no 1 ineul, lo que suele tomarse encucnta de manera muy simpl i-

ficada, empleando, por~ ejemplo, factores de reducción por ductilidad, c~no 

en· el caso del análisis sísmico aplicando el Reglamento de· construcciones 

para el Distrito Federal. 

Es importante reconocer que lo Importante no es el anál lsls del modelo 
. ' 

matenático en si, ya que por muy bien hecho que esté, empleando las mejores 

herramient¿,s disponibles, si no hay cong•·uencia entre el modelo y la cstru=. 

tu;.:. -' '. '. ... •• o 
1 c.u 1 J \,1 1 '-' 1 1\..' tliiO 1 1 ~ 1 :t y ::"'::Y"''uu•'=uL.u t::• úi~e::ñu Ut:: id esc.ructura empicando 

sus resul.taáos, no sirven para nada, aunque sin embargo, se puede tener una 

falsa sensación de seguridad. 

En muchas ocasiones, siendo razonnbles las hipótesis hechas y los par! 

metros empleados en el análisis y diseño de la estructura, son invalidados 

al mcxnento de construirla ya sea por Información inaC:ecuada a través de· los 

planos constructivos o_ bien por no l"'espetar las recomendaciones conteniCJas 

en· ellos deb;do a que puedan ser difíciles de real iz;:,r y el constructor con

sidere que no son necesarios ciertos detalles que allí se especifican. 

llna de las cuu~üs m5s frecuentes de d.:u\os por sismo, por ejemplo, sed~ 

be a la manero inadecuada en qul.! se construyen los muros divisorios y otros 

. 
c1unento~ "no cstructural<.·s 11 que el proyc(.tistu con~idcró que no era c.onve-

nient"~ qta~ (orlll.Jr;,n parlt• intcgrant_c de 1-J C'Sl:ructur.1, pero que, o no csp<'-

.; 
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cificó clar.1mentc en los planos cómo se debían construir, esto es, que holguras 

debía haber entre la estructura y esos elementos, o el constructor no re•petó 

lo especificado, por falta de supervisión, negligencia o incluso a veces, de 

buena fi, pansando que ~i liga esos elementos a la estructura va a incrementar 

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

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

Otro problema que suele presentarse es el de la sobreslmplificación del mod~ 

lo de la estructura para que sea econ&nico su anál lsis y diseño, debido a la di 

ficul tüd q.:e· enfrentan los estructuristas para obtener una remuneración adecua

da por sus servicios. Huchas veces las personas que solicitan el cálculo de la 

estructura creen lograr'grandes economías pagando .muy poco por el cálculo de la 

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

de excesivamente y dise~ando en genera1 la estructura sobrada, lo que redunda 

en un C<JS to de obra mucho mayor que e 1 ahorro que· se h 1 zo en 1 os cá l cu 1 os y qu.':. 

dando la incertidumbre de que el análisis y diseiio no fueron lo suficientemente 

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

que presenten prob 1 emas pos ter iorcs. Des<¡o·aci adamen te se ha detectado que es t~ 

situación ha sido.propiciada en buena parte .por personas carentes de escrúpulos 

y ética profesional, que .cobran muy ~arate, pero no anal Izan ni dl~eñan l.a es

tructura, sino que, basr!dos en una dudosa experiencia 11 Ínventan11 las secciones 

y armados de los distintos eleme'ltos de la estructura, entregando ésta resuelta 

en uno o dos planos llenos de tablas con armados tipo, sin detalles adecuados y 

con unas memorias de c.Sicuio francumcnte ridículas. Cabe comentar que actual

mente el prc·:iv máxiu:o qu~ se ;>.Jga por calcular una estructura normal es muy 

infcr ior a lo que se pil·J0 por '·1 irnpielil 11 eJe la Cll>I":J al terminar$~ ésL:J. 
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5. 

Una situación frecuente también es que se exijan los cilculos en un plazo 

excesivamente breve, porque 1'! .c.bra ya se inició o porque hay que iniciarla en 

un plazo determinado, presionándose.al estructurista para que termine su traba 

jo con brevedad, Jo que impide en ocasiones real Izar un análisis ·detallado y 

oul lga a hacer hipótesis simpl lflcadoras que no sientpre son conservadoras. 

En ocasiones el mismo estructurista lnval ida el análisis en que basó su -

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

mecánicos calculados son excesivos, por haber resultado inadecuado el dimensio 

namiento preliminar y decide modific<lr las secciones de algunos elementos sin 

verificar qué implicaciones puede tener ésto en Jos resultados del anál Jsls. 

Discutiremos a continu~ción Jos tipos de estructuración y materiales de 

construcci6n m5s usuales. 

Sistemas e!'tructurales ac.tlJc11es. 

Tipos de elementos ~structurales. Para crear una estructura el ingeniero 

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

recto, trabajando a tensión o compresión simple, a flexión, en general combina

da con fu-erza cortante y muchas veces con tensión o compresión; muros, placas y 

losas, con· cargas en su plüno o perp<?.ndicularmente a· él, arcos, cascarones·. etc. 

Los materi.alcs m5s us¡¡dos para' fabricar estos elementos son, en aquellos 

que intervienen esfuerzos de tcnsi6n, el concreto reforzado o presforzado, el 

acero estructurr:~l y lu madcra;para ,oqucllos en quf'. predomin7Jrl los e~fuerzos de 

compresión, $C emplc.:1 t.Jt'l"!bién con mucha frecuencia lz mumpo~.teíia de ~iedra, -

ado!Jc o tabique-, .:td<!ra.Js do lo~ yn mencionados. 

• 



6. 

CombiMndo matcri.oles y elementos estructur.:~les se integr.J lo que conoce 

mos comrJ un sistema estructural. 

Entre las ~structuras miis usuales tenemos las edificaciones de tipo urb:!_ 

no, destinadas a habitación, fábricas, oficina~. recreación, etc. y hacia 

ellas se or-ientará la discusión que sigue. 

Sistemas estructurales dP. tipo esquelético. 

Se conoce como estructuras esqueléticas a las formadas por columnas y tra

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

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

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

tridimensional, pero es común anal izarlo con'o una serie de estructuras planas. • 

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

est.:in dispuestas de modo que se formen marcos en dos direcciones ortogonales. 

Cuando las columnas son inclinadas por requisitos funcionales o arquitectónicos 

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

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

1 isis como estructura trid:r.1ensional empleando un programa de computadora apro

piado, ref. J. 

En el análisis_ de los mnrcos plenos se supone usu~lmente que tanto las tra 

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

presentan por sus ejes centroidales. No es com•jn considerar la variación que 

OCüsionu ~n la rigide:.7. r1ngular de ICIS bclrrus la zona de intersección entre ellas; 

en general este efecto es mnyor en el caso de las columnas, que tienen longitu

des menores y r~n las cu~le~ :~ proporción de la zona de intcrsecci6n con res~c~ 

to ,ul cL1ro C?ntrc eje~ 5uclc ~er impnr;,:ant(' !"·Obre todo cuc.1ndo 1ns trabt!S son P~. 

ral t¿HJ.l~. Si tndos lo~ rn.1rc0s tic-lkn lr.Jbc~ del mismo pc~al te el error que se 
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COIBCLC a) dcoprcci.1r es le efecto no CS grande, pero Sir ~OOl(l OCUrre en <:Struc-

turas rno<lernas, los m¡¡rcos de fachallas tie,.,en trabes mucho más peraltadas que 

las interiores para que se aprovechen pretiles o faldones· carno elementos es-

tructuralcs, puede cometerse un en-or importante al calcular la rigidez ante 

fuerzos laterales que conduce a la subestimación de· la rigidez real de los • 
marcos con trabes peraltadas y por consiguiente la asignación de fuerzas qc-

diseño infel'iores a las que realmente absorbed;n esos marcos en función de su 

rigidez. Esta ha sido 1<> causa de agrietatrientos severos por sismo en estru=. 

tu ras de es te tipo, en generñ 1 debido a i nsuf i el en te resisten e! a por fuerza· 

cortante de las columnas en el claro 1 ibre entre tr<>bes peraltadas. Una de 

las ·recomendaciones más importantes para lograr ductilidad de estructuras de 

marcos situadas en zonas sfsmicas es buscar que se formen articulaciones plás . -
ticas.en las trabes antes que en las columnas, pues de ese modo se reduce la 

fuerz<>~ actuantes son mayores que las de diseño, ref 4,5. Bectero, rcf 6, reco 

mlcnda que para evitar fallas por col"tante las columnas se diseñen para resi!_ 

tir el cortante que resultaría de dividir la suma de los momentos últimos que 

resisten las coluninclS en sus extremos, entre el clc1ro 1 ibre entre paños de 

trabes, lo que conduce a un armado mucho mayor que el que se obtiene con las 

hipótesis normales. 

Usualn1ente se supcme que el momento de inercia es constante a lo largo de 

las b<>rras; sin embargo, en el caso de estructuras d~ concreto, la póslbil idad 

de que las. SP.ccionns so01ctidus ü momentos irnpor·tüntes funcionen como sección 

agrietada en vez de como ~ccc.ión pleni'l, h.1ce que los momentos de inercia efec-

tivos ~c.Jn en r~¡¡Jid;,d variables. La inclusión d~ este hecho en el moci'!IO ma-

temático es ba5t.1nte compl ir.ado, pues e:. nC'c:cs.Jrio Clttplcnr un número nlilyor de 
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nudos al definir la estructura o emplear el mitodo del elemento finito. 

En el caso de las tr,obcs es cspeci,o~mente importante el efecto que puede -

tener la contribución del sistema de piso u Tu rigidez. El aumento en el momcn 

to de inercia de lü trabe al tomar en cuenta sección T en lugar de rectangular 

cuando se cuela la losa mono! ítica con la trabe, es del orden de un 100%; sin -

embargo, habría que to-nar en cuenta al incluir este efecto la posibilidad de 

agrietamiento de la sección en las zonas de.máximo momento así como el signo del 

momento.aplicado, pues lil contribución de la losa u la rigidez será menor cu..1ndo 

esté sometida a esfuerzos de tensión y mayor cuando lo esté a compresión (ref 1) 

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

rámetro muy importante ~n el comportamiento de los marcos sometidos a fuerzas 

laterales. El .,,,51 isis aproximado de ellos puede estar muy equivocado si dicha 

r·e 1 ación ~s pequeña. 81 ume, ref 7, propone e 1 emp 1 eo de, un ind ice de rotad ón 

nodal que es igual a la surna de 1·igideces relativas de las trabes entre la suma 

de rigideces relativas de l<1s columnas en que apoy<>n esas trabes valuado en el 

piso medio del marco. Si el indice de rotación nodal.cs mayor de 0.1 habr& pu~ 

to de inflexiórl en el diagr¿,ma de momentos de lus columnas, esto es, se flexio

narán con curvutun.1 doble, pero si dicho v,olor es inf<:rior, hubrfi. u\guno5 tr.J

mos d<.:: columna f~t.~xionudc:.~ en curvatur~ simple, lo que invalida los rcsul ttados 

de métodos ¡¡proximados. Si el valor es muy pequeño la estructura no será en 

realidad un marc\l sino un ••voladizo disfrazado de· marcd', 

Hay que rccorda1· qua muchos edificios han sido anal izados empleando m6to

dos c1proxim.Jdo~, y~"l c¡ut: e! crupleo de CO!llputJdoras pura este fin c!:o relativo21mcn

te reciente { a lo !,umo unos ~) .:lfifJ~j. 
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Obviamente la rigidez lateral de una estructura con ín<iice de rigidez no-

dal baja será menor. Esto es ,especialmente aplicable al sistema estructural 

de 1 osas p 1 a nas a 1 i geraC:a~ sob·re e o 1 umnas , muy en boga en 111 con s t •·.ucc i ón de 

edificios altos en la actualidad, qu~ lleva a estructuras sumamente flexibles 

en las que se tienen daños importantes en eleme~tos no estructurales, aún con 

temblores relativamente pequeños. Cabe mencionar aquí además que se ha encon-

trado que la ductilidad que son capaces de desarrollar estos sistemas no es tan 

alta como permite el Reglamento de Construcciones para el Distrit.o Federal, de

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

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

dad cuando mucho de 2 para estructuras de este tipo, lo que lmpl lea diseñarlas 

para fuerzas laterales más grandes. En este tipo de sistE'ma estructural se 
'· 

aplican también los comentarios relativos a variaciones en las propiedades ge~ 

métricas de la estructura equivalente a lo largo de las barras. 

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

estructura de tipo esquelético sometida a fuerzas horizontales suelen despre-

ci arse cons i de cando que su va 1 or es rnuy .pequeño comparado con las deformac i unes 

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

rrecto, ~ero cuando la esbeltez de la estructura es grande, entendiéndose por 

esto-el cociente de le altura de 1,, estructura entre el ancho efectivo de la mis 

.na, sin incluir voladizos, los efectos de la fuerza normal son importantes, 

rcf 1. Dm ... r ick, rcf 5, rc~..:omicnda que no se usen relaciones de esbc1 tez mayores 

de 3 a ft, p,1r<J l~vitilr contribucionr.s import.:~ntcs de las dt-formacioncs por fuer-

za normal il la deformacil>n totf'1. Cuando las dimensiones de lns barras son gr,,::_ 

des en cn1lf'EJruciún con .su clélro 1 ibr~, l~1s deforn1acioncs por cortiJntc son así-

mi~·.mo impo1·t~1ntes, y no t\)'lli."'r1~s en cuenta P•JCdP. llcvolr n errores de c(··nsiclcra-

ciún. 

'.· 
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Con el empleo cada •1cz más frecuente de las computadoras en el análisis 

de estructuras, es muy fácil tomar en cuenta ambos efectos. Cabe mencionar 

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

el análisis de cargas gravitacionales hay que tomar en cuenta la forma en que 

se va cargando la estructura en realidad al irl<l construyendo, pues se dan ca 

sos en que los n1omentos flexionantes en las trabes resultan con signo contra

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

columnas por carga axial. 

Sistemas estructurales en que se emolean muros· o marcos contraventeados 

Se pueden.presentar dos casos, que únicamente haya muros o marcos contra

venteados o bien "que éstos elementos se combinen con marcos sin contraventear. 

ti anal isis y modelado matematico del primer caso es mucho más sencillo 

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

Los.muros pueden fabricarse con mampostería de tabique o de bloques de e~ 

mento o bien hacerse de concreto reforzado cuando se requiere mayor resistencia. 

La determinación de las propiedades elásticas de los muros de mampostería 

tiene serias incertidumbres pues dependen de una oerie de parámetros difíciles 

de controlar, como son el espesor ele lñs juntas, la calidad del mortero y "de l•s 

piezas de mampostería, etc. Usualmente se confin¡¡n los muros de mampostería con 

elementos dQ concreto verticales y horizontales para mejorar las propiedades de 

ductilidad de est"s elcm~~tos, ver rcf' 9 y 10. Este tipo de muros suele modelarse 

como viga, con:.·ddcrando que la mampostería i!bsorbe fuerzas cort¿¡ntes y los ele

mentos de confin,,micnto «bsorbcn los cf~.ctos de muncntos de volteo en el pluno 

del WJro. /',~ tc:rriut iv.JiilC:ntc, puede u:.dr:.c un rnoJc lo m.1tcrnfit ico tipo ¿¡rmaduru, 

en c¡ue los p,]lÍrres y mnnL·rntcs S01l los cJ,~,.,.:nto~ de confinilmicnto y lo!. muros 



se ideal izan como diag<>nales de compresión equivalentes. 

La precisión que puede a!canzarse en ambos modelos es muy. dudosa, pues C.!!_ 

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

elásticos conio geométricos. Al estimar estos. últimos debe'conslderarse lapo

s ibi 1 idad de agriet'amiento, sobre todo de aquel los· elementos que pueden estar 

a tensión. 

El modelado. de .muros ·de concreto es un poco más confiable; sin e:nbargo, 

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

estimaciones de la rigidez de estos elementos. 

La hipótesis usual de que la base·de los muros está empotrada no siempre 

es adecuada, pues se obtienen concentraciones importantes por momento de volteo 

que pueden provocar,cierto giro de la cimentación, con pérdida importante de la 
' 

r1giocz, espetialm~;te en el caso de suelos blandos. 

Sería conven lente elahor~r modelos en que se estudie el efecto de la varia-· 

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

una idea de cuanto puede variar la rigidc~-Y eficiencia de estas estructuras. 

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

la que puede lograrscempleando marcos rígidos; esto. tal vez pueda eorrelacionnrse. 

con el h~cho de que la diferencia entra resistencia y rigidP.z es mucho mayor en 

el c.<Jso de los muros, en que la rigidez es v<Jrias veces la resistencia efectiva 

mientras que en los marcos la rigidez y la resistencia son del mismo orden de 

mugn i tud .. 

Como ya se indicó, esto es quiz<Í I<J causa de los agrietamientos importante• 

de rnuros 11 no cstn1ctur~1lc5" cv:~ndo pot· .:d~t•n.:~ rnzón impiden la deformución de 
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estructuras fle~<iblc~. 'debido a su gran ri!Jidcz, pero sin que su resistencia 

sea compatible con dicha rigidez. 

El caso en que se combinan muros y marcos en estructuras situadas en zo-

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

tructu•·al, debido a la necesidad de considerar la interacción entre dos siste-

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

ter al es, ya que los muros, tienden a trabajar como vi gas en voladizo, con defor. 

maclones de entrepiso pequeñas en los primeros niveles y grandes en pisos sup~ 

rieres mlentr~s que en los marcos, las deformaciones de entrepiso.tlenden a ser 

meno•·es en pisos superiores, comparadas con las de·pisos inferiores, debido a 

que la rigidez de entrepiso usualmente disminuye más lentanien'te que las fuerzas 

' cortantes aplicadas. Esta situación hace que el porcentaje de fuerza cortante 

pisos inferiores los mu•·os absorben cerca de la totalidad de la fuerza cortan 

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

no sólo no ayudan si no que ti en en lo que puede llamarse "l'i g i dez negat 1 va", ya 

que tienden a deformarse más que los marcos y aumenta la fuerza que deben absor 

ber éstos. 

Se han propuesto diversos modelos para anal izar este problema. El .Propue!!_ 

to desde .1964 por Khnol y Sbarounis, ref·ll, ilustra claramente las diferencias 

de ccrnportamiento de amt:.os tipos de elP.n1entos, presentando además gráficas pa-

ra estimar la deformación del ccnjunto a través de ciertos parámetros caracte-

rist¡cos, para va1·¡as condiciones de c~rga. 
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La idealización más común d~ los muros al analizar este tipo de sist~-

mas por computadora e~ suponi~ndo que son "columnas anchas" y cuando hay tra 

bes continuas con ellas, formando marcos, se supone infinitamente rígida la 

parte de trab~ que queda comprondida entr~ el eje y ~1 paño del muro,ref 12. Los 

comentarios relativos a la posibilidad de agrietamientos, que reducen usualme:: 

te el valor del momento de inercia efectivo, y de los giros en .la cimentación 

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

parece. Sería conveniente llevar a cabo anál lsis suponiendo valores extremos 

.que podríau tener ·los distintos· parámetros que Intervienen. 

Para el análisis por sismo usando el Reglamento de Construcciones para 

el Distrito Federa_l, d:>be recordarse que el diseño de los marcos debe hacerse 

cuando menos para soportar el 25% del cortante total, s 1 desea usarse el fac-
1 

ter de red~cción p"Or ductilidad de'!~ lo f!Ue r.on f.-P.r.uPnr:i;~~ nn ·e;_. h~r-. 

Se han desarrollado algunos programas de computadora mucho más complejo~ 

que permiten el análisis de este tipo de sistemas ~mpleando la técnica del 

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

es fundamental pa.-a el éY.ito qu~ se obt~nga en la predicción de los efectos 

de fu~rzas laterales. La consideración de movimiento de la cimentación puede 

modificar· radicalmente los resultados que se encuentren. flsfmismo, la hip.Ót! 

sls de que a nivel d·~ los pisos se tiene un diafragma rígido que obliga amo-

verse de igual form;¡ a los marcos y muros no siempre es adecuada, sobre todo 

cuando ).J planta del edificio es muy alargada. Si éste es el caso debe tomar 

se oncucnto también el efecto de deformaciones de la losa en •u plano . 

• 
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Conclusiones y recon.cndilcioncs. 

lie .lo expuesto anteriormente puede concluirse que a pesar de que se'dis

ponc en la actualidad de programas para computadora muy eficientes para el 

análisis de las estructuras, es importante def(nlr con precisión cuáles son 

los valores más adecuados de los par:>metros que intervienen, pues pueden ca

meterse errores importantes si no se logra ésto. 

Como ya se indicó, en muchas ocasiones será necesario repetir el análisis 

con difer·entes valores de los parámetros significativos, para ver el efecto 

que tienen dichas variaciones en los resultados y reforzar la estructura de 

manera adecuada. 

Las mayores incertidumbres están asociadas a las estructuras de mamposte

ría. Las astructuras de concreto reforzado pueden tener también cambios impo;_ 

tantes en los valores de diseño al variar algunos de los parámetros ernpl~ados. 

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

que las propiedades elástico -geométric~s de las estructuras construidas con 

este material sufren mucho menos variación. En este caso, lo que debe cuidar

se es qu.o no aparezc.an situaciones que modifiquen las hipÓtesis básicas, como 

puede ·se;· la f¡¡JJ¡¡ por pandeo local, lateral o general. 
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! --- - DÍSE,VO SISHICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO PARA EDIFICIOS 

OSCAR DE BUEN LOPEZ DE HEREDIA • 

INTRODUCCION 

El objetivo que se ·persigue al construir una estructura es 
satisfacer una necesidad, que puede ser salvar una barranca para unir 
dos poblaciones que se encuentran a uno y otro lado de ella, detener el 
agua de un río para formar un embalse que permita utilizarla para 

.generar energía ·electríca, o crear un. espacio en el que se desarrollen 
actividades que no· podrían llevarse a é:abÓ a la intemperie. En el 
pric:er caso se construye un puente, en el segundo la cortina de una 
presa y en el tercero un edificio; 

En un edificio 
crearse espacios en los 
de seguridad y confort. 

urbano. para oficinas 
que se viva o. trabaje 

o departamentos, deben 
en condiciones adecuadaS 

Uno de· los fenómenos más carac~er1sti.cos de_ nuestra época es e1. 
gran crecimiento de las ciudades, ocasionado en parte por .el aumento 
general de . población y en párte por la emigración continua del . campo 
hacia ellas; a su vez, la necesidad de proporcionar alojamiento y lugar 
de trabajo a un número cada vez mayor de personas dentro de un área 
reducida. ha sido la razón principal de que en las Últimas décadas se 
hayan construido muchos edificios. algunos de" gran altura. y de que esta 
tendencia subsista en la actualidad. 

Todos los elementos requeridos para crear los espacios 
mencionados arriba. así como las personas que los ocuparán, y el 
mobiliario y equipo necesarios para desarrollar sus actividades, pesan. 
y su peso debe transnii tirse ·hasta el terreno en el que se apoya el 
edificio; es el peso de pisos. plafones, fachadas, muros divisorios y 
de lindero_, instalaciones, muebles y personas, el que crea la necesidad 
de contar con una estructura cuya finalidad primaria es transmitir esos 
pesos. y el suyo propio~ hasta la cimentación y el terreno. 

Pero, una vez construido. el edificio constituye un obstáculo para 
el libre flujo de las corrientes de aire, lo que ·da lugar a que 
aparezcan presiones y succiones en sus fachadas; además, en buena parte 
de nuestro planeta, y potencialmente en todo él, la corteza terrestre 
experimenta de vez en cuando movimientos que se transmiten a ios 
edificios construidos sobre ella: tanto el viento como los sismos 
ocasionan solicitaciones que deben ser resistidas por la estructura, al 
mismo tiempo que sigue soportando las cargas verticales. 

Dijimos al princlpio que el objeto de un ·edificio es crear 
espacios en Jos que se viva y se trabaje en condiciones adecuadas de 
seguridad y confort; para ello, la estructura debe tener resistencia 
suficiente para soportar 1a cómbihación de solicitaciones ocasionada por 
las cargas \•erticales y el vient"o o sismo Y• además, ser de rigidez 
~1~~!:!~1~-Pii.!_a ___ q_¡¿e_-_~Y.!i. .... ~~!Q~P9fi9!J~~!._p~jg esas solicitaciones, no sean 
• Profesor edrito de la Facultad de> Ingeniería, U.N.A.M •. Ingr>niero -

consultor en estructuras. 
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excesivas, con lo que se evita el pánico entre los ocupantes y se 
reducen a un mínimo los daños en los elementos no estructurales y. en las 
instalaciones. 

LBs cargas verticales, muertas y vivas, se pueden evaluar con 
precisi6n aceptable, y se sabe· bastante sobre el comportamiento· de 
elementos estructurales y estructuras completas sometidos a carsas d11. 
ese tipo. En cambio, es imposible predecir la intensidad de los 
temblare~ que deberá resistir un edificio, ·y hay todavía bastantes 
lagunas en nuestro conocimiento sobre el. comportamiento de las 
estruct"uras sometidas a solicitaciones sísmicas. Nos encontramos, pues, 
ante un problema que aparentemente no tiene solución, que caracteriza 
al diseño s:lsmico:. diseñar y construir estructuras · que resistan 
solicitaciones desconocidas mediante mecanismos que no se entienden 
todavía demasiado bien1 Y• para complicar más aún el problema, teniendo 
en cuenta, como en todas las obras de,· ingeniería, consideraciones 
económicas de importancia fundamental. · 

Huchos edificas construidos hasta ahora han estado sometidos a 
temblores de tierra int.ensos: algunos han quedado totalmente destruidos. 
otros se han mantenido en pie, pero sufriendo daños severos en elementos 
estructurales y no estructurales. mientras que el resto ha resistido los 
temblores con daños muy reducidos •. o aún nulos. 

Les métodos modernos de diseño sísmico provienen en gran parte 
del estudio del comportamiento, satisfactorio o no, de edificios que han 
experimentado movimientos telúricos importantes, y la filosofía en·· que 
se basan esos métodos proviene de la aceptación del hecho de que es 
imposible construir edificios que tengan una probabilidad nula de falla 
o de experimentar daños durante los temblores, desconocidos,. a que 
puedan quedar sometidos durante su vida Útil. 

LB solución ideal, desde ·un punto de ;,ista económico, consiste 
en escoger sistemas estructurales que se diseñen pera soportar las 
cargas vertical es, y que sean capaces de resistir la combinación de 
éstas y las solicitaciones sísmicas sin que el aumento de esfuerzos (o 
le disminución de factores de carga respecto a la falla) exceda el 
incremento permitido en los reglamentos para solicitaciones producidas 
por cargas permanentes_y accidentales combinadas¡ al mismo tiempo, debe 
revisarse que lbs desplazamientos horizontales relativos entre niveles 
consecutivos no sobrepasen límites aceptables. y comprobarse que :se 
tiene una seguridad adecuada contra la inestabilidad de conjunto de la 
construcción. 

Les edificios de pocos pisos, con muros de carga. suelen 
satisfacer automáticamente las dos condiciones anteriores de resistencia 
y rigidez: al aumentar el número de niveles y requerirse une estructura 
el problema se vuelve más difícil, y para evitar incrementos excesivos 
en costo y en el tamaño de los el.ementos estructurales deben utilizarse 
sistemas estructurales adecuadost si el número de pisos no es muy 
srande, los marcos rígidos constituyen una buena solución, mientras que 
para al Curas mayoreJS SUf'len obtenerse buenos resultados combinando los 
IIIBrcos con contraventeos "o muros de rigidez, y en edificiOs muy sl tos 
conviene recurrir a sistemas estructurales especiales. 
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Une estructure puede diseñarse de manera que tenga resistencia 
y rigidez suficiente para que su respuesta ante la combinación de cargas 
verticales y sísmicas sea predominantemente elástica, pero al hacerlo 
se obtienen soluciones mucho más costosas que les empleadas 
tradicionalmente en edificios construidos en zonas sísmicas que han 
tenido, en generál, un comportamiento aceptable durante temblores 
reales. Sin embargo. este tipo de soluciones puede ser recomendable en 
estructuras especiales, en las que se desee mantener los daños ·a niveles 
muy bajos, aún bajo temblores de gran intensidad; uno de esos casos lo 
constituyen las centrales nucleoeléctricas. 

FILOSOFIA DEL DISEÑO SISNICO. 

En la mayoría de les construcciones convencionales los problemas 
económicos hacen que no se justifique la solución anterior, ya que el 
aumento de costo requerido para resistir vibraciones laterales de gran. 
intensidad debe analizarse teniendo en cuenta la. importancia de la 
estructura y la probabilidad de ocurrencia ·de los temblores. Esto hace 
que le filosofía actual del diseño de edificios que se construirán en 
zonas sísmicas, de donde provienen los criterios para fijar los niveles 
de carga indicados en los reglamentos modernos, sea la siguiente: los 
edificios deben ser capaces de resistir temblores menores sin sufrir 
daños, temblores moderados sin daños estructurales, pero con algunos 
daños en eJementos no estructurales, y temblores muy intensos si·n · 
colapso, pero con daños no estructurales y estructurales. Se acepta, 
pues, la posibilidad de que el edificio sufra desperfectos importantes. 
pero no la de que se pierdan vidas. El objetivo de los cÓdigos es, por 
consiguiente, obtener estructuras que se comporten elásticamente bajo 
temblores que puede esperarse que ocurran más de una vez durante la vida 
del edificio y que sean. capaces de sobrevivir, sin colapso, el temblor 
de intensidad máxima que puede presentarse durante su vida Útil. Para 
evitar el colapso durante el temblor más intenso los miembros, y la 
estructura en conjunto, han de poseer ductilidad suficiente pare 
absorber y disipar energía por medio de deformaciones postelásticas, lo 

· que exige excursiones importantes en el intervalo inelástico, con poca 
o ninguna pérdida de resistencia. La ductilidad necesaria puede estar 
asociada, en casos extremos, .con deformaciones permanentes muy g·randes, 
de manera que aunque no se presente el colapso de la .estructura los 
daños que sufra pueden ser tales que no puedan repararse económicamente. 
y la construcción se pierda por completo. 

Le filosofía mencionada sigue siendo la base de los códigos 
modernos de diseño sísmico; sin embargo, a raíz de los Últimos temblores 
intensos, sobre todo los de.la Ciudad de México de septiembre de 1985, 
empieza a cuestionarse, si no la filosofía en sí, al menos el nivel de 
daños que debe permitirse durante movimientos de tierra de gran 
intensidad, pues los costos . de reparación y . refuerzo de las 
construcciones son tan elevados que seguramente se justifica aumentar 
la inverSión inicial para di~minuir los riesgos de que se presenten 
daños importantes en estructura. acabados o instalaciones. 

ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL. 

Las características principales que debe tener un edificio que 
se \!8 a construir en una zona sísmica son: 
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Resistencia. El edificio ha de tener una seguridad adecuada, 
contra el colapso durante temblores intensos. Pare .elló, debe diseñarse 
para que . soporte solicitaciones sísmicas relativamente altas, 
compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez. Es necesaria para evitar daños en muros, canceles, 
instalaciones y otros elementos no estructurales, durante temblores 
frecuentes de poca intensidad,. y para impedir falla~ por inestabilidad, 
debida a amplificación excesiva de los momentos por interacción carga. 
vertical- desplazamiento horizontal, en temblores intensos. La rigidez· 
apropiada se logra manteniendo los· desplazamientos laterales de 
entrepiso por debajo de lÍmites adecuados, que se indican en los 
reglamentos. 

Ductilidad. Esta propiedad no es indispensable, en teoría, 
puesto que p~eden construirse estructuras que, también en teoría, se 
comporten elásticamente bajo temblores de cualquier :intensidad¡ 
constituye, sin embargo. una manera económica de obtener ::structuras 
capaces de soportar temblores in tensos, si bien sufriendl) daños que 
pueden ser icportantes. Además, como no se conocen las características 
(intensidad,_ duración, contenido de frecuencias o etc.) dfl temblor más 
desfavorable a que quedará sometida la construcción, no puede suprimirse 
la ductilidad, al menos en zonas críticas de la estructura, sin correr 
el riesgo de que el comportamiento real esté muy por .debajo del 
previsto. 

En las Últimas décadas se.· ha dado una importancia excesiva a la 
ductilidad¡ los reglamentos· de diseño sísmico han estimulado el uso de 
estructuras dúctiles, generalmente flexibles, y han penalizado a las 
rígidas, a pesar de que en los temblores que han ocurrido Últimamente 
en distintas partes del planeta se ha comprobado! de manera sistemática. 
el !i;uperior comportamiento de las estructuras rÍgidas y resistentes, 
especialmente si se les proporciona ductilidad adecuada en las zonas 
donde pueden ~~ncentrarse las deformaciones inelásticas. 

R. Park y T. Paulay, en su libro "Estructuras de ·concreto 
reforzado", afirman lo siguiente: 

"Como ""! imposible predecir. con precisión las características de 
los-movimientos de tierra que pueden ocurrir en un sitio dado. también 
es imposible evaluar el comportamiento completo de una estructura 

.sometida a sismos intensos de características desconocidaS•.- Sin 
embargo. las estructuras pueden diseñarse y construirse de manera que 
tengan características que aseguren que su comportamiento será el más 
deseable. En términos de daños,' ductilidad, d'isipación de energ:la, o 
falla, ha de lograrse una secuencia deseable en el deterioro, y en la 
destrucción eventual. de la compleja cadena de resistencia de la 
estructura. lo que implica una jerarquización adecuada de sus modos de 
!~!J~~--~~~~~~~~-e~~~=-~9ª:~:=!-~!~~:--~~-oce la resistencia de cada uno 

• La incertíd<l!llbre es el aspecto que caracteriza todo el diseño sísmico: 
debe diseñarse para solicitaciones desconocidas. sin co,;ocer tampoco 

·él mecanismo de respuesta de los elementos y sistemas estructurales -
sometidos a ellos. ~unque se sabe bastante más acerca de este segundo 
punto que de1 primero, todavía existen lagunas muy importantes en -
nuestro conocimiento. 
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de Jos eslabones que forman esa cadena, es decir, de __ cada~ufl_o_de_los ______ 1 
e_ elementos "ijfie componen-la estiuCturii:-~ 

A pesar de la naturaleza probabil!stica del fenómeno, ]a mejor 
manera de obtener una estructura que se comporte con éxito ante 
temblores-de intensidad media, y no llegue al colapso durante terreJllOtos 
catastróficos consiste. dados los conocimientos actuales, en distribuir 
determinísticamente _sus propiedades de resistencia y ductilidad para 
obtener el modo de falla más conveniente. Eses· · filosof!a puede 
incorporarse en un proceso de diseño basado en la resistencia Última de 
la estructura, duran te el cual se escogen y detallan adecuadamente los 
elementos que formarán parte de los mecanismos disipadores de energía, 
y se proporciona a los elementos estructurales restantes resistencia 
suficiente para asegUrar que los mecanismos escogidos conservarán toda, 

-o casi toda, su resist~ncia durante los ciclos de carga· y deformación 
producidos por el tembl_or•, 

La obra Citada se publicó en 19751 -sin embargo, los aspectos 
señalados siguen en vigor. por completp, hoy en día, y se pusieron da 
manifiesto durante los terremotos de septiembre de 1985. Ha de tenerse 
en cuenta, además, que las construcciones reales son muy complejas, 

-mucho más que los modelos que se emplean para analizarlas y diseñarlas, 
por lo que para lograr el comportamiento deseable mencionado deben 
satisfacerse requisitos adicionales de simetría, uniformidad a lo largo 
de la ·altura, _trabajo ·de conjunto. etc, 

NETODOS PARA EL ANALISIS SISNICO. 

No se pretende estudiar aquí los métodos que se emplean para 
evaluar las fuerzas sísmicas para las que debe_ diseñarse un edificio¡ 
sin embargo, convie_ne recordar los procedimientos más comunes. El más 
sencillo Y• probablemente, el más utilizado, consiste en determinar un 
conjunto de fuerzas estáticas horizontales aplicadas en los diferentes 
pisos del edificio, cuya suma es igual a una cierta fracción, 
especificada en los códigos de diseño, del peso de la construcciÓn¡ en 
general, las fuerzas laterales se distribuyen en la altura del edificio 
siguiendo una ley de .variación triangular, con el vértice en la base de 
la construcción. 

Un segundo ·procedimiento consiste en modelar el edificio c~mo un 
sistema de masas concentradas en los pisos, conectadas ·entre sí. por 
resortes cuya rigidez lateral depende de _las características de la 
estructura, y en realizar un análisis dinámico modal del sistema. Las 
fuerzas cortantes de diseño se- encuentran superponiendo adecuadamente 
unos cuantos modos"" de vibración y utilizando los espectros' para tliseño 
sísmico especificados en los reg]amentos. Este enfoque dinámico es más 
apropiado que el estático, .sobre todo para edificios irregulares, pero 
·sigue teniendo muchas imprecisiones, que provienen en buena parte de la 
suposición de que el· comportamiento del edificio _es exclusivamente 
,elástico. 

Por este motivo, las construcciones importantes se analizan s 
veces teniendo en ·cuenta; al modelarlas, el comportamiento inelástico 
de la estructura, y sometiendo el modelo a temblores de características 
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adocu~Jdas: la respuesta inelástica de la estructura, a lo largo del 
tiempo, se obtiene por medio de un proceso de integración paso a paso, 
Aunque costoso y complejo. éste es el método más preciso de análisis 
slsmico con que se cuenta en la actualidad. dada su precisión conceptual 
intrlnseca: sin embargo, la intensidad, duración y demás características 
de los temblores futuros permanecen,. como siempre, desconocidas • . 

Ha de recordarse siempre que las fuerzas laterales de diseño 
especificadas en los códigos son mucho ·menores que las que puede 
esperarse que actúen sobre las construcciones durante un movimiento de 
tierra impOrtante, por lo que debe reconocerse que los sismos intensos 
.hsrán que los elementos críticos de las estructuras se comporten 
inelásticamenter es; pues, esencial que el diseño y la ·Construcción se 
lleven a cabo de manera que se garantice el· comportamiento dúctil de 
miembros y conexiones sujetos a ciclos severos de inversión de cargas, 
independientemente de cual haya sido el método utilizado para determinar 
la distribución hipotética de fuerzas que obran sobre la estructura. 

El acero ·estructural es un material muy dúctil, y tiene 
propiedades físicas que lo hacen ideal para construir estructuras 
resistentes a sismos. Sin embargo, su ductilidad intrínseca ·no se 
conserva necesariamente en la estructura terminada, sino puede perderse 
por fenómenos de· inestabilidad local, de miembros individuales o de 
conjunto, porque. la falla se presente de manera que no se obtenga la 
respuesta buscada (por ejemplo, por cortante), o porque el 
comportamiento de las conexiones sea defectuoso. Por todo ello, debe 
procederse con mucho cuidado durante el diseño y la construcción para 
evitar la pérdida de esas propiedades • 

. La ductil ÚJad de los elementos de acero estructural varía con el 
tipo de solicitaciÓn; es máxima en miefflbros en tensión, en los que se 
alcanza la ductilidad del material. y mínima en elementos en conipr?sión 
axial. Para obtener ductilidades adecuadas en compresión directa, 
flexocompresión y cortante. es necesario tomar precauciones para evitar 
fenómenos prematuros de pandeo local y/o lateral, · 

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ Y RESISTENCIA LATERALES. 

A pesar de que la razón de ser de la estructura de un edificio 
proviene de la necesidad de soportar cargas verticales, la elección pel 
sistema estructural queda determinada, casi siempre, por la .manera en 
que han de resistirse las fuerzas horizontales¡ más. todavía, aunque no 
hubiese más que cargas verticales, también se tendría que pensar en cómo 
obtener rigidez lateral adecuada, puesto que siempre es teóricamente 
posible que wi edificio completo o alguno de sus entrepisos falle por 
inestabilidad lateral. Las solicitacionés horizontales son, pues, las 
que determinan las características principales de los sistemas 
estructurales de los edificios excepto, quizá, en los que no tienen m~s 
de dos o tres niveles. 

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condición 
posible de carga. Cuando lo son, las solicitaciones exteriores 
ocasionan en ellas ·.deformaciones pequeñas. y las fuerzas interiores les 
devuelven su forma· original cuando desaparecen las cargas. en cambio. 
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si una estructura es inestable las cargas producen deformaciones muy 
grandes, que crecen aunque las solicitaciones se mantengan constantes¡ 
además, las acciones interiores estabilizadoras no. logran que la 
estructura recupere su configuración inicial cuando se descarga. El 
conjunto de vigas y colutDnas de la fig. la. es claramente inestable, 
pues no resiste fuerzas horizontales n1 tiene ningún mecanismo que haga 
que recupere su fortDa inicial. 

En la fig. 1 .d se ilustran los pocos mecanismos que pueden 
utilizarse para obtener sistemas estructurales estables, capaces de 
resistir los efectos producidos por fuerzas horiz.ontales. El primero 
consiste en añadir uria diagonal, con lo que se obtiene una estructure 
contraventeada. En el segundo la estabilidad lateral se logre por medio 
de muros de cortante*, de mamposterfe de tabique o de concreto 
reforzado, que son eletDentos planos verticales de ·gran rigidez y 
resistencia. Por Úl tilDO• los miembros que formen le estructura pueden 
unirse entre sf por medio de conexiones r{gidas, que impiden las grandes 
rotaciones asociadas con el colapso: le estabilidad lateral se consigue 
con el uso de marcos r1gidos. 

Pare asegurar le estabilidad, en todas les direcciones, de un 
edificio, puede utilizarse uno solo de los sistemas mencionados, o una 
combinación de varios de ellos. 

HARCOS RIGIDOS. 

Los marcos.r1gidos tridimensionales, formados por un conjunto de 
vigas y columnas. constituyen un sistema estructural eficiente pare 
edificios de altura pequeña o media, hasta unos 10 ó 12 pisos. En 
edilicios destinados a habitación no suele justificarse su empleo como 
Únicos elementos resistentes, pues por requisitos de funcionamiento se 
cuenta con grsn·nÚmero de muros. que separan unas habitaciones de otras. 
colocados en las· mismas posiciones en todos los niveles, que pueden 
utilizarse con ventaja, solos o en ·combinación con los marcos. En 
cambio, los edificios de oficinas carecen casi por completo de 
divisiones de. carácter pecmanente, por lo que en ellos sí puede convenir 
utilizar los marcos .rfgidos ·como Único sistema estructural, pues 
proporcionan la máxima libertad en la planeación y operación de los 
edificios. -· 

Los marcos rfgidos constituyen una solución adecuada en edificios 
de poca o mediana altura que se van a · construir en zonas s{smicss 
porque, además de proporcionar 1 a resistencia necesaria ante cargas 
verticales y horizontales de una manera econÓf'ica, permiten obtener 
estructuras de ductilidad elevada, capaces de incursionar en el 
intervalo inelástico bajo solicitaciones sfsmicas intensas, disipando 
una· parte importante de la energía que les transmite el terreno sin 
sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantfa 
y fácil reparación. 

Los marcos rÍgidos bien diseñados, detallados· y construidos, 
tienen un comportamiento dÚctil estable bajo cargas cíclicas que los 

IJ.~<::~'!-~'.:~~oU'!Lf':!~'.:'!_<!~L~'!~~':~~l-~._<:~oi-!~~~o, Y la mayor parte de los có
• 1Bmbíén llamados •muros de rigidez•. 
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di.gos de construcción los consideran sistemas estructurales 
preferenciales, pera los que especifican cargas laterales menores que 
las correspondientes a otros sistemas. 

Es . una práctica aceptada generalmente la de que el 
dimensionamiento de los aii.embros que componen los marcos rÍgidos se haga 
de manera que las articulaciones plásticas se formen en las vigas antes 
qua en las columnas, con lo que se logra que las deformaciones plásticas 
más importantes se concentren en zonas que pueden aceptarlas·con poca, 
p ninguna, .pérdida de resistencia. Esta es la filosofía de diseño 
conocida como •columnas resistentes -vigas débiles•. 

Si.n embargo, la ductilidad se convierte en la principal 
'desventaja de los marcos rígidos cuando se prétende utilizarlos en 
edificios altos carentes de elementos estructurales adicionales que 
contribuyan a la resistencia y rigidez lateral del conjunto. pues se 
hace necesario aumentar las dimensiones de vigas y columnas, muy por 
encima de las requeridas para soportar las cargas verticales. primero 
para obtener la resistencia necesaria ante· cargas horizontales y 
después, cuando crece el número de pisos, para controlar los 
desplaza:J~e·ntos laterales y mantenerlos dentro. de :lÍmites adecuados. 

L~s marcos rÍgidos constituyen el esqueleto resistente de un gran 
número de construcciones ·modernas de muy diversos tipos (Fig. 2). Su 
nombre proviene de que los elementos principales que los cotDponen, vigas 
y columnas, están ligados entre sí por medio de conexiones rÍgidas, 

..._. capaces de transmitir los momentos • fuerzas normales y cortantes, sin. 
que haya desplazamientos .lineales o angulares re la ti vos entre los 
extremos de las barras que concurren en cada nudo, lo que hace que la 
estructura resultante pueda resistir por sí sola, sin la ayuda de 
elementos·adicionales de otros tipos, cargas verticales y horizontales. 
El dimensionamiento de las conexiones entre vigas y columnas constituye 
uno de los aspectos más importantes del diseño de los marcos r'ígidos. 

En edificios de varios pisos se emplean marcos dispuestos en dos 
direcciones frecuentemente. ortogonales, de manera que constituyen una 
estructura tridimensional. · Sin embargo, la práctica seguida para su 
análisis y diseño ha consistido tradicionalmente en separarlos en dos 
famiiias y en analizar cada marco como una estructura plana, soportada 
lateralc;ente por los normales a él, despreciando los momen~os 
torsionantes en las vigas pero teniendo en cuenta que las columnas están 
sometidas a flexión · biaxial, puesto que cada una forma pa.rte al mismo 
tiempo de los dos marcos que se cr.uzan en. ella. (Fig. 2.d). 

Aunque el empleo creciente de las computadoras electrónicas hace 
suponer que en un futuro cercano será económico y conveniente analizar 
las estructuras que se .acaban de mencionar como lo que realmente son, 
de tres dimensiones. en la actualidad se siguen analizando. en la mayor 
parte de los casos. como estructuras. planas. y se diseñan teniendo en 
cuenta la flexión biaxial en: las columnas y la continuidad que debe 
proporcionarse en las dos direcciones. La descomposición de los marcos 
tridimensionales realt;s en dos familias de marcos planos es posible por 
la pequeña rigidez torsional de las vigas. 

8 
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En edificios altos, en los que las solicitaciones producidas por 
viento o sismo se vuelven predominantes en el diseño, el marco rígido 
convencional deja de ser una solución adecuada, pues para darle la 
resistencia y rigidez necesarias se requieren vigas y columnas da 
dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene· utilizar 
elementos estructurales adicionales, muros de rigidez o contraventeos, 
que resistan las fuerzas horizontales más eficiente y económicamente. 

El uso de los elementos mencionados hace que el marco rígido deje 
de ser indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede 
construirse con vigas y columnas articuladas entre sí, proporcionando. 
la rigidez y resistencia laterales necesarias para' evitar problemas de 
inestabilidad y para soportar los efectos. producidos por fuerzas 
horizontales por medio, por ejemplo, de armaduras verticales formadas 
por coJu¡¡¡nas, vigas y contraventeos en diagonal colocados entre ellas, 
como se ve en la fig. 3á. (En estructuras reales no es posible utilizar 
articulaciones en los nudos, pero sí se puedep conectar las vigas con 
las columnas, que pasan a través de los nudos, por medio de apoyos 
flexibles). Sin embargo, .suele ser conveniente utilizar marcos rígidos 
aún cuaildo se empleen elementos resistentes adicionales, de manera que 
las cargas verticales permanentes sean soportadas principalm·ente por 
ellos, de una manera eficiente y económica,· y ajroden a los muros· de. 
rigidez. o crujías contraventeadas a resistir las solicitaciones 
horizontales eventu,ales (Fig. 3.b). 

En un mismo edificio se puede emplear una combinación de marcos 
rÍgidos. contraventeos. muros de rigidez y vigas articuladas en las 
columnas, cambiando incluso la forma de trabajo en las dos direcciones 
prJ.ncipales, ya que, de acuerdo con sus características arquitectónicas 
y funcionales, una combinación de dos o más de los sistemas 
estructurales mencionados puede· proporcionar 1'! solución más eficiente 
y econóaica. 

Elementos que componen un marco rÍgido. Un marco rÍgido está 
formado siempre por vigas, columnas y conexiones entre ellas¡ además 
puede haber. también elementos de contraventeo o muros de rigidez (Fig. 
4). 

Las vigas son los elementos, generalmente horizontales ·o con· 
pequeña inclinación, que soportan directamente las cargas verticales 
permanentes, muertas y vivas, que obran sobre· la estructura 1 además, 
hacen que las columnas de marcos carentes de contraventeo puedan adoptar 
la configuración necesaria para resistir fuerzas horizontales, y . 
contribuyen a la rigidez de-· conjunto de la. estructura: en marcos 
contra•·enteados forman parte del sistema que soporta las fuerzas 
horizontales. Están sometidas a la acción de fuerzas transversales y 
de momentos aplicados en sus extremos, que aparecen por la continuidad 
con el resto de la estructura, que ocasionan en ellas momentos 
flexionantes y fuerzas cortantes importantesr las fuerzas normales 
suelen ser despreciables, excepto en las vigas de las crujías 
contra\·entadas de marcos altos. Se tratan básicamente como miembros en 
flexión, aunque deben tenerse en cuenta los efectos de las fuerzas 
cortantes y normales cuando son ·significativos. 

Las columnas, cuyos ejes son verticales en general. deben ser 
capaces de soportar las cargas que les transmiten las vigas adyacentes 
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y los traoos de columnas que se encuentran sobre ellas, llevándolas 
eventualmente a la cimentación. así· como los momentos producidos por las 
cargas verticales que reciben de las vigas. Además, deben ayudar a 
soportar las fuerzas horizontales en marcos contraventeados, y 
resistirlas en su totalidad en los que no tienen contraventeo ni muros 
de r1gidezr también contribuyen a darle al marco la rigidez necesaria 
para evitar problemas de pandeo .de conjunto. Trabajan casi siempre en 
flexocompresión (la compresión axial es una condición poco frecuente), 
y los efectos que las fuerzas cortantes ocasionan en ellas suelen ser 
despreciables. En general están sometidas a flexocoiDpresión biaxial, 
pues forman parte al mismo tiempo de dos marcos, frecuentemente 
ortogonales. 

El objeto de las conexiones es transmitir los elementos 
mecánicos, momentoS flexionantes y fuerzas cortantes y normales, de las 
vigas a las columnas y viceversa, así como las fuerzas que aparecen en. 
las diagonales ·de contraventeo al marco propiamente dicho, para que 
todos los elementos de la estructura trabajen en conjunto. 

Las conexiones se han tratado .tradicionalmente como simples 
puntos de intersección de varias barrasr sin embargo, en los últimos 
años se . ha reconocido el importante papel que desempeñan en el 
comportamiento de los marcos rígidos por lo que en la ·actualidad su 
diseño no se limita. como antes, al"de.los elementos de unión entre vigas 
y columnas, sino se incluye en él la revisión de la junta propiamente 
dicha, es decir, de la zona común a todas las barras. 

Los contraventeos y marcos de rigidez son elementos situados en 
planos verticales que no forman parte del marco propiamente dicho, pero 
que contribuyen a resistir las fuerzas horizontales que obran sobre él, 
a contrarrestar los momentos secundarios creados por el desplazamiento 
lineal relativo de los extremos de las columnas (efecto Pi!. ) , a evi ter 
el pandeo de conjunto del edificio y a mejorar su rigidez lateral. En 
los marcos de varios pisos se utilizan muros de rigidez, de tabique o 
de concreto reforzado, y contraventeos compueStos por elementos de acero 
estructural colocados en diagonal, en K, o con alguna otra configuración 
adecuada. 

. Comportamiento de marcos rígidos. En. la discusión que sigue se 
considera tan sólo comportamiento en el plano, pues los marcos rÍgidos 
en estudio forman parte de estructuras tridimensionales en las que hay 
otros marcos que - impiden que se salgan del plano que ocupan 
originalmente, en el que suelen estar alojadas todas las cargas. 

F'ormas de falla. La falla de un marco rígido puede ser parcial 
o de conjunto. 

Se presenta una falla del primer tipo cuand~ se agota la 
resistencia de alguno o algunos de los elementos que ·lo forman, viga,· 
columna o conexión. La falla de una viga puede ser por inestabilidad 
(pandeo lateral por flexotorsión o pandeo local) o por formación de un 
mecanismo con articulaciones plásticas*, y una columna puede fallar 
t_a_~b_~~n_-~:_-~':!:'!:~~~!~~~~J_.?._o!_q_u_e__:_e__~?_~te su resistencia al formarse 

*Aunque menos frecuentes. son también posibles las fallas ·por cortante, 
y las deformaciones excesivas constituyen en muchBs ocasiones el lÍmi
te de utilidad estructural. 
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una o más articulaciones plásticas; una conexión falla cuando aparece 
una discontinuidad lineal o angular, producida por fracturas o 
defor/JJBciones locales excesivas, que haca que el comportamiento de los 
elementos que llegan a ella sea diferente del supuesto en el análisis. 

Aunque una falla parcial, sobre todo de una .columna, ··puede tener 
consecuencias graves, no suele ocasionar el colepso total de la 
estructura, pues el alto grado de hiperest~ticidad de los marcos, 
rfgidos, sobre todo los de tres dimensiones, hace que haya diferentes 
trayectorias posibles de transmisión de cargas, y cuando un miembro no 
trabaja se produce una redistribución que· lleva las cargas que .le 
correspondían a los elementos cercanos. 

E!l diseño de marcos rfgidos siguiendo métodos convencionales se 
basa principalmente en evitar fallas parciales, ya que después de hacer 
el análisis y determinar los elementos mecánicos en. cada uno de los 
miembros, éstos se dimensionan para evitar las formas de falla 
mencionadas arriba, presta poca atención al trabajo de conjunto de la 
esfructura. 

~ . 

Además de las parciales, pueden presentarse fallas de conjunto, 
por pandeo o por inestabilidad. 

Los marcos simétricos· en geometrfa y carga en .los que ésta no 
·produce flexión primaria pueden fallar por pandeo, caracterizado por una 
bifurcación del eq'uilibrio que se presenta cuando las solicitaciones 
alcanzan el valor critico; cuando no hay elementos exteriores que lo 
impidan el cabezal se desplaza lateralmente, pero si se evita este 
movimiento cambia la forma de pandeo y la carga crítica aumenta 
considerablemente; éste es uno de los papeles principales del 
contraventeo (Fig. ·5.a).· Si, en cambio, las cargas ocasionan flexión 
desde un principio, el colapso puede ser por inestabilidad. que se 
presenta eventualmente al ir aumentando la magnitud· de. las 
solicitaciones (Fig. 5.b). 

Las curvas de la Fig~ 5 ·representan las . formas de falla 
mencionadas; las cuatro corresponden a un mismo marco, pero I y II (Fig. 
5.a) describen fallas por pandeo, caracterizadas por un punto de 
bifurcación del equilibrio. mientras que f!!1 III y IV (Fig. 5.b) el 
colapso es por inestabilidad. sin que baya pandeo. 

III y IV son ligeramente curvas desde el prin~ipio, a causa de 
la interacción momento-fuerza axial debida a cambios de geometría en el 
marco¡ su pendiente se reduce más rápidamente cuando comienza la 
plastificación del material, y se anula cuando la carga alcanza el valor 
máximo; la rama ·descendente corresponde· a estados de equilibrio 
inestable. 

Diseño. El diseño de · un marco rÍgido consiste en la 
determinación de los perfiles necesarios en vigas y columnas, en el 
proporcionamiento de las conexiones entre ellas, y ·en la revisión 
posterior del conjun.to· para asegurarse de que tiene un coeficiente de 
seguridad adecuadÓ contra el colapso por pandeo o inestab1lidad y de. que 
su comportamiento bajo cargas de trabajo es satisfactorio. Si el marco 

t1 
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t!ene rigidez lateral elevada. propia o proporcionada por concraventeos 
o . .;:uros de cortante, el diseño obtenido al considerar los miembros 
aislados suele ser correcto, ptJes la Única falla de conjunto posible es 
~r pandeo sin desplazamientos laterales (se está considerando que éstos 
son tan pequeños ·que la interacción carga verticaJ.-desplazatdento no 
afecta significativamente la resistencia de la esi:füctura)r ·en C8111bio •. 
si es poco rígido puede fallar por pandeo bajo cargas predominantemente 
•·ert;icales, o por inestabilidad bajo cargas verticales y horizontales. 

La revisión de los perfiles preliminares obtenidos para· un marco 
que falla por inestabilidad cuando actúan sobre él cargas verticales y 
horizontales combinadas puede hacerse trazando -su curva carga-despla
z:=.miento. 

Curvas carga-desplazamiento. El comportamiento de conjunto de 
los marcos rígidos que fallan por inestabilidad bajo la acciÓn co~binada 
de cargas verticales y horizontales queda representado, lo mismo que el 
de los miembros estructurales aislados, por sus. curvas carga_;_despla
za•iento, es decir, por la relación entre la intensidad creciente de las 
solicitaciones exteriores y algún desplazBIIlienco resultant~ signi
ficativo. 

Las caracter:íscicas de la curva dependen de la geometría y 
propiedades mecánicas del marco y de las cargas, incluyendo la manera 
en que se apÚcan. 

Para que la relación carga-desplazamiento sea Única· y a cada 
problema le corresponda un solo resultado final se requiere que las 
fuerzas .exteriores se apliquen lentamente, de manera que su efecto p'ueda 
considerarse estático, y que sus intensidades guarden una relación 
constante durante todo ei proceso1 es decir, la estructura debe estar 
sujeta a un sistema de cargas que crece monotónicamente y en forma cont
inua haSta que se alcanza la resistencia máxima. Debe suponerse, 
además, que inicialmente es elástica·y está libre de esfuerzos, y que 
na hay invE>rsión en el signo de éstos, en ningún caso, en el. intervalo 
plástico. 

Estas condiciones no se cumplen en las estructuras reales, pero 
__ permiten simplificaciones importantes en los métodos de análisis y 

llevan a. la obtención de cargas de colapso que son. aparentemenc:e, 
conservadoras•. 

Una curva como la IV de la Fig. S.b, trazada comando como base 
-los perfiles obtenidos en el diseño preliminar, contiene buena parte de 
la información necesaria sobre el comportamiento de un marco que falla 
por inestabilidad lateral, pues además de proporcionar su resistencia 
~áxima permite determinar el desplazamiento correspondiente a cualquier 
intensidad de las solicitaciones y da una a:edida de su capacidad de 
!~~~~~~~~-~=-!~!~BJ~~--r~~~~~~q~-~~-~~!!~_carga-despla~amiento $e puede 
• En estructuras reales· hay ocasiones en las que no se considera que co

fias las cargas crecen proporcionalmente1 en el análisis sísmico de -
edificios se supon~ •• de.acuerdo con la realidad, que las fuerzas hori
zontales se empiezan a aplicar cuando ya actúan las cargas verticales 

completas. 
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determinar el factor de seguridad de un marco c~m respecto al colapso 
y la magnitud de los desplazamientos que experimenta bajo cargas de 
trabajo¡ si el primero o los segundos no son aceptables deben caabierse 
sus características, ajustándoles hasta que le curve . indique que el 
comportamiento es el deseado. 

Aunque teóricamente conviene conocer le curve PA. de toda 
estructure que falle por inestabilidad de conjunto bajo cargas 
verticales y horizontales. combinadas, su obtención es en. general 
complicada, o aún imposible, por lo que en le ·mayor parte de los 
problemas reales de diseño se. recurre a métodos aproximados pera. 
determinar la carga de colapso y las deformaciones producidas ·por las 
solicitaciones de trabajo. 

Harcos contreventesdos. Los marcos provistos de diagonales de 
contraventeo constituyen une forme eficiente de resistir fuerzas 
laterales. Son mucho más rfgidos y resistentes que los marcos no 
contreventesdos, pero ocasionan, con frecuencia, restricciones en la 
operación de los edificios, por lo que suelen .usarse los dos sistemas 
combinados. 

En la · Fig. '6 se muestran algunos posibles arreglos de las· 
diagonales. En todos ellos se busca que los ejes de los miembros, 
vigas, columnas y contraventeos, se crucen en un punto, por lo que estos 
sistemas· se conocent· coino marcos provistos _de contra venteas concéntricos. 

La gran rigidez y resistencia de los marcos contraventeados hacen 
que se minimicen los daños, tanto no estructurales como estructurales, 
producidos por Jos temblores¡ sin embargo, hay algunos· problemas 
relativos al comportamiento de Jas diagonales bajo carga cfclica. Sobre 
todo, se han observado comportamientos bastante pobres cuando se emplean 
únicamente miembros en tensión para formar al contraventeo. Por 
ejemplo, cuando se usan contraventeos en X, una fuerza sísmica intensa 
en une dirección ocasione un alargamiento de une de les diagonales 
mientras que la otra, incapaz de trabajar en compresión, simplemente se 
cuelga, sin aceptar fuerza alguna. Cuando, en el siguiente ciclo de 
carga, vuelve e aplicarse Ja fuerza lateral en la misma dirección, Ja 
diagonal que se alargó en el primer ciclo no ofrece ninguna resistencia 
ha~ta que se restira, y entonces vuelve a alargarse. Esto dá Jugar a 
ciclos histeréticos aplastados, como los que se muestran en la Fig., 7, 
en los que se observan grandes desplazamientos laterales producidos por 
incrementos muy pequeños de las cargas, lo que hace que el sistema 
absorbe y disipe une cantidad reducida de la energía que recibe durante 
Jos temblores. Para evitar este comportamiento inadecuado, los 
contravientos deben arreglarse y diseñarse de tal manera que cada 
diagonal que trabaje en tensión esté acompañada siempre por otra que 
resista las fuerzas sí.smicss trabajando en compresión. 

Aún en este caso los elementos de contraventeo han de diseñarse 
con cuidado, pues en estudios de laboratorio se ha comprobado que la 
resistencia en compresión de los miembros sometidos a cargas axiales 
cíclicas, que producen tensiones y compresiones alternadas. disminuye 
drásticamente después del 'primer ciclo de carga. Por este motivo, en 
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las recc.::.endaciones tentativas publicadas en octubre de 1985 por el 
~--Comité de Sismolog1.a de la Asociación de Ingenieros Estructurales de 

California se 'indica que los elementos de contraventeo deben tener una 
esbeltez L/r no tDByor que 6040// Fy (120, para acero A36), y que su 
resistenda en compresión ax1al debe reducirse multiplicando· la 
correspondiente a carga estJtica por un· factor de· carga c1.clics, menor 
qua la unidad, que vale. l/(l+(KL/r)/2Cc), o ·1/{l+(KL/r)/252.2) para 
acero A36. (Para este acero, el factor disminuye de 0.93, cuando KL/r 
• 20, a 0.68 para KL/r a 120). Además, se indica que todos los 
elSIIlBntos que forman parte del contra.venteo han de diseñarse tomando 
como base esa resistencia reducida, independientemente de que trabajen 

~ , . . , . 
en tens2on o en compres2on. 

Marcos con contraventeos excéntricos. En la Fig. 8 se muestran 
cuatro tDarcos provistos de otros tantos .tipos de contraventeos 
excéntricos. Las fuerzas axiales que aparecen en las diagonales, como· 

· un resultado de las acciones s1.smicas, se transmiten a las columnas o 
a otras diagonales a través de un tramo corto de viga, llamado "eslabón 
activo•, que trab.aja en flexión y cortante.· Escogiendo adecuadamente 
su geometrfa puede lograrse que un marco contraventeado.excéntricamente 
tenga una rigidez elástica lllUY cercana a la de 'marcos similares 
provistos de contraventeós concéntricos y que, por ·otro lado, los 
eslabones activos se deformen inelásticamente durante temblores severos, . 
absorbiendo y disipando,energía de una manera análoga a la de los marcos 
rígidos no contraventeados. Se obtiene así un sistema estructural que 
posee· caracterfsticas favorables de los dos sistemas, y que puede 

\.._, satisfacer, en forma eficiente, los dos requisitos ·de rigidez y 
ductilidad característicos del diseño sísmico. 

La capacidad de los eslabones activos de disipar grandes 
. cantidades de en~rgía durante sobrecargas extremas es de importancia 
cdtica para la ductilidad de conjunto del sistema estructural: se ha 
encontrado, por medio de estudios de laboratorio, que los eslabones que 

· · fluyen principalmente en cortante son:más eficientes que los que fluyen 
en flexión. 

La elección. de las excentricidades constituye uno de los pasos 
más importantes en el diseño de marcos contraventeados excéntricamente, 
pues de sus valores depende tanto la rigidez 'elástica del marco como lá 
demanda de ductilidad en los eslabones activos. 

En resumen, los marcos contraventeados excéntricamente son 
estructuras dúctilés en la~ que·. las deformaciones inelásticas se 
confinan a regiones en las · que no afectan de manera adversa la 
resistencia y estabilidad de conjunto de la estructura. 

Los contraventeos, las columnas y las vigas, estas Últimas en las 
zonas que no forman parte de los eslabones activos, se diseñan para que 
¡¡ermanezcan en el. intervalo elástico. y no se pandeen1 prácticamente 
toda ll! actividad· inelástica se c:oncentra, pues, en zonas escogidas, 
diseñadas y detalladas especialmente. El resto de la estructura se 
dim-rnsiona para que resista, trabajando elásticamente, las 
solicitaciones que· ·aparecen en ella mientras los eslabones activos 
fluyen plásticamente, las que se determinan estudiando el mecanismo de 
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a>l.apso del marcar posteriormente se revisa su comportamiento bajo 
carsas de trabajo, utilizando métodos elásticos. 

HUROS DE CORTANTE Y HUROS COMBINADOS CON HARCOS RIGIDOS. 

El empleo sistemático de los muros de cortante se iniciÓ poco 
después de la terminación de la segunda guerra mundial., en esa época sa 
empezó a construir gran número de edificios altos por lo que sa buscó 
un sistema estructural capaz de resistir las fuerzas horizontales de una 
manera más económica que el marco dgido, que al mismo tiempo limitase 
adecuadamente los desplazamientos laterales de entrepiso. 

Los muros de cortante se utilizaron por primera vez como 
elecentos para proporcionar rigidez y resistencia ante fuerzas laterales 
en conjuntos habitacionales construidos en le ciudad de Nueva York en 
los Últimos años de la década de lo!fl cuarenta·, y tuvieron un impacto 
importante en . los edificios altos. Los muros, que trabajan 
simultáneamente como elementos para resistir cargas verticales, como 
IDIJros divisorios y como eficientes contraventeos, se han convertido en 
un elemento estructural básico en edificios de altura media,· al grado. 
de que en_ la actualidad es rara la construcción de más de 12 a 15 pisos 
que no los utiliza como elementos principales para resistir las fuerzas 
horizontales. 

Los ID!Jros de cortante no pueden usarse con libertad cuando las· 
barreras que. forman crean problemas da funcionamiento; cuando ésto 
sucede, como: es común en edificios da oficinas, se pueden emplear 
sistemas estructurales constituidos por marcos rígidos o por una 
combinación de éstos y muros de cortante o contraventeos en diagonal. 

En edificios de oficinas de pocos pisos o ·de altura media se 
suelen utilizar marcos rígidos combinados con muros de cortante o 
contraventeos en diagonal que se colocan en los linderos o alrededor de 
los núcleos de servicios, donde no ocasionan problemas de operación. 

Cuando se utilizan muros de cortante y marcos rÍgidos en un mismo 
edificio, los sistemas de piso ·han de diseñarse de manera que actúen 
como diafragmas horizontales, capaces de repartir les fuerzas laterales 
entre los elementos verticales resistentes, en proporción a · sus 
rigideces. Los pisos da concreto· reforzado suelen ser capaces. de 
desarrollar ese papel sin dificultad. 

La estructura de la gran mayoría de los edificios altos actuales 
está formada por una combinación de marcos rígidos. y muros de cortante 
o contraventeos, en la que los muros de los núcleos de elevadores, 
escaleras y servicios, o los contraventeos colocados en esas zonas, 
trabajan como elementos rigidizantes, complementados con frecuencia con 
ID!Jros o contz:aventeos aislados adicionales. colocados de manera que no 
.interfieran con las zonas en que se necesitan áreas libres grandes. . . . 

La capacidad de abso~ción de energía de un .sistema con muros de 
cortante es menor que la de una estructura compuesta sólo por marcos· 
rígidos, lo qué hai;a··que las fuerzas sísmicas de diseño sean mayores en 

~.5 
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el primar caso que en el segundo. Sin embargo, esa desventaja se ve 
compensada favorablemente por. la mayor rigidez del sistema y porque los 
muros combinados con marcos resisten las sol1citaciones horizontales en 
foru más econ&.ica que los .IIIBrcos solos.. . Ouiú · no sea ·exagerado 
afirur qua en ed1ficios con alturas comprendidas entre lO 6 12 y 1$ 6 
20 pisos sólo pueden obtenerse solucionas económ1cas empleando muro~ de 
cortante o contravanteos en combinación con IDBrcos.rlgidos. 

·~ 

· (a) Column-ancl-bwa 
· . wcm~· .. 

(b) ·¡nSiabllity undcr • 
~· horbontalloadL 

· · (e) .lnSiabllil)' In 1 

waJI.and·plat& 
UO<mbiJ. 

·. 1 

·.·· 

l 
(d) Thrcc basic methods or assurina thc 1a1enl itability : J 

of simple S\1'\lcturaJ auc.mblies: dia¡onaJ bracinc. 
lhc:ar planes, and ri¡;idjoiniL . • • . · · 
. . . . . . . . . - -·- ·- ----·· _.._ ___ ---·-- ·----
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.rence. Accidental situations are characteriz.ed by ahort 

durations and low probability oí occurrence •. According to 

these dc!initions, dcsign aituations including dead and 

ordinary live loada are persiatent, those including wind are 

tranaient and those including earthquakes, exceptiona¡ hve 

load&, blast and impact are a_ccídental. 

Deaign valuea of the loads participating in each deaign situa

tions should be so stipulated a a to lead to adequate risk · 

level& during the intended lüetime of the aystem. Wben 

establishing those valuea, due consideration ahould be given 

to the low probability o! the event o! sirnultaneous occurrence 

oí the most unfavorable values of the loada produced .b~· twO 

or more disturbing agents. This can be handled ~y adoption 

of load. reduciD¡ factor& to be applied to design values of the 

individual loada considered aeparately. 

l. l. 3 At loc¿tions where historical or instrumental record& or geo

tectonic feature& indicate the possibility oí occurren~e of damag

ing earthquakea, the decisions about the catablislunent o! aeisrnic 

~esigr. ¿ egulations as well as about their a cope and aalety level 

should be based on formal or informal safety atudies that consider 

ecoDOmic implicationa and acceptable failure probabilitiea. 

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

ln areas oí substantial seismic a.ctlvity the problem i& 

usually recognized, and building codea and engineerin& 

practice advance accordingly. Areas oí moderate seisrr.ic

ity are dan~erous because of the scarcit}' o! instrumental 

record.:: and thc tendency oí the inhabitants to forget history 

e:.r.d s-..:~-estirr.ate hazard. Therefore, decisions about design 

tnl~:ns:Uef' should bl' based on the knowledge of regional 

tf'cton:c• &f wel\ .;u on direct &tatiatical information. 

Seismic deaign intenaitiea ahould be e•tabliahed on th~ baaia 

of cost-benefit atudtea under tCJi.erable riak restrictions. 

Cost-bcncíit studiel: are base C.: or. optilni.&in~ a utility func

tion which i& tht: algebraic su:n o.:' initia.l cosu and prescm 

values oí expccted bcne!it and loas. Upper bounds to tolc:-

able risk value~· mu&: be adopteC wher. failurc conseqcenct.:" 

involve human hve s; theae bound~& muat be conaistent witi1 

thosc implicitl}' ac.cepted irl mocier::; societies undt:r difíerenl 

conditions oí voh~r.tar)· and i.Dvolunt.a.ry exposure. 

Estimates oí acismic riak should account for all aources of 

~ncertainty, namely thoae associat.ed with other load& acting 

aimultaneous~y with earthq~akes, wi.th mechanical properties 

of the structure (stüíneas, damping, maas, energy-dissipa

tion capacity, ductility, etc) with aeismicity, detailed ground 

m.otion history a.nd dynamic response, and with the algorithm 

ernployed in evaluating aysterr.•a response and capacity and 

in evaluating failure probabilities. 

1.2 Structural systern 

1.2.1 Seismic de&ign regulations shall atate c:riteria for idealiz.ing 

structural systems. These criteria &hall take into account the 

type and specüic features oí each system am.d ahall be based on 

the response variables that determine the behavior of that system 

on the control variables that may be used in the aelected idealize( 

system, ar.d on thc de~ree o;" correlation betv.:een cor.trol varia:Jl, 

and response va::-¡a.!Jles. Kon -s~rucn..:ral element:s should be ü,. 

corporated into the model o_r should be adequatelr isolated fror:.·. 

the strucn:re. 

lt is well know::-. C;at the seismic behavior of a structural 

sy5tcrn is to a large extent determined by its capacity to 

dissip.a.te cnergy through ductile de:"ormation and that this 

-~-



capacity may be limited by local brittle failure a.nd dynamic 

inatability problema. Howcvcr, for practica! reasons design 

criteria .1.re o.Jften b-'ised on st.J.tic or linear dynamic mode!'s. 

a.nd thc control variables are lateral forces a.nd displaceffients 

instead of ductility demanda. The usefulness of a simpiüied 

structural modcl lies on ita ability to indirectly c'ontrc.l the 

response variables that determine·the behavior of the real 

syatem. 

Experience of past earthquakea ahowa that non-atructural 

elements ma.y cause the failure of structUral elements due 

toan improper idealization of the. aystem's behavior. 

lt is olten dilficult to iaolate non-atructural elements frorn 

the structure or to model accurately their poasible interaction 

with it; therefore, comprontise aolutions bave to be permitted 

where airnpli!ied conservative modela: of the mentioned 

elements can be adopted. 

l.Z.Z Linear modela can be uaed in conjunct:ion with response spectra 

reduced to account for ductility. wben dealing 'with regular elaato

plaatic aystems having .gradual variationa o! the ratio o! the 

strength available 1o that required at critica! sectiona. Conven

tional methods of atatic analysie can be a.dopted when. in addition, 

stüfneaaea and muses vary gradually throughout the etructure. 

Cases not satisfying the above requirements deaerve epecial 

treatmente, which may conaist, for _illstance, of al.lowiDg smaller 

load reductions through ductility, requir:r.g local corrective factors 

for ir.ternal forc:es or spc!cial lateral force ·Coefficient !unctions, 

or requiring an explicit non-linear response analysia. 

Both theoretical studies and observationa about seisrnic 

~~··~vior of real structures show that excesaive ductility 

de:nand& and inelaatic deformationa are likely to take place 

-·-

'.::,~ 

at sorne locatione of systema with ?rOnounced vari&tiou ID-:~. 
;.·:.:·. 

strength, with a tendency of plastic deíormatione to a.ccumulate 

in one direction, or with non-linear !orce-deflection curve~. 

that depart signilicantly Crorn the e lasto ·plastic rela.tion or 

that deteriorate under load reversals. Such aituationa· ariee, 

for instance, in multi-story ~uildings with a flexible ground !loor 

·in irregular framea where the ~ottorn ende al sorne columna reat 

on be~ms or cantil~vers, tranarnitt'...ng to them the reactions duo 

overturning moments • or in croaa-braced framee wbere a signü: 

cant portian of the story shear is taken by teneile bracing me~be 

The method to estimate the required lateral capacitiea on the 

basis o! the apectra reduced through given ductility valuea as 

single -degree -of -freedom syaterns ia applicable only to regular 

systems. where no important variations are observed in tbe 

ratio o! the atrength available to that required according to 

linear response analysis. I! one intends to predict ductility 

demanda o! irregular aystema, one m.uet recourse to non

linear metboda of response analysi&. Under these circum

atancea, design codea muat either require use of the latter 

methods or, to be on tbe safe side, to specily law ductility 

factora to reduce tbe aeism.ic response !orces obtained from 

linear a.nalyaia. 

1.2 .• 3 Structural modela muat include the stifíneaa o! all clemente tha.t. 

may infiuence their- response. including the ao-called non· 

structural elernents. 

Because of the difficulties in obtaining ar.d handling accurate 

modela of non-structural elernenta, conservative assumptiona 

may have to be tnade with respect to the interactiorrr between 

the non-structural elements and the structure . .Iri s~me cases 

it may be convenient to cover the mentioned aasurnptiona by 

-5-
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resistance should maintain, with an adequate reliability •. tbeir 

intes:rity during .lthi aftcr the occurrence of seismic actions, and 

shouJd not advt•rsdy af(ed the behavior o( the structure and 

other struo.:turJ.l ... •h•n\cnts. 

A typical <!xample is a secondary beam assumed to be simply 

support.:d on intermeriiate points of the main girders perpen

dicular to it. lts contribution -to earthquake reaistance will 

uaually be negligible, but ita conti.nuity in Hexure a.nd 

tora ion with the main girders may give place to exceaaive 

streaaea not accounted for by simple modela. 

1. 3. 5 Non-atructural rnembera and their fasteninge te the atructural 

syetem ahould provide adequate safety agai.nat local damage and 

collapse during and after earthqÚakes and ehould not adveraely 

a.ffect the behavior of structures. and structural ayatema. Tbey 

ahould not create serioua life hazarda duriDg a.nd úter earth

quakea. 

The deaign of the faatening of partitiona to a atructure muat 

be 
1 
conaiateDI: with the intended level o1 protecti~n agai.nat 

d.anla¡e. and witb the aaswnptiona made iD tbe· atructural 

analyais .. 1f a very low proba.billty of damage ia.aim.ed for ~ 

tho partition mua be attached to a. atructure ao aa not to 

follow the de!ortnatione oí the atructure duri.D¡ a. aeve re 

earthqua.k.e, ~esa it ia ahown that the ayetem ia etiff 

enough to prevent the de(ormation above the damage thre • 

ahold. The at~chment muat be capable of preventing over

turniD.g. The supporta of equipment, inetallationa and ceUiDg 

systems should prevent their collapae with an adequate 

relia.bility. Accurate estim&tea ·of the aeiamic reapon~>e oí 

these systems will, in general. require their idea.lization aa 

a.ppendages tied to the main syatem and the application o( a 

•pecW methocl of dynaznic analysis. Except for very import&lrt 

equipment. the local response may be eetirnated by meana of 

simplUied models. The reUability to be speci!ied muat take 

into account the nature and poaeible mag.nitude oí the 

cons~quenc::e o( local failures. 

l. 3. 6 Serviceability requirements (or structures and structural element. 

should sta.te the limit atates relative ~o those requirementa, as 

well as reliability conditions to be satiefied for dillerent seiarnic 

in te nsitie a. 

The rnentioned limit ata tes include exccaaive residual deflec • 

tions. cracking or loa a of stüfncas. Theae a tates are not 

only related to serviceability conditione. but ala o to aafety 

requirements~ as they imply cunw.l&tive dam.age a.nd degrada

tion of mechanical propertiea. 

lt may oíten be advantageoua to accept aigni!ic&Dt local 

danlage as a means of d.isaipating energy and. preventing 

more dangerous failure modea, but repai.r work s:hould be 

eaey and reliable and. ahould be undertakcn Unmediately 

~~~,.~ago t&kea place. ~ m.&y eYCA be advieab~e to place 

.•OJil• atructur&l elem.ente deftined to fail Uld ber replaced .. 

1. l. 7 N~·structu.ral elementa should be c.la..aaified iD two u.teg~rie.a, 

nam.ely thoee which should mai.ntain their ~rviceability cluring 

~d after earthquakea and thoee which are only required to 

maintai.n their aerviceability after earthquakea. 

Due to a short duration· oí earthquakea as compa.red to the 

lUe of atructures. aerviceability conditions do not include 

behavior during earthqu.a.kes, except íor aorne typea oí 

cquipment. The claaaüication of a non-structural elemcnt iD 

a given category dependa on the use o( the conAtruction. 
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means o{ a. double structu~al ana.lysia, with and without non

atructural elements. 

1.2.4 ~en-ancar models shall also account for slt'nderness (P- t:::.) 

t!i{e~,:ts .J.nd specüy the locations where non-linear material 

:whavior may occur. They shall abo speciiy adequate cyclic 

:>tr~ss -strain curves or procedures to ¿eter:~~ine ~cm by tl":eory 

or c"':perim~nts. 

The interaction between the inelastic deíormations produced 

by the response tO severa! eimultaneous ground motion com

ponente may be very Unportant. Therefore, carrying out 

step-by-step non-linear responae a.nalyaes may lead toa 

falae idea of accuracy ü one neglecta to treat the significant 

componente si.rnultaneously. 

l.Z.S Both linear and non-linear models must make use oí criteria of 

structural analyaie that.a.ccount for all relevant sources oí deíor

mations a.nd inertial force a in the atructure a.nd at ita foundation. 

The following"are·a íew examplea of effects not always 

-w relcognized. but important in many cases: axial deformationa 

oí columna due to overturning moment. rota.tional inertia 

lorces in chirn.ney stacks &nd inverted. penduluma, aoil 

deformations and inertia force a aaaociated with foundation-

structure interaction. eífecta of distributed masa on the 

response of sorne long-span members, vertical or rotational 

accclera.tions of the ground. 

\ 

1. 3 System reg~irementa 

l.l.l System. requi.rernents define the conditiona tha.t a eystem is ex

pcct.·d to sati&fy in ac::cordance with ita intended use. For 

atrv..ctural ayate m&. these requirementa are grouped as follows: • 

a• Saiety. · 

b• Serviceability. 

e • Du~ability. 

d) Appearance. 

, 
.. :-

This document deals with the first two groupa. Due to the 

wide mar¡ins of uncertainty involved, they have to be stated in 

probabilistic tenns ._ In orde r to ~acilitate practica! deaign 

applications. the probabilistic specifications of ayatem 

requirements have to be replaced. with a set of practica! rules 
r.h-··: 

Which state acceptable algorithrru. aa well a.e notninal val~a 

Oí loada. atrengths and stiffnessea. These rules are called ..... 
deaign criteria. 

l. J.Z Safety requirementa should state bounds_ to the probabii!ty of 

failure of a aystem for given time intervala. The influence of 
1 

cumulative dama.ge a.nd degradation of mecha.nical pro~rtiea 

ahould be. ta.ken_ into account when verüying the•e requJements. 

The' ~eliability Of a complex.··•ystem depend~ on thel reliabili· 

tie• of the ·iDdiVi.dua.l membere.and on the way they 'are inter-
·" - 1 

conilected. Therefore, no simple general relatióna can be 

eatabliahed between those safety meaaurea. and.a~cüications 

related to member sa.fety levela ahould take uito &ccount" at 

leaat approxhnately, their poasible relation with system 

reliability for ea eh atructural typ4!-. · 

l. 3. 3 Safety requirementS for structural members aasumt:d to contribute 

to earthquake reeistance muat refer to the earthquake intensity, 

that correapo.od.a to a given return period. ehould be conaistent 

' with the intended saíety of the etructural eystem, and ohould 

coVer a possible influence OÍ cumulativé damage a.nd. de.iradatiOD 

1 
Struc.tural clemente aeeumed not to contribute to earthqua.ke 

- 1 

of m"echanical properties. 

l. 3.4 



1.4 Design criteria 

l.-Ll Dcsign ..:ritcri.~o ..1.re a sct oí spccificd opcrations, al~orióms and 

numerical values whü:h in combination with performance criteria. 

lead in pracrh·<! to satisíaction oí the systcm requirerncnts. 

l. ·L 2 Des i1.1n ..: r itc ria inclu_dc ~he following: 

.;¡,¡ :-..lvdd:i vi the J.cti.:n:s ·..:or.sidercd :.n ..:ach design situat-!.8::. 

b) Dcfinition .:,(variables in terrr.s oi which the response s:-.all be 

measured. 

e) AlgorithnlS íor determining response. 

d) Conditions for applicability of given response analysis 

algorithms. 

e) Criteria for .,;,btaining characteristic and design values of 

member reaiatance and stiffnesa • 

f) Criteria for evaluating capadties o{ ductile deformation a.nd 

energy dissip;¡tion of :r.embcrs. 

g) Criteria-:or determining ¿a,mping valuea of the structure• 

h) Criteria for determining acceptable valuea oí resistance a.nd 

response • 

Characteristic values of·the variables used in designare those 

values in terma of which are expresaed the design situationa; 

t~ey correspond to specified probabilities oí reaching more 

unfavorable valucs. Design values are obtained írom char

a.cteristic values by modiiymg ':.he latter with load factors, 

capac!ty reduction factors ·Jr additive terma. These iactors 

and :tdditive ter.r.s are gene rally desi:;nated as .ia!ety .:iements. 

1.4. 3 Seismic a.ctions can be spcci!il::d by lateral Coree coefficients, 

respunse apectra or ?robabilistic models of ground motion (see 

St!Ctióna 2.Z.l-Z.Z.51. The level o{ aeismic a.ctions must be 

su eh that when one t.ai<es into a.ccount ~he seismicity oí the .!lite, 

the uncertainties in t...~e ground motion model& .ind structural 
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properties, the specüied characteriatic valuea of all thoae ·.- ... ~.,:,; 

properties and the aa.fety elements, one arrives at the reUabUitr'' ' 

stipulated by the functional requirements. 

Saíety elerr .. cnts are defined in the commentary to 1.4. Z. 

Scismic ha.zard may Oe described by -:.he probability diatribu

tion íunction oí the ma..ximum intensity that ma.y occur during 

any given time· interval. T~ .. e prc'"::labEity of !ailure or da.ina.ge 

oLa structure is a result of the ..:or.tribution oí earthquak.es of 

different intenaitics. In generaL the requirementa with 

respect to sa!ety and serviceability conditions may be '":'~~-
. ,_:;">.:~:f 

achieved by •pecüying two intensities: one correspondin1 ~ ::' 

long return periods, a.pplicable rOr checking saiety aga.i.nst · 

colla.pse, a.nd the other correspOnding to moderate return 

periods, íor which the occurrence oí limit sta.tes with 

respect to serviceability and partial damage should be avoided. 

The design criteria íor both conditions ahould lead to the 

required reliability againat collapse during the ayatem•s 

lifetime and to a minirnum value of the swn of initial costa 

_and present value of expected loases. For ordinary syaterns 

practica! conaiderations may lead to íonnulate deeign criteria 

íor safety and servic:eability on the baais of a single intensity 

value. 

1.4.4 The methods a.dopted for predicting structural response must be 

accurate enough for the type of a struc:ture analya.ed and for the 

typea oí variables u11ed to measure the reeponee. Al1 •ignificant 

sources oí deformationa and inertia. forcee must be considered 

(see Section 1.2). Explicit rules must be íncluded to evaluate. at 

least approximately, a possible influence oí slenderness eífects. 

When linear analysis is applicabie. interna! forces <l.nd 

stresses must be evaluated by a method that ta.kes i.nto 

account equilibriwn, dcforrr.ability and compatibility 
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conditions, or by a.pproximatc methuds known to provide 

sufficient a.ccuracy in particular cases. A i.imiteri a.mvunt oí . 
stress redistribution may be pcrmitted in the linear 3.r.a.lysis. 

l.-t. S 1.Vhcn modal dynamic analysi.s is a.pplicable the rr.odel ~i .1 

st:-ucture should include as many dcgrecs oí íreedom a.s :-.~cessary 

to 0btain reasonable or rel.iable I!Stimates of interna! ior.::es at 

.:ritical sections. The criteria [or mode superposiüon ;i~ould 

account for probabilistic correlation between the respor.ses of a 

group oí modes with closely spaced natural frequenciea. T..:ncer

tainty in natural frequencies should be taken into account when 

determining de•ign values of spectral ordinates •. 

Even ü torsional static eccentricities are small. their dynamic 

anlplification can be very large, but the resulting responsea 

can be bounded by a value determined by a simple rule that 

estUnatea dynam.ic eccentricity as the 8um of an a.mpliíied 

ata tic val u e and an accidental value. For single st.,ry system• 

it has been shown that reasonable estim.ates oí dynamic 

response can be obtained by performing a modal dynamic 

analysis assuming only the translational degree oí freedom 

parallel to the ground motion component and multiplying the 

static eccentricity by a.n amplification factor tha.t rioes not 

depend on the eccentricity. lt is to be expected that !.h..is 

concluaion can be extrapolated to uniform multistory systems, 

but it is probable that syatern.s with large inter-story varia

tion• in plan or in diatribution of mas sea or stiUnesses must 

be analyzed considering ·coupled translation a.nd ~orston 

vibra.tion modes. Rotational int?rtia may be very :~~:?Ortant 

in inverted pendulu.rna and chimney stack.s a.nd so :nay he 

ve::-tical inertia !orces due to horizontal ground motion in 

lo!lg span girders with distributed masa. The dei~rmations 

o! !loor diaphragms in their plane have to be consicie:red in 

sorne structures when those diaphra.gma do not ha ve enough 

sti!ínesa ':.o ~e treated as rigid bodiea • 

Ul!certainty in natural periods can be recognized by requiring 

that thcir nominal .. ·alues used in design be more urúa.vorable 

(shorter or longer) than thoae computed, or by modifying 

the response spectra . 

1.4.6 Ji a .step·by·step method of analysis ia a.dopted !or estim.a.ting the 

reaponse oí a aystem ta.king into account non-linear behavior, the 

interaction among the aimultaneoua responsea to several ground 

motion componente should be representec;l a.nd ahould a.ccount for 

degrading behavior when eignüicant. Oeeign valuea of the 

reaponae should be obtained from a large enough number of 

ground motion sa:mplee. 

1.4. 7 Nominal deaign valuea of strength, stiíínesa, ductil.: capacity 

and effective damping should recognize a.ll aources of upcertainty 

in syatem properties, and they should correspond to clearly 
1 

atated probability levels. Principies and algoritluns v~lid for 

determining the mechanical properties of members. aubasaem-

' blages an? connectiona from characteriatic value• oí material 

e.nd geometric properties: should be specified. 

Signüicant uncertainties ariae from deviation ill material 

propertiea. construction irnperfectiona and strength predic

tion algorithm.a. The probability o{ more unfavorable values 

than the characteTistic values ahould be high enough as to 

pennit the adoption of reaeonably inexpensive qua.lity 

control testa. but low enough aa to provide sorne ~eliable 

control of the most un!avorable tail o! the probability 

distributions. For ordinary cases that proba.bility is in 

the arder oí 0.02 to 0.05. 

1.4. 8 Verüication rules should be establiahed for the followin& variables. 
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when applicablr. 

a) !ntcrnal force a and stresaes in membera and connections. 

bf DcOectiona. 

e) Relative dc{ormations • 

d) Local dc!orm'ationl at connections. 

e) Local ductility demands. 

Thoae rules ahould be formulated in terma o! characteristic 

values Óf material and geometric properties and syatem response. 

Adequate sa!ety elements should be introduced in order to attain 

reliability levels as at:ipulated by the ayatem requirements. 

l. S Performance criteria 

l. 5.1 Performance criteria are statements about the required prop

erties of atructures and atructural members ao that they wil1 

satisfy the assumptions of structural analysis and deaign. Tbeae 

rule5 cover the following propertiea: 

a) Strength 

b) Stiiíneaa 

e) Ductility. 

1.5.2 Strength perfonnance rules ahould include at.atements about 

minimum and ma.x.imum acceptable values, in arder to ensure 

that the system as whole is not weaker than intended and that no 

unforeaeen behavior problems will occur by the presence oí 

members atronger than assumed. These rules should also 

i.nclude Speci!~cati::ms about the acceptable relative values of 6c 

capacitie& of members and sub-a_ssemblages in di!íerent faiiure 

modea. li these requirements cannot be aatisfied, lower ductility 

values sbol.:.ld bt: assumed !or the purpoae o! determining desigr. 

force 6. 

Rt;les rela.ted to overstrength and to rclative values o! 
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capacitie1 in difierent faUure modea are intended to eneure 

du!=tilc behavior. Ovcrstrength in a ductile member may 

·lead to ov~ratre•s o! britt.le elementa and therefore to their 

failure. A !lexural member muat ha ve a' higber aafety 

factor against diagonal tension failure than a,-a.inat tenailc 

yielding by bending ac. w-.at the latter failure mode ia much 

more likcly than the íormer. Ovt.:-&tren¡::ti. in lateral ahea.r 

o! a la.rge number o! ltories in a multistory buildint can 

give place to exceasive ductility demands at atoriea posees a· 

ing only the apecüied capacity. In the last exaJnple, over:

atrength may reault 1rom the preaence of infilling wall pane: 

not considered as structural elements. 

1. 5. 3 Stü!neas performance criteria ahould inelude atatementa about 

min:irn.um and maximum accepta.ble values, in order to cnaure 

that thc aystem is not more flexible 1:ha.n intended, a.nd that no 

uníavorable distribution o! interna! forces will reault from 

poaitive or negative deviat:ions o! mcmber ati!fneaees with respec 

to thoae asaumed. 

l. 5.4 Performance rules relative to ductility should atate nU.nimum 

values of that variable. as well as the nwnber o! alternating load 

cycles for which each mernber or subaaseinblage should be able 

to reach a specified defonnation without sigui.ficant reductioJl in 

atrength or energy dissipation capacity. 

l. 6 Reliability and qua lit-.· ass-.Irance 

1.6.1 Reliability· is the probability of satisfying a systeri. requiremcnt 

ora performance criterion within a reference i.r:lterval o! time. 

Whcn dealing with damage modes, the consequcnces o! 

which can bl' rcpreeente¿ by a contim.:ous function-o! 

response, _rather than ex:presaing functional req;uiren1enu 

in terms oí a threahold value of the response. it is more 
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¡¡dcquate tn dl!scribC rcliability with rE"spect to thosc 

modea by tht· probability density function oí the magnitudc 

or tht- cost oí dama~ e, as this function, and more preciscly 

"iU e>..-pt'"cted value, constitutes thc_basic concept fo-r making 

decisions concerning rel~ability with respect to thc mentioned 

modcs. 

1.6.Z For standardiz.in¡; the de!initi:Jn oí reliability a reference time 

interval of 50 years is chosen. 

1.6. 3 When Jonnulating reliability models due conaideration should be 

given to the íollowing poaaible causes of unaatisíactory behavior: 

\. 

a) Groes error and negligence in design or construction. 

b) Un!avorable random deviations in material propcrties or 

member geometries. 

e) lnaccuracies of mathematical modela and algoritluns employed 

to represent loada a.nd atructural systems and members, as 

well &1 to predict reeponae and behavior. 

di Uncertainties in the formulation of the probabilistic modela 

themaelves or in the estirnation oí their parameters. 

Grasa error and negligence are by !ar the most i.rnportant 

causes o! atructural failure under cond.itions preaent in 

utilization acenarios. Failures Produced by ea.rthquakes 

occur as a rule in atructures wbere no special aeieullc 

provisions were taken, where aeiamic hazard waa undcr

eatilnated, where design was based on overaimplified· 

unrealistic models or where gross Construction deficiencies 

were present. Ordinary modela for reliability analys~s 

ignore the possibility of groas error a and negligence and 

therefore understimate failure probability. 

1.6.-4 GrosS error and neg~igence should be avoided by a conve.nient 

quality a&surance plan. Their possible consequences should be 
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mininlizecl by· mean6 o! redund~ncy and ductility. 

Optimum quality aa~~Urance plana can be formulated on the 

basis o! th<· expectcd value oí riak reduction and the 

invcstrncr.~ ir, thc plan. Becauae the conditiona! probability 

o~ íailure, g:iver; thc occurrencr oí sorne groa6 error a ia 

·. • ry high, it pa~.n· to control failure c::onsequenct:& by meana· 

oí redundanc::y and duc::tility. 

l.6.S Reliahility models ahould be based on theoretical concepta aa well 

as on calibration with the behavior of actual structurea. 

1.6. 6 

The atate of the arto! structural reüabUity analysis and 

the limiteC extent of atatiatical iníormation about loada 

and structtnes make it necessary to use iniormation about 

the behavior of actual structures. Seiamic behavior and 

reliability are substantially alfected by energy dia~ipation 

i11 partitions and other "non-atructural" elementa ,
1 
and only 

a combined theoretical - empirica1 approach can a'asesa 
1 

this effect a.nd extrapolatc it to otin:::- systems. : 

Acoeptable reliabilíty levels must be eatabliaheci for e~ch type 

' of atructure on the basis o! the economic value o! reduCing risk. and 

on considerations about acceptable riak lcvela with respect to 

c~msequences that cannot be expressed in monetary tenna, auch 

as losa o! human lives or destruction of very valuable documenta 

or artworks ~ 

The consequences o! failure and the level o! acceptable risk 

dcpcnd to a large exten! on the use o! building:&, on their 

contcnts and on thc ilnportance oí their functions under 

normal conditions as well as during and after earthquakes. 

For instance, buildings can be clae&i!ied as foUows. 

Group l. All building a other than those belonging, to Group• 

11 and lll. 
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Group U. Ruildin{:.S having large number o{ occupanta. 

includin~ public asscmbly ha116 and thcatcrs, 

churches, schools and hospital&. Aho included 

are building uscd as record depositaries or ÍOl'" 

thc storagl.· o{ historie, artistic or literary 

treasures. 

Group ID. Building& baving essential facilities nects&ary !or 

post-earthquakc recovery, which are requircd to 

function during a:nd immediately aiter an ea.rth

qua.ke. Aleo included in this group are building& 

houeing pa.rticularly valuable art treasure& or 

limilar. 

z. lDEALIZATIOJ' OF SE!SMIC ACTIONS 

Z.l Earthguake characteristics 

2.1.1 In thC> sclection o! earthquakc cha.ra¡;teristica for design purpoacs, 

thc fullowint cuncepts ha ve to be consid.cred: 

a) l~istorical record~. 

bl Local inst::-;..¡~1.c:-.tó. rccords. 

e 1 Rcs::ional gcology a.nó tectonics • 

d) Scismic acbdty a: all sources that may contribute to hazard. 

e) lntenaity attenuation with distance • 

f) Local conditions. 

Nonc of the•e aources of information can be neglected when 

making estirnates o! eeismic bazard: historical records about 

qualitative measures o! earthqua.ke intenaities may ¡ive leas 

precise deacriptions o{ ground motion tha.n accelerogram.e, 

but Ulose historical record& provide usually a clearer picture 

o! the long term etatistical pattern. Knowledge o! regional 

geology aDd tectonic.s is often more inforrnative th&D aeveral 

tena o! yea~s of relativcly low.ac~vity. Pr~~bil.ietic ap

proachea for putting togeth~r info~tion fl:~ different 

aources, as described above, are ~sed OD Bayes' Theorem 

about the probabilities of alternate hypotheses. 

2..1. Z Local historic.al and instrumental records must be studied with th 

aim of obtaining in!ormation about intensity statislics, frequency 

content o! ground motion and in!luence o! local conditions, 

Dcscriptions o! da.rnage su!fered by dillerent kinda o! atruc. 

tures prc;¡vide aigni!icant information about frcqucncy content 

characteristice o! ground motion. 

2.1. 3 Studies about regional geology and tectonics sbould be carried out 

by specialists ~·ho are familiar with the regions o! interest and 
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shuuld covcr tht: !ollowins conccpts as much as !casi.blc: 

a) R~~ional tectoz:¡ic strucrurc and processeso 

L) Principal and sccondary faults o 

e) lndications o! activity or inactivity o! íaulto 

d) Estimat~s of maximum magnitudes, seismic moments and 

durations of earthquakes. 

e) Estimates o! energr libcrated per unit time. 

!) Possible mechanisms • 

g) Possible focal depths. 

Descriptions oí a regional tectonic atructure ·should include 

an evaluation o! the settinG of a region clase to the site 

within wider regions oí similar cha.racteristics, so that 

assessments of activity can be based on relevant information 

above and beyond statistical data of activity in the vicinity of 

a aite, as the latter are often insu!ficient. 

Estimates o! maximum magnitudes or seismic moments can 

be based on the dimensiona of the potential sources but it is 

düíicult to aet an upper bound to the portian of a fault tha.t 

c&D move during a single event. Uncertainty about these 

estimates must be stated in probabilistic terma. 

2ol.4 Estirnates oí potential future activity at seismi~ sources'must 

in elude 

a·, Ma~mitudt-· recurrence curves covering the interval of 

:nocieratc to largest e>.:pccted magnitudes. 

b', !~,le asures o! uncertainty aboÚt the above rncntioned curves· 

el Indica~iom. about the possible random and systematic 

fluctuations oí activity with time. 

~i"H Ja¡;t itt·n~ incl1.:des considera!:ions abou: tht: likelihood oí 

result from purely statistical conaiderationa, from the 

observation o! lone: inactive intcrvals at potentially active 

areas, or frorr¡ thc observations of precursora o! laTse 

earthquake s. 

2.1.5 Intenaity·attcnuation expressions must provide enougi. in!orma

tion for chc.racterizin!; ground motior .. 

The ultimate airr. oí establishint or adoptin¡; intcnsity ·attenm. · 

tion expressions is to permit thc estimation o! earthquake 

spectra ór more general modela of ground motion. Some 

expreasions provide direct estimates of ordinales of response 

spectra for a given period and damping, v.rhile other airr. only 

at predicting peak absolute values o! ground acceleration, 

velocity and/or displacement, and recommend the use of ex· 

pressions relating these paramcte:-s with ape.ctral ordinates. 

For sorne applications ground moüon must be descfibed in 

terms oí atochastic process models (see Section 2.2)o Jn 
1 

those cases the pa;ameters o! those models (spectt;al 

density o! acceleration, intensity envelope function) must be 

predicted direcUy from the properties of earthquakes at their 

source, or indirectly from response spectra. 

2.1.6 Ú1tensity·attenuation relations may be specüically determined íor 

the region o! interest or may be inferreC from those valid for 

other regions of similar geophysical characteristics and seismic 

mechanisms. They should consider: 

a) Type of fault and earthquake mechanisms o 

bJ Theoretical concepts about generatior., propagation and 

attenuation o! waves of di!ícrent types. 

e) Empirical information about magnitudc, intensity and site·to-

source d.istance o 1· 

C¡ lr..!luence of distanct· on duration of grounC mot 1 vn. 



e) Random dcviations of actual inteneitics with "respect to computed 

valucs. 

Availa.ble cxpression5 ar~ many and inconsistent. Each is 

based on its own sct of data and assumptions about general 

forr::. and ea eh define.s si te-to -source distan ce in difierent 

mannel". Most oí the empirical information corresponds to 

earthquakes at moderate distances. and therefore intensity 

attenuation curves ir. their most irnportant range, i.e. 

{or short distances, are very sensitive to assumptions 

about tbeir !orm. 

Most available expreuions take intensity as the producto! 

a function of magnitud e and a function of distance. Although 

this assum.ption may be adequate for peak ground displace

ments or spectra.l ordinates in the range of long natural 

periods, it is fa:- íron: true for peak ground accelerations 

or spectra.l ordinates at high frequenciea. 

2.1. 7 The influence of local soil, topogra.phy and geologic structure On 

the characteriatics of ground motion shall be evaluated and in

corporated into the· model& o! earthquake excitation. This eva.lua

tion shall be ba.sed on direct r.ecords obtained during actual earth

quakes as well as on rea.listic theoretical models that take into 

account topo¡;:rapl::.ic and stratigraphic characteristics, mechanical 

properties o~ the grounC a.nd type.s of arriving seismic v.-aves. 

\\"hcn OnC' té.!ks abo.,_;t rr.icroz.oning, attention is usually focuseC 

or. shec.:- -~ca::-. r:-.c.:::lcls o~ st.rati.fiec!. s'oil formations and or. 

ur.i-ci!::·.c::~ior.¿:_ v.crtic.:..lly travcling SV v.-aves. Strong rr.otion 

and Sl is:;::olo;'..c<o: r~·-:o:-d~ ha ve shov.:n that those models car: 

or.ly b..:_. a-,;::~:<>¿ t. c. '-'cry narrov: range of conditíons, and 

tha: r:·a:-·: c::-.e~ f<'olo~i~ or ,topographic fcat\lres can havf: 

• r:.ort· p:::-.: ..::-.,t·C infit:(';.c, on ~round motion than thc presc:J.Ct-

of aediments. More general anajytic<sl mudch have been 

dcvclopcd in arder to á.< <..Ol.Ont. for two-an<.l threc -dimensional 

response and various typcs o! ;.rrivin~ w<svcs. As a 

consequcncc o! th~ complí:x.ities involv.dci ir. theoret~cal 

models, thosc modch shoul,_; only pi<i) él r(.llc complementary 

to·instrumental obsc;vation~. bf":cau;- pc..th and nlechanisr:·. 

ha ve bcen shov.:n t0 affect l~:~cc..! variationf> of ground motic;_, 

a largc number of event• lever. &J":"lall intensity motions) wi:~ 

have to be recorded at a giver:. site befare reliable conclusions 

can be drawn concerning thou· variations. 

Z.Z Earthquake modela for structural deaign 

Z. 2.1 The model u sed to represent seismic actions on a given structure 

must be capable of representing the influence of ita mechanical 

properties on its re&ponae to a degree of accura.cy compatible 

with the irnportance of a atructure an¿ the accuracy and complex

ity of the methods of analysis. The followint models are 

recommended for the response analysis of varioua type s of 

' etructures: 

a) Lateral force coe!ficients. independent oí the natural period 

or dependent on an approxitnate period, for the design of 

unimportant and inexpensive atructures and for those of 

modera te irnportance with uniform distributions of masa es, 

sti!fnesses and safety factors. 

b) Response spectra for diliercr:.t ci.a:r.pir:f v;:;.h:es a:r:d duc'::ility 

factors for thc design o! :nocic:-ately i.!r.portan:. s:::-ucr..:res 

v.-ithout very irreg:'l.:lar distribc:.ions o: r.1asses or stifíness.e:;. 

and with unüorm vc.lues o: the _ratio o! available to req:.lirerl 

stren~th at critical scctions. 

e) Stochastic process- models o:: g:-c-.:;;cl motion, o:· e; H'~ o! 



~round motion time -histories Ior the desi¡:n of extremclr 

irnportant structures or for those w,ith irregular d!stributions 

o! thc ratio o! availablr to required strenp:th or with !ailurc 

m~.:chanisms dcvelopinl!: ·important non-linear de!ormatic;>ns. 

dl Multi-component stochastic process models of ~round motion 

a: onc or more !ounclation points or a set of multi -componer.¡ 

¡!round motion tin1e histories, also at one or more íoundation 

points, for the design of structures with large dimensions in 

plan. 

e) Stochastic procesa models of ar.riving waves ora set of space

tinle histories of those waves, for the design of underground 

structure s. 

z.z.z Lateral !orce coe!ficients 

Z.Z.Z.l A lateral force coefficient function includes both the ratio of the 

shear at the base to the weight above it, and the form of variation 

of the ratio of local lateral force to local weight along the height 

of a strúcture o 

Z o Z. Z. 2 The application of lateral force coefficient functions for seismic 

design should be res_tricted to the particular types of structures 

for which those functions were determined. For each particular 

type of structures the lateral ahear {orces predicted from the 

corresponding lateral force coef!icient function should provide 

unüorrn safety with respect to the ahear !orces obtained from 

dy-namic analysis for the response spectra deterrnined in accord

Car.ce with Z. 2. 3. 

Lateral force coefficient functions cannot sirr.ultaneou.siy 

provide uniform safety íor lateral shcar !orces and for 

other forces resulting fron1 structural response·, sucJ-, as 

overturning moment, nor do they serve to estimate lc.cai 

'cceleration.s becauae the n1axima of the various respon~t-

.variables mentioncd do not take place simultaneoualy. ThiJ 

b why elevation-dependent factor a are introduced !or re

ducing overturning moments obtained by integration o! the 

diagram of design 1hear !orces. 

Wide dü!erenccs hav< ';)('('r, showr. to exist between lateral 

force coe!ficient funcüons- correspondini= to given reliability 

values íor structures dcíor:-:·.in~ lit;., shear beams and for 

those respondin¡;:. likc flen:n..; bea:-:1s. Thosc· difíerences are 

sensitivc to the shape of the n·~po::s<2' spectrurr., and refit:ct 

the relative values of the contribt::ions oí fundamental and 

higher natural modes. They car:. be t::..ke:;. into account, for 

instance, by representing the late :o al force coefficient function 

as the superposition o! a linear anC a second degree functions 

of the elevation, or by makin~ it proportional tO the iteratively 

determ.ined deíormed corúiguration oi the atructure when 

subjected to a system oí lateral loada. 

Lateral force coefficients may be ltipulated as independent of 

natural periods, in that case design responses are too con

servative for very short'and very lont! natural pe~iods, This 

justifica the practice of specifying rules for maldng crude 

estimates of the fundamental period of a structure and making 

the lateral force coefficient functions to depend on those e.sti

mates, in acc:_ordance '\\'ith the apecüied response spectra. 

2.2.2.3 lf lateral force coefficient functionf are madc to depend on esti

mates T of thc fundarr.cntal naturai perioC. t.'!-¡c va:-iatiop o: thos{: 

coeíficients with T should lead to de si;:.. values o! seismic action.s 

on critica! sections at least as safe as thoSc t:-.at would b(' obt.=...inc· 

from a detailed modal dynamic analysis accountin~ for the contri

butions of }.ighcr vibration modes. 



Ir. a ran¡!c of hi~h valucs oí T thc ordinates of a response 

· spcctrum de crease with T, and so does the ba&f: shcar. 

However, becausc of th<' contribution of higher vibration 

n1odes, the de crease of a base shear is less pronounccd 

thar. that of the spcctral ordinates. The variatior, o: lateral 

shear \dth hcight is also sensitive to the contributior. of 

highe r m o des, 

:?:.:!.2.4 The base shear coefficient should depend on the ductility factor K 

applicable to each type o! a structure. U the base shear co

e!ficient is specified as a function of T, ita variation with this 

parameter and with K can be treated following the rules proposed 

in :?:.2.3 relative to the permisaible reduction of the response 

apectra ordinates through ductility. U the base shear coefficient 

is to be specüied as independent of T, it ahould'be taken as tbe 

largest value of a e or C/K, where all these variables are defined 

in 2.2.3.3. 

The last condition arises from the fact that ordinates of the 

acceleration response spectrum for a given ducti.lity factor K 

can be obtained simply by dividing the orcüna.tes of the ela.stic 

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

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

period approaches zero. 

2.2.2.5 The lateral !orce coeííicient íunctions shall be chosen so asto 

2.::. 

optimize the population o! structures to which they are to be 

applied. 

This optirr.ization must be understood in thc senae oí leading 
' to a maximum of the algcbraic sum o~ presen: values oí 

benefits rr.inus initial costs minus prcsent values o: e>..-pected 

Oamagc. 

e:spon•.., Spectra 

2.2. 3.1 De&i(!r. rcsponst> spectra shall be preeentcd in the íorm o! linear 

rcspons{ spcctra lor diffcrent damping ratios ant! non-linear 

re5ponsc spectra valicl !or giv.::r. trpes o! non ·!incar load -de!orma

tion curves and g:ivcn ductility !actors. These: ep•.:ctr¡,. shall be 

madc to depend or. loca~ ground conditions. 

Ir. many practica! situations desi~!l •pectra can be specüieC 

by a sct o! linear response apectra, a set of rules to trans

forr.-. line~!" spectra into elasto:.plastic apectra correspondin¡:; 

to given d\:.ctility íactors, a set of conditions that atructures 

must satisíy in order for the e lasto -plastic spect ~·a to apply, 

and a set o:f modüications to apply wher. considering other 

non-linear load -deíormation curves. 

Z.Z.3.Z For each damping ratio and ductility factor, more than one design 

epectrum may have to be epecüied in order to cover at a given 

reliability level the responses to earthc;uakes crginatins at 

different seismic sources near the site. Alternatively, a single 

spectrum may be specüied, provided it gives an envelope ata 

¡iven reliability level to the response to earthquakes from düferent 

aourcee. 

Standard methods of seismic riak analysis permit obtaining 

ordinates o! response spectra for given natural periods and 

damping ratio& corresponding to specified re.turn periods or · 

rate s o! exceedance pe!" unit time. 

2.2.3.3 Linear desigr. apectra should be specüied by means oi simple 

functions defined by a sma.ll number of parameter&. A widcly 

applicable family of functions are given if¡ Fig. l. ln that figure, 

A = ordinate o~ the a.cceleration response spectrum; 

g = acceleration oí g:ravity; 

a A/¡;; 

= vajue o! "a'" when "A" is taken equal to thc peak 

c;•_,:;r.C ;.ccelcration; 



a= A /p. 

Fig. 1 

a =a0 -t (C·-ac.~ 
'T¡ / 

T, r 
a=C(T-¡ 

Design response 
spectra 

T¡ Tz -T 

e = maxinlum spectral ordinate; it i& a function oí 

damping; 

T 1, T z = low and high characteristic periods. 

Then dealing with the de&ign spectra on a firm ground, the 

value of T¡ is so small when uncertaintieE in spectral 

ordinates and natural per~ods are recognized, that it may 

by adequate to take T¡ = O, which is tantarnount to def:ining 

tbe acceleration spectrum by a horizontal branch for T < Tz 

and a hyperbolic branch for T > Tz. 

2.2. 3.4 Unleu uncertainty in a natural period of a atructure is ex:plicitly 

accounted for by adopting a most unfavorable value of that period, 

that uncertainty must be covered by proper modification o( the 

response spcctra that correspond to the tar~et reliability leve}. 

The modification consists oí takin[ ec.c:-: orc!inate of thc desifn 

apectrum equal to the higheat ordinate of the Unmodified 

spectrum included within a finite rang(.' o! period on each 

side of the cornputed value. The ra.nse depcnd:s on the degree 

of uncertainty about thc natura! period. 1r. the absence of 

more rehable criteria, the rr.entioncd rang-e rnay be take11 as 

(0.75 Te, 1.33 Tel. whu·c Te ü thc computed value of thc 

natural period. 

z. Z. 3. 5 Specified response apcctra must aim at providing reliability levcls 

c::onsistent throughout the range oí r.atural perioda. Thie can be 

achieved by multiplying the ordinales o! the response spectra 

that correspond to ~iven rcturn pcriods or rates oí exceedance 

by factora that grow asymptotically w1th th(; natural period. lf 

spectra are represented by functions as described in z. 2. J.:::, this 

requiremcnt can be ful!illed by adopting values o! "r" ir. Fig. 1 

smaller than thosc corresponding to the spectr2. obtained in compli 

ance with 2.. 2. 3. 3. 

This requirement arises among other concepts from the facts, 

first, long period atructures have usually more degreea o! 

freedom and more failure modes than those with short period. 

secondly, the long period structures are more aensitive to 

instability eífects and therefore lesa reliable than the short 

Period atructures when they are both analyzed by c::onventional 

methods, and thirdly, the ratio& oí the additional costs of 

increasing sa!ety to the expected cost o! dam.age, are smaller 

for tbe longer period atructurea. 

Z.Z.4 Real and aimulated ground motion record& 

z. Z.4 .1 H the respenae of a structural system has to be predicted by 

mean& oí step·by·step integration methods, the action must be 

· represented hy time histories of ground motion. 

_b 1eneral the bes_t way to represcnt time histories of ground 

motior. is through accelerograms. 

2.2..4-.Z Time histories may be speciíied by a se~ of samplc records o! 

real or silnulated earthquakes. ln both cases, the number oí 

sa~ples in each set and the characteristics of cach s.an1plc must 

be choser. so as to produce distributions oí atructura~ rcspons, 

j 
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consistcnt wit}: the design spectra. that corrcspond to thl! specilied 

rcliability leve!. This condition must be satis!ied for all the

.ran¡::e oí natural periods of intereat. 

The criteria for judging the required number of sample_s

cannot be separated from the manner in which thc desitn 

..:alue of ea eh response variable will be derived_ from the set 

o! values obtained from the step-by-step r~sponse analysis. 

lf design values are obtained by averaging ·computed values, 

the required number of samples wUl be determined under the 

condition that with a sufíiciently high probability the ave::-age 

response must be equal to or greater than the response 

obtained from the speciíied response apectrum. 

2.2.4. 3 lnstead o! simulated ground motion records a atochas tic process 

model may be stipulated. Thia model may be repre.sented in 

general as the product of a random stationary procesa with given 

epectral density anda deterministic function of time. 

More sopbiaticated models which take into account tUne 

variation o! the frequency content of the ground motion 

during &.D earthquake may be required when trying to predict 

the response oí atructures with degrading atiffnees. 

2.2.4.4 Adequate base-liDe correction ahould be perfonned ~real a.nd 

simulated earthquake records in arder to permit reliable estirr".ates 

o: structural response for all the range of natural periods of 

interest. 

2.2.S Multi-component ground motion 

2.2.5.1 The response analysis of ordinary atructurea must take ir:.to 

account the aimultaneous motion of the ground in more than o:ne 

direction. 

2.Z.5~2 T!le responst: analyait oí structurea with large diinension.s in 

-JO-
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plan must U.ke into a.ccount the diíference in groUDCI motion at 

various supporb. 

2.2. 5. 3 Multi-component modeh o! ground motion may be spcci!ied by 

means o! individual spectra. real or sin"wlated time history 

record& or stochastic process modela for every component with 

correspondi.ng eros& -correlation functions. The orthogona.l 

componenta of ground motion ata Biven aite can be taken as 

stOchastically independent. 

The last recornmenda.tion is an approxinlation to the resulta 

oi some available statistical stUdies. No similar atudies 

ha ve been ca.rried out with records of ground motion in the 

a ame direction at di!ferent sites. 

Simple theoreti.cal modele have been propoaed on the baeie 

of wave propagation concept&. 
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3 .l 

3 .l. 1 

RISK AKD RELlADILITY 

Maximum scismic rcsnonsc 

For the purposc of reliability analysis th(• charactcristics of thc 

ground moti•m at a site durin~- an earthquakc must be describcC by 

a set o! parametcrs rclated tlJ its intensitr and !requency contcnt. 

Thc intensity is such a scalar variabh· that thc expcctcd structural 

response. grows asyrnptotically with it. Th<~ frequcncy content is 

a function that describes a C'Ontribution of the waves with di!Iercnt 

frequencies relative to the energy oí the motion. The parameters 

u sed to define intensity and frequency content rnust be able to 

express probability distribution oí maxirnwn structural response. 

The parameters to be adopted may be different"for difíerent types 

oí structures. 

For rnoat applicatior: the intensity and frequency content can 

be defined by du:-ation and peak absolute values o! ground 

acceleration, velocity and displacement, because these para

meter& determine the ordinates o! expected response spectra 

and the probabilistic distribution o! maxirnum response. An 

alternative desc::-iption is provided by the ordinates oí response 

spectrum for given pei-iods and damping values, anda seto! 

shape pararneters. 

When ground rnoticn ~s represented by a stochastic process, 

intensity and frecrue:-.cr cor:tent are dctermined by· the para

meter& tha~ óescribc :~t instantaneou~ spectral dcnsit"}" u: 

ground displace:-:· . .:-nt. \"elocity or acceleration and thc 

evoiutjon witi: ::..-::· . .o oi t},at spl-ctral density. 

;,.1.2 In orcicr to obtai:-. re::;,.·::.~it•: ::--.easu:-es of spccüied scismic dcsi¡::n 

critcria, i•. ~~ necessa-:-·: ::· o·:::.::.in probability description:, oi 

rnaxir.1un·. r<:::S¡JO!".S.{: !;;::- c. ;:-.·v::. ea:-thq:.;aKe anC for all cart~Jt¡uaK.c5 

occurrin~ durin(: a specüied reference time intcrval. 

3 .l. 3 Thc pr.obability distribction of thc rnaximurn response o! a 

structure during an earthquake of giver. intensity and frequency 

content can be obtained by conventional methods o! randorn 

vibration analysis. 

Intensity and frequency content can be speciíied by mea.ns 

of the cxpected value o: the response spectrum ordinates 

or by the íorm and parameters of stochastic process models. 

3.1.4 The probability distribution o! the rnaximurr. response of a 

structure _during a given reíerence interval can be obtained frorn 

standard rnethods oí probability theory, ta.k.ing into account the 

following concepts: 

a) Probabilistic model oí thc occurrence of an earthquake of 

given intensity and frequency coment. 

b) Probability distribution oí the maximum responso: during an 

earthquake oí given intensity and frequency content. 

3 .l. 5 Probabilistic models of the occurrence of earthquakes o"! given 

intensity an~ frequency content characteristics can be obtained 

directly from statistical record& or derived theoretically from 

probabilistic modela oí seismicity at near-by sources. Theoret

ical analysis should account for the following conce¡)ts: 

a) Type and parameters of the probabilistic rnodels of seisrnicity. 

p; Probability cl.istributions of ir.rensity an¿ irequency conter:t 

characteristics for given paramcters o: earthq1.:.akes at tileir 

source and distances frorr. sourc(· to site. 

For many applications it may b~ assumed that intcns,it\ and 

frequency cont_ent of any tv:o carthquakcs are S~l·.:·;,3~tically 

' indcpende~t. In this case tht pro"oabilistic mOdl·l o: ti1c 

1 



{o(._·t:urrcnct' of earthquakes of givcn int(;'naitics can b(;' des

criLcd br th(' probabilistic modcl o! a timC' series procesa 

cxprcstdnc the occurrcncc of carthquak~:s of random 

charactcriatics and the joint distribution of thoae charactcr

istics givcn ca eh occurrcncc. 

Thc probabilitr distributions mcntioned in para!!rá.ph b) are 

contained in usual intensity -attenuation exprcssions and thc 

distribution& o! the ratio& o! the obaerved to the computcd 

intcnsities o 

3ol. 6 Curves relating earthquake intensities with their annual exceedance 

rates are called intensity-recurrence curves o They constitute the 

simplest probabilistic descriptions o! the random procesa oí occur

rence oí earthquakes with given characteristics o These curves 

3.2 

can be used to obtain curves relatir:~ given values of structural 

response wit}: their annual exceedance ratea, i.e., response-

recurrence curves. 

Scisrnicity 

3.2.1. Seismicity is the preces& of earthquake occurrence of di!ierent 

characteristics ata given seisrrUc source. For the purpose of 

evaluating seismic riak and seismic reliability the mentioned 

proccss must be described by a probabilistic model. 

3.Z.Z Modds o! sei~rnicit)" a: a f.iven source rr.ust include probabilistic 

~~·sc!":~)üons o: tho: tir.1c a:-;C: ¡:-.:-~::-:::.:-: .. :e~ o: e<1rthquake occu:-renl·l'::' 

a~ w'--·1~ as of thl' pa::-ar.)Ctí':-'"' o·:: .. :n.:.: ::O.ci:- sourcc charactcristics, 

a ti S[lp~..:l~tcd in 2.1.: anC :::..: . ..:.. 

3.2.-;. For practica! applh:atior.:: :he c::aractcristics of eac!-. source can 

o~· cxprt:ssc¿ by ;;~a:,:r.::uC.:-~. ucc-..:.::-:oc:--.c~.· ::.:1··~· can be rcprescr.ted 

lo\ r.-:w\\·ai-typc stvci"".ús:i~ ;-::-~.:~ tscs: prv:.:.abilistic corr.;!latiu:. 

~·~· ~·n.: thl' coordir.ates o: c.:..::::c!"C::-.: s!io=ks e:!:·. b~ ignorcci, and tiw 

ma~nitudes of two düfercnt earthquakes can be takcr. a6 indc

pcndent and equally distributed randorr. variables. 

Thesc n1odcls do not ~ccc;.unt for sorne; obacrved eUecta, 

such as cluatering in ap<&ct: and time o! aequcnces of aftcr

ahocks, as th{: inOucnce of tl.is clustering on thc risk for 

time intcrvals o! the arder o! scveral tens o! years is not 

...-crr sip-ni!icant. 

3. 2 . ..J Curves relatinp. carthquake magnitudes w1fr. their annual excecd

an<.:c :-ates at given sources are called magnirude-recurrence 

curves. ~hcy constitute the simplest probabilistic modcls o! 

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

3. z.. 5 ln the formulation of &eismicity models the following in!ormation 

ahould be taken into account, in accordance with 2 .l. 3: 

a) Regional and local tcctonics and geology, including studies 

about indications o! recent activity or inactivity o! faults. 

b) Seismolog:ical information, including coordinates, mecha

n.isms and source parameters o! earthquake~:: in the region. 

e) Mechanical rnodels about the process of energy accumulation 

and liberation at a seisrnic source. 

d) Estirnates of maximurn possible magnitudes, in cornparison 

with values observed in other regions ·~:ith sin-.ilar tectonic 

and g:eologic features. 

e 1 Scismc.logital irio:-mñtion in otile::- regions wi:i: sin:üa:

tectonic and gcologic fea tu res. 

Thc signi!:icanct'" of al:: this irúormation about the typ~ anC para

n1cters o: the swchastic mudc:I adopteC to represen~ scisn'licitr 

shall b<: asse.sscd by mcans of adequatE- probabi::st::· L·u~;,.-(·p:s, 

éind the unccrtainty associated with tht.: es:irn.ate:=: n~ucic! an~! 



3. 3. 

lt is well k.nown that statistical records about time. coord.i

nates and sourc(: param .. ~tcn. of earthquakes ar(: o!tcn 

inst.:.fficicnt for dcri,:in~ scisnücity modcls and cstinlatinj..' 

thcir paramctcrs. Informaban from diffcn•nt sourccs sud, 

as concepts a) e J in this requircmcnt can b(: assimilatcd 

through thc critcria and methods of Baycsian statistics. Tht.: 

resulto! applyin~ thcsl· critcria to a ~ivcn Sl'isnüc sourcc 

is a probability distributior. associatcd with a scl of altcrnate 

hypothetical models o! thc seismicity oí that sourcc. 

Reliability 

3.3ol Decisions about desi¡;n intensities, saiety elements, systcm 

requirements and performance criteria should be established on 

the basis oí acceptable reliability level and cost-bencfit analysis. 

The acceptable reliability leve] is dcterll"\ined by 'thc probability 

of satiafactory behavior \l:ith respect to modes implying collapse 

¡¡,nd the coat-benefit analyses are based on optimizing a utility 

íunction involvinb the algebrai~ surn o! initial inve~tment and 

present value of cxpected benefits and economic co.nscquences 

of failu re and damage. 

3. 3. z The reliability oí a structural system for earthquake actions in 

the probability of satiefactory behavior during a reierence time 

interval. ln practica! cases it can be rneas~red by its comple

rnent, the probability oí failure during a reference time interval 

or by a annual failure rate. 

:o 3o 3 ln systcms witl! ::·.t:.~:iplc: failure n·.odes and potential dama~t· 

levcls the relia'oility ü :-.·.eélsurccl by the failure probability and 

ratc íor thc düferer.: mocics and by the e:> • .'pected cost of damaFe 

per unit time. 

J • .J ... For a given &trucn:n with k::-.0\I.'D properties the probability of 

!ail>.:.rt.: in <:. rcfcre:-.C<. ti: imt::-\'<>1 can bt' obtaincd by stand~ re 

- )t•-

mcthods dÍ probability theory takin¡: into account the Iollowing 

conceptá: 

a) Probability distribution of rr.axirr.um respont>e Ior an earth

quakc with giver. intensity and írequency content. 

b) Probability of occurrence of eanhquakes with düíerent 

intensities and frequency cor.tent characteristics ata aite. 

. e) Val.ue of the capacity of a st=;.:ct'..:=-e e)t.:presaed in the same 

type of variables as the response. 

For a given structt.:.re with know=. properties the failure rate and 

thl' expected cost of damage per ur.it tinle can be obtained by 

standard methods of probability !.heory takin~ into acCount the 

!ollowing concepts: 

a) Probability distribution o! maximurn response for an 

earthquake with a given intensity and frequency content. 

b 1 Expected cost of damage for a 

contento 

giVen intensity a¡nd frequency 

'e) lntensity-recurrence curves at thc siteo 

d) Value of the capacity oí the structure eXpressed in the same 

type of variables as the response o 

'3. 3o6 Uncertainty in structural properties mu.st be incorporated in the 

estimation oí failure probabilities and rates, anc;i oí C:l\."Pected 

cost oí damage. This can be accomplished by computing an 

e:>.:pccted value of the quantities obtained in accordance wiü·. 

3. 3 .-! and 3, 3. 5 with respect to thl: p!"oba.bilistic distributio:1 o! 

structural propertie s. 
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4. CODE STRL'CTURE AND FORMAT 

4.1 Elcnlcnts o! a aeismic dcsign cod<' 

4.1.1 ln arder to guarante<' thc corrcct intcrpretation and th(' eiíicicnt 

application o! thc provisions, a eciemic dcsil!n cod<' must in elude 

in its tcxt or in a complementary docum~nt clear atatemc.nt& 

about its objcctive, principies, range of applicability and limita

tions. 

Neither the objcctives nor the lim.itations of eeiamic dcsign 

rules are usually explicit in deaign codea, and hence they 

are not.always present in the mind of those who apply design 

prescriptions to practica! problema. The accuracy of conven

tional criteria for predicting structural response is strongly 

dependcnt on the type oí systern·considered. For instance, 

has~ shea.r coefficient5 and deaign response spectra are 

t..k~n aa measurea oí response parametcrs, as the latter are 

by tra.dition cxpressed in terms of a.ccelera.tions and equivalent 

lateriit.l !orces on structural syatems. These variables, how

cver, are no more than indirect meaeures oí syetem perform

ance during earthquakea. They serve to control the values oí 

more signüicant variables, such as lateral deflections of 

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

safety margina with respect to insta.bility failure, This ex

plains why ir. seismic desi¡m, more than in any other !icld oí 

enginec:-in¡:, i~ is e;,.sy H.: carry out a strict -- but blind -

·cp?Hca~io:r. o: thc most advanced regulations and yct to proC:.:c<. 

a &tructure bound to períorm poorly. 

·Ll.2 A scismic dcsign codL must includl· thc !ollowing among its 

objectives: 

a1 : ~ ?:oviC\ c.::icc_-..;c:c.- aafcty leveh witl! rcspect to collapse ir. 

the fac(· o! exc<p:.io:-.ólly intt:r.sl· carthquakes. 

b) To provide adequab: saíety level& with respcct t" dama~c to 

adjacent constructiona. 

e) To protect structures against excessive m3.tcrial darnage 

under thc action oí modcratc intcnaity eorthq~,¡akes. 

d) To insure aimplicity of repair, reconstruction or 11trcngthening 

wor~ in case damage takes place. 

e) To provide protectior. against tht: acco.;mt:.lation of damage during 

series of earthquakes. 

!) To preserve safety and "com!o:-r! o~ occupants and o! public in 

general,,by ensuring that structural response durint moderate 

intensity earthquakes will not exceed prescribed tolerance 

levels. and that panic will not occur cl::J:-i.ng earthquakes o: 

moderate and high intenaity, particula:-ly in building& where 

frequent gathering of people is expected. 

Achievemcnt of the foregoing objective requires much more 

tJ:¡an dimensioning structural members for given interna} 

!orces. Jt irnpliea explicit consideration of thoae objectivea 

and of the problems related to non-linear structu.ral response 

and to the behavior of material&, memDers and connections 

when subjected to aeveral cycles of bigh load ·reversala. 

It implica as well identifying senr:iceability conditions and 

satisfying adequate acceptance criteria with respect to them. 

~.1. 3 Detailed provisions should. include Fencral c:=-iteri<i anc:! s~i:cilic 

rul~s. The genera 1 criteria sho:.:ld stitr.t:.late: crea:.ivt: en:: in..:\·ring 

solutions withir. stipulated le\·ds o! sa!ety and economy, whi;t: 

the specific rules· are ir.tendeC. fo:r routinc- practice. 

.;.l.-4 General criteria ahould cover syHcr.· requiremcnts as wdl a 5 

ciesign anC. pcriorman.::(· critcri;,.. 

.;..l.~ Specific rules shou\d cove:r desi¡;t:. and pcr~o:-rr.ance criteria. 



4 .l. 6 The conccpts requircd íor e!!icient and unambiguous application 

oí general criteria and spcci!ic rules can bC' groupcd as íollows: 

4.2 

a) Seismic zoning and micro -zoning. 

bl Classi!ication oí structures. 

e) Dcsign actions. 

d) Structural analysis. 

e) Acceptance criteria. 

Í) Non -structural elemcnts. 

g) Repair and strengthening oí existing structures • 

Seis mi e zoning and micro -zoning 

4.2..1 The establishment oí seismic zones and ofthe corresponding 

design actions should be done in agreement with- a criterion oí 

optimiz.ing under the re.strictions of maxilnuln tolerable risk levels 

a global utihty function integrated by the utility functions of all 

structure& to be built in each seismic zone in compliance with the 

deaign code con.sidered. 

... - .. 

lnten.sity-recurrence curves and dominant frequency content 

characteristics oí earthquakes may vary systematically within 

ea eh seismic zone, li constant design actions are to be 

specüied for given local conditions within a seisrnic zone 1 

those actions should lead at all locations to acceptable 

val u es oí risk. Furthermore 1 sorne structure would be safer 

and other leas safe than optimum 1 but the sum o! <>.ll tht: utility 

functions should be optimized under the restrictions oi ma>:

i:num tolerable risk levels. The lAEE publicatior. or: ''Basic: 

Concepts of Seismic Cedes" Volume 1 de.scribes the cor:cepts 

regarding "Seismic Zoninf" and may be. reíerrecl t'- io:- ít:r:Dcr 

information. 

~··, O..J&•· ~:-u.• charaneris:ics o~· earti1qu0:1.kes are stron~:-=::.- i!"..:luenced 

.1 ... ¡~,_,,;nd coru.!:tl<~ns, dt•!>i¡::r. actions for a ~ive:-. sci&:T.ic ;:0r.<· 
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should refer to standard ground c:onditions. 

Standard ground conditions involve both mechanical properties 

oí matcrials and topographic con!iguration. F:or the sake oí 

uniformity oí criteria arnong di!ferent regions and countries 

it is convenien: te. takc, as standard conditions, !ir m grocnd 

and ílat topo~rap::y. 

4 .z. 3 As an alternative te t.:'le adoptior: o: c. di serete set oí seismic zones 

with constant desigr. actions or. _standard ground conditions at each 

zone 1 those ·actions ca:: be speci!ied as continuous íunctions oí 

geographical coordina tes. 

4, 2.4 M icro-zoning provision.s should include the following: 

a) Maps of micro-zones íncluding the corresponding sei_smic 

design excitations, 'll·here formulation of these maps is 

warranted by adequate knowledge about local ground conditions 

and their. possible influence on the characteristics of surfact: 

ground motion. 

b) Crite~ia for obtaining seismic design actions on non-standard 

ground conditions from those on standard conditions where 

provision.s as described in the foregoing paragraph are not 

available .. 

4. 3 Classification oí str'.lcture 

4. 3.1 For the purpose o! speciiying applicable design actions, methods 

o! structural analysis c.nC acceptance criteria, structures shoulC 

be el as si!ied ir. acco::-C=.;;ce with the followin~: 

a) Type oí intended occ-..:panq·· 

bl Type oí variables tba! cic!ine response and control b~ha~ior. 

The type o! i::te::cieC occupancy i~ closcly rciatcC tJ thC' ex-

pecteC r.-:ap~i:-:...:ci¿ o:· Ú1e conscquenccs 
1 

(both n~c.nctarv and oi 

1 



othcr kincis) and lhcrcforc lu thc tolerablC risk leve~. 

Thc typC> of variaLJ,·s thiit define response and control 

bchc.·:ior determines structural analysis mct.hods and 

acccptancc criteria. For instance, thc behavior of 

building frames and industrial bcnts is dctcrmined by 

local non-linear deformations (ductili ty demands} and 

slendcrncss e!fects, and that o! retainin~ walls and earth 

embankmcnts by cumulative deforrna~ions and sliding oí 

largc soil mas ses. In the íormcr case the response can be 

estimated by mcans of static or linear dynamic analysis, 

providcd thc structure does not show excessivc irregular.· 

ities; in the case of retainin¡; walls and embanlonents, 

explicit consideration of non-linear behavior and of the 

tendency of inelastic deforrr.ation to accumulate in the clown· 

!".ill direction is nearlr ~ndispensable when dealing with very 

irr.portant systema. 

In buried structures response and behavior are deternüned 

by thc local deformatiOJl tha.t results from the interaction o! 

soil and structure u pon the arrival of seismic wavea. Struc

tural analysis methods and verification criteria suitable for 

these structures differ widely from those valid for the cases 

discussed above. 

4.~.2 Fo:r each type o! structures classi!ied in accordance with 4.3.1 b), 

a subclassification may be necessary in arder to account for a 

?:JS~i"tik iTJ.!l.uenct of structura! irrt.·~ula::-i~ics or. the occurrcnce 

e-:· sp<.cic-,l rcspvnsc efiects anC or. be c<=.péability o:- di~fcrent 

:-:·.c::CJds oi response analysi~ :v:- r.:akinf: rclia"::,it· predicüon of 

::-.0!>(· c!fcc-t::;. 

dciJCI•ds not only or. its typc of response, but ;:.!so on th1.· 

unccrta1nty attacherl to its _predict:ior.. The lattcr dependa 

on tiK mcthod e:· anal y si&, and therciore thC> classificatior. 

is baseC :-:o~ u::ly or. intrinsi( propcrt.its of thc system, but 

also or. thc c:-:tc::--ia us1·d to prcdict response and control 

bchavior. For il:Ptance, the displa.cements of a reinfurccci 

concrc~E' i::--a;:"!e w~erc all the stories ..,.:ith thc exception o: 

th<: grounC !:ioor have becn uverciesigneci !:.:::- scismic shear 

caro bt: prcciictN! witi. the: same re:liability as thosc o:· c. sir.li 

framC dcsi~::cC for uniíorrr. safety foctors along its hct~h:., 

ü detailcci ti~H' -fo.istoric_s of respo:-tse are obtained by st:itab 

numerica: i:::c;:ration mcthods ar.C i!" the stress ·atrain curv• 

o! nuterials and members are represented .. dth suf!icient 

accuracy. There is no need to use di!!erent classifications 

for these t\o\'O cases, provided response is predicted by the 

mentioned :r.·.e!hods and acceptance criteria are expressed 

in -terrr.s o!"' loc<>.l. ductility dcmands. However, ü response 

is predicted by means of static or linear dynamic analysis 

and acceptancc criteria are expressed in terma o! lateral 

shears or interna! !orces, the trame with the unüorm saíety 

factor may be designed for lower lateral !orces or responae 

spectra than that with the overdesigned upper stories. ln 

practice. this is accomplished b}• assigning those structurea 

to difieren~ .groups. each characteriz.eC by ita corresponding 

ductility reci·.:ctior. factor. 

-1. ~.3 Thc· response anO:::. Ó,(; ver!íication crite:-ia fO:r struc:ures tJw 

bcha·.-ior of v:!-_:c:. ü dete:-r.:ir.ed br loca: ciuct:.!ity demanci~ a:::· 

sl~..·nciern\!S~ e::;"<: c.~ can be expressed h. ter:r.=:; of latcr.:!l !ore< 

coe!!icienu o:- ll:r.ear response spectra rcciuced te a~·coun: :·r,;-

thcir norr:inai duc:ility factor&, K. They can be ,-l~ssi!ieC i: 

terms of pe:-r:·.iss~b!.e values o! K anC lr.is ciassi:";catior s:-1<di 
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takc into accuunt thl' followms conccpts: 

a) Typc o! :naterials. 

b) Typc oí joints and connections. 

el Rclative values oí thc saíety factors with respect to ductii!' 

and bri::tle failure modcs includin~ local buckiin~ as wdl as 

with respect te failurc oí membcrs and connections• 

dl lrre~ular distributions oí mass, stiffness and streogth. 

The relative vó>.lues of the safety factor with respec: to 

ductile and: brittle local failure modes-determine the-

ciuctility o: the system as a whole. Sorne types of r.1e:-:-.":>e:-s 

are prone to have lower saíety factors with respect to brittle 

modes than with respect to ductile modes, unless special 

precautions or performance rules are adopted in arde::- to 

accoi":""!plish the opposite. This may occu:-, íor instance, in 

a membe:- subjected to bending and shear, when the depth 

o! its cross section is greater than about one fourth o! its 

length. 

4.4 Design actions 

4.4.1 Seismic de-sign actions shall be represented by models chosen in 

accordance with 2.. 2.1. The type oí rnodel adopted and th.t: intensity 

o! the actior. shall be made to depencl on the classiiicat:o:: o: each 

s::-ucr..:re, ir. accordancc with 4.:; .l a 1 ancl 4, 3. 2. Tr::e-y s:"1all 

<>.e ce.::::.!:;::- ::-.<. e::c::-gy -clissi~arion capacity of ea eh t;:pe e! 

s:r-..:cr-.1::-t:, ::::: -..:nce::-tainty a::-isin~ frolT'. methods u sed te preC1ct 

:-e~por.se a::-.c! t:ne relation bctwccr. response and behaYic::-. an:: 

~hl:'y s!l~::· l_u,¿ t=- thc inter.cied rt..·i.iability leve l. 

::. ;,~Ci::~'~ :e· s:::;ie-con-:pon.:-nt !=round motior: :-nodc:O anC C-.-~:.;:. 

·y···-~. 

a 1 Loading aituations to be analyzed, 

b) Definitior. o{ thc characteristics oí the &iE!nificar,t ground 

motion components that must be considered si:-nultaneously, 

and criteria for superposing their contributions for each 

dcsign situation. 

e) Proba":;ility le\'clS or norr.inal desi~;r. va::.uc:-s e! live loads to 

be considereci in each desig:n situation. ~!-.is speci.:ication 

nmst includ~ botl-: upper and lower bounds o: -..:.r.favora.ble 

values. 

Loadin& situations may include ene or more design intensities, 

and they must airr. at attaining the intenCed: :-eliability levels 

for düíerent failure and serviceabilit)• limit states. 

When design actions are represented by tirr.~ histories or 

stochastic process models, the criterion for Si.:.perposing 

their contributions is siinple: the response rr.ust be 

obtained for the simultaneous action of all the ground motion 

components. Wben design actions are represented by lateral 

force coe!ficients or response spectra correspondinb te a 

set oí orthogonal directions, the fact that the maxima o! a 

response variable associated with the various cornpoenents 

are not reached sÍmultaneously can approximately be takeri 

into account by establishing a number o! loaC siruations: 

ior each situatio::-. the maximurr. response associatcC..: w!t"i: 

ene of the co:"::poner.ts is taker: witL i:s L:~: r:::a~r:irudc, 

while reci;.¡ceC \·c.!ue.s o! the correspondinf n~~x:.:~· . .:;. are 

adopted !o::- thc ot.>-¡crs. 

Lower n~os: ur.favorable values oi liv~ loaC~ SC'~lcti~.,·~ ~ivc 

plac~ te. t!-J.e cri:i.:al loading situation u·i::· 

rurnin~ failun· ::-::ocies. 



4. 5 S::';""uct-.:r~i ;;malv:;i! 

., . :: .• The rr.l!t!1od~ spPcified for pro·c!ictinr: thC' "eisrr.ic response of 

¿i,![ero.:nt types <JÍ structures si1.:.l! bC' consistcnt with thc 

:irnportance oí cach st::-\lCtu::-al iype. in acl·ordance with 1.:!. 

·L5 .. 2 .:·.cccp:able princi?lcs and mt•th:Jds :·or stress analysis of 

structures and fo::ndations shall ht> sti?clated. The specifications 

shall state the types of deformatlons to be t&ker. into account as 

well a.s the necd to aatidy the con<titionf oí C(!Uilibriurr., continuity 

a.nd compatibility. They &hall aleo include ¡)rovisiona as to the 

constitutive lawa o! ~a.t~riala and mem.bere and to the permissible 

lizn.ita of. atreae rediatribution •. 
• 

Although obviou·a·, aomc oí thc foregoi.llg cond.itions are not 

alwa.y•. aatiefied in practice: 1. conti.nuous atre~s path !roro 

a.ll lateral forcea'""tó the fo~da.tion ·¡, not e~sured for i.nstance 
. ~ . .. . . . 
Ln sorne 1tructurea wbere the roo! aystem is" not. specifica.lly 

designed. ~· t:ra.namit its l~teral !orc"e""a to ilie ~ertical frames. 

shnilarly·,· deíor~·a.tiO~a .oí horizontal diaphragrna are neglected 

for the purpoae of di&tribu~g late:r"al shea.rs ·;unong vertical 

fra.rnes, thus leading. in sorne cases to groea uncierestizn.ate 

o! local illternal force a. 
r··- :....,...._, ... 

The se conditions are 10 i.Inporta.nt that detaüed apeci!ications 

covering the mo&t frequent pra.ctical problem are highly 

deairable .. 

bl Criteri.a. íor reduction o! overturning rnoment • 

e i Dynamic ter a ion . 

d) Slenderne.aa effects· 

e) Deíormability oí horizontai diaphra¡:ma. 

4.ó Accentance c-::ite::-ia 

4. é .. : 7o ea.ch type of atructure aha.ll corresponci a. aet o! ver:.!icatior. 

criteria·expressed in terma oí the variables adopted to óescribe 

response, berei.n designated as control variable a. 

~.6.2 The ra.nges oí accepta.ble valuee o! cootrol variables ahal.l be 

determ.i.J:le~ .110 ae to ·en-:aure th.l.t the proba.bility o! fa.ilure of each 

etructure wit:hin a reference time i.nte rva..l, a a defined in 3. 3. 4, 

iUÍd the expected coat of dama.ge per unit dm.e, a.a d.cJ;ined in 3.3.5, 

sba.ll be emaller tha.n the correaponding apec.iíied limita. 

4. 6. 3 Verification ·CritC"rí.a for the deaign o! the atructurc tbe beba.vior 

of wbich ia deten:n.ined bY local ductility demande a.ud. i.natabili.ty 

. eff~ct~ can be expreued _in terma _oí the follo~ing concepta: 

a) Load factor a for tbe superpoaition o! vertical l.oa.ds and 

aeiarnic response· 

b) Criteri& to determ..ine a.llowable va.lúe"a Oí intirii&l íoZ:ceO at 
.· ~· . 

e) Criteria to determine allowable actiona on joi.nts a.nd 

connectiona· 

.. 

d) Criteria. te determine the iDfluence o! alenderneae eí!ecta on 

•tresaes a.nd interna! forcee. 

4.5.3 Approximate criteria must be stipuJ.ated U: detail íof. the prcdictior. 

of sorne 11pecial eííecta whici:. are ust:.ally encountered, but whose 

predictioz:: by re!ined methoda ia not pra.ctica.l. The following are 
aome oí those effecta: e) Lateral deformations due to the dee_ign ea.rthqua.ke. 

a) Local a.Ccelera.t:i.one for deaign .of append&gea a..nd other 

clemente, <L.II well OLa thei:" anchorage. 

_ .. _ 

f} Criteria. to determi.ne allowable va.luea.of the ca.pacity oí 

foundatioñe under the combina.tion o! vertical &nd.l&teral 

force a. 
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4.7 

4.7 .! 

When th~ etrength a.t a atory !or- the reeultant a he a~, torsión· 

or overturnin¡ moment i& provicleC br a amall nurnher o! 

resistin¡ membeu, it rnay be convenient to decrea.~e the 

&llowable valuea o! atre8a and internal !orce, in order to 

reach the sarne reliability levell as when a large %lumher 

of resistó.g members exist. Alternatively, deaign ac~ion 

intensities may be raiaed and allowable value& o! interna! 

·Iorce left unmodi!ied. 

Acceptable lateral de!onnations muat be made to depend or, 

·-~the ~~er in which non-atructural .elerrient& are attached to 
':' .. ~-

the atructure. 
: .. 

·Wben wu.tic·or J.Uaear dymun.ic ana.lyeea are applied, -approx

. 'ilnate valt.iea o! lateral deforrna.tiona muat be obtained 

. •¿..: •. : :mult:i.ply.ing thoae reaulting from linear reeponae anal_yaia 

.by ~e .aeal!!ned ductility factor. 

·ne value& eo obtai.ned muat be corrected in order to account 

··for -the alenderneae e!fect.-

Non -atl'uetura.l elements 
. -' !"".:.::~' 

Elemenh not coneid.ered i.%1 the ana.lyais. a~ .part o!_~~ atructura.l 

•Y•tem eha.ll be att.a.ched to the atructure •o ae not to produce 
····.·· .. , .. 

4. 7.2 Non-atructura! clementE and their attachment to the atructure 

sboulC be desip::aeC &>:l as to lhnit damage on thoee elements as 

well as to lir:ti: Ca.:::.~e:r to occupants and public in general. 

Glaes break.agc may be a significan: hazar¿ for pedestria.ns. 

There!ore, apecial·precautions ahould be taken to avoid it. 

4. i'. 3 Non -atructura.: elements m ay be checked !or aeiam.ic !orces due 

to out -o! -pla.ne !T'.o::ioL. 

-4S-

4.8 

' ~· 

• 

Repair and atrengtheninE o! exü~~nf atruebJrea 

The apecüicationa 1or repair a.nd 8tren¡thenin¡ o! exi•tint 

atructures aboulc! be determine¿ or.. the ba&il o! quantita.~ve 

•tudie• that con8 ider tolerable failure probabilities a.nd econotnic 

cons::rai.r.t~. '!'hon apeci!icationa ehould bt. consisten:: with the 

results o:· ad-hoc coat-bene!it atudiee. 

.· 
··:· 
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CIIAPTER SEVEN 

SUMMARY, CONCLUSIONS AND RECOMMENDATIONS 

7.1 SIJMMARY 

In this research projcct the state-of-the-practice and of-the-art in the use of the concepts of 

defom1ation, ductility, ductility ratio, drift, and interstory drift índices for auaining efficient 

Earthqunke-Resistant Design (EQRD) of structures are reviewed. 

After a discussion of the advan·tages of using an energy approach for the EQRD of structures and 

a clarification of the differences between deformation, ductility and ductility ratio, the needs for 

providing structures with the largest ductility economically feasible and for controlling the 

interstory drift index are discussed in detail. The need for establishing more reliable design 

c1 iteria for EQRD of structures is al so discussed. 

The state-of-the-practice and -of-the-art of EQRD of buildings are reviewed, beginning with a 

review of the problems in dcsign and construction of EQ-resistant structures, . followed by a 

review of present building seismic codes, with emphasis on how the concepts of Displarcmenl 

Duclillly Rallo, ,..6, and lnlerslnry Drln lndex, IDI, are used, and how they coultllle used, to 

improve the state-of-the-practice according to present knowledge. The review covcrs the huilding 

seismic codes of the U.S., Japan, Mexico D.F., New Zealnnd, and Europe (ECCS a01l CEB). 

Rased on a review of the prohlems encountered in the design and construction of EQ-resistant 

buildings, research, development and educational needs to improve presenl knowledge and 

pnrticularly state-of-the-practice are formulated. 

7.2 CONCLUSIONS 

Frqm the studies conductcd and the results presented in this repon, the following main 

observations can be made regarding the use of ductility and drift limits in EQRil. 
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Although the advantages of using pla~tic defonnations of the structural material lo dissipate 

part of the seismic Energy Input (E1) lo the structure and the need· for limiting the lateral 

lnlerstvry drift have been recognized in the literature, lheir implementation, particular! y 

their reliahlc quantification, has not been accomplished fully in present seismic design 

codes. 

While it is possible lo use the concepl of ductility in a vague rnanncr in discussing the 

philosophy of ductility-based design, when such philosophy has lo be applied in the EQRD 

of structures the philosophy has lo be quantified, and it is therefore necessnry to use 

unambiguous parameters. 

• Although displacement dudilily ractots, 116• provide good indications of structural 

damage, they usually do not adequately reflect the damage to nonstructural components. 

To produce safe ami economical structures; seismic design rnethmls must incorporare drift 

(damage) control, in addition lo lateral displacernenl ductility, as o design constraint. 

Conventionally computed story drifts may not adcquately refiel·tthe potcntial structural ami 

nonstructural damage to mullistory buildings. A better index is the tangential story drift 

index, RT . 

• Although the general philosophy of EQRD is well estahli.~hed and is in complete 

concordance with the concepl ofcomprehensive design, curren! code design methodologies 

fall short of realizing the objectives of the general philosophy. While the stntement of the 

general philosophy indicates the need to cohsider three differcnt limit states (criterio for 

levels of earthquake, i.e., service, damage control or operational, ami safcty or survival), 

in practice. design is typically only carried out for one rriterion (usually safcty); on thc 

assumption that the other two will be satisfied automatically. 

,., 
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• The growinr concem over the costs of earthquake damages (direct, functional, and·indirect)·------

points out the need that more anention be given · lo control of serviceability and 

functionality, i.e., control of damage. 

• 

• 

• 

• 

• 

Achievemenl. of reliable and efficienl EQRIJ requires satisfaction nol only of lhe crileria 

for strength and toughness, bul also the criteria for defonnation and repairability. Strength, 

toughness, deformation éontrol and repairability are inlerrelated and hard lo define. 

The following three main problematical areas have beco .identified in the earthquake

resistant design of structures: (1) Establishment of reliable critica! earthquake input 

(design earthquakes); (2) determination of lhe demands on the entire soil-foundation

superstructure and nonstructural componenls syslem; and (3) prediction of the real 

· capacilies (supplies) tó the building at the momenl that.an earthquake strikes. 

While a souml preliminary design and reliable analysis of this design are necessary, they 

do not ensure ·an efficienl earlhquake-resistant structure. llte seismic response of a 

structure depends nol only on how it has been designed, bul also on how it has been 

constructcd and mainlained (monilored and preserved) up lo lhe moment thal the 

eanhquake occurs. There is a need to improve the construction and maintenance practices 

of structures. 

There are sevt'ral sources of uncertainty in code-specified procedures for the estimation of 

demands, whidt can be grouped into two categories: (1) specified seismic forces; and (2) 

methods used to estímate response to these seismic forces. 

Strength Dern:mds. For regular buildings up toa certain height (240 ft. in the U.S.), most 

of lhe codes in the world recommend the use of equivalen! (static) lateral seismic forc~s. 

which are exr,ressed as a base shear V = (C5P/R)W, where c,P is the seismic coefficient 

equivalen! to a SLEDRS (Smoothed Linear Elastic Design Respunse Spectra) for 

. acceleratinn, S8/g, and R is the reductlon factor .. Although in most codcs the value of 
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R ls given without any explicit reference to global displacement ductility ratio, lla· these 

values depend implicitly on 118· 

' Structural response is ilsually estimated usinglinellr elastic analyses of the effects induced 

by the equivalen! static forces or by these forces multiplied by load factors, depending on 

whether the design will be performed using allowable (service or working) stress, or the 

strength (load and resistance factor) design method. 

• There are few countries in which codes recommend the use of limit analysls and limit 

design method~ (plastic design methods). 

' StUI'ness and Drin Demands. Most seismic codes address design for lateral stiffness and 

for drift at servlce leve!. Only a few codes explicitly require that the contributions of 

torsion should be considered In estimating the maximum lateral drift, and very few give 

any guidelines regarding how to deal with the effect of multicomponents of seismic 

excitations. Few codes give explicit requirernents or recommendations regarding how lo 

estímate P-A effects. There is a need for more rational code procedures for estimating the 

demands regarding the stabilily effects at ultimate limit stntes. 

' Sltength Supplies. Most of the Relnforced Concrete (RC) EQRD codes require lhat lhe 

supplied strength be estlmated using the strength method, In whlch the requlred strength 

of critica! sections are evaluated as a function o~ just the mínimum specified strength of 

the materials, and thetl teduced by a strenglh (resistance) factor. There are a few codes in 

which the design and detailing of the critica! regions of the structure are based on the 

probable supplied strength capacily lo the members and lo their connections and, therefore, 

to the enlire structure. The state-of-.the-practice as renected by mosl presenl EQRD 

endes for RC buildlngs does nol appear lo include lhe use of the concept or energy 

dissipalion capacily In a ralionnl and tellable way lhrongh the use of the 11&· 
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• StlfTnes.S, Deformalion and Stability Capacities. Most of the RC codes give only 

empirical expressions to estímate the so-called "effective linear elastic stiffness"; they do 

not specify Ju:iw to evaluate the change in stiffness of the whole soil-foundation

superstruclure and nonstructural components system, induced by increasing damage. 

There is a need lo develop code procedures that willlead lo estimation of the global 

deformation capacily of the structure not only under monotonically lncreasing 

deformaliun, hut also under generalized (repeated reversal) deformalion. Thls should 

be done hased un lhe supplied local energy dissipation capacily of the slruclural 

members (rolalional ductility ratio ami degradation with repealed cycles, l.e., local 

hysterelic behavior). 

• Present practice emphasizes the use of strength as the ·primary criterion for preliminary 

EQRD. While preliminary design based on shear · strength could be justified where 

serviceabiliiy controls, it cannot be accepted in cases where the design is controlled by the 

• 

. ) 

ultimate (safety) limit stale where plastic deformation is accepted. At safety limit state 

(mechanism fonnation and mechanism movement), base shear is insensitive lo variation of 

deformation and, therefore, to damage. Although there have been sorne proposals lo base 

preliminary dcsign on only lateral stiffness, i.e., on only controlling the interstory drift, a 

practical method of this type of design has yet to be developcd. A more ratinnal 

approach is one which not only recognizes the importance of strength and sliffness 
. . 

(control of ddnrmation), but also recognizes that while lhese two factors are strongly 

interrelated.in the case of elastic response, they are less strongly interrelated in lhe 

case of inelaslic response. To control inelastic deformation, however, it ls necessary 

to provide the slructure wilh a minimum yielding strength. Thercf11re, lo achieve an 

efficient preliminary EQRD there is a need lo consider lwo requiremenls 

simultaneously: the strength, based on lhe ralional use of p0 (hysleretic energy); and 

the deformation, based on the limilalion of IDI. 

The future of EQRD is an energy approach In which the concept of 1•~ ls used in !he 

derivation of JI)RS through slatistiral and probahilislic anuly~es of the IRS 



124 

torrespondlng lo all avaliable tecorded or expected ctltlcal gtound motion~ al lhe 

building site, and design ls conducled uslng llmit design methodology wilh prnpt'~ 

tonsideration or the possibllity of shakedown phenomena. 

• l"or the immediate or very near future the following compromise sC'Iution is recommerukd. 

Use clesign forces obtained from SLEDRS reduced by reliable reduction factor R. Thr 

values of R must take into account the reductions due to hysteretk ~havior (J10), chan¡!<:>S 

in damping and in the fundamental period of vibration of the whole huilding system. and 

the real overstrength. The R should be period and site conclition dependen!. . 

• ldeally, the use of either of the above methods should be complemented with time hi~tnry 

nonlinear dynarnic anaJyses of the response of the preliminarily designed building systrm 

to the preclictecl Ma:dmum Credihle Earlhquake ( MCEQ), gronncl motions thnt cRn 

occur at the sile. lf this is nol possible, lhe least thal should be conducted is a st:tril" 

nonlinear analysis of the building under monotonically increasing lateral loads. 

• To control clamage, it is necessnry to control deformntions. Control nr lnlt'rslnr.•· llrirt 

lndex, IDI, al Serviceabilily Level: Present seismic coclcs spel'ify acceptahl<- limits nf 

·JDf that vary from 0.0006 lo 0.006. Although the estimntion of IDI nt the servicr lrvt'l ¡, 

usually hased on linear elastic annlyses, there are rnany uncenainties t('g:tnfing th<:> d[ .. , riv,· 

sliffness of lhe struclural tnembers, the deformalion of lhe fou':clation, nnd the rnnrrihoti•Hr 

of the nonstmctural cornponents. Analysis of the defonnations shnuJ,I he haq·d ou a 

realistic 3-D model which considers properly the effect of tnrsion unrlrr nmlticotlll'""""" 

of ground rnotions. 

• Conlrnl or IDl al the Sarety Umlt State. According to prest'nl scismil: cndl'~. rhr 

acceptatJie maxirnurn 101 lo control darnage varíes with the type of strurture ~"" it< 

functinn, u~ually varying from 0.01 lo 0.0:3. The 101 spectra df'tnanrls can he r<ti111:.•···l 

basecl on the IDRS for strength for the ndopted J.l¡; • The prnhlrn1 in using tlw·:.· 11 11 

spectra is in making a reliable esti111~1e of the effective perind, T. "llris is so t.._.,."""' ··1 
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the difficulties in estimating the effective lateral stiffness. The seismic design codes are - - -

not specific about how to estímate the stiffness of members. In the· case of RC structures, 

this is a difficulttask. Although sume rules ha ve been fonnulated for estimating the lateral 

stiffness of buildings, the real lateral stíffness varíes wílh the leve! of deformation. 

Most of the practíral methods that ha ve been recommended for design considcring IDI ha ve 

been based on the assumption that the nonlinear displacement response is equal to the 

linear response spectral values provided that the system has certain mínimum yielding 

strength. Recent studies have shown that the nonlinear displacements are very sensitive 

to the dynamic characteristics of the ground motions, and in sorne cases the displacement 

can be significantly higher than those cornputed from a linear elastic response. Empirical 

formulas have been suggested to estímate the denection amplification factor Cd defined as 

the ratio of absolute maximum interstory displacement to the corresponding value from a 

linear time history analysis. 

Seismic components and their input direction can significantly affect thc n·spnnse of a 

torsionally sensitíve structural system. Ground components applied at the structural 

reference axes may remarkably underestimate the response because the structural maximum 

response is dependent on the seismic inpu·t direction and its magnitude. 

• ·Code Comparison. In judging the results obtained from the comparison of different cocles, 

it is necessary to keep in mind that it is not enough just to analyze the code rt"quirements 

of the seismic forces and mínimum stiffness or maximum acceptable !DI to he ust"d in the 

design. The designed structure and the seismic behavior of the actual structnre are not 

solely the result of specified seismic Corees and ID!, but are governed by the nvrrall drsign 

philosophy and the complex combination of the forces and !DI with many nther factors 

such as: The satisfaction of code material requirements; the construction technology; ami 

the maintenance or preservatíon of the entire soíl-foundation-superstruciure arri 

nonstructural cornponents system. Furtherrnore, the seisrnic forces in the ende of one 

country renect the seismicity as well as the seisrnic risk of that country, and these factors 
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vaty conslderably nol only from one country lo another, bul even from one region lo 

another within a country. 

• Excepl for UBC, all the codes reviewed herein consider thal portions of the live londs are 

seismically reactive and are included in the _computation of the seismic forces. 

• Fot strength (ultimate or capacity) design lhete are significan! difrerences in the val u.-< 

_specified by the different codes for the load factors as well as the ways the loacls are 

combined. 

' . The codes reviewed herein are strength-based rather than ductilily and darnage control

based, and with the exception of the Japanese BSL, -advocate 11 single level design. 

• Although the UBC and New Zealand NZS code recognize in their material specification 

the ppssihility for overstrength, the only code that explicitly recognize-s ami accounts for . . ' 
overall ~lruclural overstrength due to inelastic redistributilm of forces is the ECCS. 

Allhough most of the seisrnic codes that have been reviewed pehnit darnage thnt will nnt 

jeopardize human life, none expllcllly defines what conslilúte~ accl'plahle damage. Most 

of the codes recognize that the level of acceptable damage has lo be ::!ifferent for different 

types of facilities depe11ding on lts occupancy type or function. Qnantitatively, this is 

accomplished by lncreasing the seismic forces through an irnportanct:' nr risk-to-life fnctor. 

H0wever, the values adopted for this factor seern to be very low, allll it appears to be 

incompatible with the fact that essential faci,lities and those housing very hazardous 

rnáterials should ternain practically elastic. The values for the ot-cupnncy factor, spl"rified 

by the different codes reviewed herein, varied from 1 to 2. 

• Code Spedfied SLEDRS. For buildings with a fundamental period of T ~ 2 secs. nnd 

located on finn soil, the U.S. and Japan have similar re-quirrd SLEORS which are 

somewhat srnaller (up lo 20% for T = 3.0 sec) than the NZS. For nuildings with T > 2 O 
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sec and up to T "' 4 sec located on very soft soil (soft clay, UBC type S4 or Zone 111 of 

Mexico City), the UBC specifies the most severe SLEDRS, and the CEB has the least 

demanding SLEDRS. 

• Use or J.l¡¡ lo Reduce SLEDRS lo SIDRS. All codes except the. Mexico Code use a 

constant reduction factor, i.e., independent of the T of the structure. Sile with Firm Soil: 

• 

• 

The largest reductions are those in the UBC. The Japanese BSL uses the smallest 

reduction (3.3). lbe BSL reduction is based on the energy dissipated only by cracking and 

local yielding since it does not allow the yielding of the structure as a whole system 

(mechanism movement). For tall buildings with T > 1.5 sec and up to T = 3.0 sec, the 

SIDRS specified by the Japanese BSL is more than 33% higher than any one of the other 

· SIDRS. Sile with Son Soils (Type S3): The largest reduction is that recommended by 

UBC which is R.6, and the smallest is that specified by the Japanese BSL (3.3). For tall 

. buildings with a T > 1.7 sec and up to T = 3.0 sec, the yielding s~ngth required by BSL 
• 

exceeds by more thnn 30%, 82% and 121% those specified by the Mexican D.F., CEB and 

NZS codes respective! y. The yielding strength required by UBC for tall buildings having 

T > 2.0 sec is. the lowest one of all the codes considered herein. 

Use or IDI Umitations in EQRD. Although all of the seismic codes reviewed herein 

have regulations limiting the maximum 101 for limit states, none of these codes have 

recommendations regnrding how the limitations should be directly intrortuced inlo the 

preliminary EQRD of a building structure. The !DIIimits specified by codes are checked 

by analysis of the already finished preliminary deslgn of the structure. 

Mínimum Lateral Stiffness and Acceptahle Llmits on IDI at Servirt•ahilily I.Nvels . 

Short T (T < 0.3 secs.): The NZS requires the largest lateral stiffnt"ss ancl thert"fnre, 

should result in hener damage control under service EQs. This is specifir:tlly true in cases 

when nonstructural elements can be damaged: ID! !> 0.0006 which is 1/2, 1/4 and 1/6 of 

those specified by CEB, BSL and UBC respectively. Long T (T > 1.6 secs.): In the case 

of buildings located on firm soils, the results regarding the maximum acceptahle IDllimits 

... _ ...... , ....... -~-
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are similar lo lhose for short T. For buildings located on soft soil, the Me~ican D.F. code 

tequiremenls become as severe as the NZS. 

' Maxlmum Acceptable lDI at Ultlmate Limlt States. The Me~ico D.F. code explicitly 

specilies thal the m~imum IDI shalt hol exceed the values of 0.006 and 0.012. dt>pending 

• 

on whether or nol the nonslruclural components can be damaged. The une implil'itly 

specilies lhnl the IDI shall nol exceed the values of 1.5% in lhe case of buildings lt'ss than 

65 feet in height and 1.125% for builtlings greater in height. Although the Japanese BSL 

does not specify any limit for the IDI at the Safety Leve!, in practice the Japan~se 

designers limit the JDI lo 0.01. The~e limits are a consensus judgmenl from experience ~ 

based on observations and analyses conducted during previous EQs. eompli3nce with 

these limits will ensure not only human safety, but also damage c.ontrol, provided thatthese 

limits are connected with a minimum required yielding strength. The mínimum une 

required yieltling strength seems to be too low. Thus, design of tall buildings atter'npting 

lo provide only this mínimum strength will undergo, in the case of scvere EQ ground 

motions, signilicantly larger 101 than the maximum acceptnble hy the ende. 

Efficlent EQRI>. Achieving an enicient EQRD requires an iterative process. 11 is 

necessary to start with an efncient preliminary EQRD. To carry out this prelirninnry 

design, it is necessary lirst lo establish relinble design equations. 

There is an urgent need lo develop a rt"liable preliminary EQRD procedure based on two

level design EQs, in which the following two limit states are t·onsidered: Functional 

serviceability under frequent gmund motions, and survivahility nnd cnntrnl of damagc 

under a rare but possible severe EQ ground motion. 

To enable development of reliable procedures for estahlishing n twn-level EQRD, it is 

necessary tu conduct statistical and prohabilistic analyses of nvailahlt> data tt>gnrding what 
' 

can be ronsidered service and safety EQ ground motions, ami then tn develup tl"lial>k 
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SLEDRS and SIDRS that consider ihe LERS and IDRS, respective1y, of all available 

recorded or predi<;ted motions at these two levels of EQ groimd shakings. 

Because reliable measured data on EQ ground motions at different sites (soil prolile and 

to¡Íography} was se arce until 1987, design spectra are currently fommlated using inadcquate 

statistical information. 

SJORS for Strength, C
1

. For any given site, the ideal solution is to derive the SIDRS 

directly from statistical and probabilistic analyses of the IRS corresponding to all recorded 

motions at the s,.lected site or at similar sites located in tectonically similar regions and 

even of records derived through the use of theoretical considerations .. 

__ The shape of the IRS (i.e., the variation of Cy with n varies signifi~antly depending on 

the predominan! frequency (or period T
8 

} of the recorded ground motion, which in tum 

· depends on the sile soil pr~file and lopography from which lhe record was obtained. 

There is sigr.ificanl reduclion of lhe LERS (i.e., for 11 = 1) produced by yielding (pi) for 

structures with a T coinciding with nr very close to lhe predominan! period (T
8
) of the 

ground motion. The longer the T
8

, the larger seems lo be the deamplification. 

• The degree of reduction of the LERS due' lo 11 >. 1 decreases as T deviates frnm T
8 

ami 

tends to zero as T tends lo zero. 

• 

• 

Because of the uncerlainties in estimating the values of T
8 

and T, caution should be taken 

in applying in practice lhe observed reduction of the LERS due to 11 > 1 when T{f
8 

= l. 

For si les on firm or medium stiff soils (lypes S 1 and S2), there are airead y several recorded 

ground molions whose IRS exceeds the SIDRS adnpted by lhe CO<Ies reviewed herein. This 

is true even in cases of 11 = 6 which is not only very difficulllo achieve (supply), bul alsn 

very difficult to juslify its possible use because of lhe damage that will be involved. 

' . • 
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For soft soil si tes (soil profile s3 or S.¡), particularly wlth Soft cl11ys who~e depth exc~<:·ls 

40ft, frorn the IRS corresponding to recorded ground ltlotions which ran resist and trnnsfer 
. . 

ground acccleration of 0.30 g to the structure foundation, it appcars thnt the S!DRS 

corresponding lo the Cy adopted by all codes wHI be exceeded even when a 11 = ti could 

be supplied nnd used. The only exception is the SIDRS specified by the Japanese BSL for 

low and medium-rise buildings of perhaps up lo 20 stories. 

Code Procedures to Determine SJORS for C
1

. The SIDRS fo~ Cy specified by code.< are 

obtained by dearnplifying LERDS through · the use of a reduction or behnvior fal"lor. 

Although this factor depends on ~; it ls difficult to judge the rationale for the values- · 

tecommended in the codes. 

• The values recommended by the UBC (i.e., ~) appear too high, particular! y for structures 

with a T < T
8 

if the designer attempts to design the structure. with the strength required by 

the code: The value fot the reduction factor should be tied to other requirements beside¡:, .. .. 
the valuc of 11· The values of the reduction factor should be nffected by the real strengtíf. 

capacity, i.e., the overstrength above the yielding strength.specified by the code. 

• For structures designed accotding lo UBC, the required overstrength depends on thc 11· T, 

. soil conditions and design methodology. 

• In the case of structures located oll rock or firm alluvium, the required normalized 

overstrength has the largest values for T In the range of 0.1 lo O . .'i scc nnd vnries fmm 0.47 

for 11 = 2 lo 0.27 for 11 = 6. The correspondlng required Rl'dncliun ror Ovrrslrl'nglh, Rnv• 

varíes from 3.6 to 2.1. 

• In the t:ase of very soft soils, the longer the value of the predominnnt rrriod of the ground 

motions, Tg, the latger is the tange of tlte period of the structures, T, for which significnnt 

overstrength is tequired. The norrnalized overstrength for a T of 0.9 sec can vary from 
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1.23 for JI = 2 to 0.58 for JI = 6 and the corresponding Rovs varying from 3.84 to 1.81. 

The R0v fpr a T of 2.0 sec can vary from 6.77 for JI= 2 to 1.78 for JI = 6. 

U.S. low-rise buildings usually ha ve large seismic overstrength with respect to that required 

by U.S. codes. The taller the building, the smaller the overstrength is. Tims, it appears 

that the medium-rise buildings (particularly those located on sites with very soft soils) are 

the ones that ha ve to be suspected of becoming a serious tlueat to life and incurring large 

economic loss in case of a major EQ, or both. 

7.3 RECOMMENDATIONS 

7.3.1 Recommendation~ for lmproving Code SIDRS for Strength, Cy 

• Develop a more reliable SLEDRS. 

• 
' ' 

Develop more reliable. rnethods for estirnnting the values of the rednction factor. This 

·requires more precise definition of this factor. Although the values of the reduction factor 

are affected hy several paramcters, the main two are the encrgy dissipated throut:h 

hysteretic behavior (darnping ratio ~ and particularly JI) and the real overstrength. 

• The ideal solution is to attain reliable SIDRS directly frorn the recomed or analytically 

derived ground motions or both. This will eliminate the need for specifying R
11

• Thercforc, 

for the proper use of these SIDRS, what rernains is to calibrare the real strength 

(overstrength) of structures that are dcsigned according to present code. 

• There is a need to consider in thc inelastic design of structures thc effects of the duratinn 

of strong ;notions which include the accurnulative ductility and numher of yiel•ling 

reversals. This can be accornplished through the use of an energy appronch estimating thc 

critica! re4uired llysleretic Energy, E11• 
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' There is a need to find teliable factors that Wilt permit the use of ttoe computed SIDRS fo· 

SDOr systems to deslgn MDOF system~. 

As it is very difficuit to design MDOF structures that will clevelop unifonn stnry P& 

throu¡:houl lts height, there is a need to investigale a possible concentration of required P& 

al one or more stories and lo estahlish the yielding overstrenFih required lo limit the 

maximum ¡¡8 lo the latget duclility used in the design based on SDOF system. 

7.3.2 Recommendatlons tor. lmprovlng SDIRS for l..atetal Displacemt'nl and ID l. Non linear 

displacemenls are very sensitive to the dy~amic chanlcteristics of the ground 1t10tion~ an!l nf lhe .. 

slructure, and they can be significantly different·from !hose obtained based on linear behnvior. 

• . ' 
For ground motions wilh long T

8
, the nonlinear displacement can be slgnificantly ( nearly 

50%) smaller than the linear displacemenl for structures wilh T • T
8

. On the other hand, 

for values T < 2/3T
8

, the nonlinear displacements are signilicantly higher. The smaller th' 

Tffg ratio, the larger the difference is, and lt ténds to be proportional to the value of p:''' 

• Based on clerived SIDRS fot sttength of SDOF systems, fonnulate SIIJRS for displacement 

of SDOF systems for different ~ nnd ¡J. 

• Based on the derived SIDRS for the dlsplacement of SDOF sy~trms, ohtnin lower nnd 

upper bounds for lhe iDI ot MDOF systems. 

• As it is difficult to achieve a tnnslant IDI lhroughoul the cn•;rr hcight of a MJJOF 

structure, there is ál1 urgent need to investigate (analytically nnd t"•perimentnlly) vnl••r~ d 

an amplification factor by which the SIDRS 1 lower bound of SDOFS systems shotdrl be 

rnultiplied to obtain a reliable SIDRS for MDOF systems. 
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.... Sri-E-DEPE:-IDENT STRENGTH-REDl'CTIO'i FA<.:l ) 

By Eduardo Miranda• 

ABSTR.t.CT: Strcn2th-rcducliün (achlrs th:ll are uscd 10 n:du..:c !in~ .. ~ .:¡.n;:-:: Jc.,Í\!n 
..pc~..1ra to acc0unt ~for thc hystcrcti..: cncrg.y di!>stpation ut th..: ,¡;··~..:turc ~re cv:il
uated. Tñ..: p~tp..:r rrcscnl!. a summary ,Jf rc:!lult:-.01 a ~talt">ILC..ll .lOJ.L~'b ,¡¡' ,;r,:n!?th· 
reduCiion la;;tors l·omputcd ft1r 'ing.lc-Jcgrcc-•JÍ·freed.lm :-.y..,tcm:. undcr!;OIRg Jif
túcnt kwls ,1( inelastic dcfurmatiun 11ro1hen !>Uhjected to a rdam ~.:~ .. i.u2c numbcr 
di re.::ordcJ ,;anhquakc grounU m.uions. Spectal cmph.Obis ts ~\·en io thC inOucnce 
,){ soil..:ondmons. R~..-sults mdicatc that for a gj\·cn displaccment Ju..:ulity dcmand. 
the ux oí pcriod-indcpcndcnt rcJu..:tion factors is inadcquatc. Sotl..:onditioru; ..:an 
ha\ e :.~n impo.mant .:ifcct nn strcngth-rcduction fac~ors. particular!-:-· m the case of 
'ioOit-..uil ~i\cs. lt is rccnmmcn<.lcJ that 'trcnc;th-redu..:tion fa..:t..1r.; 10 I"C us...-d in dcsi2n 
~ -.pcctficJ JS J fum:tum olth.e pL'rtod an;,. incl;!.)ttc ~·apa..:n~ •JI •he .,tru..:turc. Jñd 
1[ at ka:.t t'olo•l t~T>I!S ,,¡ soil..:unditi.ms-onc !ur rock ami rdaU\cl~ iirm sitcs .tnd 
J.OOthcr for S•lit-"'.Jil si tes. F•JII•l"' in!! th~ rl.'comm~..·ndatll'ns. ~~mriíiicd c.'tprcsstons 
10 ..:omputc .. u.:ngth-reduction tactors are proposc:d. 

INTRODUCTION 

Due tO ~conomic reasons, prcsent design philosophy allows buildings and 
other types of structures to undergo inelastic deformations in the event of 
strong l!arthequake ground motions. As a result of this design philosophy. 
thc: design lateral strcngth prescribed in seismic codes is luwer. and in sorne 
cases much lower. than the lateral strength required lO maintain the structure 
in the dastic range. 

Gen"ally. the design lateral strength is prescribed by means of smoothed 
indastic design response spectra (SIDRS). Although recem studies have 
conduded rhat a more rational desien mav be attainl!d throug,h SIDRS that 
are Jerived directly from statisticaT and ·probabilistic analySes uf ineltistic 
response spectra (Bertero <tal. 1991; Miranda 1993). SIDRS .:urrently used 
in design practice are the result of smoothed linear dastic response speCtra 
(SLERS). which are then reduccd to take into account the inelastic behavior 
in the structure. 

Reductions in (orces produced by the hysteretic energy dissipation' ca
pacity of the structure (i.e .. reduction in forces dueto non linear hysteretic 
behavior) are. typically accounted for through the use of strength-reduction 
tactors (sometimes also referred toas indastic accckration ratios) or through 
their reciprocals (typically referred toas dcamplification factors). Thus, the 
a"essmcnt 0f reliablo SIDRS derived from SLERS re4uires a good esti
mation l1f thc strem.!th-reduction factors. 

Strength-reductiÜn facrors ha ve heen the topic ot sl.'veral inveslil!ations. 
0nc t>f ihe c;Jrliest and hctter known studies on stren~th-reduction- factors 
i!:t th:1t uf ~ewmark and ifall ( 1<)73) in whi·.:h recomm~ndJlluns wcn: made 
ni r·::...:UI.:tion r'a....:tors lo h·~ uscd in the ..;hor:-. tnl.'dium- .. tnJ lnn~-pcriod 
~p~t.:!f; .. d.rc~iuns. RidJcll anJ ~ewmark { IY71J) proposnl ~111 improvcd :-;!.!t nf 
rL"~u~.:uun f;Ktors that w;.,.s hasc:d l>n a statistical a.n;tlysis uf the response l>t' 

'R(!s. Engr .. Oep1. nfCi .... Engrg .. Swiss Fed. ln:-.1. 11IT~~.:h .. CH·i015. L:.tus;.anne. 
Swm::: r!;JRJ. 

~.111!. Ot~ussion npc:n umil \-by l. I'N4. Tn c:xr~nl.! rhe d.,:-.in):! date ••th' munth. 
a .... rmen reque~r musr be fih:d wirh thc: ASCE M:..tmt~er of Journals. l'hl" mantl~·:tqll 
ror th.is p:..tpcr wa!t ~ubmiltet..l for re ... iew .and pos~ihh: put'llic;ation •Hl D~..:...:mh!~ !S. 
1':1'12. Thi!. paper is pan of the }ournal ofStructural Em.:inurin.fl. \/,)¡_ llq. '\l~t. 1~. 
Deccmt-::r. 1'1-13. CASCE. ISSN 07J3-l/-4).•1ltMII:·.''''·'·Sl.tM.J ~ 'S.I.S pl..'r í':ag~. 
P:1pcr ~o. 5305. 
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-sing.l_e·degrec:-of.freedom ( SDOF) systems to 10 recorded eanhquake ground 
mouons. More recen1ly. Ridddl el al. ( 1989) presen1ed approximale mean 
strength-redu~o:tion factor -spectra computed as the ratio of mc:an ela!>t1c 
spectra to mean inelastic spectra. Nassar and Krawinkler ( 1991) sludicd 
me~n reduction factors of bilinear and stiffness degrading systems when 
subjected to 15 ground motions recorded on finn sites in the western United 
S1a1es. They proposed approximale expressions lo compute strenglh re
ductJOn factors as a funcuon of"Juctility and period of vibration. With few 
exceptions. previous studies on reduction factors have not considered the 
intluence .,¡local si le condi1ions. The reader is referred lo Miranda (1991 J 
tor a Jetailed Jescription of prc:vious studies on inelastic response spectra 
and '>n strength·reduction factors. 

The intluence of soil ..:onditions on reductions factors was first studied bv 
Elghadamsi and Mohraz ( 19H7). who considered <round motions recorded 
on roe k si tes and ~n ~Jluvium s_ites. This study condUcted that deamplification 
factors are nm s•gmficantly tntluenced by soil conditions, and that for a 
given Juc1ili1y and frequency one may deamplify the elaslic response more 
for a structure on rack than for a structure on alluvium. Using a stochastic 
procedure. Peng el al. ( 1988) computed deamplifica1ion fac1ors for rock 
and alluvium si tes. Analogously to the earlier study. this investigation con, 
cluded thal the effects of local soil condi1ions on inelas1ic spectra stem 
primarily from their effects on dastic response spectra:~thus. soil conditions 
Jo not significantly intluence strength-reduction factors. However. recent 
'itudies bascd on ground motion recorded during the l9R9 Loma Prieta 
,.,:~uth4uake (Miranda Jnd Bcrtero llJ9L Kr:1wmkkr :Jnd Rahnama t9lJ2) 
... ul!ge~t that local site condinon~ mJ.v have a si1.!nlficant dfect on strcngth-
rt·~u(l¡un !:.Ktors. panKubrly tn the. case of .;;o[t ~oils. -

fhe :u m \>1 this study ~~ w improve the l!Stirnation of strene.th reductions 
10 ... tructures that behave inelastically during severe earthquake ground mo, 
t1om. The nb¡c:ctivc:s oi this paper are: { 1) To studv the rnain factors intlu
t'OGng ~trr.:ngih-reduction factors: and (2) to provide approxirnate expres
..,,on~ that allow a rapid csumation of strength-reducrion factors. 

STRENGTH REOUCTION FACTORS 

·The cquation of motinn lJf a nonlinear SDOF system subjected to earth, 
4uake ground motions 1s gt\ ~n by 

mü(t) + cu(l) + F(t) = -mü,(t) . ( 1) 

when: m. c. and F(l) = m;.~~s. Jarnring coefficient, and restoring force of 
the system. respectively: u•!! = relativc: Jisplacement~ u.;-(t) = ground Jis
placemenL and "verdot rt:pre~ents ;¡:-, Jerivative with respect to timt!. The 
initaal period uf the system is gi\·en by 

.. CJ 

"'h~o:rC' 4. ~ 10111.11 ..,11ffne~') lll tht: "Y"t..:m: F. = ..,~'lh:m·.., yit:ld ... trr.:n~th: anJ 
:4, "' vu:ld ,JI:-.pl.tú'rth:nl. re~~~.·u,cl\ 

ll1~ ÍC\d "' nh:i.I"'IIC defnrm.JIIorÍ ~·\pC'ncn\,.·cú h\o' thr.: ..,v..,¡em umk:r .1 
~l't"" .:r<~unJ ;n,.,,,~n 1) ''Ph::•ll'" S1'..:n h~ thC' J1,plaéem~.·n1 ducHiitv r:111u. 
.... n.~n.... H:ú .1) thC' rat111 di ma.\11num .•h~tJlule rclati .. ·e J¡..,p\a~.:c:irll.:nttu 
11 ... :o~dJ t~'C'ffiCill 
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·maxlu(tli ... (3) 
ll, 

An adequate desig.n is Produced whcn the structure is dim~~~ll'neJ and 
detailed in such a wav that the local (storv and member) ducuhty Jemands 
are smaller than their 'corresponding capadties. Thus. during the preliminar)· 
design of a structure there is a nt!ed to l!stirnate the lateral strength llateral 
load capacity) of the structure that is required in order to limit_ the global 
(structure) displacernent ductility demand toa certain prcdetermaned value. 
which results in the Jdequate control of local ductility demands. · 

The stremHh-reduction fa~o:tor (i.e., reduction in strcngth Jemand Jue to 
nonlinear hvStc:retic bc:havior) R,., is defined as the ratio 11f the di..lsti..: strength 
demand to ·thc:· inelastic strength Jemand 

R = F. (IL = 1) 

" F. liL = IJ.,) 
............. ( ~) 

where F,.(J.L = 1) = laterál yielding strength required to maintain t~e systc:m 
elastic: and F. (IJ. = IJ.,) = lateral yielding strenglh required 10 mam1a1n lhe 
displacement Juctility dernand J.L less or equal to a predetermanc:d target 
ductility ratio IJ.,. Eq. (4) can be rewrinen as 

R = C, (IL = 1) 

" C)IL = IJ.,) 
. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . (5) 

where C. ( IL = 1) = seismic coefficienl (yielding slrenglh divided by the 
. weie.ht Of the structure) required to avoid yielding: and C_,.( .... = !-L.) = 

min1murn seismic codficient required to control the displaccment ducnlity 
demand 10 IJ.,. As shown in Fi•. L C,(IJ. = 1) and C,(IJ. = IJ.,) correspond 
to ordinales of a linear elastic-respon~e spectrum and a constant Jisplace
·ment ductilitv non linear response spectrum. respectively. 

For design ·purposes. R~ corresponds to the maximum rcduction in strength 
that can be used in arder to limit the displacernent ductility dernand to the 

Cy(Jl= 1) 

Strength required to maintain 
the structure elastic (!!=1) 

Strength required to limo! the 
ductility demand to Jl¡ 

L---=========-T Tk 
AG. 1. Cons~ant Olsplacement Ductlllty Nonllnea.r Respon' 'Ctra 
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.r'r~J .. ·tt:rnuncU ductility J..L, in a structure that will have o lateral strength 
L'I.Jt:;tl hl lltt· Jcsi~n strengtt:. An additional strenf!th reductiun can he con
.. ~o~·r~.:d in thL· dc~ign of a structure to account for tht: fact that structures 
t:-..;;¡Jt: have a lateral strength higher than thc dc~ign strength .. For a more 
lktai:~·d discu:-.sion un stn:ngth reJuction:- dut: to overstrength the reader i~ 
rcrcrrcJ ro Osrcraas et al. (19'1!1 1. Miranda 11 Wl J. and Bcnero et al. (1991 ). 

Compuration of F,(JJ. = JJ.,I or C,(" = JJ. .. I involve; iteration (for each 
pcri1lÓ amJ L'iJCh target ductility) on thl.' lateral !o>trength F, (or the seismic 
codfH:it:nt C,) using ( 1) until the Ctunruted duc;:ility dt!mand under a given 
~rt)uml nwtion b. within a certain tukrance. the ~(!me a~ the t~rcct ductilitv. 
' ltcu:lllfl on thc lateral stren!.!th u~m~:. ( 11 in ~omc case:-. doe~ not vicld-a 
uni4ul· rc~ult. that i~. thcrc> c~n he ni. ore: than one later:.tl strengÍh that 
produce:- Úll' s<.~ml· dtsplacemem Juctilit~ demand. In such cases. only the 
br~e:-.1 latt·ral stn:ngth is of intere~t íor d~·sign purposes. This lateral strength 
c;_¡pacity currespond~ to the maximurn strength rl.'duction factor R .. and the 
mínimum strength required by the structure 10 limit the ductility demand 
to the targct ductility. 

STATISTICAL STUDY OF FORCE REDUCTION FACTORS 

Earthquake Ground Motions 
11lerc is u general consc:nsus that one oi the largest sources of uncertainty 

in the estimation of the response of inelastic srructures during earthquakes 
i~ tht: prcdiction of the intensity and characteristics of future earthquake 
_!!round rnotion~ ata gi\·en si te. In this study. an effon was made to consider 
;_¡ r..-li.ltlvc:lv lar~l' number of recorded 2round motion to stud\· the effecb of 
thr.: \'Jriab;lit~ ~)j the characteristic~ of rt.'cordeJ' ~rounJ mmio-ns on strength
rc-Juction factors. 

·r(\ siUJv tnc: intluencc: of local site conditivn:; On strl'n!!th reduction fac
tor~. i.l gr~1up of 12~ ground motions recorded on i.J v.lde range of soil 
conJition~ Juring varinus earthquakes wa~ considered. The ground motions 
u~ed 111 thi~ investigation were recnrdeJ during the earthquake~ listed in 
T i.lt"lk l. rv1ost of the sekcted record~ reprt:'sent so-called free-f1eld condi
tJom. Complell' listing of the records can be fnú.nd in Miranda (1993) 

BasL'LI on tht: local si le condilion~ at thl..' recurding statÍliO, ground motion~ 

TABLE 1. Earthquakes Considered in This lnvestigation 

EarthQuake 
(11 

lmp~·1ial \'all~:~. Cah!. 
r:.nn < nunt~. Ctlif. 
San hanc:i~c,•. C;llif. 
l'arl..fi,:ld. C:Liif 
San ft'rnand,l. CaliL 
J{¡lfl\,1111:1 

Ml\;J~t-Kcn-Okl. bp:tn 
lmp .. ·rt.JI \ .dk~. C.thf 
{ ,·u11~11 ( 'Juk Chtk 

.-.t •• th•.•·.Jil t.h.'lll.•' 

~ .• ~. :-.•'• .-U··• L: :::,_,1\·.,..Jur 

~ hdL" • -...lll•''ll< '· l aill 
¡,,m .• l'tlt'Jo~.Co~t.t 

Dale 

Jut~ :: !'-~:': 

~brch ::. l"!~ .. 

¡ 

1 
Junl· ~-- J~t>t, 

Fl.'l'lruary "'· I\J7l 
Mar.;.·h 4. !'·)"":' 

),,,. 1~. f'"' 1 

l l_-¡.,t-o~.·r 1:'. J<~74 ¡ 

~~·~1•1t~-~,;~~·r1 ql:;~ 1'1,,5 . i 
Udul'lcr ll•. JIJ.SI• 1 

ll, wtx-r 1. 14¡.;" 

l kH•l'l.'r ¡-:. ]'IS•I 

Magnilude 
f3) 

f·.!o(i\l¡ ) 

!.1\M,l 
~ .:.t ,\f, l 
~-ó(M¡) 

h.:'IM1 ) 

i_ltM_,¡ 
7_4( .\f,) 

tl_tlJM,J 
7_HfM.,) 
, .... 111\f' J 

:"<..-tM_¡ 
ó.l(M 1 t 
7.ltM,l 

&Pri•N· 

were cla~~iíu.:J into thret: group~ using a simple criterion similar H• t;¡at u~ed 
m pre~cr.t huildtng codc~. Thc!-.e three groups are: ground .mt1tlo.n .. ~ r.:corde-d 
on rock {3k recorJs): g:round m_otion~ recordt!~ on all~vtum 1 ~- r-:r.:orJ~I: . 
and ground motiom rccorded on very ~oft SOII depo~tt~ ~ha~actc::nz::d t'l~ 
Jow shear Wd\.'t' vt:locitie~ (24 rc.:cords). Record!- incl~dcd 1n~tn:..: \Jtter cat
eeorv could ¡,-:; conSickrcd a!!. represemativc of the sml typ~ ~~ accurdmg tt? 
the soil cl"'"iication of the Uniform Building Cudc ( Unijom: ; Y~ 1. 

Method of Analysis . 1 
For each earthquake record inelastir strength _demand~ ...... =r= c~mp~te.l_ 

for ;, famil\ of )(1 SDOF systcm=- !-lnJeq!mng dtff_erc:nt k\eJ:.. of melasth. 
d~:format ion. For a given period of vi~ratllln ~~n .• ! _a ~¡ven. tJr~;!t a!~ ~\ac·:~ent 
du.:tiilt\· rc.Hio. thc inclastic strength demanll 1 , U.t. = ¡..t.~ 1 ~a:- ..:.' ·r.:;,~:;:¡; b~ 
iteíatio.n on the system·s late~a\ yicldinf. s_nl.!ngth -~nt.ll tnc~ ut_~~-IJce~ent 
ductiiiT\ dcmand computl.!d w1th (1) and c_,¡ w;,t ... v.tthm l ·( ~"- .nt' targ~t 
áuctilir\· Thl.' following target ductilities werl' selectcd: .onc: j.uneaí el~suc 
behavi(H). IV..t). three. four _ five. and six. The number ~lf lter:lli•.Jll~ reyutred 
to compute the maximum lat~~al str~ngth that ~esults 1~ a ducuht~ de_mand 
within 1 r:r of the tare.et ducuhty \·ane~ greatly dcpendmg on the penod of 
vibrauon. the tarl?.et ductility and the ground mouon. In general. t.he nu~ber 
of iterations incn!ascs with increasing target ductility and dec.reasmg r.e.nod. 

The SDOF svstems considered in this. s.tudy were character.tu~ by bthne~r 
h\'steretic behilsior with a postelastic stiffness equal to ~C.c ot the ela~uc 
siiftnes~ and a constant damping coefficicnt c<.ur_espondmg to a do.mpmg 
ratio ~ of 5l( na~ed on elastic properties and g1ven t"ly 

.. (6) 

whcre r..u_ = undampcd elastic angular frequency on the system. On each 
itcration. responsc-timl' histories werc con~puted Py num.encal sll:·p-by-~tep 
imeeration of ( 1) using the linear acclerauon meth.od "':·~~h a \·anaPI~ u me 
step~ tc1 mini miz.: energy violations when changes 10 suttnes:. oe<.:ur 10 the 
s\·::aem. 
· After computing elastic and inelastic strength demand~. stren~th-rcduc

tion factors wcre computcd using (-l.). An R,.._spe~tru.m CiJil ~e constructed 
h\' plottin~ thc strength-rcduction í~cttlT~. ot a .tamtly of SDOF systems 
u0derg,, 1nt a certain leve\ of inc-\astlc dl'1Prmat10n umkr ~~ !:!1\l'll ground 
motioñ. A-n e:xample of thi~ kind of spectrum correspon)J.m~ tl' _a .g.rou~d 
motion rt:Cl1rded near the epict'nter of the llJHlJ Loma 1 Tll'l.t. (ah forma. 
eartiH.¡uak~· i:-'shown in Fig. :::. 

Mean Stren~th Reduclion Factors . 
Usin~ th .. ' procc.:dure just described. <1 total of ~ l.Olll. 1 strt·n~th-r~.·~ucu.on 

f~tlWrs ~\·ere> Cl)mputcd (corrt>sp~.1ndin~ toSO SDO~ sys1cnb undcq:.om~ f¡vc 
difú:rent \~veb o( inelaslic deform;.ttion when suhjc<.:ted h 1 _1 ~4 c.:arth4uake 
cwund nwtitlns). Results were org;.¡nized and analyzt>J stat.l:-t¡;,:~dly accord_
Inc. l\) tht' paioJ of vihration of tht.· sy~tem. thc.: target Jm-uluy :tnJ tht: soli 
C\;nJition wht:Tl' th~· ground mntion wa!-. rccordcd.. . 

For e.wunJ motion" rccorded on rock or iJiluvlllm .sttl'"· lhl· streng~h
r~Jucti~ln factor:' wc.:rL' computed for a fixed set of pe.nod:-- hl'lW~en ~).Ü:'l s 
anJ 3.0 s. Mean strcngth-rt.·duction ta_ctors comp.utt:~ tll~ :--"ysll·nb sul:l)eCtt.'.d 
h' ··rüunJ motions rcCllfdcJ on rock are shown m F1g. -'· A" shnwn m thl!-. 
fu!~rc. thl' suength-'rcduction f<Jctors an.· ch~ra~tcrizcl.l b~ tht.· follo~·.ing 
ll~atur~·:-o: first. the rcductlon factor increases wnh tnl'fl'<.!SIII!! I:Lr}!et Juct1hty. 
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FIG. 2. · Strength-Reductlon Factors Computed lor NS Componen! oi.Corralltos 
Record 
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FIG. 3. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo
t•ons Recordec.' on Rock 

with the ra~~ of increase hc'ing period dependent: and second. for a ·given 
target d~ctllll)> the reJw.:llon tacwr~ exhihit an import<.~nt variation with 
changes m renod._ part~~o.:ularl~ m_thL' shon-period region. In gcne_r:.JI. mean 
relluctHm t:Jctor~ 1n thL· Jong-p~nod rangc <JfL' approxih1atelv constant ami 
c-qual h• lhl' tttf!!l'l Jucllht\ · 

Mc:.m ~u~·n~th·fl'lhil'll<'n fact(lf:-. ~.·llmputed t~.n systems suhjL'Ctcd tn ground 
m,Htnn .. r~.·,.·uukd "'n .llluvaum :HL' ~hown in Fig . .t. As illustralt!J h\· thi:-. 
f1.-;urc-. •rrc-n~h-rc.-dul'llon fact~.•r:-. (or slructurt"s located on alluvium· sitt"~ 
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AG. 4. Mean Strength·Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo
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FIG. S. Strength-Reduction Factors Computed tor NS Component of Foster City 

Record 

follow the samc general trend of strength·rl·duction factors h1r structures 
on rock site~. 

An example of a R., spt:ctrum corrcsponding toa g.wund motion rccorded 
dunn~ the 1'1:0:4 Lom:1 Prieta carthquake on a ~~.)tt-sl•il sik in thl· San Fran
ci~ctl Bav arca is ~h,•wn in Fig. 5. As shown in this figun.:. strength-n:duction 
factors a"re ver• larg~.-· ;__¡round a pcriod of 1.1-l s Typil"ally. fm vcry ~t•tt soil 
si tes thl· pcriod at wh1ch this peak is ohscrn:d in thL' R .. _spectrum coinl·ides 
with thc prcdominant_pcriod of thl.:' grnund mot10n (Miranda ;n1J lkrtao 
19Yl: Miranda l YY 1: t\.rawinkler and Rahnama PJY~ ). Thus. tht: asst.:ssmcnt 
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or inel~slic ~lrcngth demands or structures lncated on ~ofl-:!M>il ~itc~ requires 
thr: esumauon ol the prc:duminant period of lht ~round motion. · 

· The prcdomin~nt pcriud of thc ground motion 7~. i~ define<.! h:o Miranda 
(_19YI, as t~e penod ~~ whi~l~ thc maximum in pul cnc:rgy of a 5fii dampc:d 
hnca~ elast1r system 1~ max1mum throughout the whok period range. For 
a SDOF system. the maximum input energy is given by 

E, = max [f (mü,) d11,] ..................................... (7) 

whc-n: ü, = total accelc-ration (ground plus rclative accelerüticn) of the 
>\'lcm Anex•mple of lhe computation of the predominan! penod of the 
~rounJ m,mon usang th1s defimuon 1!-1 shown in Fig.. 6(a). The gwund rriotion 
•~ thc- same record that wa~ u~ed to compute 1hc R~ spectrum shown in Fig. 
5. 1t c~n be se en that. th~ pen~d at which the maximum strc:ngth-reduction 
factor 1s produccd ~omc1des wnh the period of maximum input energy. 

lf lhe !mear elasliC response speclrum of lhe grourid motion is available. 
the predommanl penod of a ground motion recorded on a soft-soil sile can 
also be estimated as the period at which the maximum relative velocit\" is 
produc~d (~ira.~d~ 19?3). The maximum relative velocity is proportiÓnal 
to the ·rclauve k melle energy. Thus, sin ce absolute and relative kinetic 
enc_rg:i~s are very close in the vicinity of the predominant penad of the 
exc1tat10n (Uang and Benero 1990). bolh procedures lo eslimate T will 
approximate_ly yield t~e sa~e ~esult. The use of the seCond procedt!re to 
esllmate T. 1~ excmphfi~d ~n F1g. 6(b} for the Foster City ground motion. 
A !lo demonqrated by th1s f1g:ure. both proccdures produce approximatelv 
the s:.Jmc: period. · 

Sine~: _lh_c- shapt' of a R~<- spectrum is strongly dependent on the value of 
r, .... ohta1111~g the mean of ~~<- vcrsu~ T spectra of g:round motion with sig· 
mfl...:<mtly dtffer~nt predomtnant p~nods may result in a poor description of 
strength-reductJOn factors due to melastic behavior for structures on soft
soil si tes. Therefore. for ground motions in this soil catei!on·. streni!th
reductions factors were not computed for a fixed set of"pefiods. but tOr a 
f1xed set of T:'T~ ratios. · 

Mean R~<- versus: T"T~ spectra are shown in Fig. 7. As shown in this figure. 
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FIG. 6. Eatlmatlon of Predominan! Perlod ot Ground Motlon: (a) Uaing Maxlmum 
Input Energy; and (b) Ualng Maxlmum Relative Veloctty 
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FlG. 7. Mean Strength·Reductlon Factors lor Systems Subjected to Ground Mo
tlons Recorded on Sol! Soil 

strength-reduction factors for ground motions recorded on sofl-soil sites 
exhibit strong variations with changes in the TIT, ratio. lt can t"lc seen that 
stn!nllth-reduction factors for structures huilt on soft-soH deposn:-. are· char
actaized by beirig much larger than the target ductility for perit)d!-> ncar the 
predominant period of thc ground motion (i.e .. for T = T,J. For systc-m~ 
with periods shorta than two thirds of the predominant period of thc ground 
motion. the strength-reduction factor due to inelastic hehavior is smalkr 
than the target ductility. whereas for systems with periods longcr ihan one
and-a-half times the predominant period. the streng.th-reducuon factor is 
approximately equal to the target ductility. 

Variability of Strength. Reduction Factors 
The response of a nonlinear systcm suhjected to earthquakt; ground mo

tiom. is more,sensitive to the characteristics of individual acceleration pulses 
anJ their sequence within a rt'corded accderation iime history than it i~ th~-.· 
response of a linear ~ystem. Tht?rdorc. for a given target ductility. the 
strength-reduction tlctor can exhibit gn:at variations from ont' ~round mP
tion H""l. another. evt'n if both e.wund motions are simil:.ir (i.t· .. the\ ha,·~-.· 
:.1pprox1matel~ the same intenSity. duration. and frequt:ncy CL1ntt.•nl l. Für 
the desi~n of a structure this means that the lateral strength capa.:-Ity required 
w avoid displacement ductility d~:mands larger than a given limit can have 
imponant variatiom from one ground motion to another. 

As mentioned befo re. strength-reduction factors increase with increasini! 
· dÚl"tility dr:mand~. For a given system with period of vihrati(m Tanda givc-ñ 
target displacement ductility ratio. the strength-reduction factor will tyri
cally vary within a cenain rangc when subjected to a famil~ 0f grounJ 
motions.. Thus. it i~ importan t. to study not only the intlucnce of the dis
placement ductilily ratio on mean strength-rc:duction factors hut also on the 
~ispersion of these r~duction factors. One way of evalualing thc dispersion 
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tlf strength-reduction factors is by computing !he cocffil"ient ~>f variatinn 
( COV). which i~ Jdined as the ratio of thc standard deviation to the mean.· 

Codficic:ms llf variation of strength-reduction factors for systems sub
jected to ground motions recorded on rock ,md ~>n ;_¡lluvium are ~hown in 
Fig. 8. The coctfi~:lcnl of variation is s~own for three displacc-mcnt du~,;tility 
ralios. As illusuated hy this figure. with the c.:xcept10n of syskms wtth very 
short pc-rioJs ( T < 0.2 s). coefficients of variation of str~ngth-rcduction 
faclOrs exhibil 0nly small variations with changes in the period l>f vibration. 
Regardless of the soil condition at the recording starion. the Jispersion in 
strength-reduclion factors increases with increasing Jisplacement ductility 

, ratio. 
Sorne of the factors that influence the intensity. frequency content. and 

. duration of the ~mund motion ata givcn si te 3re:· the t!arthquake magnitude. 
the distance to the source. and the local site conditions. Thus. it is of great 
importance to study the intluence of these factors on mean strength-reduc
uon factors. 

The inrluence of soil conditions on strcngth-rcductions factors can be seen 
in Fig. 9 where mean R"" spectra are plotted for -;ystems undcrgoing Jis
placement Juctility demands of three and tive when subjected to gro~nd 
motions recorded on rock. on alluvium. and on soft-soil sites. For soft-soil 
')ites. the mean R"" spectra are plotted assuming a predominant period of 
the ground motion of LS s. As shown in this figure. strength-reduction 
tac10rs 1.:orresponding to ground motions recorded on alluvium are larger 
than those (Orresponding to ground mo~ions recordcd un rock f0r periods 
,maller than l.~ s. Thus. in this period range one can Jesign a structure on 
alluvium v.¡th :.1 ')iig.htly smalier lateral streng.th capaciry than that required. 
to avo1J the :'ame :c:vel of inelastic dcformat1nn LlO a ~imilar structure on a 
ro<.:k slle. For ")y.-.rerns with periods betwec:n 1.3 s Jnd :A ~- the strength
reductiun fal..'to~ . ...:orresponding to ground motions recorded on rock are 
\arg.cr than those ...:orresponding to ground motions recordeJ l)O. alluvium. 

Ahhouk?.h Jifference exists between strene.th-reduction factors for rock 
si tes and !hose uf alluvium si tes. these difft."fences are relati\"dv moderate. 
whc.:n compared to 1he differences that ~xist betwec:n ~trength-reduction 
f:Ktors for )uft-soil sites and strene.th-reduction fa~tors for t:itha rock or 
;¡1\uvium sites . .-\s shown in the saine fig:ure. for syst~ms ó~ ~oft-soil sites 
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AG. 9. · lnfluence ot LocaÍ Slte Condltlona on Strength-Aeduction Factora 

with periods between 1.3 s (T ~ 0.85T,) and 2.3 s ( T ~ I.ST,). the strength· 
reduction factor is much larger than those correspondmg to systems Wlth 
the same periods but locatcd on either rock ~r alluvium sitcs. . 

In the short-period range. strength-reducuon factors corrcspondmg_ to 
systems on soft-soil sites are considerably smalk~ than those correspon~mg 
to s\-stems on rock. sites or to those correspondtng to systems on alluvlllm 
si teS. This observation has vc:ry important design impllcations. Mainly. that 
the use of strene.th-reduction factors derivc:d from studies of systems sub
jected to groUnd motions recor~ed on ro~k and alluvium_ si tes ~an lc:ad to 
unconservative dcsigns if used m the des1gn of short-penod structures lo
cated on soft-soil site-s. For example. if displacement Juctility demands larger 
than three want to be Jvoided on a structure with a period of O.n s. the use 
of mc:an strem?.th-reduction fa~:rors derived with the use of grounJ motio_ns 
recorded on rÜck or alluvium si tes would result in a lateral stren_gth capa.ctt_y 
that is approximatcly one third of the .lat~ral s1rcngt~ capaclty tha~ 1t ~s 
required to ffiaintain the strucrure das~1c (1.e .. R._~'- = ..>). l-fowevcr. 1f thts 
strength-reduction factor is employed m t.h.e des1gn uf a ~rructure locate~ 
on .sofl soil. the mean displacement ductlhty demand would be approx1· 
mate\v five. that is. ó5% highc:r than the target du_ctlhty_. 

Thé intluence llf local site conditions on the J1spcrsu.m of strength-re
Juction fJctors is shown in Fig. lO. whcre coefticic:t~ts of _variauon of stn:n~~h
reJuction factors are plotted for systems um.h:rgmng ·L_hsplacc.:mc:nt ducuhty 
ratios nf thrce and five when subjected to ground motJon recordcd on rock. 
un alluvium. and nn soft-"\oil sites. Periods of vibratlon for soh-soil sites 
correspond toan assumcd pred_o_minan~ pcriod l~f \.~ ~- lt can he secn t~:ll. 
for a '.!iv~n displacement Jucllilty ralil>. the J¡sr?~rswn on the reJuctwn 
f-.~ctor Ís approximately the same for ;¡llthrec.: ~.:onditlons. T_Pus._even thou~_h 
Jitferent soil conditions lc:aJ to different strcnglh-reduclilHI ta1.:türs. thc1r 
variability remains pra~.:tically the same. . .. 

Earth4.uake magnitudc: :..~nd (:picentral ~1stancc: have hccn shown !O tn

fluc.:1k~.: da~tic stren~th Jcmands on SDOF sy::.tcms (Silva anú Greco li)XYl. 
In thc: prest:nt invC:-.ti~ation. thc: intlucnce llf ~arthquakc.: m~gnitu~c:. ~m 
strength-rcUuction factors was stud1~d by compuung. for each sml c~ndltltlll. 
the mean R~-'- spc:ctra for gn?und motlo~s n:n)fdcd un t.:art~4uakcs With thr ... :c.: 
lcvels of mat!nitudc. The mtlucn<.:c ot carthquakc: magmtuUc t)ll mean rc
du~tion factOrs for sysi

1
t.:ms undc:rgoing displaccment ~u...:tilitics· nf and 
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FIG. 11. lnfluence ot Earthquake Magnitude or Strength-Reductlon factor• fot' 
Systems Subjected to Ground Motions Recorded on Rock 

f~ur whcn ~uhi~ctl'd ~o ground motilln:' rC"corded on rock durine eJrthqu:JP. ·.: 
wnh m<t~mtudc rangmg from 5 . .)_ ~o S.! are Shll\\'n in Fig. 11. it can tw .,~-~~ 
that H~fardless uf t~e le\·el_ol_ ducti!Jt~. tht.' tn!luence of ma~nitude on ~trcm·t~ _ 
~t.·ducl~lHl factors 1~ nt'~h~phh:. Thu~. th.: small efft'C\' flf magnilu,J~.· o¡r 
lllL'bSIJC strength dem<.~nJs Sl(..'rll.-. prim;.~ril~ from lh t.•ffech on elaSIÍl" SI¡ L"IIL'l !. 
Jem;u~d. · 

T~~.· intlut.·nc..· of c:picc:ntra! JistancL' fJ t1fl slrt.·ngth-r~Uuctinn far1 111 , v•;r 
stud~t.:d h~ l"llmputing mean /\,. specrra t"llf grounJ motiun, recorJed "·itlnn 
th1ee ~~our~ of epict'i"Hra_l Jjq;:m .. ·t:> aprro\imatt'l~ rt'pre~t:ntin!.! ~hnn. 111 • 

tenned1~te. ~nd Ion~ l'fltl·en_t~~l Jt~f:tnl'L'"· Mean R,. spectra t~H s\·.-.¡l·n 1-. 

um.l~rgou¡~ d!splact:ment du~.·ttl_ll•e~ t.)Jt\u~ anJ illUf when suhjected tn ~ltltlfld 
n~OIIOih rcclm.kd on rod <.llt.hlkrt:nr t'pu.:t.~nt~al JisL.tnl·c:.., <He show11 ' 111 ¡:¡~ 
1_-· '.' ca~ he ht.'Cn th~t mean ~Irt.·ngth-r~Jucuon f;.~clür~ are pr;;t~.o'til:dh rtw 
s.unl ltlr .di_ threc grl1ur~ tlf t • .'flll't.'ntr;ll dJ!'l;mce~. Thus. ep~<.·entral di.,.tanú·:-. 
hav~.· a nef!hgthle effect on stn:n!!th-redunion t<.Ktor~. A similar ~.o·ln 1d 11 ,. 1011 
wa.., rca(ht:J by Krawml\k~ and ~:t .. sar ( Jt.N())_ who studied tht· t.'lh'l'l ol 
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AG. 12. lnfluence of Eplcentral Dlatance on Strength-Reduction Factor& for Sy&-
lemS Subjected to Ground Motlons Recorded on Rock · 

ePic~fural distance on strength-reduction factor~ .using 3:. ground motions 
recordc:d during the l9H7 \Vhittier-Narrow~ c:arthqu:II·.;.;J. In addition to the 
effect of epicentral distante. Krawinkler and t\'aso..::u s.tudic:d tht· influence 
of stiffness degradation on strength-reduction factL)rs. They concluded that 
stiffness degradation has a negligible effect on strength-reduction factors. 

REGRESSION ANAL YSES 

For practica! purposes. a simplified expression is desired to relate the 
strength-reduction factor due to hysteretic behavior R .. lO tht' Jisplacement 
ductility ratio ~- Thus. for the design of a structure. the lateral strength 
capacity requircd tu avoid displacement ductility demands larger than their 
corresponding capacilic::-. c<.tn be easily assessed for J given site-dependent 
SLERS. Símilarly. if the lateral strength capacin i> known. a simplif1ed 
expression rclating R,. with 1-L permits a_rapidestimation of the displacement 
ductility dcmand corrcsponding.w a g1ven sne-dept:ndent SLERS. 

Sorne of the factors that intluence R .. are: displ<..~cement ductilitv ratio, 
period of vibration. local soil condítions. magnitudc. epicentral dÍstance. 
hy~teretic hehavior. and damping. Hert.· only the first thrc:e factors. which 
are the ones that typically have a si~nific:ant iníluL"nce on R ... werL· cnnsiderc:d 
while conducting n:!!ression analyses in order to ohtain simp\ific.:J e\pres· 
sion:- to computt· stren_!!th-reduction factors. ThL"rdpr~. thc appruximate 
Ít..lfCt.' rcduction htctor R,.. is givcn hy 

R. =((!J.. T. SC) .................... 1~1 

wherl.' 5iC rqm.:sents thc: soil conditiom. Regardk~:- l)f ÜlL' soil condi(jon. 
(~)ha:-. tu satisfy the folh.m:ing conditiuns: 

ilm (\!J.. T. SC) = 1 ··················· (91 
7--ll 

lim R.,. ilm ((!'- T. SC) = !'- 1 J(J 1 
1-· -~-~ 

R. ~ ft !'-· T. SCI = l. 111) 

Th('" form of tht.· functiop describeJ in (S) W<.tS chosen lll be lht.· Jollowmg: 
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i: -~- 1 
4> + 1 "' 1 ... (12¡ 

wh~rr: <t• ;: function o( J.L. T. anJ thc.: soil conJition!-. at-the sitc. Sev~ral 
It •rms ol function~ for $ wcre con~iJereJ. and regression analyse~ wcrc 
tl'lldl:nt·d íor each soil condition !-.'-.'P<Jratdy in arder to fit the function <IJ 
H.· tht· U.Jt<t obtained from nonlincar time·histOf)' analyse~. For rock and 
allu\·¡um Slli!S the functions <IJ that fu hest mean strength·reduction factors 
•m.: g.IV' n by 

"' (for rock sites) 1 -
IOT- ¡¡.T 

............................. (13) 

4>=1+ 
12T- ¡¡.T 

- s~r•'P [ -2 (1n r- ~rJ (for alluvium sites) ............ (14) 

A comparison between mean streng.th-reduction factors comput~d for sys
tcms suhjected to ground motions recorded on rock sites and recorded on 
alluvíum SI tes Wlth those computcd using ( 12)-(14) is shown in Fig. 13. 1t 
can be scen that the use o( these simple equations leads to very good 
approx¡mations of mean reduction factors due to inelastic behavior. 

As shown in Fig. 7. mean strength-reduction factors for soft-soil candi
l ion~ are characterizcd by importan! varialions with chang:es in the TiT~ 
rJtio. Thr: asscs~m~:nt of thi~ ratio depends on a good estimation of the 
fundamental period of vibrarion of rhe structure and of the predominant 
penoJ of the ground moti~,.1n, horh of which are suhjectcd to an important 
degree l>f uncertaint). Furthermore. the initial T/Tf( ratio could also change 
during the carthquake as a result of nonstationarities on either the response 
of the .... oft-soil deposit or on the response of the structure. Thus. if the 
computed mean strength-reduction factor~ (Fig. 7) are dircctly used in de
sigo. cven a small error in the estimation of the TlT¡.: ratio could lead tu 
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significant errors in the estimation Of R ... p:.trt~o..~ularly for systems with fun
damental peri<Jd<:. of vibration e lose to thr: pn:Jtmunant perioJ of th~.: grllUnd 
motion (i.e .. nr~. = 1 ). 

Due 'to the .importan! vari;_¡tions in R .. with chang_es in th~ TT •. ratio. 
cornbined with uncert:lintic~ in tht: estimau~m of the 7:'1', ratiu. it was 
decided to moJifv the cumputed strength-r~o:Juctil)n f<Jctor sp~ctri.J of ground 
motions recorJ~d on ~oft-snil sit.:'- M: úln~iJ~..·rin~ ;:1 ::: J(l':;.- error in the 
estimation of thl' T· T" r<Hiu. For <J. g1vcn Jbpl<a ... -~..·nh.=nt duclility raÚl' ••nJ 
given TIT •. ratio. tht' mndifJt.'d streng.th-rt.'du ... ·tJtHI !actor was cumput~J i.i~ 
the minimum strcngth·rCJuction faCitH IIl lhl' srt:...:tra( rangc limitcd h) 
U. 9T,'T¡: and 1.1 T·"'~~:· Rcg.r~ssil>n analy~~s w~r1..' .;:unduct~:d to .o.btain a func
tion 4> that. combmcd wllh ( 1~)- best f1b tne mean of moJ¡f¡t:d stn.:ngth
reduction factor spectra. This function q, is givt?n by 

T, 3 T, [ • ( l T · 1 l '] 4-a ::::. 1 +. - - - exp - .1 n -:- - -
JT 4T ~ ~ 

(for soft soil sitesi (!51 

Streni!th-reduction factnrs Ct>mputed usin~ (l~l and ( ¡:=;) and the m~..·an of 
modified stren!!th-reduction li.Jctor~ of s~stcm:- subjl..'cteJ 111 gwund nwtions 
rcwrded on sZltl-~oil site':> art' Ctlmp~tn:J in Fi~. l-l. A~ illustr;Hcd in thb 
figure. tht' Comhint:d USt' Ol ( J~) anJ ( ¡:=;¡ prll\"Íd~::-.. in !!L'OCT;.d. gtHld l'Sti· 
nlates of srrength-n:Juction factor~ !'01 srructure:-. luc~ltt:J un StlÚ-~llil ~itc::;. 

CONCLUSIONS 

The primary purposc of this invL'stig<ltion was w assess tht' reduction in 
latc-r¡jl strcng:th demands produccJ hy allnwing nonlincar hystL·rctic hch:tvior 
to takc place in structun:~ in tht' L'Vl.'nt of Sl.'Vl'Tl' earthquah· ground nHHilJO~. 
For this purpuse. a statistiGil stuJy ol qren!!th-reduction factor~ w~t~ con
ductcd_ Thc statistic<.~l study cnmpri~l'll strcngth-rcduction facttlf~ computl.'d 

1r SDOF systcms undcr!!uin~ difkn.:nt kvd~ of inelastil' ddormation '1 

.uhjected 10 a relatively larp.~..· numht'l of carthquake ground motio 
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c::>rded on difkrcnt locaJ soil condition~. Thc followtn!! t:onclu~1ons can be 
drawn from thc results uf this ~tudv. 

nw strcu~th rt.'duction faclür. \\:hich controb di~rlat:t:mcnt ductility de
m:tnd!"'. i!- primarily affected by the- pcriod of vihratton of tht: ~ystcm. thc 
nu\mturn tolerable inelastic displaccment dcmand. and the soil conditions 
... : !ht site. 

For ~~ given displacement ductility ratio. regardlc~~o, of the ~oil conditions. 
~tr~.·ngth-reduction factors exhihít important variations with chan~es in pe
nod. particularly in the short-period mnge where thc U\e of a pcriod-in
d~pendcnt strength-reduction factor i~ dearly inadequate. 

Period~ at which strength-reduction tactors b~.:comc ·approximately equal 
10 the displacement ductility rati(l depend not only on the soil condition at 
tht site but also on thc leve! of inelastic deformation. 

For svstems on soft-soil sites. thc: a!\scssmcnt of thc strení!th-reduction 
faclür rCquires the estimation of thL· predominant period uf thc: ground 
motion. 

Strcngth-reduction factors of systems on alluvium sitcs are moderately 
Jifkrent to thosc: of systcms on rock si tes. wherea!\ strcngth-rcduction fac
tors of !'ystems on soft-soil sites are significantly diffaent to tho~e of systems 
on rock sites and to those of systems on alluvium. 

Strength-reduction factors of systems on soft-soil sites with periods of 
vibration near the predominant period of the ground motion are: typically 
much larger than the displacement ductility ratio. 

For systems on soft-soil sitc:s. with periods smaller than two thirds of the 
preduminant period. the strength-reduction faclOr i~ significantly smaller 
than that corrcsponding 10 systc:m::- wuh the sarnc period on eithc:r rock or 
allu\'ÍUm ~tte~. Thus. the use of strc:nl!th-reduction factors dcrived from 
stuJies of system5 subjected 10 grounl motion~ recorded on rod:. and al
lunum si tes can lead w unconscrvati\·c- Jesigns if used in the design of short
pcriod structures locakd on soft -soil si tes. 

The proposed expressions 10 compute site-depencknt strength-reduction 
factors are relatively simple and prov1de a gouJ estimation of mean strength
reduction factors derived from the statistical study presemed herein. 
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APPENDIX 11. NOTATION 

The fol/o"·úzp symhol.~ are used in this paper: 

e, 
e 

D 
E, 
F 

F, 

" ni 

k 
¡f 

T 
T, 

" . ü, 
u 

" é 

"' 
w, 

= 

= 

= 

= 

seismic coefficient: 
d<.tmping cocfficic.:nc 
epict.'ritral distancc: 
ma.ximum input energy: 
r~s.torin~ force: 
\'teiJ r::sistJncc: 
;nuial stifin<:ss: 
ma~s: 

!'trt:ncth-reduction factor: 
appn~;_\tm:.Jl.t: stn:ngth~rt:dunion f;¡Ctor: 
period nr \'ihration: 
ort:domin~tnt perioJ of grnund motion: 
~clattv;.· disrlacl'mcnt: 
r.rounJ ¡¡.::cekratinn: 
~·tciJ displaccment: 
dispi:Jc..:ment ductility ra1i0: 
dampir~~ ratio: . 
funct 1on nt:cess;.¡ry to cnmputt· approxt.rnatt: stren~th-r~..·Juctil'n fac~ 
turs: anJ 
undampeJ ~bsti .. · ;.¡ngular frl.'qucncy. 
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¡,;onsiJe. small numbc:r oi ~anhqu:.1ke ground motions :.111d havt.: not 
talen lOill .u.:count the cifect of soil ~.:ondirions. 

R~ct!'nt stuJies on the rc~ponsc of in~trumented structuri!S during recent 
e:.nthqu:ü .. é . .JS wl!ll .ts •Jn o.:xpenrnental rcscarch on thc rcsponst.: t)f sc;.ded
Jown modds oi buildin~s. h:.~vt! ~.:oncludt.:d thar tht!re is a net:d for imprnved 
~ml )' )tht:d inelastic dólgn re~ponsc ~pcctra ( SID RS) 1 Bertero 19:itl: Bcrt<.:ro 
et .11. 1941 ). fhe objc(tives vi this p<.~pcr are first w pn:sent J summ:.~ry of 
previous stJtistical ~tudies on LERS :.~mi on inclastic response spcctra j IRS l. 
and se~.:ond to present the results of an invcstigation whose .um was at 
improving the c:stimauon uf seismic JemanJs on inelastic systems. This 
investigation consisted of a comprehensive statistical study oi inelast1c strength 
and ddormation J<mands on singk-Jegree-of-frcedom ISDOF) >)'Stems 
when sub¡ected to more than 120 ground motions rccorded in \·arious l!arth
'lll~lkt!s. Special emph:1sis is given w the dfects of soil condltions un inelastic 
Jemands lli :;tructures. 

REVIEW OF PREVIOUS 5 TU DI ES 

Several studies ha\·1! been conducted over the years with the purpose oi 
improving the knowledge oi Jesign response spectra. In general. these stud
ics ha ve been improved in time as a result of a rapid increase in the number 
1>f recorded ~arthquake ground motions. Here. a brief summary of most 
relevant statistical studies on response spectra is presented. 

Studies of LERS 
The first .Jttempt to -,tuJy the ch::uacterisrics llf an ensemble üf LERS ,Jf 

recorded ~rnund motions ·~·as made by Hou~ner ¡1l}59L who .:omput.:d the 
Jvcrage LERS of l!l~ht ~round motJOm rc(orJed Juring. iour ~:.trthl.juakes. 
~c:wmark and Hall ( 1%'11 propu~~d a design responst: -,pcctrum to be used 
1n de~1gn ,)f nude:.u po~o~.c:r faciliues. The mcthod consisted ui .:on~tructing 
.J trapezOidal ~pectrum ba~ed tm Jccelerativn-. \"CI•11.:Íty-. :.md displacemem
controlled rei:!.JOns Jer"in~d as the product qf thc -~orrcsoonding ma.ximum 
ground-mot1Ün parJmct~ri and Jmplification t":Ktors. The shape and level 
1lf intcn:-.ny •Jf thc pr~)C"'o..,ed spectrum was pnmarily based ün the LERS of 
grnund motluns recnn1ed Juring the 1940 El Centro carthquake. 

Beca use of incre:Jsed interest in seismic design criteria for nuclear power 
facliities. ~everal ... tatisticJ.I \tuJies nn LERS were carried out. Blume ef :Ji. 
11Y7:!) .studied LERS ._¡¡" :3 :,orizontal ~round motions. The vertKal com· 
pnnent nf motion v.:as ~ir~! .:onsidered h;· \-1ohraz er :JI. 1 19"7~). who ..;ruJied 

. tht: rc~ponse nf linear :lasn.: SDOF 'iystems :-;ubjccted to 1-l \"C'rtKal mn11uns 
anJ ~H horizont:tl motJ~·n~. :h cumbimng the twu previous ~twJies :"Jewmark 
·el :11. 1\'Ji-l) propnsc~l ;h~· ·..:~por::--e 'ipcctrum ¡Ji the U.S. AtomiL Energy 
Commission ( :\EC.L .·\n :r.~--roveJ version 11f the .-\EC spectrum was pro
poscd by Hall el ..ti. · i ~J-t> '. ·.\ ho consiJcrcJ LERS of ..-crtical and honzontal 
~round motions re~ur..: .. ·d Jt 55 stations du~ng Jiff~~ent earthyuakes .. .-\1-
though 'it)me Jifferen...:.:s were noticed between LE RS of _grou~d mo11ons 
recorded un rock anJ. tho~e of motions recordcd \)fl :.1lluvmm. 1t was con
'ldcred th:.tt no valid "'lJtistica1 inferenct!s cou1J he Jrawn frnm the d:.~ta. 
and all LE RS wc:re J\·~rag~d into one spe-'ctrum. rcgardkss of ..;ite conJiuuns 

·me first ..,tatistlc:JI ~tuJ~ to e:~.plicitly considcr the dk(.;t of s01l conditions 
10 LERS was ¡,;onJucreJ bv Havashi et al. ( 1971). In their -,rudv. tht:v 
.JV~r;t-¡¿ed the LE RS uf n l ~cceJÚocrams recurded in JH Japancse· t.::.trth·-
4uakc:~'- .\1any mnt1ons used in the Study have maximum ground accclt:ra-
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tions of less than 0.05 g. They ..:onclud.:j th:H linear spectral sh;..r re si te 
Jependenl. . 

After 1he 1971 San Fornandu oonh~uake. Sood et al. (1975) presented 
the results of a ~.:omprehensive stuJy t)n tht: mtluence of lo~.:al si te conditions 
on LERS. The invc:stigarion was na~eJ un 11..14 horizontal ground motions 
recorded on Jifferent soil condiuons dassified into four groups. Approxi
matdv 40% of the l;!round motions in thc stuJv were recorded Jurine the 
San F.ernando earthquake. They concluJed thai there are dear differences 
in linear spectral shapes for different soil :.md geological condilions. and 
recommended tht! ~onsideration of these effects in sdecting earthquake
resistant design aiteri:l. Similar re-suhs ami conclusions were presented by 
Mohraz ( 1976). who studi<d horizontal ground motíons as well as 1he v<rtical 
component l)f 54 earthquake records whose m:.~jority (60Cf) was :..;gain re
corded Juring 1he San f<rmndo eorthquake. 

In addition tO the 'itudv L,f the -:r"fc~.:ts uf I .. Kal soil condition.s. K~Jta\·ama 
et al. ( 1978) studied the ·.:tfects ~'t magnitude and epicentral Jist:.~n...:és on 
LERS by considering: -:._7¡ horizontal ground motions recordeJ in 67 Japanese 
earthquakes. The results uf this study iurmed the basis of the 1977 Japanese 

.. eanhquake design criteria. The same dfects on LERS were recently studit!d 
by Trifunac and L<e ( 1989) for ground motions record«! in the wes1ern 
United States. 

A comprehensive·study on probabilistic site-dept!ndent LERS was carrled 
out by Kirem1djian ond Shah (1980). who. by considering the probability 
of occurrence _of peak ground accelerations and dynamic amplification fac
tors. presented LERS for three types of soil conditions for different con
fidence levels (probability of nonexceedence). The study was based on -:..09 
ground motions recordcd in the western United States. They noted that one 
Jisadvantage of their data (a disadvantage that al so applies to sorne studies 
mentioned previously) is that 50CC of the records are from the t971 San 
Fernando earthquake. This introduces a bias to geologic conditions en
countered in the San Fernando- Los .-\ngeles are a. as well as to spectral 
characteristics iinposed by rhe duration and source mechanism of this event. 

Sludies on IRS 
Response spectrJ 0f inolastic systems were first studied by Vektsos ( 1969) 

who presented IRS to pulse-type excitations and two recorded grounJ mo
tions. Murakami and Penzien 0975) computed probabilistic nonlinear re
sponse spectra for SDOF systcms with four types of hysrcrctic ·behavior. 
This study was based on constant strength nonlinear spcctra of 100 artificial! y 
generated eanhquakes class¡fied into five groups. depending on intensity 
and duration .. 

Using :!0 anificial g.round motions whose LERS was compatible with the 
Newmark- Hall e las tic dcsign spectrum. Lai am.J Biggs ( 1978) proposed f'JÍt::~ 

.to construct SIDRS. Thc: effc:cts ~li Jamping and hysteretíc bc:havior t)fl IRS 
were studied by Riddell :.~nd .'icwmark (ll}7Q). who computcd constan! 
ductilitv IRS of lO rccorded earthquake ground motiuns. In their studv. :tn 
improvéd set uf reduction factors to account for indastic b~.:havior. was 
proposed. 

The influence of soil conditions on reduction f:.tctors was first 'ltuJi,:t.J bv 
Elghadamsi and Mohraz (19HJ). who computcd constant y1dd Ji~placcmen't 
IRS of SDOF systems with :m elastic-perfectly pla:-.tic hysreretic behav1ur. 
Their study is based un the same set of reconJs prcviously uset.J by ~1ohraz 
(1~76), which does nOl include very soft soil sites, and contains a dispro-
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ponionatc- numher of records from the San Fernando c=anhquake. This study 
proposed thc= '-·on:,truction of constant ductility IRS by interpolating from 
constant y1dd Ji:-;placement IRS. 

More recently. Riddell. l!t al. (1989) presented average IRS of four sets 
of c=arthquake records. Most of the ground motions included in this study 
W!!re recorded in South America. Emphasis is given to reduclion factors to 
construct SIDRS from LERS; however. no information is I!Í\"en on the 
dispersion of the recommended reduction factors. Krawinklef and ~assar 
( 19'10) studied average IRS of bi1incar and stiffness degrading SDOF systems 
subjected to 33 horizontal ground motions recorded during the 1987 Whittier 
~arrows earthquake. They concluded that reduction factors are independent 
oi epicentral distance and are only slightly modified by the type of hysteretic 
model. ~one uf the two latter studies explkitly considered rhe intluence of 
local :-oil ('00l.htions on IRS. 

EARTHOUAKE RECORDS CoNSIDERED 

In the last six years. an extensive number of earthquake ground motions 
ha ve heen recorded in different parts of the world. These ground motions 
have more than doubled the number of records previously collected. For 
oxample. the 1987 Whittier-Narrows eanhquake alone produced more rec
ords 1han the total numher of records obtained in the westem United States 
between 1933 and 1984 (Trifunac 1988). For this study. 12~ records were 
sdected. with emphasis on those recorded in California and on those re· 
corded during the last six years. Contrary to many previous studies, in this 
investle:ation. an dfort was made to select ··tree-field" records. 

To ,[udy the effects of site ¡,;onditions it is necessary ro dassify the re
cording stations imo groups with similar geological conditions. Although 
dt:tJdcd ')ite ~.h:scription such as the variation of shear wave velocities with 
i.'hanges in depth. exist for sorne recording srations. this information is not 
Jva•lable for many other staüons. For many stations even the approximate 
J~.:pth ui soil deposits is unavailable. For this reason it was decided to base 
the site classification on a simple criterion (based on information available 
for all stations) andas close as possible to the one adopted by cúrrent codes 
nf practice. Thus. the recording stations were divided into three categories: 
<hose located on rock. those 1ocaled on alluvium deposits. and those 1ocated 
on v~ry soft soils. Records included in the latter category could be considered 
representJtive of the soil type s. according to the soil classification of the 
Untjorm Butlding Code (1988). Complete listings of the ground motions 
selected in this study are presented in Tables 1-3. 

METHOD OF ANAL YSIS 

The response of a damped SDOF oscillator when subjected to earthquake 
ground m~tions is given by 

mü(t) + ctl(t) + R!t) = - mü,(t) . ( 1) 

where m. c. and R!r) = the mass. damping coefficient. and restoring force 
,,¡ 1he system. respective1y; u(t) = the re1ative displacement: u1{t) = the 
gro~nd displacement; and the overdot represents 1ts denvauve w1th respect 
to ume. 

1n Appe• "• 1 it is shown ihat ( 1) can be normalized as follows: 
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TABLE 1 Selec1ed Ground Moltona Rec:ordod a1 Rock Sita 

Stat1011 name G~ Earthquake date Magmtude 
(1) 12) (3) (4) 

San FranciscO- sdiaous S . .m Francisco. 5.3(.\ltJ 
Golden Gate .,..ndstonc ~arcb 2~-
Park 1957 

Parkfield-Ch~; """ Parkfield. June 5.ó(MtJ 
lame Shandon 27. 1966 
No.2 

Castaic-01d !>andslone San Fernando. 6.5(Md 
Ridge Ro~d February <J, 

1'111 
Uollco ~ndstonc CcncraJ Chile. 7.8(M~) 

and vol· \tarch J. 1985 
canic rack 

Valparaiso vokamc rack C.::ncral Chile. 7.81Mf) 
~arch 3. 1985 

La Union mecavokaruc l'ofjchoacán. 8.1Ufs) 
me k Sept. lY. 1985 

La Villita gabbro rock Michoacin. 8.1(Ms) 
1 Sepl. 19. 198S 

Zihuatancjo lunalitc rock Michoacáo, S.I(M,) 
Sepl. 19. 1985 

National Gco- bálsamo for- San Salvador. 5.4(Ms) 
graphic l~ti- ma11on October 10. 
tute 1986 

lnstilutc of Ur- tluVlatc pum- San Salvador. 5.4(Ms) 
ban Connruc· ice rock Ocwber 10, 
tion 1986 

Gcotcchnical fluviatc pum· San Salvador, 5.-t(M 5) 

Rc~arch Ccn- ir;e rock Ül.:tober 10. 

'" 1986 
Mt. Wilson- quartz dioritc Whinier-Nar- 6.l(Md 

Caltecb Seis- ro~. Octobcr 
mic Station 1, 1987 

Corralitos-Eu· landslide de- loma Prieta, 7.l(Md 
reka Canyon postiS · October 17. 
Road 1989 

Santa Cruz- limes tone Loma Prieta. 7.\(Ml) 
Univcrs1tv. of Octobcr 17, 
Califomi~ at t9H9 
Santa Cruz 

San Franasco- Franciscan loma Prieca. 7. t(M~) 
Oiff Housc sandscone 1 Octobcr 17. 

San Franctsco- Francisc.1n 
1 19H9 
Loma Priela. 7.l(M¡) 

Pacúic sand~tone Octobcr 17, 
Heights i9R9 

San Francisco- l ~rpencinc loma Prieta. 7.1(,\.fi) 
Pr~1Jio . n~·tober 17. 

"I~N 

San Franasco- i FranciKan ll••·na Pneta. 7.\L\1,) 
Rincon Hill 

Yerba Buena ls· 
\and 

~and~wnc · • h.:tron..:r 17. 
l 1'1/N 

Francíscan 1, L1)ma r'ricla. 7.1(Md 
sanllsiOne 

1 

ü.:tober 17. 
I'JlN 

. R(tl w! ü.(t) 

lJ maxlü,l 
w- --

R. 

EQteentral 
f>GA <listanco c;ompo. 

(kml nene (g) 
(5\ ¡6) ¡7) 

11 N lOE. o.us. o 11 
Sl!OE 

7 NME.- 0.-'8. -

l9 N::!1E. 111.32. 0.~7 
:"oo~W 

JS r-.;wt. U.b7. !HJ 
SXIIE 

" N lOE. 0.18. Ü.\b 
S2UE 

S4 NOOE. 0.17. 0.15 
S9f1E 

.... NOOE. 0.13. 0.11 
N90E 

IJS N90W. 0.10. 0.16 
SOOE 

5.7 270, 180 0.53. 0.39 

S.J 90. !SO 0.38. U.ó7 

u 180.90 0.42. 0.68 

19 90. 3b0 0.19. 0.13 

7 90. 360 0.47. 0.62 

16 90.360 OAI. UA3 

.. 

99 90. o 0.1!. 0.07 

97 360. ~70 o.us. 0.06 

98 'XJ. u 0.20. 0.10 

·•S YO. 3M '0.\N. tJ.UX 

<S .. ,. JOU l).IJ('). ll.II.J 

( ~~ 

where ..,_ = thc displall'JTicnt ductility ratio: Jdin..:d as thc nuxunu:n .¡h
., 
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T ASLE 2. Selected Ground Motlona Recorded at Alluvlum Sttea 

SlObOO nomo Geoiogy EarthQuake date Magnrtude 

111 (21 (3) 141 

El Ccntro-lrri- .úluvium lm~nal \"~Uc), b.3(Md 
puon D~tnct M¡¡,· 18. liMO 

lah-Ltnrolll aluvium Kem "count)". i.7(MJJ 
Scnool TWincl Juh ~1. 1951 

f¡gucruo~-:-4-a~ 11Juvium San fc·n¡¡ndo. 6.51.\fLI 
f1r;uc"ru• St Febru.Jry 9. 

197: 
HoUy ... ·ood- la.lJU\lUm San ft"rn:mdo. 6.S!Md 

free f1cld Fcbruary 9. 
1971 

Ave:. of lhc sih ~nd sand San Fernando. 6.5(M,I 
Stan.-19Ul Layen Fcbruary· 9. 
.-'h'C'. of tbc 1971 
Stars 

Xnda1 Cn~- ..nu .. ium Miyagl-Ken-Oki, 7.4(M,) 
Kok.utetsu Junc 12. t97S 
Bid¡. 

Mdolud-ln- alluvium Imperial VaJcy. 6.6(ML) 
tcrstatc 8 Octobcr 15. 
Ch<'J>OS' 1979 

Bonds Comer- alluvi:um Imperial Val!~)·. 6.6(Mtl 
Híg:hwayt. 98 Ocrob(:r 15. 
.llld 115 1971J 

J.unu Ro.d-Elj.lllu•lwn tmpm-.1 \" all~~ . ó.bi.\IL) 

(" COIH> :"fU~ 

1 

Octobt-r !5. ., 197(; 
lmf"'("fl...! \ Co\ !")"''"m impcn;.ol \"o~llc.'. ó.b(MLI 

lqc.-- (1 Ccn· Octobt-r 15. 
\lo Arr.i) #~ 197\J 

El Almcndu.J ~ru~oo'<d Cenual Chile. 7.SI.\1.sl 
March 3. 1985 

\"m• lkl Mar a.llu•u..l ~ Ccnual Chile. 7.8(Msl 
March 3. 1985 

l.acatula \allU\1Um Michoacán. !i.liM5 1 
Sept. 19. 1985 

Alhambra- ¡JJluqum \1/huticr-!'\ar· 6.J{ ¡\f L) 

Frc:emont row~. Oc10bcr 
School 1 l. !ll87 

' WhJtticr-!'liar- 6.liM1l Altadcnol--Ea· ¡aJJu\1utn 
wn Canyo11 j ww~. Octobcr 
Par l. 1 1 IIJ!'': 

""'"'n'-Cui·¡•ll"""m ¡ \1. 'h;IIICf- !\ at- b.IIM¡I 
fom1;. FedcrJ..I ro"'"~· úctoDcr 
S¡•·mo\!~ BuiJJ. i l. 19¡.;-

mp: . ; 
Downey.:.... ~Jur Jllu- Whmi~:r-/'liar- ('1_1(.\f, 1 

Count~ M.un- •1wr. row~. Ocw~r 

tcnancc BuiJd· l. ) 987 

'"' lnp:ltwood- tcrr.uc de-- Wh11ttcr-Nar- b.IIM:l 
üruon Otl · """" tow\. O.:~oD.er 

'u1J l. ['ji;~ 

l '" 'OIJCkl.- ¡•c-rr..:c- oJt l"l.l."h•H•c-•·l"al· () 1( ,\f. 1 

\IN t-.~~ J'~D 1.' .. ' ( l<t•>toc 1 
.... , ..... . : : ,. - 1 

l .... " .. , ... t'. •.!hl>otAir 1-....·t .. u • .-• ...,.,r 1 " 1 r \f, 1 

-------'-----
,., .. ' ~ .._ 1• >~•t r 1 
: l"f> 
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Eoocentral 
O•stanoe Compo- PGA 

(km) nont (g) 
(SI (6) (7) 

8 S90W, 0.21. 0.34 
SOOE 

56 NZIE, 0.15. 0.17 
S69E 

4) N5ZE, 0.15, 0.12 
SJRW 

35 N90E. 0.21.0.17 
soow 

38 N46W. 0.14. 0.15 
544W 

110 N90W, 0.44. 0.24 
NOOE 

2! 360. 270 0.31. 0.30 

J S40E. 0.58. o. 77 
S50W 

~2 S40E. 0.52. 0.37 
S50W 

21 S40E. 0.33. 0.45 
S50W 

8-1 N50E. 0.29. 0.16 
S-lOE 

88 N70W. 0.23. 0.36 
S:!OW 

49 SOOE. 0.26. 0.18 
N90\\' 

7 :!70. 180 U.4U. U.Jll 

L' '10. 360 0.16. 0.31 

20 !30. 40 o.::. 0.17 

1:: .27tJ. ISO O. lb. O.:!U 

' ' 
1 

1 

25 ~·· )(l() 
0.23. 0.27 

1 " ;.;oo. ~7{1 (1 40. 0.2~ --
¡ ' j 

2'; ~· ""' u P.li.J5 

TABLE 2. (ConUnued) 

111 121 (3) 14) t5; 16• (7) 

Loo. An1c~- alluvium Whnrier-Nar- ti.lfMd :!5 !~. 
,.._, tU:. 0.21 

Hollyv.ood row~. Oc10bc:r 
1 StOII-I!C: FF l. 1987 

Los Angelc~- alluvium Whrtu~r-Nar- 6.1CMd !O i 360. 270 0.44, 0.4!5 
Obregon Park ro~. Octobcr 1 

l. 1987 ¡ 
Lon1 Beach- alluvilun Whnucr· Nar- 6.HMtl -- 1"' 

36/) 0.2!5. 0.15 
Rancho Los row~. October 
Ce mm~ l. 19!C' 

San M•mn(•- allu\ium WhltuÚ-1\"ar· ti.HM~¡ ' ¡.w·. ~7(• 10.20. 0.1~ 
So~olln,. o·,tcrn tOW' .. Octo:-o~·r 

1 A.:ao:m. l. ]11¡.\i 

1 

¡ ' T&n.~na-Ccdar alluvium Whurier- Nar· b.IIMLI ~ ¡~- 36/) 
IU.6:;. 0.4<' 

Htll NurK"~ row~. October 
l. 1987 

\\'h11uer- 7215 allU\'ium Whrtticr-Nar· 6.ICMtJ 10 1'>1) 36/) 0.63. 0.43 
Brighr Towcr ro~. Octob(:r 

l. 1987 
Alba-90) S. aJiuvium Whittier- Nar- ti.l(M¡) S 1 ""· 360 0.29, 0.25 

Frcmon1 ro\\~. October 

1'10 -~ l. 1987 
Capirol;¡-Firc alluvium Loma Prieta. 7.HMl) Q 1'.39. 0.46 

Stauon October 17. 
JIJ89 

1"'-' 36C• HoUJster-Sourh alluvium Lomé:! Pricta, 7.HM"sl " ().17. 0.36 
and Pülc: Octobcr 17. 

1 1989 
Oakland-Two alluvium Loma Priera. 7.l(MJI 9: ! '"" :!01• ().2~. 0.19 

Sltl~· o(fice Octobcr 17. 
buiiJml! 141N 

1"" "'' 
StanJord-Po~rl.· diJU\1Uffi Lom ... Prict.1. 7.1( ,\lj J l) 0.26. 0.:2~ 

\Of Gara~c Ortnl:ocr 17. 
1':1~1;1 

sol u te value of the relative displacemenl divided by the yield ctispi<Kement; 
R, = thc: s\·Stem·s vield resista"nce; and w. ~- and TI = the natural circular 
frequency. -the darrlping ratio. and the nÜndimensional strength of the sys· 
tt:m. respt:ctivcly. The latter three quantities are defmed as 

w (;) 
¡·:: 

(J) 

(" 

t ; (4) 2mw 

'1 ; 
m 

R, 

maxiJi,i 
(5) 

where k = the initial stiffness· of the sv"stt:m. 
A constant displaCement ductility IRS ¡.., a plnt of tht.' yil'ld sttt:n!=-th óf 

an SDOF sysrem (wJth pcriod T) rcquircd to lim11 thL· di~pl<ll"L'ntcnt to 
spl..'cified displace me m ductility ratios. ~,. Thts typc or spcnr:t i·. abo rl'fcrre'ct 
tn <t~ srrength dr:mand spectra (Krawinkler aud Na~~ar PN01. In tt11s siUd)·. 
n1mt:Jnt displ<tcement .,ductility IRS wnL· computt.·U hy itt•ration on the 
system·~ nondimensional srrength l) until the du<.:.Jility compu1ell wirh (:!) 
wa~. wJthin a certain tolerance. the S<.lmt· as tiH: spccifieJ Juctiltty (i e ... 



TABLE 3. Selected Ground Motlons Recorded al Sott Slteo 

G- !E-.Xedale 
fp¡cenlral 
distance Compo- PGA 

Stat10n name Magn¡llJcJe (km) nent lg) 
(1) 12) {3) {4) {5) (6) {7) 

Buctuucsl- '"" j R\)m.tma. \brch 7.11.\fll /H EW. SN 0.11. U.~U 
Hu1IJin,: Re- ' J. !977 

..... ·.m:h ln)ll· 
1 

1 
IUIC 

1 
SCT -Secretaria sort day 1 ~tichoacán, 8.l(Md 385 :"1190W. 0.17. Ll.IO 

Jc Lümunica- 1 S.:pl. 19. 1985 SOOE 
clones Trans-
pones 

Central Je Aba~- wft c!ay !~1ichoacán. 8.11.\-ld :89 99.53. 0.10. 1).08 
ttn-Frigori-

1 

)~pt. i<J. tQ85 n.s~ 

!h. "O 

C~·ntral de Aba~-¡.._.¡(1 day : \llch,,ao.: ... n. .-~.IU.fd j¡.¡l) 76.:06. O.US. ll.P7 
t•,~-l)ficma 1 ''P' l •. l.S5 h). ~5 

(.\,Iom.~ Roma ~oh day A...:.lpulco. Apnl b.IJ(.\I{J 3.:!0 NYOW. O.Ob. n.us 
~- 1989 SOOE 

Emcryville- hay mud · L.;ma Prieta. 7.1(.\fs) " 350. 260 ·0.21. 0.26 
Free Fic:ld Ocrob<r 17. 
South i'Jb9 

Emc:rvville- bay ·mud Loma Prieta. 7.1(.\-15) <n 350. 260 0.20. 0.22 
Fre.e Fic:ld Ocrobcr 17. 
~onh 1'189 

Oakland-Outer bay mud loma Prieta. 7.1(Ms) 95 305. 125 0.21. o.:9 
!tarbor Wharf Octobt-r 17. 

!9~9 

frc:..~sure ls· flll loma Pncta. 7.1(.\fd 98 90. 360 0.16. 0.10 
l..~nJ-;'>i",¡vaJ (krot>c:r 17. 

"'~ . :q .. q 
!o .. ;J . ")o&ll frJtKt-..:0- "h..1~ mud L.•m.J r~cr ... - 11 \1 d 

1 

'9 IK1 • . ~w •J 23 
lnu:rn~uunAJ . ').:h~l 17. 

1 
. \•1;"\•11 • i'I:OS'I 

• ').¡n fc;ancr...:u.- tiiJ (\\C~ h.ill~ ; Lolffi3 Pncl.l. 7 1(.\.f'd " 91{0. JSO 0.13. 11.16 
\11.-\101')' O.:Om· muo 

1 '"'""'' 17. me rcra.l budd· 19o9 

""' 1" cs. <~.:o F<hh"r t ·H~- ¡h,o.~y muJ IL<>m.J PncrJ. 7.1(,\.fd n3 ~).o 

Rcu,.,,JOd Octobcr :7. 
')horc~ '""" 

tar\!ct ductilitv). Tht: tolerance was ~hosen such rhat ll was ..:onsidered sat· 
¡sfJ-l:tory if thC computcd Jucrility was within 1 ~ of the target Juctility. 

The· foJiowine. values l)f t¿¡re.t:t ductilities were selecteJ t"or this invl:!sti
t!~t¡,m: l klasúC heha\·inrl . .:.- 3. -l. 5. and fl. For each earth4uake recor~ 
~•nJ ~~h.:h :are.t:t Juctiluv the l RS were cnmputed for a 'iet of 50 periods. 
DtH: 10 the i3rge number ,)f rt:·.";lrdS. ductilities. and rt:riods uf vibration 
dlmbined with tht! computa ti• .na) ~t"fon involved in .:alculating constant 
Ji:'lplac~:ment ductility 1 RS rhna~h iteration. this study was limited to SDOF 
svstems that have a bilinear hvs~l·rdic behavior \l.:'h :.1 postela~ric staffness 
e'qual tq Jr7r ',f :he das tic stiifness and with a damí'_ing rat!o ot ~.'é. 

lt has heen nh!)erved that rhe shape uf both da:'~tiC and mela~llc spectra 
vJries greatly wuh (hanges nf the predominant period of the ground motion 
( Mir:.1nda and llcrtero 19Ql ). Fnr Jesign purposes. what is important IS 10 

,:iura(tc:rizt: the -.,e¡smic demands 1ln structures built on soft soils with fun
,l;.nncrHal perillJs that are ~horta. lnngt:r. \lf nt!ar thc predominam perind. 
Illu:'l. for ground mouons recnrded •>n very soft soil. tht: IRS wt:'rc: not 
~ <~mputl'd for :t fixl!d -..et uf pt:rÍ;.>Js T hut for J fi.xcJ ser of 50 T-'T( rJtin~. 
14-llc:fC (( !.-.. ·,:~-~ predOffilll<.Jnt penod ,)f the ground rnntion. wh1ch tn thl~ 
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~nvcstigation i~ approximatCd hy the period corresponding to thc lin~ar and 
)% damped SDOF systcm that ~xpencnc;:s the maximum .,..eJocny. An 
example on the estimation of T~ for a s.oit soil site in the San Francisco Bay 
are as shown in Fig. l. ·-

Strength demand spcctra were normahzed by peak ground acceleration 
max lü,¡ ( PGA) and by effective peak ground acceleration (EPA 1 as defined 
in th~ seismic provisions recommended by the Applied Technology Council 
(Tenrative 1978) 

EPA=~ 
2.5 

.......................... (6) 

where S~ = the a\"erage spectral acceleration of 5'é dampcd SDOF systems 
with periods between 0.1 and 0.5 ~-

lt has be en suggest~d -that constant jisplacement du~tility 1 RS ~an he 
computed hy intcrpolation from ..::on~tant strcngth IRS 1lT constant yield 
displacement IRS (Eighadamsi et JI. 1987: Mahin et al. 1983). While such 
procedure is conceptually correct and can produ~e·significant computational 
savings. it has been shown. (Miranda 1991) 1hat it can lead to significan! 
errors in the required lateral strength of a given system in order to avoid a 
certain ductility demand. The magnitude of the error will depend. among 
other factors. on: the interpolation method (linear or nonlinear), the spacing 
between interpolation points. the period of !he structure. the target ductility. 
and the ground motion. In particular. an interpolation procedure to compute 
constant ductility IRS m ay produce significant errors when ductility demands 
do not increase monotonically as the yield strength of the structure de
creases. In this case there is more than one strength corresponding to a 
given target Juctili1y. :\n exampk of this phenomenon is illustrated in Fig. 
:!. h shows that there are three different normalized strengths Tl that produce 
a displacement Juctility equal w 3. For seismic design only the root with 
the largest strengt~ is of interest. This strength corresponds to the minimum 

VELOCITY (cmlsec) 

160 
EMERYVILLE FFS 260 

140 
120 
100 
80 
60 
40 
20 
o 

0.0 1.0 2.0 3.0 
PERIOD (sec) 

FIG. t. Estlmatlon of Predomlnant Period of Ground MoUon Aecorded In San 
Francisco Bay Area 
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J..lcOMPUTED. llTARGET 

2 

1 

o 

-1 

-2 

0.1 

' ' ' ' ' ' 

' ' ' ' ' ' 

0.2 

ALHAMBRA CHANNEL 3 

~ TARGET" 3 

T • 0.86 s 

0.3 0.4 0.5 
NORMALIZED STRENGTH T1 

FIG. 2. Example ol MuHiple Yleldlng Strengths lhat Produce Same Ductlllty De
mand 

slrength required by the structure (i.e .. strength that needs to be supplied) 
'in arder to Jimir the ductility demand to the target ductility. 

PRESENTATION OF RESULTS 

lnelastic Strength Demands 
For each soil category and each period (for each T.'Tr ratio in the case 

of ~oh soils) normalized strength demands wc:re averaged. The resul!ing 
m:.::an strcngth demand spectra are shown in Fig. 3. Thr: spectra are plotted 
for dispbcement ductility ratios of 1-6 (from top to bottom). lt can be seen 
thdt the largest dynamic amplification factor (DAF} occurs for soft soil ~ites 
fc'~r period!- that are el ose to the predominan! period of the si te. For the 
record~ considered in this study. the a\'erage DAF i~ more than 22Sl larger 
th.m that observed for rock and alluvium snes. This ohservation agrees well 
\nth DAF computed frum ground motion~ n:corded in the lYS~~ r..t..-xican 
.:J~thquake and thc l9R4 Loma PrietJ t:arthquake where ground motiom 
frl)m firm slle:, anJ ~nft ~oil si tes wen: ubtJined from relau ... el\ el ose station!' 
¡b,:~tcro IY.S6: B~rtau et al. lYYI ). Howcn:r. sorne previ~1U!-- studie!- on 
LERS rSeed el al. !974: Kircmidji•n et al. 1980) presented larger DAFs 
for roe k and alluvium si tes than that of soft soil si tes. There are two possible 
explanauons for this difference: (11 Soft soils includ•d in this study are 
~fter.than those included in 'previous invesligations: and (2) in pre...-ious 
anvestif!atiom. average spectra were presented a!- a function of T and not as 
~ function of TIT as is done in this studv. . 

lnJependent of the normalizing paraméter or the type of soil for ductility 
licmdnd., larger than 5. strength demands decrease monotonically with in· 
(.'ll'.l'lll~ penud. lt can abo be observed that reg:ardk~s of soil conditions 
abd uf thr lrvcl of ductihly, normahzed strength demands are largcr when 
lJM nnrm~IIZln& parameter i~ EPA than they are when PGA is used. This 
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3.0 
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PERIOD {sec) 

3.0 
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Ay 
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3 

2 

o 
0.0 

_!L 
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1.0 2.0 
PERIOD lsecl 

3.0 

4 r------.~"'"~~~ ALLUVIUM SITES 

3 

2 

o 
0.0 

Ay 
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1.0 2.0 
PERIOD lsec) 

3.0 

4 ¡--7l<sOiO'iiFT""S010"J'L "S"'JT"'E""'S 

FIG. 3. Mean Normalized Strength Demand Spectra (JJ. trom 1to 6. Top to Bottom 
Llne) 

is a result of PGA b~in~ usually la~ga thán EPA for <.~ gi..-en ground motiun. 
In t~e case of soft sml ~~~e~ .. the ~~A. whose ddinition was hased on c:rounJ 
mouons rccorded on f1rm sJtes. 1~ considert:~hh· srn<.~ller than thc PGA 11 · 
recor;n.mended t~ul the cons~ant a~P.earing iñ the denominator of (ÓJ b1~ 
mod1hed a~sc;>rd1~g to the soiJ condltlons at tht· recording sration. 

As shown m F1g. 3, t~e shape of elastic spectra differ significantly from 
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•· 
that 1lt' 1n~Jas1ic spectra. The larger the ducliliry demand. the larger this 
Jiffc:rt:nce is. Site conditions significantly affect both c:lastic .1nd inelastic 
~trength c.Jemanc.Js. However. the dfects are Jifferent for cb~tic systems 
from !hose on inelastic systems. This can be seen more cle:..t.rly in Fig . .J. 
which compares the dfects of 'jite conJitions on dastic ~trength demand 
and on inelastic slrength demand. (t clearly shows that factors that relate 
linear to inelastic spectra (i.e .. force reduction factors) are site dependenl. 

While mean strength demand spectra provide information on the most 
probable Jemands on a structure. it is important to consider the dispersion 
of lhese demands. One way of measuring the dispersion is by computing 
the coefficient of varialion (COV). which is defined as rhe ratio of the 
standard·deviation 10 the mean. Fig. 5 presents COVs of mength demands 
normalized using PGA for ground motions recorded on rock. It shows that 
COVs are nearly the same for Jifferent Jcvels of ductility. which means that 

~ lJ ·mPGA lJ = m'1>GA 
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rhe dispers10n on indas1ic slrength demand does no a increase wtth increasing 
ductility demands. 

As noted in previous investigations (Nau and Hall l91C.l. the use of 
accelt:ration paramerers to normalize the spectra produces an increase ln 
dispcrsion m the long-¡xnod range. Relatively large COVs are produced 
in the long-period rcgion; howl!ver . .strength demands are usually very small 
in this region. and in general. the design of buildings in this regi0n is more 
likely to be governed by lateral stiffness (i.e., story drift). As illustrated in 
Fig. 6. except for periods between 0.1 and 0.5 s, COVs are Jarger for spectra 
normalized using EPA than for spectra normalized using PGA. 

There are many slructures that because of their importance or the ¡;on
sequences of their failure are designed for forces higher than those (OrTC· 
sponding to mean \·alues. Strength d~rnami spectra ( normalizcd using PGA l 
corresponding. to mean·plus·one standard deviation are shown in Fig. 7 for 
ground motiuns recurded vn rock sites and recorded nn jOft soil sitcs. 
Analogous spectra r"t.H alluvium si tes as well as those normalized using EP.-\ 
can be found in ~liranda ( IY91). 
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_lo stud_ effeot of.carthqu<tkl' magniiUdt: on lRS. record~ on r::~ch 
Stul cate~ory Wl.:ft:' !!uhdn 1th:d m group•. ;.t('tordin!! to thc surfacc wa\"t.· mag· 
n•.''.:de. M,. ol tht e<Jrthquakc: in which they wt:rc recordt:d. Variat¡un!'! of 
normalized inl.'l<..tstic strcngth demand~ with ch;,JO!!l:~ in Al, for ground mo
tJOm re<.:orded on ro.:-k and for d1spl<tcement ductilitie~ of ~ and 4 are shown 
in Fig. ~- Whilt normalized strength demand~ from record!'! from a 7.1 
m<..tgnitudL" earthquake are in general higher thcw those from earthquakes 
w1~h rnagr.itude!-l hetween 5.3 and 5.6. the sarne trend is not ohserved for 
m•gnitude; hetween 7.H and 8.1. 1t should be noted that the number of 
record~ in cach group is relatin~ly small and that all record~ in the ínter~ 
rnu)¡;.;~;: magnitud~.' grour art:' from the same eanhquakc (the- LornJ Prieta 
~.:arthyuakt:'J. Simiiarly e;tnhquakes with mag:nitude!- be_tween 7.S and ~-1 
;Jrc: rdated to suhductiur: mechanisms. Further research •~ needed to cstab

. i1sh the effect of magnituJe on inelastic strength demand~. 

Inelastic Displacement Demands 
A proper seismic de::.ign is attained when the strengr~ and deformatio_n 

capacity of thc structure are larger than the correspondmg- demand!!. lt IS 

cornmon practice 10 assume that inelastic displacements. a.n.,1 .. ~ 1 ,. •• are the 
same as eJastic displacements . .:l.., 1 ,~uc· and thus to use elastic analyses to 
estímate the inelastic displacements that the structure rnay undergo during 
sen:re eanhquake ground motions. . 

To know to what ext~nt inelastic displacements can be predicted using 
linear elastic analvse~. the ratio of maximum inelastic to rnaximum clastic 
displlJcemcnt was · computed for a total of 31.000 different SDOF systems 
(product of 12-l ground rnotions. 50 periods. and five levels of displacement 
ductilirv). Acain. the results were classified and analvzed statisticaJh· ac· 
¡,:ordini to th~e site conditiom. on CiJCh recording statioO. · 

F11::- 4 ~how~ the mean displacement ratios . .l.,,d•••.r'.ld-..m'"· for ground 
moti~1n:-. recorded on allu\·ium si tes and soft soil sites. As observed in pre
\IC)U~ ~tudió. in the shon-penod range inelastic displacernent demand~ can 
bc: Cl)mid~.·rJbJ\· lare:er than elastic demands. Previous studies have rec
ommended fixCd pef-iod!. (independent of site condition.s and J.L) to specify 
~pcctral rt:g.it.ln~ in which elastic analyses can ~e used to estímate ind3stic 
displ"cement demand; (1\e"·mark et al. 1969: Rtddell et al. 1979). However. 
it can be secn in fig. 9 thcH these limiting periods are clearly dependent on 

~ 
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FIG. 9. Mean 0\splacement Ratios for Alluvium a_nd Soft Soil Sites 

ductilily and on the local site conditions. For an allu\"iurn site. flH examplc. 
for H ductility of:! the inelastic displdcement:- are approximatel~ thc: same 
as elastic displacement!. for period~ greater than 0.4 s. while for a ductility 
of 6 such an assumption is only valid for periods greater than about 1.1 !.. 
For structures buih on soft soil and with period~ near the site-predomin<..tnt 
period. the maximum inelastic displacement can be up to 4SS(- smaller than 
the maximum elastic displacement. On the other hand. for \"alues T < 2·"3 
T, .. the inelastic displacement:- are significantl~ higher. The srnalkr the 
T:T ratio. the larger tht difference is. and ir tends to be pruportilmé..il to 
the "\"aluc of J.l.· For structures with peri'od~ Jongcr than 1.5 time~ thr: pre
dominant period of the si te. the inelastic displace me rus are on aver<.~ge equal 
to the elastic displacemems. 

PRAcncAL IMPUCAnoNs OF ResuLTs 

Inelastic Design Speclra 
Current seisrnic lo<Jding for building structures in the United States and 

mam· other countries is based on the reducti~..ln of smoothed linear clé..iStic 
design spectra (SLEDS) through enipirical and period-independent redut·
tion factors. As pre\"iously discussed. the difterence between thc: shape of 
LERS and IRS increases with increase in ductilitv. Thu!.. the error in u~ine 
period·independent reduction factors to estimatc; IRS frorn LERS also in~ 
creases as ductilit,. increases. 

Elastic and ine(astic design spectra recornmended hy the Natiom.d Earth
quake Hazard Rc:duction Program (""Recommendc:d"" l9HHI for special Olll

ment~resisting space frames (SMRSF) compared with strength demé..lnds 
based on this study are shown in Fig. 10. Strength demand!-. in thi~ figure 
are computed using mean normalized strength demand~ assuming an EPA 
of 0.5 9 for rock si tes and of 0.4 9 for the soft soil sites. The predominant 
period for the soft site is assumed to be 1.5 s. lt shows that for rod sites. 
elastic strength demands are higher than the codc clastic strength for .pc:riud!. 
betwt.:n 0.1 and ~.2 5.. For soft soil si tes it can be se en that. despire the 
inlroduction of soil type S,.. elastic demands are significantly higher than 
code elasric strengths for periods between 0.3 w 2.3 ~- Cornp<:~ring inelaslic 
strength demands wirh code-reduced srrength it can be seen that for periods 
smaUer than 2.5 s the coqe~required srrengths are smaller and in so_me cases 
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f~1ur time~ srnaller than streng.th requircd lO avoid displacemcnt ductility 
r<JlHl~ 0i 6. This suggest~ that if SMRSF ~tructure::. ha\'l' only the mínimum 
strL"n~th rl'l\UÍT('d by tht 1\EH.RP code thc~ cuuld coliapSL' in the event of 
;_¡ br~;.·-ma!.:nitudt· carthquakc. 

h::wnal-el\. a~ s!H''''" in yari~,lu~ studic:- (Ü~tera<J-. et al. 194U: Miranda 
!IJl}I· lkner(, et al. Jl)l)l ). buildini!~ dcsi!.?.ned accorJing to current code::
typ¡.:~ll~ have a strength significañtly htg-her than thc Üne consiJaCd _in 
lkstgn. Thi~ additional strength is usually rekrred toa~ ovcrstrength~ F1g. 
11 show~ the minimum overstrength required. fl ... 4 • hy SMRSF des¡gned 
aCCtJrJmg to .NEHRP in orJl'r ltl J\\lid di~placernent ductility. deman<.h 
largt>r than 4 and larg.cr than (1_ 1; show:- that. in general. ·rt:quued over
~lrl'Ol!ths incrcasc: with Jccrcasing pt:ritld:-.. In Stlmc ca~e::- SMRSF structure~ 
n~:..:J. hl ha\'t' a streneth mon: than four times larl!cr than the rninimurn 
r·:~u1t~:d h\ thc: cPdl' ~in tlrd..:r !1 1 h~¡,·,: an acceptat;k performance. \\'hile 
~un pc-ru~J ,uuctull'.., are.: likd~ ,,, havL· a hig.her ovc.:rstrength than mcdium
•n~J l"utl·rx-nnJ ~uucturc~. it '" J¡fftcult hl gu3rantee that al! codc·designcJ 
\Hu..:lur<"' pt)\~·· IJCh largC' O\'l'rSlrength~. 

The required o\o'erstreng:th~ computed m F!~ ll are ha~d on mean stn:nf!th 
dcmand~. ~·1uch higher rcquired (.l\"l:!r~tr-.·n~th~ resuh if strcnl!th dt:mand~ 
associated with smaller probability oí Oi.:curr.:nct: l for example-. mean-plu~
one standard deviation strength demandst are considered. or higher EPAs 
are considered (which is likely to be the case fur rock sites near thl: cpiccntcr 
in large-magnitude earthquakes). 

lt should be noted that the results presented here are for SDOF. Required 
overstreneth~ for multi-dee.ree-of-frec:dom (1\.lDOFl S\'stem:- are likeh· to 
be higher~ particularly in ihe long-perilld range. and ·ror building:. wh~re 
inelastic deformation.., concenrratl' in onl\ a few stories. 

lf the overstrength in the structure i~ l:..;s:- than thr: required ovcrstrength. 
the structure is likt:ly to suffcr 5ignii:..:~tnt d:.Jmagt: and possible collapse 
during severe c<.~rthyuakr: grouml lTH\lilm~. There is a need to stud~ and 
calibrate the ovcrstrength of ncv. and t:XIsting l:luilding~ for a wide rangc of 
periods and structural system~. 

Estimation or Lateral Drirts 
There is a general consensus that t"ILHh nonstructural and structural dam

age sustained during earthquake ground motiuns i~ primarily produced by 
lateral drifts. Therefore. a good estimation of lateral indastic displacement~ 
is of great importance for the adequate design of structures in seismic re· 
gions. ln current U.S. seismic codes. inelastit- displacemems are computed 
as the product of elastic displacernents produccd by the reduced seismic 
forces limes an amplification factor. Thc r\EHKP uses the displact:ment 
amplification factor C(f. and the UBC u..;e~ a f:.tcWr nf 3R,,J~ whcrt: R, i~ 
the force reduction factor ( referred fl¡ in thi::- c~1de a-. systern performance 
factOr). For both provisions the amplification factors are pc:riod indt:pt:ndt:nt 
and empirical in nature. As shown in Fig. Y. the ratio of inclastic to elastic 
displacements is not only strongly period and ductility dependent. bu! abo 
significantly influenced by site condiuons. Thus. with Cleficic:ncies in the 
estimation of inelastk strength demand~ and on amplification hictors. sig
nificant underestimation of inelastic dt."formations i~ expected to occur hy 
using current code procedures. particularly for short·period s~ructures. 

CONCLUSIONS 

Results frorn a cornprehensive statistical studv of hoth streneth and -dc
forrnation demands of SDOF inelasti(.: ~vstems wtien subjected w~l2..t l!round 
motions recordcd on difkrent soil condition::- ha..; been presented. B;¡sed on 
these results. a number of general conclusion~ are rnade. 

l. The shape of inelastic resppnsc sp~:ctra diffcrs ~ignificantly from the 
shape of elastic response spectra. This differcnce dc:pends on thc.: kvel of 
inelastic deformation. the local si te condition~. tht· pniod of "ihr~tion. Thus. 
direct scaling by using a periud-independent factor of t:lastic spcctra tu obtain 
inelastic strength dernands is neither rational nor conservative. 

2. Dispersion of inelastic strength demanJ:- normalized by eithcr PGA 
or EPA increase~ with increasing period. Except for period::- below 0.5 s 
thc: use of EPA results in a larger dispasion than when PGA i~ used. For 
both normalizing parameter~ the disperSÍLln on strcngth demand~ j~ ap
proximately indcpendent of the leve! of inelastic deform<ition. 

3. Periods that lirnit the use of elastic analvses to estima te inelastic dis
.¿~1Jacement demands were qbserved to depend on local site conditiom 
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on tht ,l( inelastic deformation. For structures on rock or alluvium 
sires :m .... t"criods of vibration greater than 1.0 s, the elastic dispJacement 
demands provide. on the average. a good approximation to the inelastic 
displacement Jemands. 

-4. Ev:lluation of both strength and deformation demands of structures 
on soft soil requires the estimation of the predominan! period of the site. 
For structures ~.m soft soiJ sites and with fundamental pcriods near rhe 
predominan! si te period. the inelastic Jisplacement demands can be signif
icantly smaller than the elastic displacements. On the other hand. for struc· 
tures with periods smaller than two-thirds of-the predominan! site period. 
the inelastic displacements are significantly higher. 

5. The estimation of design forces and displacements based on inelastic 
strength J~mand ~pe~.:tra logether with ~stimates of the overstrength. of a 
structure ..:an lead ro a more rational and transparent approach than the 
currenlly used empiricaJ code design approach. 
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APPENoox 1. NoRMAUZED EouA noN DF MonoN 

lo os convenient to normalize ( 1) by dividing it by the product ofthe mass 
and <he yield displacement of the SDOF system. Such normahzatoon leads 
to 

ü(t) e u(r) 1 R(t) ü,(t) 
--+---+---~- ...................... (7) 
u, m u." m u." Uy 

Substitution.of (3) and (4) into (7) gives 

ü(t) u(/) 1 R(t) ü,(t) 
- +'2wE- + --- ~- ........................... (8) 

Uy Uv m Uv Uy 

The last two terms in (8) can be reworked as follows: 

1 R(l) 
~ 

k R(t) 

m kuv 

• R(t) 
w·--

R, 
... (9) 

m u, 

ü,(l) = w 2 mü,(t) = w.: ü,(l) 

u,. R., T"J max¡ü,j 
( 10) 

The ductility demand at time 1 is given by 

u( r) 
... (1) = - ............................................. (11) 

u, 

Substítution oi (9) and (11) into (8) leads to 
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T
he L

om
a Prieta earthquake of O

ctobtr 17, 
1989, a 7.1 

surface w
ave m

agnirude 
earthquake caused 62 dea_ths. approxim

ately 3,750 injuries, and produced m
ore than $6 

billion in, p
ro

p
en

y
 dam

!ige. 
T

he cose: o
f the earthquake 

to 
transponation system

s w
as 

$1.8 billion. o
f w

hich dam
age to stale-ow

ncd bridges totalcd about S
300 m

illion, m
ost 

o
f w

hich w
erc built on soft soil [7]. T

he m
ost dram

atic im
pact o

f the earthquake w
as 

the collapsc o
f the C

ypress S
treet V

iaduct in w
hich forty-tw

o people d.ied. 
T

h
e cause 

o
f the failure o

f this suucrure w
as attributed to the lack o

f lm
ow

ledge in the practice o
f 

earthquake enginccring 
al the tim

e tbe suucture w
as built (as reftected in 

the leveJ o
f 

scism
ic loading, redU

f'!dancy considerations and·deta.iling practices) [7.10,12). G
iven the 

sig.ni6cant probabiliry o
f occurrence o

f furure eanhquakes w
ith m

agnitudes equal to or 
largc:r than this event. it is o

f utm
ost im

portance 
to study the seism

ic vulnerability o
f 

highw
ay bridges built according to old and current standards. 
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There is a general consensos that the greatest source of uncenainty in the determi

nation of lhe response of strucrures to earthquake ground motions is that assodated wilh 
the prediction of the intensity and charactcristics of the seismic inpuL Tite Loma Prieta 
earthquake produced a large number of ground motions recorded on different soil condi

tions which offer a good opponunity to evaluau: current seismic design criteria. 

The objectives of lhis paper are: first. to present an overview of the evolution of 

seismic design criteria for highway bridges in the United States; and second. to evaluate 
current California Depamnent of Transportation (Calttans) and American Association of 

State Highway and Transportation Officials (AASHTO) seismic Design Specifications in 

view of recent earthquakes. Special emphasis is placed on the implications of ground 
motions recorded in the Loma Prieta eanhquake. It is beyond the scope of this paper to 

discuss the distribution of design torces within the diffcrent elements which comprise 

the bridge-foundation systcrn. as well as detailing and dimensioning requirements for 

these elements. Similarly, the paper does not discusses seismic: criteria for base-isolated 

bridges which havc been reccndy examined in Rcf. 8. 

HISTORICAL OVERVIEW OF BRIDGE SEISMIC DESIGN PRACTICE 

Thc first code requirement in the U.S. for design of highway bridges to resist 
seismic forces was inttoduced by Cahrans (formerly the California State Highway 
Department) in 1940 [16}. In this first set of specifi.c:ations. bridges had to be designed 

to resisa an horizontal force which was a percentage (determined by the engineer) of the 
dead load. A specific percentage of the dead load to be applied as lateral force was 

imroduced by Caltrans in 1943. This percentage was specified to vary berwc:en 2 and 

6% depending of the type of foundation and soil bcaring capacity. 

AASHTO. formerly AASHO, incorporated their first seismic provisions in 1941. 

While this and lhe two subscquent editions, recognized that bridges needed to be 
designed to resist earthquake forces, no specific rc:c:onunendations were given on how 

thesc forces were to be detennined. The 1961 edition of the AASHTO ~isrnic provi

sions was the first edition to specify how earthquake forces were to be determined. 

These seismic provisions were esscntiaUy the same as the 1943 Caluans reconunenda

tions. 

In 1965 Caltrans adopted the Struc:tural Engineers Association of California 

(SEAOC) code formularion by specifying seismic forces that were the product of the 

weight of the structure times a 'ieisnUc coeffx:ient that was a function of the period of 

vibration (C=0.05/T1fl), times a factor K to C:;t.:plic:itly account for the energy absorption 

~:apacity of the structure. The factor K varied from 0.67 to 1.33 depending on the rype 
of sttuctural system used in the bridge. 

;: 

~)3 

The 1971 San Fernando earthqua.ke .._·au(sed significant damage tO highway bridges 
in California [6]. As a result of this C:\'ent a major revision of seisnUc design criteria 
was initiated. The revised criteria were first intrOO.uced by Caltrans as a design memo ia 

1973 and formally published as a Design Specification in 1974. The Design 

Specification considered the relationship berween the bridge site and the active faults in 

California by using a maximum credible eanhqua.ke map developed by Greensfelder at 
the California Division of Mines and Geology. This 1974 design criteria, which is the 

basis of thc: current Caltrans specifications. is based on a reduced linear elastic response 
spectrum, which yields seismic forces dc:termined by 

v~~w z (1) 

where the product of the three factors A, R. and S define the elastic response spectrum 
at the site that would result from a maximum credible event on the closest fauiL ln thls 

equation A is the expected pe'* rack acceleration, R thc nonnalized acceleration spec
trum in rock, and S is the specttal soil amplification ratio. The reduction in forces for 
which individual elements are designed is done by dividing the ARS linear elastic spec· 

ttum by the Z adjustment factor for ductility and ris.t assessmenL This Z factor takes 

into account the amount of ductility available in a particular componenL In addition to 
ductility, the Z factor contains a judgement risk: factor that re8ects the degree of suc· 

cess of highway bridges in the San Fernando e~quake. A risk. factor of 2 was thus 

AEDUCT>ON FACTOR 

10 
--- CALTRANS- ZFACTORS 

8 
- - - - - AASHTO • R FACTOAS 

6 

4 
- _ /.:':~N_?l_E?:l~~ ~~N :S_-------_---_-- __ ---

2 
"'I(RS. A8UTMENf WALLS ANO 'NINGWA.LtS 

W.t.u.rYPE PIERS 

o 
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 

PERIOD (sec) 

Figure 1 Reduction fac10rs curren ti y used by Clatrans and AASTHO. 
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members in sttucrures with periods less than 0.6 sec. and a linearly 

::i:;rri:l~tor (to 1) for periods between 0.6 and 3 seconds. ~e initial versi: 
. . sentcd thc designer with a set of pre-reduced des¡gn torces to 

of these entena pre . · ased of spectral 
used in the ana1ysis. This pre-reduced \lersion. coupled Wlth mere. usage 1 f 
. . resulted in much confusion among design engineers [6}. As a resu t o 
an.alyslSf . d . ordcr to provide the designer with better estimates of the defor-
thiS con USIOD. an m . ~ M ' 1976 

. . th b .d Cal~ans changed its recommendauons. nrst as a emo an 
mauons m e n ge, .. th ak 
and later in 1977 as Design Specifications lO apply the Z factor after the ear qu e 

torces had been disaibuted. 

Tbe 1975 AASHTO code was expanded to include the .19:3 Cal~s e~quake 
. . In 1983 the AASHTO Guide Specifications for Se¡srruc Destgn of Hlghway 

entena. · ·al h ponsored by 
Brid was ublished following the completion of substanu researc s 
the :eral ~ghway Administtation (FHWA) and Calttans [2). The 1983 AASHTO 

. ed th ··'-nts of the 1975 code but allowing the designer thc opnonal 
code rctau\ e req.............. · fi · 

f th G . d Specification. In 1990 AASHTO adopted the Guide Spect canon as 
use o e w e . . . these . 6cations are referred as S tan· 
the Specification. In theu latest (1991) ediuon spco. . . d . 
dard Specifications for Seismic Design of Highway Bridges [15}. The set~~ esls: 
~Tiu:ria in the Standard Specifications are bascd on modifications to. pre'Ytou Y. p~ 

. . . f buildlll. gs [ 11 ln lhis set of recorrunendauons the setsnuc 
lished 5CLSITUC regulaoons or · 

Cy 
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forces for which strucrural elements are designed are the result of the distribution of 

fon:es equal 10 

. e, 
V=-W R. l21 

where C, is a smoothed linear elastic. response speclnlm, A is the acceleration 
coefficiem, S is a dimensionless factor depending on the soil profi1e at the sitc, T is me 
pericxi of 'Yibi-a.tion, W is the weight of the structure. and R is the response mcxiification 
factor. In these recorrunendations, the reduction of forces (di'Yision by R) i~ also done 
after the elastic eanhquake forces ha ve beco distributed by analysis of the structure. 

The ratimlale behind the development of the R factors was based on considerations 
of redundancy aod ductility · pro'Yided by the 'Yarious supports [ 1 5). Figw-e 1 shows a 
compari.son of Z reduction factors as used in tbe 1990 Caltrans Bridge Design 
Speci6cations and R redoction factors as used in the 1991 AASHTO Standard 
Specifications for Seismic Design of Highway Bridges. lt can be seco that die reduc
tions used by CaJtrans for multi-<:olwnn bridges are larga than the AASHTO reductions 
in the short period range and sma11er for long period bridges. In sorne cases lhc: 
difference between AASHTO and Caltrans rcduction factors is substantial, as in the case 
of shon-period (f<0.5 s), single-colwnn bents where the reduction recommended by 
Caltrans is twice that recommended by AASHTO. · 

Figure 2 shows a comparison of linear elastic design spectra and reduced design 
spectra as used in current Calcrans and AASHTO specifications for multi-columJl 
bridges on firm soil sites with highest seismicity. In this figure, e; is the base shear 
normalized by the weight of the strucrure W. It can be seen that there is a significant 
diffi:rence in the linear elastic spectra used in lhese design specifications. howe'Yer. the 
reduced spectta are very similar (except for pericxis less than 0.2.S second). A similar 
comparison but for multi-colwnn bridges on soft·soil sites is shown in Figure 3 . 
Although the diffcrences between AASHTO and Caltrans reduced spectra are more 
noticeable than in the case of firm sites these ctifferences are much smaJ1er than those 
betwet:o the corresponding elastic spectra. 

As mentioned before, most of the damage to highway bridges resulting from the 
Loma Prieta eanhquake occurred in soft soil sites. Thus. it is of interest to see how the 
required strength has changed with time in the two sets of spccifications. A comparison 
of strength design spectra of the Calttans and AASHTO recorrunendations from 1943 to 
1991 is shown in Fig. 4. In ·this figure. strength spectra of ccxte provisions based only 
on allowable stress design (1943-1973 codes) have been increased to strength le'Yel by 
multiplying them by 1.5. Similarly, for code pro'Yisions based on strength design for 
reinforced ~.:oncrete bridges. the reduced spectra ha'Ye been divided by 0.9 to retlect the
increase in strength that may occur due to the use of tlexural su-ength reduction factors. 
As illustrated in the figure with the exceptiOn of Caltrans 1965-1973 design 
specifications. the required strength of both sets of recommendatio~s has not' changed 
much O'Yer years. 
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EVALUA TION OF CALTRANS ANO AASHTD DESIGN SPECIFICATIONS 

ESTIMA TICN CF STRENGTH DEMANDS 

For bodl sets of design cri1eria. linear elastic response spectra constiiUie the stan· 
in& point for computing elasric forces, displacements, and design forcc=s for individual 

sb'Uctural members. Figure S shows a comparison of 5~-damped linear eJastic response 

· spectra of three ground motions recorded on rack or finn soil conditions in recem earth
quakes (two records are from the loma Prieta earthquaJce and the other record is from 

the 1985 ~hile eanhquake) with Caluans ARS specrra {for A=0.6 and soil conditions 
characterized by O to 10 ft of alluvium deposits) and AASHTO's Guide Spccifications 

C. spectta (for A::::o0.4 and S= 1.0). Th.is figure illustrates that alrhough CWl"c:Dt elastic 

design specua talce into account seismicity, ground motion attenuation and site effects, 
they may still underestimate forces and deformations that could occur in funue eanh
quUcs. Thi.s is especially true for the AASIITO (ATC-6) elastic spectra which is partic

ularly unconservative in predicting elastic demands for periods between 0.15 and 0.6 
second. With the exception of base-isolaled and long-span br:idges most highway 
bridges have fundamental periods smalJer than 0.6 second. 

Figure 6 shows a comparison of 5%-damped linear elastic response spectra of three 
ground motions recorded on soft soil sires in recent eacthquakes with AASHTO spectra 
(for A =0.4 and S= 1.5) and wüh Caluans ARS sJ)«:tra (for A =0.7 and soil conditions 
de6ned by deep alluvium deposits). With exception of the SCT record the linear elastic 

spectra seem adequau::. However, i~ is important to notice lhat the peak ground accelera
tions of thesc 3 records are relatively low compared lo those considered in the develop
ment of the c()(je spectra shown in the figure. Although limited by nonlinea.rities in the 

cJay deposits, higher accelerations are likely 10 occur ar the two Bay Area sites in doser 
and/or larger magnilude eanhquakes than those recorded during t.he Loma Prieta earth-

. quake. 

Linear elastic response spectta give good estimares of the forus tllat could be 

de\·eloped in bridges responding elastically, however, severc: eanhquake ground motions 

will produce yielding in the suucrure and then linear elastic models fail ro p~dict the 

strength aod deformation demands on such strUC.rutes. ln Fig. 7 tlle redured spectra for 

multiple colwnn bridges used by Caltrans and AASHTO are compared wilh nonÍinear 

response spectra of elasto-perfectly-p/astic single-degree-of-freedom (SDOF) systems 

undergoing displacement ductilities equaf to 3 when subjecled w three ground motions 

recorded on rock or firm soil on recent earlhquakes. This figure :.how ... that for bridges 

with periods less than · 0.6 s sttength demands can be significanLiy higher than [hose 

used in both design specitications. Thus. indicating lhat most bridge¡¡ need a strength 

ltigher than the mínimum required by these .'>pecifications in arder lo ovoid displacement 
ductility ratios higher than lhree. -
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A simi!:u .:wmpaiison for sofl soil recotds and reduced design s~ttJ. :·wr )Qit soil 
is presented in Fig. 8. In this ca~. allhough the recornrnended elastic sp(ctra .leerned 
adequa1e (Fig. 6,, the reduced Spe1:lra are again unconservative in 1he ~hurt period 

range. Although the specO'Um computed for the SCT ground motion exhibits unuiuaJ 
amplifications due 10 1he combination of a long distance from the ~ource .md spcc:.ll 
characterisrics uf the day deposits in Mexico City, nevertheless the ground mouons 

record«! at m.e t\\-o Bay Area sites during the Loma Pneta eanhqual::e point out that 

there are soft soil sites in the U.S. which at present are not appropriately addressed l:y 
current design specifications for soft sites. 

The sttength demand rcductions. ~· lhat are achieved by bysteretic (nonlinear) 

bebavior in sttu~o·rures. are defined as the ratio of the sttength demand of lhe elastically 
responding system. to lhe sttength demand of a nonlinear system undergoing a certain 

ductility, IJ;. Mathematically this reduction is expressed as 

(3) 

where Cy(IJ. = 1) is me lateral strenglh (normalized by tht weight of the strucnue) that ís 

required to maintain the strucru:re elastic under a given ground motion. and 41l=Jl,) is 

the lateral sttength (normaliud by the weight of the structure) that is required 10 avoid 

displacement ductility demands larger than J.l¡ under the same ground motion. 

Figure 9 ~_·ampares the reductions in systems undergoing displacemc:nt ductility 
ritim equa/ to ~ when subjCl.:ted 10 three roc.k: (or fum soil) records. Reductions for 

mulú....:olumn bridges us.Ullltd by Cahrans and AASHTO recommendarions are aJso 
included in 1he figure. lt can be seen rhat the reducrions considered in these 

speclllcations are, in general, greater thañ those resulting from the three ground motions 
considered here. 

As ~hcwn in Fig. 9 for a given displacemem ductilily ratio the sttength reduction 
R,.a varíes from one ground motion 10 anothcr. Recently, statistical studies on lhe 

response of nonlinear systems when subjected 10 a relalively large number of recorded 

eanhquake ground motions were compleled [9, IIJ. Figure 10 shows a comparison of 

sttength reduction recommended by CaltranS and AASHTO for multi-<olumn bems with 

those computed for SDOF nonlinear systems undergoing displacement ductiliry ratios of 

2 and 4 when subjecte:cl 10 ground motions recorded on rocl: and ground motions 

recorded on aJluvium The srrength reduc!ions shown in this figure were computed for 

SDOF sysrems having a bilinear hystcretic behavior with a post-elastic stiffuess equal to 

3% of the eJaS[ic stiffness and a constan! damping coefficiem corresponding to a damp

ing rario of 5%. [1 can be 5een that, for a given displacement ductility ratio. mean 

~trength reductions are characterized by imponant variations with changes in the period 

of the system. ln generaJ. strength reductions are smaller in the shon period range and 
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Figure 11 Reductions in sttength demand of SDOF nonlinear systems (for 11=4) 
when subjected to three ground motions recorded on soft soil. 

increase with increasing period up to a cenain limiting period where mean reductions 

become approxima'Cly equal to the displacemcnt ductility ratio. This limiting period 
depends on the maximum leve!- of inelastic defonnation. lts vaJue increases wüh 
increasing ductiüty demand. 

Conttary to the period variations shown by mean strength reductions, sttength 

reductions recommended by AASHTO are constant (period-independent). Calttans 

reductions do have variations with period, but it is interesting to note that their ttend is 
opposile to the trend produced in nonlinear SDOF systems subjected to recordod earth

quake ground motions; that is, the Cahrans roductions decrease with increasing period 
while the computed reductions increase with incrcasing period. In the shon pe:riod 
range (Le .. for most highway bridges) cede reductions ;ue larger than mean reducrions 

computed here, iodicating that bridges designed undcr these recomrnendations could 
expcrience ductilities in eltcess of four if they do nm have significant oversuength 

above the minimum code-required lateral strength. This problem is exacerbated for 
bridges on soft soil sites where reductions produced by nonUnear behavior in structures 

with shon periods are even smaUer, as illustrated in Fig. 11 where CaJtrans .wd 
AASHTO strength reductions are compared with strength reductions computed for non

linear systems subjected to lhree soft soil records. It can be seen that for periods smallcr 
than 0.6 s Cahrans and AASHTO strength reductiOns are berween 2 and 8 times larger 
than lhose computed for SDOF systems. 
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Figure 12 Comparison of the ratio of muimum inelastic to maximum elastic 
defonnations used by Caltr.Ul.S :md AASHTO with those from 
statisticaJ anaJysis. 

Ahhough additional reductions ro thOsc prescribed by ~ can be taken into account 

in design due to oversttength in the strucrure, prescnt reductions in both scts of design 

~pecifications may still be .unconscrvative. Recent experimental research on small-scaJe 

and full-scale reinforced-com.Tete bridge columns has shown that overstrength in 

flcxuraJ capacities with respect to values predicted by ACI recornmendations (essentiaJly 

the same as Calttans and AASHTO in this respect) is between 1.08 and 1.35 for 

columns with axial load ratios (P/(cA1) lesS than 0.3.[13, 17]. Furthcnnore. if rcfined 

flexura! strength caJculation methods (ba~ on confined concrete models and strain

hardening reinforcement models) are used. the overstrength in the columns (ratio of 
actuaJ ro analyticaJ strength) can be mw.:h doscr 10 l.O. 

ESTIMATION OF OlSPLACEMENT DEMANDS 

Seismic damage to highway bridges is primanly produced by lateral defonnations. · 

Therefore, an adequate estimation of lateral inelastic displacements ¡5 of great impor

tance for the adequate design of highway bridges in seismic regions. A study of Figs. 

S and 6 rcveaJs that code recommendations untlerestimate linear (laStic forces (particu

lar!~ the AASHTO speciñcations) and therefore an unconscrvative estimation of defor· 
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Figure 13 Ratio of inelastic ro elaslic displacements of SDOF systems when 
subjected to lhree recently recorded ground motions. 

mations will aJso result. since both reconunendations use elastic forces to estimare the 

bridge defonnations. Furthennore, by using elastic forces 10 estimare rna.ximum defor· 

mar..ions. both codes assume tllat t.he maximum displacements of linear and nonlinear 

systems are the same. While chis assumption is approximarely crue for long period suuc

ture:s built on rcx:k or ftrm soils. it does not apply for suucrures with shon periods nor 

ro most structures built on \lery soft soils (4. 9J. Figure 12 shows mean ratios of the 

muimum displacement of nonlinear systems (.l,oo.u.) 10 the maximum dispJacement oi 

elasr..ic systems <AewaJ for d.isplacement ducrility ratios of 4 and 6. lt can be seen that 

for systcms with pcriods smaUer than 0.5 s the ma.timum displacement of systems 

behaving nonlinearly is significantly Jarger t.han that of linear elastic systems. This 

observarion is panicularly imponam for strucrures on soft soil sites. Figure 13 shows 

the ratio displacements of nonlinear systems undergoing d:splacemem ductilities of 6 to 

displacemenlS in linear elastic systems for three recently recorded ground motions. lt 

can be S«n chat for shon-period structures on very soft soil sites (i.e. bay mud deposits 

in Oakland wharf or old laXe bed deposits in Mexico City) the use of elastic analyses 

can underestimate the maximum deformations by more than lOO%. 
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Eval~..:a::Ml :.-i St.-.sm•c Cks•gn Crireria ior Highway Bridges 

ESTIMA TION. OF DUCriLlTY OEMANDS 

The !990 Caltrans specificarions compute member ductilily demands. IJo. by 

obtaining the ratio of the momer_Jts computed in a linear elastic analysis, Meo- to lhe 

nominal momcnt capacity of the mcmber, Mn, thus 

MEQ 
~o=-- (4) 

M. 
Such a procedure is aJso based on the equal disp/acement assumption. so for spectral 

regions whcre this assumption is invalid (i.e. the short period range) an underestimation 

of ductility demand results. For cena.in ground motions recorded on soft soil this 
assumption may be unconservative for periods as long as 1.4 seconds. 

CONSIDERATION OF BRIDGE IMPORTANCE 

The Loma Prieta eanhqua.ke has sbowed that depending on the location and 

volume oC vehicles lhat ma.ke use of a bridge, intenuptions in service can have substan
tially different conscquences. As an example, one may compare the consequences 

be~·een the collapse of a bridge wilh moderate daily traffic like the Struve Slougb 
Bridge (on California Highwáy 1) and the constquences of the collapse of the Cypress 
Street Viaduct or the damage to the San Francisco freeway viaduciS which are locar.ed 

in zones of heavy daily traffic. The damage ro thesc Sll'Ucrures highlights che 

significance of tougher criteria for highway bridges of special imponance Js reftected by 
the location of the bridge, average daily traffic, existence of alternatc routes. access to 
critica! facilities, etc. 

Present seismic design philosophy is based ·on the avoidance üf collapse of the 

siiUcrure in the evenr of severe eanhqua.ke ground motions and in the :.:ase of bridgcs it 
recognizes lhat serious damage and possible closure may happen following an eanh
qualc. 

Caltrans design Speci6cations do not conta.in spec:ific requirements for bridges of 

s~ial imponance. AASHTO Guide Speci.ficat.ions indude a bridge cJassification whkh 
separates essential bridges from other bridges. ln these specifications essential bridges 

are those rhat mu!l.t continue to function after an earthquakc. ho'-"ever, for zoncs of the · 

U.S. where t.he acceleration coefliciem. A. is larger than 0.29. no differen¡;e in design or 
:m.llysis requirement.~ exist for these two categories (seismi_c performance caregories C 

and 0) except for the design of the foundation. There is a need of seismic dcsign cri· 
ceria lhat, in a rational manner, tries to mainta.in the functionality. of essential bridge S 
aút"r 'ievere earthquaJce ground motions. 
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RETROFfiTING OF EXlSTING HIGHW A Y BRIDGES 

In California alone 1here are more than 11,280 uisting highway and pedesuian 

bridges with spans o\ler 20 i~l. many of whkh were designed according 10 pre-1973 

design specifications. AASHTO does nol have standards for the seismic retrofit of exist

ing bridges. while Caluans has a sel of procedures and details for use by designers. 

Allhough reports have been published in this arca (3, 5. 14), no code or technical stan· 

dards have been officially adopted for the seismic reuofil of existing bridges. Problems 

encountered in the repair and recrofit of the San Francisco viaducts and other highway 

bridges in California refiect our need for research and design specifications that 

specifically address the se~mic upgrading of existing bridges. 

CONCLUSIONS 

The California Department of Transponation 1990 Bridge Dcsign Specifications 

and lhe American Association of Statc: Highway and Transponation Officials 1990 Stan

dard Specifications for Seismic Design of Highway Bridges may underestimate strength 

and defonnation demands of highway bridges thal experience severe earthquake ground 

motions. Unless they have significantly overstrength over the mimimum required by 

these specifications. bridges wilh shon periods of vibration built on soft soil may be 

particularly susceptible to severe damage in the event of nearby large magnitude earth· 

qua.kes. 

Based on the results of lhis study the following recommendations are made 10 

improv<i cwrem seismic design criteria for highway bridges: 

• Lareral srrength is an imponant parameter in controlling the maximum deformations 

a.s well as the ductility demand (and thus the damage) lO shon period bridges. The. 

use of design (orces ba~d on nonlinear spectra together with analysis techniques thal 

We into account nonlinear deformations·can lead to more rational design criteria. 

• lf future editions of these specifications are to be based on reduced linear elastic 

spectta. it is recorrunended that.: (i) elasric spectra of rack sites be improved (espc

.:ü.lly in the case of AASHTO): (ii) lineu spectra representative of very soft soils be 

je\'eloped: (iii) more rational reduction factors be used that take into accounl damp· 

ing. overstrength and energy dissipation as weU as the influence of the fundamental 

~riod of the bridge and the ~ite conditions: (iv) procedures be implemented to esti

m.lte total deformations and ductility demands that take into account the facl that ine

lasúc deformations may be larger than elastic displacements. 

• There is a need to study and calibrate the oversuength of new and existing highway 

bcidges with differem characteristics (number of spans. spans lengths. type of bent.S. 

etc.). 

f::valu.Hion u/ Sl."r~mic Design Crit .. rra ilH Highwd)l BriJses 249 

• It is desirable that the imponance of the bridge . .1s rerlccted by the location of the 

bridge, average daily traffic, existence of alternare roures. access to critica! facilities 

as well as other _issues such as repairability and c-conomical considerations be taken 

into account in its seismic design. 
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PROBABILISTlC SITE-DEP~NDENT NON-LINEAR SPECTRA 

I'I>IIARDO MIRANDA• 

l:úJflu¡uakr I·.ÚJ<ÚII'f'TiiiR Ht•Jt'ttrdl ( 'ntlt'f. /lnil't'r.lity ol ( 'nli{omÚ.J at ~lr•rkdr•y. J.l()(j South 4ftth S t .. Rit·lmu111d, CA 94X04. l!.S. :1. 

SU M MAR Y 

This paper prescnts a prohabilistic approach lo !he eslimation of lateral strenglhs required lo providc an adequalc 
control of inelastic deforrnations in structures during severe earthquake ground motions. In contrast toa dcterministic 
approach. !he approach prcscnled herein accounls explicilly for !he variability of !he resp<)nse of non-linear systcms duc 
to the inherenl unccrtainties in !he inlcnsily and characlerislics of lhe input excilalinn !>y considcring thc prohahilily 
distrihution of maximum inelaslic strcnglh dcmands. This sludy is bascd on the computation of non-linear strcnglh 
demands of single-dcgree-of-frccdom (SDOF) syslems experiencing different lcvcls of inelastic dcformalinn when 
suhjected to 124 recorded earlhquake ground motions. Using cmpirical cumulalive dislribulion funclions sile-dcpcndcnl 
prohabilislic non-linear speclra were compuled for six probabilities of exceedance of differenl levels of inelaslic 
dcformation. 11 is concludcd lhat lhe lateral slrenglh required to control displacemenl duclility demands is signiticanllv 
affected by !he maximum lolerahle inelaslic dcformalion. the syslem's period of vibralinn. !he local si le conditions and 
!he leve! of risk in cxceeding thc rnaximum lolcrahlc deformations. 

INTRODUCTJON 

Present seismic dcsign philosophy establishes that a structure should resisl frequent minor earthquakcs 
without damage, occasional modcrate earthquakes without structural damage and rarc hut probahlc 
carthquake ground motions without collapse. Severa! studies 1

-
3 have concluded that one of the major 

problems in the implementa! ion of this design philosQphy is that associated with thc large uncerlainty in 
predicting the intensity and characteristics of future earthquake ground motions al a given si te. 

Building structures are commonly analyscd and dcsigned using lateral forccs tlwt are based on dctcrmin
istic response spcctra comhincd with cmpirical rcduction factors to account for force reductions duc lo 
inclastic behaviour.4 An importan! shnrtwming of this approach is that it docs not considcr cxplicitly thc 
uncertainty in thc response duc lo the unccrtainties in the excitation. A prohahilislic approach allows for the 
explicit considcration ami yuantification nf this uncertainty in thc response of structurcs lo carthquake 
ground motions. 

Using random vibration tcchniques severa! investigations have dcvclopcd procedures to cstimate lhe 
maximum response of linear systems to random excitations.~-•• In other investigatinns prnhahility-hascd 
concepts. have been applicd in lhe computa! ion of prohahilistic response spectra for systems responding 
elastically. 12

-
14 However. huilding structures designcd according to the previously mentioned seismic design 

philosophy are likely to expericncc significan! inclastic excursions whose corresponding forces and dcforma
lions cannot be predicted with linear elastic modcls. 

There are only a fcw studies that have considered non-linear structural hchaviour in !he compulalion of 
probabilistic response spectra. Riddell and Ncwmark 1 ' computed non-linear spectra hy comhining mean 
plus one standard deviation elastic spectra with mean deamplification faclors. For a greater dr¡!rrc nf 
conservatism. they providcd prohability distrioulion parametcrs lo compute elastic speclra and dcamplifica
ti'on factors associaled with smallcr prohabilities ofcxceedancc. Murakami an<l Pcn7icn'". and more rcccnllv 

• Resca rch F.nginccr. C urrcntly al 1 he Dcpartmcnl of Civil F n ~~ nccr ÍnJ!. Swr"" h:dcral ln~l itutc of Tcdwolo¡zy. ( '11 -1111 \ 1 :tu\;trllll'. 
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Conte et a/., 17 presentcd constan! strength probabilistic non-linear response spectra (PNRS) has< 
artiticially generated accelerograms. Neither of these two studies on PNRS considered the efTect ot "'" 
conditions which according lo severa! studies 18

-
20 can influence significantly the response of structu-res t<l 

earthquake ground motions. 
The aim of this stuúy is to improve the estimation ·of inelastic strength úemands on structures when 

suhjected to earthquakes. The ohjectives of this paper are tlireefold: (1) to stuúy the probability úistrihutinn 
of inelastic spectral ordinales as functinns of the perind of vibration, level of inelastic dcformation. anú local 
site conúitions, (2) to dcvclop cumulative distribution functions based on thc response of singlc-úcgrcc
of-frccúom (SDOF) systcms of 124 ground motions recorded in various earthquakcs and 0) to present 
site-úependent PNRS associatcd with six levels of probability of non-exceedance for difTerent levels of 
inelastic deformatinn. 

INELASTIC STRENGTfl DEMAND SPECTRUM 

Tbe response of a damped SDOF system when subjected toan earthquake excitation is given by 

m.< + d + R = - m.'i:, ( () 

whcre m. e and R are the mass, úamping cocmcient and restoring force of the systcm. respcL·tivcly: x is th,· 
relative displacemcnt, x, is the ground displacement and !he dotover a quantity reprcscnts its dcrivatiw with 
respect to time. The initial perioú of the system is given by. 

(m)112 (IIIX )1/2 T = 2rr - = 2rr ~' 
k R y 

(~1 

where k is the initial stifTness of the systcm, R, is the system's yield strength and x, is the yield displacemcnt. 
A displacement response spectrum is a plot of the period of vibration (T) versus the maximum absolute 

value of the relative displacement of the SDOF system when subjected toa certain ground acceleration time 
history. In the case of systems responding in a non-linear fashion, it is convenient to plot the initial perioú of 
vibration (T) versus the displacement ductility ratio, defined as the ratio of the maximum absolute relati'e 
displacement to its yield displacement, 

maxlxl 
JI=---

x, 
(.l) 

The displacement ductility ratio'is thus an indic;ttor of the level of inelastic dcformatinn c.xpcrienced by thc 
system. A constant strength non-linear spectrum is a plnt of the displa"cement ductility ratio (i.e. ductility 
demand) of system with period T having either constan! strength or const:1111 twrmalited strcn¡_!th. 

In earthquake-resistant dcsign. the structure must he úimensioned and dctaibl sudt that tlw ¡.,,·al (s!Prcv 
and member) ductility demands a re srnaller than their corresponding capacit ics. Thcrcft>rc. in 1 he prt'li minan· 
design of a building structure. there is a need lo estima te the lateral strength (lateral load capacitv) of lhc 
structure that is required to limit the global (structure) displacement ductility deniand lo a certain prcd<'lcr
mined value, which results in the control of local ductilily demands. 

A constan! displacement ductility non-linear spectrum is a plot of the lateral strength of a SDOf lwith 
period T) required to limil the displacemcnt ductility demand toa certain valuc (target úuctility). Cnmputa
tion of a constan! displaccment ductility response spectrum involves iteration (for each perind and ca eh 
target úuctility) on the lateral strength R, using equatinn ( 1) untillhe computed ductility demand ¡t is. w;,¡,,., 
a certain tolerance, !he same as the target ductility. Thus. although the cornpulation of constan! du 
non-linear spectra. also referred toas inelastic slrength demand spectra. can involve severa! limes nwrc 
eomputational efTortlhan that involved in the computation of constan! strcngth non-linear spectra. thcy are 
more useful in earthquake-rcsistant design. 

lteration on the lateral strength using equatinn ( 1) in so me cases docs not yicld a u ni que rcsult. t. e t IIL·rc 

can be more than one lateral strength that produces the same displacement ductilitv demand. In thosc c:l'cs. 
only the largest l:!!l'ral.r.tr'.:'ilg!h i~: ,,f intcf':~l f('r dc-.i~n rurpol\es. This latcr:d strenc.th <:anacitv cc,rrt'"Pctlld"' 
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to the mínimum strength required by thc structure in order to limit the ductility demnnd to the targct 
ductility. 

EARTIIQlJAKI' RECORDS AND SYSTEMS CONSIDERED 

Unlike thc response of linear systems. the response of non-linear systems is very sensitive to the character
istics of individual acccleration pulses ami thcir sequence within an earthquake ground motion. '"·" 
Depending on how artilicial acceleration ·time histories are generated they mayor may not reproduce the 
characteristics of recorded ground motions. Given the uncertainties in the characteristics of future earth
quake ground motions al a site, it is particularly importan! that a family ofartificially generated earthquakes 
reflects the variability found in recorded motions. O'Connor and Ellingwood 3 reported coefficients of 
variation 50 to 60 per cent higher in the response of non-linear systems subjectcd to an enscmhle of 20 
recorded ground motions than that of non-linear systerns subjected to three dilferent families of artificially 
generated ground motions. 

For this study 124 ground rnotions recorded on various carthquakes were selected, with emphasis on those 
recordcd on California and on those which ha ve produced significan! damage during thc las! six years. Most 
of the records selected represen! thc so-callcd 'frce-field' conditions. 

Ground motions werc classilied accnrding to the local site conditions at the recorded station. For many 
sites there exists very limitcd information on thc soils conditions; therefore, the site classification was bascd 
on a simple criterion and information which wns available for all recording stations. Thus, ground motion 
records were classilied into three categorics: ( 1) those recnrdcd on rock, (2) those recorded on alluvium and (_\) 
!hose recorded on very soft soils deposits chara~terized by low shear wave velocities. Complete listing of all 
ground motions including sorne data on thc earthquake· in which they are recorded, the epiccntral distance 
and thepeak ground acceleration (PGA) are presented in Tables--1-111. 

A total of 37 200 inelastic strength demands were computed corresponding to six different levels nf inelastic 
deformation (target ductilities). and 50 periods of vibration between 0·05 and 3-0 s when subjected to the 
selectcd accclcration time histories. 

In the case of ground rnotions rccorded on soft soils. the seismic demands on both linear and non-linear 
systems are strongly dependen! on the predominan! period of the motion. 20

·
22 Thus, fnr rccords in this 

category thc inelastic strength demands werc not computed for a fixed set of periods T but for a fixcd set of 
fifty 7/T, ratios. where T, is the predominan! pcriod of the ground motion. which in this study is cstimatcd to 
be cqua! to the pcriod of a linear 5 p~r cent damped SDOF system where the maximum spectral vch•city 
occurs. 

Severa! studics have shown that thc shapc of hysteretic models wit~ no strength degradation has 
practically no effect on the maximum response on non-linear systems;"· 21 · 2 ·

1 therefore. this study was 
limited to SDOF systcms having a·bilincar hystcrctic behaviour with a postclastic stiiTness equal to -~ per crnt 
of the clastic stiffncss and with a damping ratio of 5 per cent. Response time histories were computed hy 
numcrical step-hy-step integral ion of equation ( 1) using thc linear acceleration mcthod with a varial•le time 
strp to minimize vinlatinns of thc energy ha lance whcn changes in the stilfness of thr system nccur Dunn~ 
iteratinn the inelastic strength dcmand was accrptcd as corree! ifthe computed ductility demand "'"' within 
1 per ccnt of the targct ductilit)·. \nmputcd mc;m and standard deviation of inclastic strength drmand< r:tn 
be· found in Refercncc 24. 

PROBABILITY DISTRIRUTION OF INFLASTIC SPECTRAL ORD!Ni\TFS 

Consideration of the uncertainty of the response nf structures subjccted to carthquake ¡¡round m•<l"''" 
through a probahilistic approach rcquircs the knnwlcugc of the prohahility distrihution of '"'!'''"''' 
parameters. Severa! invcstigations ha ve hccn devoted tn dcvelop approximate methods for dctcrn11n11t~ ''"' 
probability distrihution. Shinnznka ami Yang' showed that for a narrow-hand prncess. thc di<tnh"'"'" ,,¡ 

ordinales of linear systems can he approximated hy thc Weibull distribution. Vanmarckc" dc"''"r-·-1 "' 
approximatc cxpression nf the prohahility distributinn 111 tcrms of the first thrce mnmenh of the 1'"'"' 



Table l. Selected ground motions recorded at rack sites 
e .... 
"" 

Epictr. PGA 
Station name Local site condition Earthquake date Magn. dist. !km¡ Comp. lgJ 

San Francisco Gnlden Gat' Park Siliceous sandstone San Francisco 22 March 1957 5·31Md JI 
!'IIOE 0·08 
S80E 0·11 

Parktield Cholame Shand'"' ~''· ~ Rack Parkfiled "27 June 1966 5·6 IMcJ 7 !'165 E 0·48 

Castaic Old Ridge Road Sandstone San Fernando 9 February 1971 6·5 IMti 29 
N21E 0·32 
N69W 0·27 

Liolleo Sandstone and volcanic rack Central Chile 3 March 1985 7-8 1 M5 ¡ 45 
N lOE 0·67 
S80E 0·43 

Vaiparaiso Volcanic rack Central Chile 3 March 1985 7·8 IM 5 ) 84 
N70E 0·18 
S20E 0·16 

La Union Meta volcanic rock r Michoacan 19 Sept. 1985 8·1 il\15 ) 8~ 
NOOE 0·17 
N90E 0·15 

La Villita Gabbro rock M ichoacail 19 Sept. 1985 8·1 iMsi 44 NOOE 0·13 
N90E 0·12 

Zihuatanejo Tunalite rock Michoacan 19 Sept. 1985 8·1 IMsi 135 
N90W 0·10 r'1 
SOOE 0·16 ;:: 
270 0·53 -Natl Geogr. lnstnut~ Balsamo formation San Salvador JO October 1986 5·4 (M5 ¡ '5·' "' 180 0·39 > z 

lnst. l'rban Constructton Fluviate pumice rock San Salvador 10 October 1986 5·4 (M5 ) 5·3 
90 0·38 o 

180 0·67 > 

Geotech. lnvest. Center Fluviate pumice rock San Salvador 10 October 1986 5-4 IMs) 4·3 
180 0·42 
90 0·68 

Mt Wilson Caltech Seismic Station Quartz diorite Whiuier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Md 19 
90 0·19 

360 0·13 

Corralitos Eureka Canyon Road Landslide deposits Loma Prieta 17 October 1989 7·l.(Ms) 7 
90 0·47 

360 0·62 

Santa Cruz UCSC Limestone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IM5 ) 16 
90 0··11 

360 . 0·43 

San Francisco Ciitf House Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (1\15 ) 99 
90 0·11 
o 0·07 

San Francisco Pacific Heights · Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M5 ) 97 
360 0·05 
270 006 

San Francisco Presidio Serpentine Loma Prieta 17 October 1989 7-1 (Msi. 98 
90 o :.o 
o 0·10 

San Francisco Rincon Hill Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 iMsl 95 
90 O·tl9 

360 oox 
Loma Pneta 1 7 October 1989 7·11M,¡ 95 

90 lHló 
Y e'"" Buena lsland Franciscan sandstone 360 lHl.l 



Table 11. Selected ground mot10ns _recorded at alluvium si tes 

Ep1ctr. PGA 
Station namr.: Local site condition Earthquake date Magn. Jist. ¡km¡ Comp. lg) 

El Centro lrrigati<>n District Alluvium Imperial \'alley 18· May 1940 6·3 tM,, ~ 
S90W 0·~1 

SOOE 0·34 

Taft Lincolon School Tunnel Alluvium Kern County 21 July 195~ 7.7 tM 5 1 5ó "121E 0·15 
S69E 0·17 

Figueroa 445 Figucrna St. Alluvium San Fernando 9 February 1971 ó·5 tM,' ~1 
:"52 E 0·15 
S38W 0·1~ -o 

"' 
Hollywood Free tidd 

:-J90E 0·21 e 
Alluvium. San Fernando 9 February 1971' 6·5 tM,¡ J5 soow 0·17 "' > 

:-<~6W 0·14 = Ave. Stars 1901 A ve. of the Stars Silt and sand layers San Fernando 9 February 1971 6·5 tMci 38 S44W 0·15 :;; 
'\90W 0'44 ...; 

Sendai city Kok utetsu Bldg. AlluviUm \l¡yagi-Ken-Oki 12 June 1978 7.4tM 5 1 110 
:"OOE 0·24-- i'i 

"' 
Meloland lnterstate S Q,·erpass Alluvium Imperial \'alley 15 October 1979 6-6 tM,' :1 

360 0·31 :::¡ 
270 0·30 \" 
S~OE 0·58 o 

Bonds corner Highways 98 & 115 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 tM,I 3 m 
ssow 0·77 "" m 
S40E 0·52 z 

James Road El Centro .-\rraqy # 5 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·611>1,¡ 
,, o 

S50W 0·37 m 
S40E 0·33 Z. 

Imperial V. College El Centro Array # 7 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 IMci ~1 -1 
S50W 0·45 z 
NSOE 0-29 o 

El Almendral Compacted fill Central Chile 3 March 1985 7.8 IM 5 1 84 
S40E 0·16 ?-

r 

Viña del mar Alluvial sand Central Chile 3 March 1985 7.8 iMsl 88 
N70W 0-23 z 
S20W 0·36 m 

> 
Zacatula Alluvium Michoacán 19 September 1985 8.1 IM 5 ¡ ~9 

SOOE 0~6 , 
N90W 018 "' -o 
~70 0-40 '" Alhambra Freemont School Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 IM,I 7 "1 
180 0·30 -1 

"' Altadena Eaton Caynon Park Alluvium Whntier-Narrows l October 1987 6·11M,¡ 13 
90 0·16 > 

360 0·31 

Burbank Cal. Fed. Sa,·ings Bldg. Alluvium Whittier-Narrows l October 1987 6-IIM,, ~6 
130 0-22 
40 0-17 

Downey County \laint. Bldg. Deep alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 IM,¡ 17 ~70 016 
180 o 20 

lnglewood Lmon 011 Yard Terrace deposits Whlltler-:"Jarrows 1 October 1987 6·1 tM,¡ 25 90 o 23 
360 IJ· 27 

r_.~, \n~<k> ll61h S: School Terrace depnsits Whittier- '\arrows 1 October 19R7 6·1 IM._¡ 22 360 1) 40 
~70 0-21) 

---·- -----· - ----- :;¡ 
·~ . ., 



Table 11. tConrd.) 

Epictr. PGA 
StHion namc: Local süe condirion Earthquake date Magn. di>t. ¡km) Comp. lgl 

Los \ngeles Baldwin 1-iills Alluvium over shale Whittier- '-iarrows 1 October 1987 6·1 1Mc) 27 90 0·17 
360 0·15 

Lus .\ngeles_ Hollywood Storage FF Alluvium Whitl!er-'-iarrows 1 October 1987 6·1 (Me) 15 90. 0·12 
360 0.21 

Los \ngeles Obregon Park Whittier-Narro\o;s 1 October 1987 6·1 IMLI 10 
360 0·44 

Alluvium 
270 0·45 

Long Beach Rancho Los C<rritc>s Alluvium Whittier-"'arrow> 1 October 1987 6·1 (Me) 27 
90 0·25 

360 0.15 
360 0·20 ~ 

So..~n \1Jnno Suuthwestern ·\~..·..1dem\· -\lluvium Vihittier-Narrows 1 October 1987 6:1 IMd 8 
270 0.15 

¡:: 

90 0·63 "' l.H1:.1na Cedar Hill Nurser: Alluvium Whittier- '-iarrows 1 October 1987 6·1 tMc) 44 > 
360 0.46 z 
90 0·63 

;:; 
\\"huta~r 7~15 Brie:ht Tov.a .-\lluvium Whittier-:-;arrows 1 October 1.987 6-I¡Mc) 10 > 

. - 360 0.43 

Alba o¡)() S Fremont Whittier-:-;arrows 1 October 1987 6·1 (Me) 8 
90 029 

.-\lluvium 
360 0.25 

C.>pltc>la Fire Station Alluvium Loma Prieta 17 October 1987 7·1 (M 5 ) 9 
90 0·39 

360 0.46 

¡¡,,¡(¡qer South & Pine Alluvium Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M5 1 48 
90 0·17 

360 0.36 

o.,>.:.,nd c-SIL>rey Ollice BIJg. .\llu. iu:n Loma Pneta 1 '7 October 1989 7·1 iMsl 92 
290 0·2-l 
200 0.1 'i 

S!:tn:·,,r._! Parktng G~r~ge Alluvium L<>ma Prieta 17 October 1989 7·1 ¡M 5 1 S 1 
360 O·có 

90 0.22 



Table IIJ. Sdected g:rounJ m~.""~til'ns recorded at soft sites 

Station naml! Local site cor.dition Ecmhguake date Magn. 

Bt:charest Building Research lnst. Soft Romama .¡ \1arch 1977 7·1 (M5 ) 

SCT Sría. de Comunic. y Transpon Soft day \t icho.i~3n 19 September 1985 8·1 (Msl 

e l'Otral de abastos Frigoritko Soft day MichL):.l~jn 19 September 1985 8.1 (M5J 

Central de abastos Oficina Soft clay \tichoJ.:in i 9 September 1985 8·1 ¡M,¡ 

C.Jionia Roma Soft day Acapuku 25 .-\pril 1989 6·9 ¡M,¡ 

Emeryvlile Free F1eld Suuth Bay mud Loma Prieta 1 7 October 1989 7·1 iMs) 

Emeryville Free Field :-.lunh Bay mud Loma Pneta 1" October 1989 7·1 iMsi 

Oakland Outer Harbor Whari Bay mud Loma Pneta 17 October 1989 7·1 (M5 ) 

Treasure island Naval Base Fill Loma Pneta 17 October 1989 7·1 (M5 J 

San Francisco lnternational AirpNt Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IMsJ 

San Francisco 18-Storey C l'mm~rc::.11 Bldg. Fill over bay mud Loma Pc:e:a 17 October 1989 7·1 IMsi 

F<'Ster City Redwood Shures Bay mud Loma Pc:e!a ¡· October 1989 7·1 ¡M,¡ 

Ep1otr. 
dist. ¡km 1 Cump. 

1-.¡ EW 
S~ 

N90W 
385 SobE 

99 53 
389 77·5: 

76·56 
389 6'7 ·95 

N90\V 
3~0 

SOOE 
350 . 97 
260 

97 
350 
260 
305 

95 125 
90 

98 
360 

90 
79 

360 
980 

95 350 

63 
90 
o 

PGA 
¡g¡ 

0·17 
0.~0 

0·17 
0·10 
0·10 
0·08 
008 
0·07 
0·06 
005 
0·21 
0·26 
0·20 
0·12 
0·27 
0~9 

0·16 
0·10 
0·33 
0·13 
O·IJ 
016 
0·28 
0·26 

., 
"' o 
"' > 
"' e 
'J> 
::j 
'i 
~ 
-; 
\" 
v 
m ., 
"' z 
o 
m 
z 
-; 
z 
o 
?-
r-
z 
m 
> 
"' "' ., 
m 
'i 
-; 

"' > 

o 
·~ ..... 
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spectral density functions assuming the earthquake ground motion lo be a slalionary Gaussian zero · 
process. Based on the resulls presented by Davenport,6 Der Kiureghian• devcloped semi-empirical e\. 
sions for the reduced rate of crossings and for peak factors that are consisten! with the probahility 
distribution proposed by Vanmarcke. Yang and Liu 11 showed that if the number of extreme values is large 
and if they are statistically independent, the probability distribution approaches asymptotically Gumbel's 
type 111 extreme-value prohahility distribution (the Wcibull distribution). Furthermore, they showed that if 
the input excitation is assumcd stationary, the prohability distribution reduces to Rayleigh's distribution. 

Bcfore studying the prohahility distrihution of inclastic structural ordinales, for each ground nwtinn 
inclastic strength demands were nonnalized hy the maximum hase shear produced in a ri¡:id systcm. This 
normalization procedurc is equivalen! In normalit.ing the ground motinns lo a peak f!n>und :~rcclcrati<'" 

cqualto 1 K- In the lnng-pcriod rangc this normalizalinn willtypically résull in an incrcasc in dispcrsi<>n w1th 
incrcasing pcriod nf vihration.ll llowevcr, inelastic strength dcmands in this pcriod rangc are gcncrally 
much smaller !han !hose in thc short- and medium-period rangcs. An illustrated in Figure l. the. rcsulling 
nnrmalized inclaslic strcngth dcmand, '1· is a random variable whose prohahility distrihution is unknown. 
This nnrmalizcd inclastic strcngth demand is givcn hy 

11 
= R, = C,g 

m max 1.'<.1 max 1.'<1 1 
(4) 

whcrc gis the accclcration dueto gravity and e, is !he seismic coefficicnt defincd as the ratio of !he lateral 
si rength of thc syslem lo its weight. 

In this study atlempts were made lo fit the prohability distribution computed from the statistical dala lo 
the following five theorctical prohahility density functions (PDF): 

Normal: 

l.<'f!IHlrmal: 

Gumhcl type 1: 

l. ·2'· ('·1 ---~·· '·'·'· )'l 11•¡1-• l2nrr 1
) 

111 cxp " 

fl•¡) = ~exp{- ~(•¡-</>)- exp[- ~(•¡- r/>)]} 

T] 

P<obablllty denslty 
lunctlon of q 

~----------------------T 

1 (1) 

(7) 

Figure l. Nnrmali7ed inclac;lic !ilrcnglh dcmant..l spcctrum dwwing the unccrtainty in thc prcdi~..:tion or inclaslic SlrCnJih d('!n .• n.h '" 

rurure e<ulhquakes 
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Weibull: 

j(1¡) = rx{l1¡"- 1 exp(- [ir¡•) (8) 

Gamma: 

. fl • 1 fl /(11)=- -·- 11 cxp(- 11) . 1 -( ,) ) (9) 

where rx. fl, ,\, e/> anJ a are pwhahilily dislrihulion pararnelcrs and r¡ ) is lhe gamma function, which is 
dcfined as. 

r(y) = r·· z' ' 1 cxp(- z)dz 
Ju 

( 10) 

Two methods are available to determine whether the assumption of lhe data heing distributed according 
. to a cerlain theorelical PDF is reasonable: ·(mainly) goodness-of-fil (GOF) plots of probabilily paper and 
analylic distribulional tests. In !he firsl melhod lhe sorled data is plotted againsl lhe_quanliles corresponding 
lo different probability. distributions. In the second method an analylic parameter is compuled, which 
provides a basis lo accept or rejecl lhe hypolhesis of a cerlain theoretical probability distribution according- · 
to a cerlain level of probability of a type 1 error. For cases where there exists no closed-form analytical 
expression for the cumulative distribution function (i.e. normal, log-normal and gamma distribulions) !he 
quanliles were computed by numcrical integralion of the PDF togethcr with a reg11la fa/si root-fmding 
melhod. For each probahility distribulion and each soil group 300 GOF plots were computed (correspond
ing lo each level of inelastic deformalion and each period or cach TfT. ratio). 

Fxamples of GOF plols corrcsponding lo a parlicular period and a parlicular leve! of inelastic deforma
lion for ground molions rccordcd on alluvium are shown in Figure 2. For all three sile condilions, scallcr of 
lhe data was ohscrvcd lo incrcase wil h incrcasing periods (with increasing TfT, ralios in lhc case of sofl soils).' 

TI TI 
1.4 1.4 

1.2 (a) • 1.2 (b) • 
• 1.0 • 1.0 /~· ••• 

/ .• 
0.8 

/ 
0.8 

/ 0.6 0.6 

0.4 ../ IJ-•4 0.4 / IJ-•4 .. T ~ 0.40 - T = 0.40 
0.2 0.2 

-3 -2 -1 o 1 2 3 o 2 4 6 8 10 12 
STANDARD NORMAL GAMMA D1STRIBUTION 

LnTI TI 
0.5 1.4 

• • (d) 0.0 (e) /' 
1.2 

0.5 
1.0 /"' 

,./ 0.8 

/ 1.0 
06 .. 

1.5 1'-=4 0.4 / )1=4 
T = 0.40 - T = 0.40 

2.0 0.2 
-3 ·2 -1 o 1 2 3 o 2 4 6 8 10 

STANDARD NORMAL GUMBEL I DISTRIBUTION 

Figure 2. Goodne~s-of-fll pinte; ror c;yo;;tems with T = 0·4 and 1'"""' 4 when suhjeclcd lo ground motions recnrdcd on alluvium using. thc 
r,,llowin~ pr(lhahiliry distrihutinns: (a) normal: (h) gamma: (e) log-normal: ldl Gumhcl type 1 
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In addition lo thc GOF plots. the analytical test method was used to test ea eh prohability distributio 
JI' test was used for all probahility distrihutions except for the gamma distrihution, in which a chi-"J "a' 
was employed. Fcr description of 1 hcsc tesis the rcadcr is rcferred to Referencc 25. 

lf thc choice of a certain modcl is found to he reasonahle, the paramctcrs of the distrihulion can he 
compuled lo ohlain eslimall'S of lhe cumulalivc prohabilily dislribulion funclion (CDF) lhal hcsl fih lhc 
dala. f'xamples of conl(lllkd ( '()h are shown in Fi¡(urc .t These CDFs cmrespond lo syslems wllh a r•·• iod 
of O·.l.s undcrgoing a displaccmcnl duclilily ratio of four whcn subjcclcd lo ground molions recordcd on 
alluvium silcs. In lhis case il can he sccn lhal lhc normal and Rayleigh (a spccial case of lhc Wcihull 
dislribulion wilh cx = 2) give lhe poorcsl fil of lhe data. 

F or alllevels of inclaslic dcformalion. the fit of lhe computed CD F lo lhat of the data was bcller in 1 he low 
period range Iban in lhc high period range. In general, lhe besl fil lo lhc data was provided by the gamma 
distribution, followed. by lhc Gumbcllype 1 dislribution and lhe Weibull dislrihulion. Onc disadvanlage of 
using lhe Weibull dislribulion is lhat lhe eslimalion of lhe parameters ex and fl requires thc solution of lwo 
non-linear equalions whcn using lhe maximum-likelihood lcchnique. For the normal. lognormal and · 
Gumhcl dislrihulions. a hellcr fil was oblained by using linear regression analyscs on lhc GOF plolc<iala 
lhan whcn using lhc malching nwmcnllcchnique. In lhc case of the gamma dislribulion thc taller lechniquc 
yicldcd an adcqualc lit. 

PROBABILISTIC NON-LINI'AR SI'F< TRlJM 

lf lhe prohahilily dislrihulion of inclaslic slrcngth dcmands is known. lhe cornpulalion of :i prohahilislic 
non-linear spcctrum is reduced lo finding (for each period T¡) thc normalizcd strcnglh (thal ·necds lo he 
supplicd to lhc struclurc) requircd to avoid with a prcdetcrmined prohability of non-excecdancc of a d1 ·· 
demand larger lhan lhe largel duclility dcmand, /lj. 

lf the displaccmenl ductilily dcrnand is considcred as a random variable. then for a syslcm with a givcn 
normalized slrcnglh. •¡1, lhc prohabilily of having a ductilily dcmand lcss !han or cqual lo a ccrtain 
prcdelcrmincd duclilily Jl; is givcn hy. 

F;(JI¡) = P(JI,:; Jl¡) = L1

/,(¡l)d¡¡ (11) 

where f,(¡l) and F,(¡l). rcspcclivcly. are lhc PDF and CDF of ¡1 corrcsponding lo a ccr.tain slrcnglh cap:~!ilv. 
1¡1. Since thc slrcngths rcquired lo limil thc duclilily dcrnand lo difTcrcnl largcl duclililics h:~vc ¡,,.,." 
computcd. for dcsign purposcs cqualion ( 11) can be rcwriltcn as 

f"' Fj(•¡;) = P(1¡,:; 1¡1) = 
0 

/j(¡¡)d¡¡ 
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where Jj(•/) and /·)•¡). respcctivcly, are the PDF and C'DF of t¡ associated with a target ductility ¡11. Thc 
corresponding probahility of excecdancc of the target ductility .JI¡ is given by 

( 1.11 

Thus, as illustrated in Figure 4, for a given target probability of non-exceedance, the normalizcd inclast ic 
strength dcmand that needs to be supplied to the structurc, 1/; (in order to avoid ductility dcmands largcr !han 
JI¡) can be computed from the C'DF of '1· 

As mentioned in the previous section. / 1(¡•). F1(¡1), _{¡(•¡) and F¡(•¡) are not known. In their study Murakami 
and Penzien 16 assumed F 1(¡t) to he a Gumbel type 1 extreme-value probability distribution, while Con te et 

a/. 11 assumed f 1(¡1) to be a log-normal probability distribution. In this study, the PNRS were computed by 
using the C'DF F ;(1¡) calculated from the response of 300 systems subjected to 124 recorded ground motions. 
The advantage of this approach over thc one used in the aforementioned studies is that the resulting 
empirical PNRS are based on no assumption regarding the probability distribution of inelastic spectral 
ordinales. 

For each soil condition. each period of vihration (cach T/T, for soft soils) and target ductilities ranging 
from 1 to 6. normalized inelastic strcngth demands wcrc computed for six probabilities of'non-exceedance. 
namely. 1'(•¡1) =50, 60. 70. RO, 90 ami 95 ¡)cr ccnt. which correspond to prohabilities of exceedance 0f thc 
target ductility of 50. 40, 30. 20. 10 and 5 per ccnt respcctivcly. The resulting 5400 inclastic strength dcmands ~ . 
classified according to soil conditions. prohahility of non-cxcecdance and leve! of inclastic dcform:1tion are 
shown in Figures 5-7. 

As shown in these figures. for all lcvcls of prohahility. the lateral strength capacity rcquired In control 
inclastic deformati0ns is significantly aiTcctcd by ·thc pcriod of vihration of the system and thc targct ductility 
ratio. For ductility ratios smaller than thrcc and for systcms suhjcctcd to rock and alluvium ground motions. 
strength dcmands typically increasc with incrcasing period up toa period which lics hetwcen 0·2 and 0·4 s. 
Beyoml this period. strength dcmands dccreasc with increasing period of vihration. Rcgardlcss of thc soil 
condition. for displacement ductility ratio grcater than four, lateral strcngth dcmands dccrcasc with 
incrcasing pcri<'ds. 

A cnmparison <>f strcngth dcmands for systcms of di ITeren! soil conditions is sh<'wn in Figure R. Thc figure 
corrcsponds to latera! strcngths rcquired to avoid ductility ratios larger than 2 with a 20 per cent proh:~hilitv 
of excccdancc and to lateral strcngths rcquired to av<'id ductility ratios larger than three with" 1(1 rer ccnt 
prohability of excecdance. 11 predominan! period of 1·) s is assumed for the soft snil sil c. In hnth c:tscs. for 
pcrinds of vihration greater than 0·6 s. required lateral strengths are significantly la rger for systcms subirctcd 
tn ground motions rccnrdcd nn s0ft soil sites !han for systcms suhjected tn ground motions rccnrdcd <>11 
eithcr rock or alluvium si tes. Fnr ccrtain pcriods. thc computcd rcquircd strcngth fnr structurcs on s<>fl soil is 
more than twice that requircd for structures on rock or alluvium sites. 

F(r¡) 

F(q,¡ 

-- [_T_•~~·: ~~~b_.~:lly lovel__..--

"-- Probabillty dlstrlbution 
function of 11 

~--~--------~'1~,--------r¡ 
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Figure 5. Prohabilistic non-linear ~pcclra of normalizcd slrength dcmands for rock ~itcs (¡t = 1. 2 . .l. 4. ~- fq 

A comparison of lateral strength demands required to avoid a given maximum tolcrahle ductilitY ratio 
for three difTercnt prohabilities of occurrence is shown in Figure 9. Strength demands shnwn in this figure 
were calculated for systems undcrgoing ductilit y demands of two and six whcn- suhicctcd tn grnund mol ions 
recorded on alluvium sites. As shown in this figure. cnnsideration of a smalkr pr<>hahilitv nf •·xc·ccdance nf 
the target ductility ratio (i.e. a larger value of ¡:¡,¡))produces an approximatcl. ¡wrind-indcpcndenl diflncncc 
in strength demand. 1 n general. t his differcnce in 1;, lera 1 si ren¡!t h dccrcascs wi 1 h i ncn·:,:i ng d net il il v ra 1111. Thc 
corresponding increase in lateral strcngth (additional strcngth Jcl:olivc tn lhe nwdi:on). hownn. "" oo·.,·s 
with increasing period. 

Prohabilistic non-linear response speclra compntcd in this investiga! ion providc a ntorc r:otinn:d ,·stmla 
tion of design forces than thc onc oiTercd by dclcrrninistic response spcclra. sincc thcy allow thc d<·so¡•_oH'I !11 
estimate the required lateral strcngth capacitv corresponding to largct proh:ohilities of '"'n ,·,n·cdance. 
which may be difTcrent for diiTcrent le veis nf incl:ostic dcf,>rmations or for dilkrcnt lcvcls nf maximn1r -1 
acceleration. An illustrative cxample on thc use nf thc PNRS is presented in thc Appendix. 

lnelastic strength demands shown in figures~ 7 are ha sed nn response of SOOF systems undct ~<>111¡_: 
various levels of maximum inelastic defnrmatinn when suhjected to a relativcly large numhcr of rcn•rdrd 
earthquake grm1nd motions. Thc extrapola! ion of these rcsult" to M DOF struclures requircs thc ~ '""' !,·d~c 
ofthe rclationship hctwecn local (storey) ductilily demands and thc global (structurc) ductility dcm:llld rlus 
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relationship. which varies with the leve! ofimposed la lera! !leformatinn, is a functinn nfh<'lh.lhc dislrihutiPn 
of inelastic deformatinns within the structure and the ground molion. For many lvpcs of slruclures. au 
approximalion uf this relationship can be ohl~ined lhrough non-linear slalic analyses.n>• Anothcr 
approximate procedure lo exlend the resulls of SDOF syslems to lhe dcsign of MDOF slruclures has 
recently been proposed by Nassar and Krawinkler.'-' 

SU M MAR Y AND CONCLUSIONS 

Uncertainties in lhe response of non-linear syslems when subjecled lo carlhquake ground molu>ns wcrc 
studied by compuling lhe lateral slrcngth capacily of SDOF syslems required lo control inelaslic defnrm:t
tions bclow predclermined displacemenl duclilily ratios. A total of 37 200 ínclastic slrength demands wcrr 

• lmputed corresponding lo six le veis of inclastic dcformation and 50 pcriods (nr 'Tj7~ ralios) when Sloh¡r,·t,·d 
.J 124 ground motions. 

Attempls were madc lo lit 1 he prnhahility dist rihut ion of nnoon:olited inclastic si rcngl h clcrnands c·nnopooo.-.1 
from thc slalislical data lo fivc thcnretical probability distrihutinns. For all levcls of inclastic dcft>rm;olonn. 
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Figure R. rrrrrl of .snil ~nnditions on lhe lateral slren[Uh capacity requircd to control the maximum inela!iilic dcfnrmaiHII1 

the fit of the cumulative distribution function w~s better in thc low pcriPd range than in lill' hi!-!{i~' ·d 
range. In general. thc hcst fit was providcd by !he ¡.:;1mma· distrihution followcd hy !he Cumht'l 'Yf'<' 1 aud 
Weihull distrihutions. 

Using empirical cumulative distribution funclions site-dcpcndcnl pri>hahilistic non-linc"r 'f'<'''''" wcrr 
computed for six prohahilities of excecdancc of difTcrenl le veis of inclastic dcfnrmation. Thc hlcr:tl "rcn~lh 
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required lo control ductility dcmands is significanlly affected by: ( 1) the maximum tolerahle ductility 
demand. (2) probability or exceedance or the tolerable demand, (3) local si te conditions and (4) thc pcriod of 
vibration of the syslem. In the case of soft soils, the required lateral strerigths are al so strongly dependen! Hn 
the predominan! period or the ground molion. . 

·In contras! lo the dcterministic spectra. the spectra presenled herein allow thc eslimation of the lateral 
strength that nccds lo he supplied lo the slruclure which is assodated wilh different prohahilitics of 
cxceedance of predctcrmincd lcvels of inclastic deformations. Thus. these PNRS 'explicitly accnunt for thc 
uncerlainly in lhc response of non-linear systcms whcn suhjcclcd lo carlhquake ground motions. Furthcr
more. thcy pro vide a dcar insighl intothc variahility aspects ofthe response of non-linear sysl<'llls duc lt> ¡¡,,. 
inhcrcnl lllll'l'rlainli<'s in-lhl' inlensity and rharacll'ristics or thc carlhquakc cxcilation. 
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paper. 

APPENDIX 

This example illuslrates thc cstimation of the inelastic strenglh demand of a SDOF systcm loan carthquake 
ground motion with a spccified maximum ground acceleration. 

lt is assumed that the struclurc has a period of vibralion of O·R s. 5 per ccnt ,l,.,nping and is lncatcd nn 
alluvium. The site is likcly lo experience a maximum grnund acceleralion ofO·IO g during minor earthquakrs 

. anda maximum ground accclcralion ofO·ó ~ during sevcrc earthquakcs. 11 is rcq11irrd In: · 

(a) Estímate thc lateral strcn¡!lh rcquircd lo maintain the sysi<'IH claslic (i.t·. 1'- 1) durin~ "'"'''' 
earthquakes with a confrdcncc lcvel (prohahility of non-cxcccdancc) of !10 pcr n·nt. 

lb) Estímate thc lateral strcnglh capacily associatcd with a 20 pcr ccnl rrohahility ol <'xn·t·d:rnn· ,,¡ 
a displaccmenl ductility demand of lhrcc during scvere carthquakcs. 

For alluvium sites !he normalizcd inclastic slrength demands can he ohtaincd from Figure 1•. T" cslilll:rtc 
the strength requircd in (a) !he speclra corresponding lo F(IJ) = 0·9 is uscd tngelhcr ll'ilh a 1' = 1 anda rcn,..J 
of0·8 s.to frnd a normalizcd slrcngth dcmand '1 = 2·35. The corresponding lateral strenglh is nhtaincd ¡,,.,, 
equation (4) 

R, = 11111 max 1 \·.1 = m1 .15(0 IOg) = mil ~4g 

where m is 1 he mass nf t he system. 
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To estima te lhe strength r~o:¡uired in (b) thc spectra corresponding to F ( •J) = O·R (prohabilily of cxcccdancc 
of 20 per cenl) is used togelher with 1' = 3 and a period of 0·8s. From Figure 6 wc gel '1 = 0·68. Thc 
corresponding lateral strength is given by 

R, = m1¡ max l.x.l = m 0·68(0·60g) = m0·4l ~ 

Thus. the strength requircd m (b) controls thc dcsign of thc structurc. 
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GUlA DE ESTUDIO 

l. DESEMPENO EN SISMOS RECIENTES 

EL NÚMERO DE CONSTRUCCIONES DAÑADAS HA SIDO ELEVADO, 

PRINCIPALMENTE DEFECTOS DE ESTRUCTURACIÓN, FALTA DE DUCTILIDAD, 

EL SISMO DE 85 EN MÉXICO PUSO EN EVIDENCIA TODA LA GAMA 

DE PROBLEMAS, 

EVIDENCIA DE BUEN COMPORTAMIENTO CUANDO SE HAN SEGUIDO 

LAS PRÁCTICAS ADECUADAS, 

LAS MODIFICACIONES AL REGLAMENTO Y NORMAS TÉCNICAS HAN 

SIDO MUY FUERTES, LAS ESTRUCTURAS HAN CAMBIADO RADICALMENTE 

DESPUÉS DE 85, 

2, COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS , ·, 

PARA ESTRUCTURAS QUE DEBEN RESISTIR EFECTOS SfSMICOS SE 

REQUIERE UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL ANTE CARGAS LATERALES Y UN 

COMPORTAMIENTO ESTABLE ANTE REPETICIONES DE CARGA ALTERNADAS, 

Los CICLOS DE HISTERESIS DEBEN CONTENER UN ÁREA GRANDE PARA 

QUE LA ESTRUCTURA PUEDA DISIPAR ENERGfA MEDIANTE AMORTIGUA

MIENTO INELÁSTICO, 

EL CONCRETO SIMPLE ES UN MATERIAL FRÁGIL, TANTO E"N TENSIÓN 

COMO EN COMPRESIÓN, 

VARIABLES QUE INFLUYEN EN LA CURVA ESFUERzo-DEFORMACIÓN: 

VELOCIDAD DE CARGA, F~ , 

EsTADO BIAXIAL Y TRIAXIAL DE ESFUERZOS Y EL EFECTO DEL 

COMPORTAMIENTO, 

EL CONFINAMIENTO CON ZUNCHO O CON UNA COMBINACIÓN DE Es

TRIBOS Y BARRAS LONGITUDINALES ES EL ÚNICO MEDIO DE LOGRAR UN 

COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

[L COMPORTAMINETO DESEABLE SE PUEDE LOGRAR SÓLO CUANDO EL 

MODO DE FALLA QUE DOMINA ES EL DE FLEXIÓN O FLEXO COMPRESIÓN 

CON CARGA AXIAL MUY BAJA, 

LA SECCIÓN DEBE SER AMPLIAMENTE SUBREFORZADA, DOBLEMENTE 

ARMADA, 

J 
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SE REQUIERE CONFINAMIENTO EN LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

Y ESPECIALMENTE EVITAR EL PANDEO DEL REFUERZO EN COMPRESIÓN, 

LAS FALLAS POR FLEXOCOMPRESIÓN, CORTANTE, TORSIÓN, ADHEREN

CIA NO GARANT.IZAN COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

3, COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS HIPERESTÁTICAS 

Los CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO ACTUALES SE BASAN EN LA 

CONSIDERACIÓN DE QUE SÓLO PARTE DE LA ENERGÍA DEL SISMO SE DI

SIPA POR TRABAJO DE LA ESTRUCTURA EN SU INTERVALO DE COMPORTA

MIENTO LINEAL, 

PARA SISMOS EXCEPCIONALES SE TENDRÁN DEFORMACIONES IN

ELÁSTICAS Y HAY QUE DAR A LA ESTRUCTURA CAPACIDAD PARA ENTRAR 

EN ESA ETAPA SIN DAÑO GRAVE O COLAPSO, 

EL CONCRETO TIENE COMPORTAMIENTO NO LINEAL DESDE NIVELES 

DE CARGA MODERADOS: AGRIETAMIENTO POR FLEXIÓN, 

EL COMPORTAMIENTO NETAMENTE NO LINEAL SE TIENE CON LA 

FLUENCIA DE SECCIONES POR MOMENTO FLEXIONANTE, 

EL COMPORTAMIENTO NO LINEAL IMPLICA REDISTRIBUCIÓN DE MO

MENTOS, LAS SECCIONES QUE SE AGRIETAN O FLUYEN PIERDEN RIGIDEZ 

O SE ARTICULAN Y AUMENTAN LOS MOMENTOS EN LAS ZONAS QUE PERMA

NECEN MÁS RÍGIDAS. 

LA VIGA CONTINUA REPRESENTA UN EJEMPLO SIMPLE DEL FENÓ

MENO DE REDISTRIBUCIÓN, 

EN CADA SECCIÓN EL MOMENTO ACTUANTE ESTÁ LIMITADO POR EL 

MOMENTO RESISTENTE (POSITIVO Y NEGATIVO) QUE DISPONE LA SEC

CIÓN DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO. 

Los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUERDO A LA RESISTENCIA 

DISPONIBLE HASTA QUE SE FORME UN MECANISMO DE FALLA, 

IL MECANISMO DE FALLA QUE SE PRESENTARÁ PUEDE SER SELEC

CIONADO EN LA ETAPA DE DISEÑO AL DEFINIR LOS MOMENTOS RESISTEN

TES DE LAS DISTINTAS SECCIONES, 



3. 

Es ACEPTABLE DIMENSIONAR LAS SECCIONES A PARTIR DE LOS 

DIAGRAMAS DE ELEMENTOS MECÁNICOS QUE SE OBTIENE DEL A~ÁLISIS 

ELÁSTICOS LINEALES, IDEALMENTE EN ESA CONDICIÓN SE ALCANZA 

SIMULTÁNEAMENTE LA CAPACIDAD DE TODAS LAS SECCIONES, 

TAMBIÉN ES FACTIBLE DIMENSIONAR PARA ELEMENTOS MECÁNICOS DI

~ERENTES DE LAS ELÁSTICAS Y QUE CUMPLAN CON EL EQUILIBRIO, 

Los CRITERIOS DE DISEÑO DE LAS NORMAS ACTUALES EXIGEN 

DISEÑAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANISMOS DE FALLA DÚC

TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -

DE. FALLA FRÁGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON 

DETERIORO, 

4, CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO 

ESTO SE BUSCA MEDIANTE EL MANE)O DE FACTORES DE RESISTEN

CIA DIFERENTES O MEDIANTE LA REVISIÓN DE CONDICIONES DE EQUI

LIBRIO LOCAL (DE NUDO, DE ENTREPISO, DE VIGA O DE COLUMNA), 

VER EJEMPLOS, 

POR ESTAS CONDICIONES EL DIMENSIONAMIENTO SE ALEJA MUCHO 

DE LOS RESULTADOS DEL ANÁLISIS ELÁSTICO, 

Los CÓDIGOS PERMITEN REDUCCIONES A LOS COEFICIENTES SÍS

MICOS DEPENDIENDO DE QUÉ TAN SEVEROS SON LOS REQUISITOS QUE 

SE OBSERVAN PARA GARANTIZAR UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

Los CÓDIGOS ESTABLECEN REQUISITOS DE RIGIDEZ Y DE RESIS

TENCIA, Los PRIMEROS (DESPLAZAMIENTOS ADMISIBLES) DEFINEN 

ESENCIALMENTE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES, 

LOS SEGUNDOS EL REFUERZO, LA DISTRIBUCIÓN DEL REFUERZO LONGI

TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDECE LA BÚSQUEDA DE LOS MECANISMOS DE 

FALLA DÚCTILES, 

LAS REDUCCIONES POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES SÍSMI

COS DEBEN LIMITARSE' PARA EVITAR DAÑOS FRECUENTES Y REPARACio

NES COSTOSAS, 



4. 

5. SiSTEMAS ESTRUCTURALES 

6 . . 

LA ELECCIÓN DEL SISTEMA ESTRUCTURAL APROPIADO ES EL PASO 

BÁSICO DEL DISEÑO, 

ADEMÁS DEBE EVITAR COMPORTAMIENTOS INDESEABLES POR CONCENTRA

CIÓN DE FUERZAS, AMPLIFICACIONES, VIBRACIONES TORSIONALES, ETC, 

PoR ELLO DEBE BUSCARSE UN SISTEMA REGULAR Y SIMÉTRICO, 

TAMBIÉN SE DEBEN EVITAR CONCENTRACIONES DE FUERZAS EN LA CIMEN

TACIÓN, 

EL MARCO "RfGIDO" ES UN SISTEMA RELATIVAMENTE FLEXIBLE CON EL 

QUE RESULTA DIFÍCIL LIMITAR LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES A 

LOS VALORES ADMISIBLES EN EDIFICIOS DE CIERTA ALTURA, 

CoNVIENE RECURRIR A RIGIDIZACIÓN DE LOS MARCOS CON MUROS DE 

CONCRET~ DE OTROS ELEMENTOS, 

MARCOS DÚCTILES • 
LA ESTRUCTURACIÓN A BASE DE MARCOS PERMITE ALCANZAR GRAN

DES DUCTILIDADES, PARA ELLO DEBEN OBEDECERSE REQUISITOS ES

TRICTOS DE DISEÑO Y DETALLADO DE LAS VIGAS, COLUMNAS Y CONEXIO

NES VIGA-COLUMNA, 

Los REQU~SITOS DEL RDF87 Y DEL AC! SON SIMILARES A ESTE 

RESPECTO, Sus OBJETIVOS SON QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

SE PRESENTEN EN ZONAS ESPECIALMENTE DETALLADAS PARA ALCANZAR 

GRANDES DUCTILIDADES Y QUE AÚN LAS SECCIONES DONDE SE ESPEREN 

ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE PROTEJAN CONTRA FALLA FRÁGIL, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA VIGAS: 

CUANTÍA MÁXIMA DE REFUERZO IGUAL A 50% DE LA BALANCEADA, 

TENER UN REFUERZO MÍNIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS 

LAS SECCIONES (pMIN = 14/Fy); MfNIMO DOS BARRAS EN CADA 

LECHO, 

COLOCAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO PQSITIVO QUE. PROPORCIONE 

UN MOMENTO RESISTENTE IGUAL POR LO MENOS A LA MITAD DEL 

NEGATIVO, 

i 
f 
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PoR LO MENOS UNA TERCERA PARTE DEL REFUERZO NEGATIVO 

DEBE EXTENDERSE HASTA UN CUARTO DEL CLARO Y UNA CUARTA 

PARTE DEBE SER CONTINUA EN TODO EL LECHO SUPERIOR. 

No CORTAR REFUERZO EN ZONAS DE POSIBLES ARTICULACIONES 

PLÁSTICAS (A 2D DEL APOYO); SI NO PUEDEN EVITARSE TRAS

LAPES DEBERÁN COLOCARSE ESTRIBOS A LO LARGO DE LOS MISMOS, 

ESTRIBOS, MfNIMO #3, A D/2 EN TODA LA VIGA Y A D/4 EN UNA 

DISTANCIA DE 4 PERALTES A PARTIR DEL APOYO, EN ESTA ZONA 

A, ~ O.lSA~ ~ ó O.lSAs ~ 
EN LA ZONA DE ARTICULACIÓN PLÁSTICA (2D DEL APOYO) LAS 

BARRAS QUE DEBAN TRABAJAR EN COMPRESIÓN DEBERÁN ESTAR 

CONFINADAS POR ESTRIBOS (MÍNIMO #3) A UNA SEPARACIÓN NO 

MAYOR DE 16 0 Nl 30 CM, 

DEBE DISENARSE PARA LA FUERZA CORTANTE QUE SE PRESENTA EN 

LA VIGA CUANDO SE ·ALCANZAN LOS MOMENTOS ÚLTIMOS EN LOS· EX

TREMOS, EsTO ES CON LA FINALIDAD DE QUE PUEDA DESARROLLAK 

SE UN MECANISMO DE FALLA POR FLEXIÓN, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA COLUMNAS: 
-···- --···· TúANTfA DE .REFUERZÓ.ENTRE ¡--y 6% -----

.. ·------- ------ --- .. - ----~---- --------~-~------·· ------------- -------- .. -~---- ---
LA SUMA DE LAS CAPACIDADES EN FLEXIÓN DE LAS COLUMNAS QUE 

CONCURREN A UNA UNIÓN DEBE SER MAYOR QUE LA SUMA DE CAPA

CIDADES DE LAS VIGAS QUE CONCURREN A LA MISMA. EsTO TIEN

DE A ASEGURAR QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE FORMEN 

EN LAS VIGAS, No DICE CUÁNTO DEBEN SOBREDISEÑARSE LAS 

COLUMNAS. 

SI P ~ 0.4 PB (CARGA AXIAL PARA FALLA BALANCEADA) DEBEN -

RESPETARSE EN LA COLUMNA LOS MISMOS REQUISITOS QUE PARA 

VIGAS, 

CUANDO p) 0, 4 p B HAY QUE CONF l NAR EL NÚCLEO DE LA COLUMNA 

POR MEDIO DE ESPIRAL O ESTRIBOS EN UNA DISTANCIA IGUAL A 

UN PERALTE, l/6 DE LA ALTURA DE LA COLUMNA O 45 CM (EL 

MAYOR DE LOS TRES) A PARTIR DE LA CARGA DE LA VIGA, 

7 



6. 

LA CUANTÍA DE REFUERZO ESPIRAL SERÁ 

= 0.45 ( -
AG Fe 

- 1) -S 0.12 
A e F y 

EL ÁREA DE ESTRIBOS DE CONFINAMIENTO SERÁ POR LO MENOS 

IGUAL A ~H SSH SH NO MAYOR QUE 10 CM, 
ASH = z 

PARA REDUCIR LA LONGITUD. l PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL H . 
MISMO DIÁMETRO QUE Los· ESTRIBOS CUYA DEFORMACIÓN REQUIERE 

RETRINGIR, 

SEPARACIÓN MÁXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISEÑADOS PARA RESIS

TIR EL CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE 

LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS EN LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES VIGA-COLUMNA SON PUNTOS CRÍTICOS DEL COMPO~

TAMIENTO DE UN MARCO, HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO 

POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MÁS CRÍTICAS QUE LAS IN

TERIORES, 

SE REQUIERE REVISAR LAS CONEXIONES: 

A) POR CONFINAMIENTO PROLONGANDO EL REFUERZO TRANSVERSAL A 

LOS EXTREMOS DE LA COLUMNA, DENTRO DE LA CONEXIÓN CON LA 

TRABE, 

B) PoR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIÓN PARA UNA CONDICIÓN DE 

CORTANTE ÚLTIMA, 

C) POR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE 
' ' 

SUFICIENTE A LAS BARRAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE EL TA-

MAÑO DE LA COLUMNA), DANDO UN TAMAÑO SUFICIENTE A LA VIGA 

Y A LA COLUMNA PARA PERMITIR LA INVERSIÓN DE ESFUERZOS, 

7, LOSAS PLANAS 

AL NO TENER VIGAS FRANCAS SE LIMITA EL EFECTO DE MARCO; 

RESULTAN SISTEMAS MUY FLEXIBLES Y CON PROBLEMAS DE CORTANTE EN 

LA CONEXIÓN LOSA-COLUMNA. 



7. 

GRAN NÚMERO DE FALLAS OBSERVADAS EN :esTE S 1 S TEMA, 

Es NECESARIO QUE TENGAN OTROS ELEMENTOS QUE TOMEN CARGAS 

LATERALES (MUROS), 

EL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL DA REQUISITOS DE ANÁ

LISIS (ANCHO EQUIVALENTE DE LOSA) Y DE DIMENSIONAMIENTO DE RE-
/ 

FUERZO EN 

sfSMICOS, 

LOSA Y EN LA CONEXIÓN, PARA 

LA EFICIENCIA ES LIMITADA, 

QUE RESISTAN EFECTOS -

EL REFUERZO POR SISMO DEBE CONCENTRARSE.EN LAS NERVADU

RAS DE EJE DE COLUMNA Y DEBE PROPORCIONARSE REFUERZO DE COR

TANTE EN UNA VIGA AHOGADA, 

8. MUROS DE CONCRETO 

MAL LLAMADOS MUROS DE CORTANTE, TRABAJAN PRINCIPALMENTE 

POR FLEXIÓN, 

PuEDEN ALCANZAR GRAN DUCTILIDAD S 1 SE DETALLAN APROP tADA

MENTE. POR SU ALTA RIGIDEZ TIENDEN A CONCENTRAR LAS FUERZAS 

sfSMICAS, 

REQUIEREN REFUERZO VERTICAL Y HORIZONTAL EN EL ALMA Y, 

ESPECIALMENTE, REFUERZO EN SUS EXTREMOS PARA QUE CUANDO TRABA

JEN ESTAS EN COMPRESIÓN NO SE PRODUZCA FALLA FRÁGIL, 

Los ELEMENTOS EXTREMOS DEL MURO DEBEN DETALLARSE COMO co

LUMNAS DÚCTILES, 

Los HUECOS Y ABERTURAS REQPIEREN DE DETALLADO ESPECIAL. 

REFERENCIAS 

l. PARK R. Y T. PAULAY "REINFORCED CONCRETE STRUCTURES", J. 
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Revista "Ingeniería Sísmica", No. 3~, . 

MODIFICACIONES A LA PRACTICA DE DISEñO SISMICO.DE ESTRUC
TURAS DE CONCRETO 

• 
Roberto Meli* 

o. 

Alcance 

Fue en las estructuras de concreto donde se "registró el 
mayor número de daños en los. sismos ·de 1985 en la ciudad 
de México. Esto ocasionó que se avanzaran algunas dudas 
sobre la idoneidad del concreto reforzado para estructu
r~s en zonas sismicas. Si se compara el númer6 de cons
trucciones de concreto fulladus con el de aquellas que tu 
vieron un desempo~o satisfactorio en el sismo mcncionudo
y en otros sismon scvcroB, se concluye oue es- perfectame~ 
te factible construir edificaciones seguras en concreto 
reforzado. Es necesario sin embargo hacer modificaciones 
radicales a las prácticas de construcción-que se seguían 
en el pasado. Estas modificaciones van más allá de la 
ado¡>ción de mayores coeficientes sísmicos en el diseño e~ 
tructural: deben emplearse sistemas estructurales más ido 
neos para resistir acciones sismicas, materiales con pro= 
piedades más adecuadas, métodos de diseño que mejor rcfle 
jen el comportamiento sísmico de las estructuras y d~ta-
lles del refuerzo que permitan que los elementos soporten 
grandes deformaciones inelásticas sin deterioro de capaci 
dad. -

Parte de estas modificaciones se derivan de lo especifica 
do por los nuevos reglamentos de construcciones. Otras -
modificaciones deben ser reflejo del criterio y la con
ciencia de los responsables del proyecto y construcción 
de las edificaciones. 

En lo que sigue se harán algunas consideraciones sobre los 
cambios más importantes.· 

*Instituto de Ingenieria, UN~~ 
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Materiales 

La verificación de la calidad del concreto en algunos edi 
ficios dañados reveló que, aunque en términos generales -
la resistencia del concreto era superior a la de proyecto, 
la variabilidad de esta propiedad en las distintas partes 
de la ~structura era elevada y en ciertos casos la resis
tencia insuficiente. Los defectos más frecuentes fueron 
!os relacionados con mala colocación del concreto, como 
evidencia de segregación, de mala compactaci6n y de jun
tas de colado mal ejecutadas. Por tanto la mejora más 
significativa al respecto será la que se derive de un me
jor control de calidad en la elaboración y en la coloca
ción del concreto. Los cambios que se han hecho en la 
reciente revisión del reglamento de construcciones, rela
tivos a la exigencia de una supervisión más estricta y 
más calificada de la construcción, tienden a lograr este 
objetivo. 

El concreto que se ha producido tradicionalmente en el 
valle de México no cumple con algunos requisitos de cali
dad. que se ~stablecen internacionalmente para el concreto 
estructural. Para su elaboración se emplean gravas ande
síticas o basaltos vesicu!ares de bajo peso volumétrico y 
arenas andesíticas con altos contenidos de polvo; con es
tos agregados se obtiene un concreto con un peso volumé
trico algo menor que el normal, pero con características 
propias de los concretos más ligeros: bajo módulo de elas 
ticidad, alta contracción por secado y elevadas deforma-
ciones por flujo plástico. Puede lograrse la resistencia 
deseada de proyecto con una dosificación adecuada;sin em
bargo las características antes mencionadas presentan des 
ventajas en cuanto al comportamiento estructural, por la
mayor flexibilidad de las estructuras resultantes, por la 
tendencia al agrietamiento y por las elevadas deformacio
nes con el tiempo. 

En un estudio realizado recientemente (Ref 1) se encontró 
que con el empleo de gravas de mejor calidad, como las 
que se obtienen de la trituración de rocas calizas o ba
sálticas, se pueden supergr los defectos antes menciona
dos y obtener concretos con características iguales a las 
que se recomiendan internacionalmente. Como ejemplo, 1~ 
Fig 1 muestra el aumento ¡·ad.i.cal en el módulo de clastic~ 
dad que se logra al emplear gravas calizas en lugar de 
las andesíticas. Las mejoras en las características de 
contracci6n·y de flujo plástico son también notables. El 
nuevo Reglamento de Construcciones para el Distrito FcJe
ral exige el empleo de un concreto de mejores caracterís
ticas para estructuras importantes. El nuevo concreto 
(clase I) ya está disponible en el mercado a un costo no 
excesivamente superior al del tradicional (clase II) y su 
empleo debe difundirse r.i¡.>ida1aen te. 
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Fig l. Relación módulo de elasticidad-resistencia a la 
compresión de los concretos andesíticos y calizos. 
(De Mendoza y Mena, Ref 1). 

Otro aspecto preocupante de la práctica actual de elabora
ción del concreto es el uso de mezclas con proporciones 
excesivas de arena y consecuente escasez de grava así co
mo con revenimientos muy el_evados. Estas dosificaciones 
son típicas de los concretos que se transportan por bom
beo y dan lugar a contracciones muy elevadas, las cuales 
tienden a producir una fisuraci6n muy difundida en las 
estructuras y a debilitarlas para la resistencia a otras 
solicitaciones. La escasez de grava da lugar además a 
concretos con módulos de elasticidad bajos. Deb~ eliminar 
se por tanto esta práctica y lograr la fluidez que se re
quiere para el bombeo, sin salirse de las dosificaciones 
que permitan producir un concreto con todas las propieda
des adecuadas para un buen comportamiento estructural. 

Para el refuerzo de las estructuras de concreto en zonas 
sísmicas conviene contar con aceros que tengan una amplia 
zona de fluencia definida, para un esfuerzo no excesiva
mente elevado. Con frecuencia las barras de refuerzo que 
se producen en el país (Grado 42) tienen una composición 
química tal que la zona de fluencia es muy reducida o de
saparece totalmente, (esencialmente por el alto contenido 
de carbono) .. Deben evitarse estas situaciones ya que, al 
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no existir fluencia definida, los esfuerzos en las barras 
crecen en forma continua al ser deformada la estructura 
por el efecto de un sismo y no existe un límite en.la ca
pacidad por flexión de los elementos de concreto, el cual 
impida que se produzcan en dichos elementos los modos de 
falla que pueden ser de tipo frágil (cortante, torsión., 
compresión en columnas, adherencia). Este punto se acla
rará más adelante. Particularmente critico es el proble
ma de la adherencia: si los esfuerzos en el acero crecen 
excesivamente, la transmisi6n de esfuerzos de adherencia 
al concreto tiende a producir el aplastamiento del concre 
to en contacto con las corrugaciones de las barras y un -
corrimiento progresivo de las barras dentro del concreto 
ante la repetici6n de ciclos de carga. 

Otro aspecto desfavorable de los aceros•con alto conteni
do de carbono es la dificultad de lograr soldaduras ade
cuadas. Se ha estado promoviendo la producción de aceros 
de grado 42 de baja aleaci6n, con bajo contenido de carbo
no en los que se tiene una zona.de fluencia.muy amplia y 
que son muy fáciles de soldar. Aceros de este tipo son 
muy recomendables en zonas s!smicas. 

El problema de la soldadur~ de barras en obra es cr!tico. 
El control de calidad de estas operaciones es muy delica
do y en barras de gran diámetro el traslape ya no es admi 
sible. Debe promoverse el empleo de conectores metálicos 
par~ este tipo de barras. · 

Sistemas estructurales 

La edificaci6n en las zonas urbanas se caracterizó hasta 
hace pocas décadas por su baja altura y por la abundancia 
de muros de mampostería de gran espesor1 en los primeros 
edificios de cierta altura exist!a un esqueleto de estruc 
tura de acero, cubierto y rigidizado por gruesos muros de 
piedra o de tabique. Posteriormente, al aumentar la altu 
ra de los edificios y al popularizarse la construcci6n de 
concreto, subsistió la práctica de colocar un gran namero 
de muros de tabique o de bloque en ambas direcciones y en 
todos los pisos. Poco a poco, sin embargo, los edificios 
se fueron haciendo más altos y más flexibles y el número 
de paredes r!gidas de fach¡¡da y divisorias fue disminuye~_;, 
do. Al mismo tiempo las formas se fueron haciendo más 
atrevidas e irregulares. 

En la edificación tradicional las paredes divisorias y de 
fachada proporcionaban una resistencia apreciable a cargas 
laterales, suficiente para lograr un desempeño adecuado 
ante sismos de intensidad baja o moderada. Sin embargo 
la estructura resistente era inherentemente frágil y pro
piciaba el colapso ante sismos de excepcional intensidad. 
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En los edificios modernos, tanto en la ciudad de Máxico 
como en la mayoría de las otras zonas sísmicas del país, 
no se sustituyó la resistencia y rigidez proporcionadas 
por los muros de mampostería, por la de otros elementos 
equivalentes como pudieron haber sido los muros de concre 
to; se adoptaron sistemas estructurales flexibles en los
que el área de columnas y muros era relativamente pequeña 
y en los cuales la capacidad para resistir sismos de gran 
intensidad se basaba en la disipación de energía mediante 
deformaciones inelásticas. 

Los resultados de la Fig 2 son muy ilustrativos. Se con
signan los periodos fundamentales de vibración medidos en 
edificios de distinto número de pisos en la ciudad de 
México (Ref 2). Se aprecia que en promeqio la relación 
entre el periodo (en segundos) y el número de pisos es 
0.10 para los edificios en terreno firme y O;lS para aque
llos ubicados en la zona del lago. En contraste esta re
lación vale eri promedio 0.06 para los edificios típicos 
que se construyen en Japón. Ya que el periodo es inversa
mente proporcional a la ra!z cuadrada de la rigidez, lo 
anterior indica que en promedio los edificios eri Japón 
tienen una ·rigidez lateral superior en más de seis veces a 
la de los edificios típicos"de la ciudad de Máxico en la 
zona del lago. !'arte de la diferencia se debe al efecto 
de la falta de empotramiento en la base que tienen los edi 
ficios desplantados en la zona de lago; los desplazamien-
tos' y rotaciones de la base reducen significativamente la 
rigidez lateral efectiva de los edificios. Los periodos 
mencionados se midieron para vibraciones ambientales de 
muy baja amplitud. Para vibraciones producidas por sis
mos intensos los periodos serían muy superiores. La razón 
principal de los elevados periodos de vibración es la ado~ 
ción de sistemas estructurales muy flexibles. Esta deci
sión es particularmente desafortunada si se considera que 
los movimientos s!smicos en la zona del lago tienen perio
dos dominantes elevados por lo que afectan particularmente 
a los edificios flexibles (ver Ref 3). 

Por lo anterior los sistemas estructurales que conviene 
adoptar en edificios deben permitir en forma natural que 
se alcancen resistencias y rigideces elevadas ante cargas 
laterales. El marco es un sistema poco eficiente para 
'tal efecto. Los muros de rigidez, los contravicntos en 
distintas combinaciones y modalidades resultan mucho más 
ventajosos. Convienen, entonces, construcciones más ro
bustas con abundancia de elementos rigidizantes distribui
dos uniformemente de manera de transmitir a toda el área 
de la cimentación las fuerzas debidas a los efectos sismi
cos. 

Se ha señalado repetidamente que uno de los factores que 
constribuyeron más significativamente a la falla.o mal 
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Fig 2. Relación de periodo fundamental contra número de 
pisos de edificios en distintas condiciones (de Ref 2) 

comportamiento de los edificios fue la falta de regulari
dad del sistema estructural reflejada en formas irregula
res en planta o en elevación del edificio,en asimetría en 
la disposición de los elementos resistentes, en cambios 
bruscos de rigidez y resistencia, en excesiva esbeltez o 
en discontinuidades en el flujo de fuerzas entre los ele
mentos resistentes. Las ventajas de contar con estructu~ 
ras regulares son indudables ya que se evitan las concen
traciones y amplificaciones de solicitaciones y el compo~ 
tamiento sísmico es más sencillo y más fácil de entender, 
por lo cual el·diseño puede hacerse con reglas más simples 
y más comprobadas. El Reqlamento del Distrito Federal con 
tiene ahora requisitos bi~n definidos para considerar una
estructura como regular y poder adoptar así factores menos 
conservadores en el diseño. La Fig 3 muestra algunos ca
sos de estructuras irregulares. 

·Merece un comentario especial el sistema de losa plana 
reticular. Desde mucho antes del sismo se había llamado 
la atención sobre el ~buso que se estaba haciendo de este 
sistema, al emplearlo en construcciones cada vez de mayor 
altura y sin considerar adecuadamente la limitación de las 
deformaciones laterales ante efectos sísmicos, ni los pro
blemas de resistencia al cortante en la losa alrededor de 
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ca de rigidez y 
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e) Fuerte asime
tría en plan
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Fig 3 Sistemas estructurales irregulares 

la columna y en las columnas mismas. Las fallas espectacu 
lares experimentadas por algunos edificios de este tipo 
han llevado a muchos proyectistas y constructores a la opi 
ni6n de que el sistema debe proscribirse por ser inadecua= 
do para resistir cargas laterales. La posición parece exa 
qerada. La losa reticular ofrece un gran namero de venta= 
jas constructivas que pueden aprovecharse. Lo que es ina
decuado es pretender resistir los efectos sísmicos en edi
ficios de cierta altura, exclusivamente con la acción de 
marco que se forma entre las columnas y la losa. La re
sistencia a carga lateral debe ser proporcionada por muros 
de concreto o por elementos de rigidez y capacidad similar, 
dejando al sistema losa-columna la función de tomar las 
cargas verticales y una pequeña porción de las cargas la
teralés. La Fig· 4 muestra esquemáticamente cómo podría 

.combinarse una estructura de losa plana y columnas con un 
marco robusto de ·fachada c¡ue por su alta rigidez absorbe
ría la casi totalidad de las fuerzas sísmicas. La ausen
cia de vigas en el interior del edificio mantendría las 
principales ventajas de la construcción con losa plana. 

Un criterio de estructuración que debería ~removerse tam
bi~n es que el edificio cuente con un nacleo robusto que 
proteja contra el colapso total de los entrepisos y la 
caída de las losas una sobre otra. Este mecanismo de fal'la 
fue el más catastrófico en el sismo de 1985 ya c¡ue fue r•~s
,ponsable de la gran mayoría de las p~rdidas de vidas 
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Fiq 4 Edificio con marcos robustos de fachada y estructu
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humanas. La Fig 5 muestra un ejemplo. La existencia de 
un núcleo robusto central, corno en la Fig 6 proteger!a 
contra este modo de falla a la ·vez que proporcionar!a una 
ruta segura de escape a los ocupantes, al ser colocado al
rededor de la zonas de escaleras. 

Una lirnitante muy severa a la construcción de edificios de 
cierta altura en la zona de lago la constituye la gran de
forrnabilidad del suelo. Hasta la fecha ninguno de los sis 
ternas de cimentación empleados en la ciudad ha sido total= 
mente satisfactorio. La combinación de pilotes de fric
ción con cimentaciones compensadas, que ha sido la solu
ción más común, da problemas de excesivas rotaciones de 
la ~ase ante efectos sísmicos y en ocasiones de deforma
ci·~nes perrnantes. Los cimientos con pilotes de punta pro
porcionan un apoyo y empotramiento adecuados para cargas 
laterales, pero dan lugar a una erners16n inaceptable del 
edificio debido al hundimiento regional del valle. Los 
pilotes de control han dado problemas por la inestabili-. 
dad del dispositivo de control. 

Es necesario que se desarrollen e implanten sistemas de 
control más eficientes y seguros, ya que estos permiten 
la combinación de un apoyo del edificio en terreno firme 
y de evitar los hundimientos diferenciales. 

• 

Existe desde hace tiempo una pol6mica sobre la convenien
cia de aprovechar el comportamiento inel~stico del concreto 
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para reducir las fuerzas sísmicas de diseño. Obtener un 
comportamiento dúctil y estable ante repeticiones de ci
clos de cargas en estructuras de concreto requiere de pre 
cauciones muy estrictas para evitar modos de falla que -
sean frágiles o que den lugar a un deterioro progresivo 
de la capacidad. La observación de los ciclos carga-defor 
mación que se obtienen en ensayes de laboratorio muestra -
que en elementos sujetos a cargas axiales elevadas o en 
los que haya efectos importantes de cortante o de adheren
cia, el comportamiento se aleja mucho del elastoplástico, 
y tiende a .deteriorarse, · 

En la Fig 7 se muestran las curvas carga-deformación ante 
ciclos de repetición de cargas para espec!menes con dife
rente modo de falla. Se aprecia el deterioro notable cuan 
do la carga axial o la adherencia rigen el comportamiento: 
Los requisitos para garantizar un comportamiento estable 
ante grandes deformaciones son mucho más, estrictos que los 
que se seguían en la práctica de diseño antes de los sis
mos de 1985. Los cambios radica·les que al respecto con
tienen las normas de concreto del Reqtamento de Construc
ciones para el Distrito Federal así lo reflejan. Algunos 
de los requisitos que conducen a modificaciones drásticas 
con respecto a la ?ráctica ~ue se tenía antes de 1985, 
son el del refuerzo por confinamiento en los extremos de 
columnas, como se aprecia en el ejemplo de la Fiq 8, la 
longitud de desarrollo y el confinamiento del concreto y 

a) Falla por flex
ión 

Momento 

b) Falla por flexo
compresión con 
carga axial ele
vada 

el Falla por flex 
16n con corri= 
miento de las 
barras por 
adherencia 

Fig 7 Lazos carga•doformación de elementos 
diferente modo de falla 

de concreto con 
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Fig 8. Ejemplo de refuerzo para columna de marco dúctil 
según requisitos de NTC de concreto del ROF67 
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el anclaje en las conexiones viga-columna, Fig 9, el con
finamiento en los extremos de vigas, Fig 10 y el refuerzo 

'-' transversal de las columnas en extremos de muros. La ob
servancia de requisitos como los ilustrados en las figuras 
anteriores implica no solo un costo adicional por las can
tidades de refuerzo que se requieren, sino un particular 
cuidado en la colocaci6n de1 refuerzo y en el colado del 
concreto. 
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~ Fig 10. Ejemplo de refuerzo para extremo de viga de mar-
co dúctil según requisitos de NTC de concreto 
del RDF87 

Las precauciones para garantizar un comportamiento dúctil 
deben entenderse no como un medio para permitir qrandes 
reducciones en las fuerzas sísmicas de diseño, sino como 
una protección contra el colapso de la estructura en caso 
de que las fuerzas sísmicas udquieran una intensidad excee 
cional. un criterio de diseño que se ha estado propu~nan
do desde hace algunos años para las estructuras de concre
to en zonas sísmicas es una adaptación de métodos de dise
ño plástico de estructuras de concreto que se,conoce en 
ingl~s como "capacity design". Se basa en laestrecha re
lación que existe en las estructuras de concreto entre la 
distribu~ión de las fuerzas que se introducen en los dis
tintos elementos estructurales y la forma en que estos se 
refuerzan y se detallan. Puede diseñarse la estructura 
de manera que, si el sismo alcanza intensidades excepcio
nales, esta sea capaz de disipar grandes cantidades de 
energía mediante el comportamiento inelástico de algunas 
zonas donde pueden desarrollarse grandes deformaciones 
sin problemas de falla frágil, mientras que el resto de la 
estructura se m~ntiene esencialmente elástico. Dado un 
sistema estructural, se elige el mecanismo de falla ante 
cargas laterales que se considera más apropiado para disi
par energía y se diseñan las secciones que intervienen en 

30 



• . . . ~ 
este mecanismo-para que tengan la resistencia que c~rres
ponde a las cargas de diseño y se las detalla para un com
portamiento dQctil,l El resto de las· secciones se diseña pa 
ra capacidades superiores n las fuerzas que corresponden -
al mecanismo preseleccionado, de manera de asegurar de 
que no van a intervenir en el comportamiento inelástico. 

De este criterio de diseño se han derivado-el procedimien
to de diseño que se prescribe para marcos dúctiles en las 
Normas de Concreto del Distrito Federal y de manera simi
lar en las Normas del ACI. El procedimiento tiene como ob-

. jetivo hacer que. el comportamiento inelástico esté regido 
por un mecanismo de falla de -"columnas fuertes-vigas débi
les·· como el que se ilustra en la Fig 11. Se trata que ocu 
rra com9ortamiento inelástico solamente ~n los extremos de 
las vigas por la formación en ellas de articulaciones plás 
ticas· debidas ·a flexión. Se requiere detallar estas regio= 
nes para que sean capaces de desarrollar. alta ductilidad y 
de diseñarlas para los momentos _flexionantes que se-obtie
nen del análisis s!smico. El diseño por cortante de las 
mismas vigas, el de las uniones viga-columna y el de las 
columnas por flexocompresi6n y cortante se hace con base 
en las fuerzas internas que se obtienen por equilibrio de 
los nudos cuando se alcanza el momento de fluencia en las 
secciones extremas de las vigas. Las Fig 12 y 13 ilustran 
esquemáticamente los procedimientos para la revisión de 
las viqas y de las columnas, respectivamente,. 

. . . 

a) Mecanismo,de falla de 
"columnas fuertes-vi
gas débiles~ 

Detalle A 

b) Relación entre los momentos 
en vigas y columnas 

Fig· 11 .- Mecanismo de falla postulado para marcos dúctiles 
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Fig 13. Fuerza cortante actuante en la columna, para el 
mecaniomo do "columna fuerte-viga débil" . . 

El nuevo Reglamento de Construcción para ~1 Distrito Fede
ral y las Normas correspondientes de concreto especifican 
el procedimiento anterior pero permiten un método opcional 
con el que tratan de lograr el mismo objetivo mediante la 
definición de factores de reducción de resistencia más 
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severos para los distintos elementos y modos de falla que 
no conviene intervengan en el comportamiento inelástico. 
Es deseable, sin embargo, que en estructuras importantes 
o con sistemas resistentes distintos de los convenciona
les, se identifiquen explícitamente los posibles modos de 
falla y se diseñe según el criterio anteriormente.señalado • 

La aplicación de los requisitos contenidos en los dos do
cumentos mencionados va a ocasionar un cambio radical en 
la forma, las dimensiones, el refuerzo y el detallado de 
las estructuras de concreto en los edificios. Debe tener
se bien claro que los cambios van mucho más allá del mero 
incremento en los coeficientes sísmicos. La reducción en 
las deformaciones laterales permisibles, en los factores 
de comportamiento sísmico (O) y en los f;¡ctores de resis
tencia (F ), as! como una serie de requisitos mínimos pa
ra las di~ensiones y para las cuantías de refuerzo longi
tudinal y transversal, van a redundar en•incrementos sus
tanciales en la resistencia necesaria a cargas laterales. 
Estos van a influir en la modificación de los sistemas es 
tructurales que sean económicamente más convenientes, asr 
como en las alturas mismas de los edificios que se puedan 
construir. · 

• 
Los Reglamentos no prohiben sistemas estructurales que son 
poco eficientes para -resistir efectos sísmicos ni recomien 
dan explícitamente los que sí lo son. Desalientan el uso
de los primeros exigiendo el empleo de m~todos de diseño 
más refinados y de factores de seguridad más elevados que 
inciden en la econom!a de cada solución estructural. El 
diseñador no debe forzar las soluciones a entrar en los 
límites permitidos por el Reglamento. Debe pugnar por la 
adopción de un sistema estructural sano que proporcione 
defensas claras ante los efectos sísmicos y cuya seguridad 
se puede comprobar mediante métodos aproximados y sencillos. 

Referencias ------
l. Mendoza C,J, y M. Mena F. "Influencia de los agregados 

en los concretos estructurales del D.F." Revista IMCYC, 
vol 25 No 192, may 1987, p 9 a 20 · 

2. Rodríguez Cuevas N. •Análisis experimental de vibracio
nes en edificios" Instituto de Ingeniería, Informe in-
terno, ene 1987 · · . 

J. Meli, R. y J.A. Avila •The 1985 Mexico Earthquake, 
Analysis of Buildings' Response" ~arthquake Spectr~~· 

.vol 5, No 1, feb 198~p 1 a 18. 

33 



,. 

FACUL TAO DE INGENIERIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

XX CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA 

MODULO III: DISE~O SISMICO DE EDIFICIOS 

DISE~O SISMICO DE EDIFICIOS DE CONCRETO PRESFORZADO 

DISE~O SISMICO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO PRESFORZADO 

M. EN I. JOSE LUIS CAMBA CASTANEDA 

Palacio de Mincria Calle de T acuba 5 Primer piso Deleq. Cuauntémoc 06000 México, D.f. APDO. Postal M-2285 
Teléfonos: 512-8955 512·5121 521-7335 ,21-t987 Fax 5Hl·0573 521-4020 AL26 



1 

l. - I NTRODUCC i Oi~. 

La aplicación del presfuerzo en estructuras de concreto ha tenido un 

incremento importante en los últimos años, debido a las ventajas que pre

senta sobre el concreto reforzado principalmente en lo referente a escua

drías, ·a un mejor control de las deformaciones y el agrietamiento en el 

estado límite de servicio, bajo el efecto de cargas gravitacionales .. 

Sin embargo, la utilización del concreto presforzado para resistir 

efectos sísmicos es menos aceptada. Esto se debe principalmente a que se 

tiene poca información al respecto y a que comparativamente, con estructu

ras de concreto reforzado se observa cierto temor debido a que el primero 

tiene menor capacidad para disipar energía y por tratarse de un material. 

menos dúctil que el concreto reforzado. En las presentes notas se comentan 

algunos.detalles del comportamiento de miembros presforzados bajo cargas 

monótónicas y dinámicas, así como el detalle de conexiones y algunos linea 

mientes de reglamentos de construcción referentes al concreto presforzado. 
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2.- C0.'1PORTANIENTO t'E TRABES PRESFORZADAS EN FLEXION. 

2.1.- Concepto acción respuesta. 

2.2.- Diagramas carga-deflexión. 

2.3.- Variables que intervienen en el comportamiento de trabes presforzadas. 

2.4.- Estado limite de Falla. 
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2;- COMPORTAMIENTO DE TRABES DE CONCRETO PRESFORZADO 

EN FLEXION 

2.1.- Introducción 

La característica acción-respuesta en trabes presforzadas se 

presenta, como en la mayor parte de los ensayes en flexión, 

mediante la gráfica carga-deflexión, de trabes libremente ap~ 

yadas con dos cargas concentradas iguales y colocadas simétri 

camente, esto útimo con objeto de que en la zona central sea 

nula la fuerza cortante (fig. 1). 
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En las presentes notas se estudiará la gráfica tipica car

ga-deflexión para trabes presforzadas y posteriormete la influen

cia de ciertas variables en el comportamiento de las mismas. 

2.2.- Diagrama carga-deflexión 

Una trabe presforzada con presfuerzo excéntrico y con un por 

centaje de acero de presfuerzo usual en la práctica, tiene una cur~. 

va cárga deflexión como lo muestra Ja fig. 2. 
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Al empezar a cargar la pieza, su comportamiento es b~~icamente 

lineal, habiendo proporcionalidad entre cargas y deflexiones. 

La gráfica indica un valor negativo para las flechas debido a 

que bajo el efecto del presfuerzo, el peso propio no es sufi

ciente para contrarestar el valor de la flecha debido al de pr~ 

fuerzo, resultando una contraflecha en la misma. 

El punto A de la gráfica representa el punto de deflexión 

nula, que indica una distribución uniforme de esfuerzos en la 

sección. 

Al seguir incrementando la carga, se llega al _punto B, que 

significa el punto de tensión nula en la parte inferior. 

El punto C, representa 1 a aparición de 1 a primera grieta, 

el cual indica que el concreto alcanzó el valor de su resisten-

cia al agrietamiento. 

Cuando empiezan a aparecer las grietas, las deflexiones 

aumentarán mas rapidamente que antes del agrietamiento y por 

consiguiente ya no habrá una prciporcionalidad entre cargas y de 

formaciones, al seguir incrementando la carga mas allá del pun-

to c. 
El punto O, representa al valor de la carga que provoca la 

fluencia del acero de presfuerzo. 

Finalmente, el punto E, representa la carga de ruptura que 

provoca la falla al alcanzar su resistencia. 

Conociendo la curva carga-deflexión, se puede dimensionar 

una trabe de concreto presforzado. 

Es importante sefialar ·que la aplicación de cargas en tra-

bes de concreto presforzado se hac• generalmente en dos o tres 

etapas de carga. Para una estructura colada in situ habrá la 



primera etapa el aplicarse el presfuerzo interviniendo tam

bién 1 a carga permanente y la segunda etapa con 1 as cargas de 

servicio. En el caso de elementos prefabricados, habrá una 

etapa adicional, anterio~ a las dos mencionadas que será so 

lamente su peso propio y el presfuerzo, durante el transpor 

te. 

En-general, la etapa crítica de carga en elementos pre~ 

forzados es la que ocurre al tensar, ya que se tiene el va-. 

lor de la'fuerza máxima de presfuerzo por·un lado y el con

creto es relativamente joven, la cual significa un "test'' 

para el elemento en cuestión. 

2.3.- Variables gue intervienen en el comportamiento de trabes 

presforzadas. 

a) SI se incrementa el acero de presfuerzo en una trabe, 

aumentará también el valor del momento resistente, pero se pe~ 

derá ductilidad. 

b) Las trabes con presfuerzo adherido, caso del pretensa 

do y también del postensado cuando se inyectan los cables, de 

acuerdo con los ensayes del laboratorio y la experiencia en la 

práctica, son mas dúctiles que sus equivalentes no adheridas. 

e) El refuerzo no presforzado en tensión incrementa la 

capacidad resistente de momento, pero la trabe se hace menos 

dúctil. La presencia de dicho refuerzo la hace mas estable en 

la ruptura. 
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d) El refuerzo no presforzado en compresión no incrementa la capacidad 

de momento de una sección subreforzada pero la trabe se hace mas dúctil. 

e) El comportamiento de una trabe depende de los diagramas esfuerzo -

deformación de los materiales. 

La idealización del diagrama esfuerzo -deformación del concreto en 

compresión, tiene poca influencia en el comportamiento de la trabe; en cam

bio el diagrama -f..-E:. para el acero de presfuerzo influye ·en el valor del 

momento resistente de.la trabe y en la ductilidad de la misma. 

En la figura 3 se muestra la gráfica acción-respuesta de un ensa~e 

\ típico de flexión de dos trabes de concreto con sección rectangular de 

15 x 30 cm y de 3m de claro. Una es presforzada y la otra reforzada, propor 

cionando el acero de presfuerzo y de refuerzo respectivamente en tal forma 

que la carga teórica· de falla en ambas trabes fuera la misma y en las figu

ras 4 y S los agrietamientos correspondientes. 

En las figuras 6, 7 y 8 se muestran las condiciones en la falla, de 

vigas presforzadas y en la fig. 9 el caso de una columna presforzada, aun 

cuando este último se presenta en la práctica muy pocas veces. 
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3.- DUCTILIDAD DE MIEMBROS DE CONCRETO PRESFORZADO. 

3.1.- Resumen histórico. 

3.2.- Análisis de miembros presforzados en flexión. 

3.3.- Amortiguamientos. 
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3> JJUCTILlDAD D.t!: mEMBROS DE CONCRETO PRESFORZADO. 

3.1Res~en histórico de estudios realizados. Es conocido que

un análisis dinámico de la respuesta elástica de estructuras u-

sando aceleraciones sísmicas, ponen de manifiesto que una est·ruc

tura puede estar sujeta a cargas mayores que las especificadas -

por reglamentos, lo cual implica que una estructura debe ser ca

paz de desarrollar grandes deformaciones antes de llegar a la -

falla en caso de sismos severos. Por tanto, es importante cono 

cer la ductilidad que puede obtenerse en miembros de concreto 

presforzado. 

• 

La relación momento-curvatura para concreto presí'orzado ba

jo cargas monotónicas y ciclicas, permite comprender la ductili

dad y la energía de disipac1ón. 

T.I. Lin (1) presentó algunos aspectos importantes para al 

diseno sísmico de estructuras presforzadas, referentes a los fac

tores de carga y eefuerzos permisibles as! como algunos ensayes

estudiando la capacidad de absorber energía, co~c.luyendo Lin en

su articulo en que .loe diagramas Momento-~~atura en vigas de -

concreto preeforzado en flexión se presentaban áreas importantes 

! ' 
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que mostraban alta capacidad para absorber energ!a. 

Rosenblueth (2) comentando el artículo de Lin, enfatizaba 

el inconveniente de establecer conclusiones basadas en la cur-

va de pz·imera carga, indicando la importancia de las curvas 1-
• 

dealizadas carga-deform&ci6n en la descarga Fig.l, para miem-

broa de concreto presforzado y miembros de concreto reforzado 

presentaban que para masas y rigideces comparables una estruc-

tura de concreto presforzado tendr!a probablelllente mayores de-

formaciones debido a su baja capacidad de amortiguamiento que 

una de conéreto reforzado y que as! mismo ser!a más flexib~e la 

-
primera, lo cual contrarrestar!a en parte el efecto de su baja 

capacidad para absorber energ!a. 

Despeyroux (3) concluye que las áreas bajo el diagrama Mo-

mento-Curvatura en concreto presforzado y reforzado son compa-

rables y no necesariamente menores lasde concreto presforzado, 

pero que un factor importante que afecta la respuesta s!smica 

de estructura es su capacidad para disipar energ!a, En su art!-

culo, de acuerdo con la Fig.2 concluye que la energ!a absorbida 

es efectivamente comparable en miembros de concreto presforzado 

y reforzado pero que la ener·gía dieipada es bastante menor en 

los miembros de concreto presforz:,;.do, lo cual representará que 

la respuef'ta en estos '6.ltimos bajo el sismo será mayor. 
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Un estudio recient.e realizado por Blakeley (4) sobre la res

puesta dinámica no lineal de sistemas de concreto presforzado 

concluy6 que el desplazamiento máximo obtenido es del orden de -

4~ mayor que el de un sistema de concreto reforzado con misma -

resistencia, rigidez inicial y mismo porcentaje de amortiguamien

to viscoso. 

Thompson (5) hizo un estudio comparando las respuestas de -

miembros presforzados, parcialmente presforzados y reforzados 

bajo diversos movimientos s:!smicos, idealizando los diagramas -

Momento-Curvatura como lo indica la Fig. 3 y tomando los regis

tros del sismo de El Centro. 1940, N-S. 

El factor de ductilidad se define como la relaci6n que exis

te entre el desplazamiento en la falla y el desplazamiento corres_ 

pendiente a la primera fluencia. Thompson encontr6 que para pe

queños peri6dos el factor de ductilidad era mayor y ~ue la ten -

dencia a disminuir el desplazamiento se deb:!a a un incremento en 

el acero de presfuerzo. 

3.2 Análisis' de miembros presforzados en flexión. Los estudios 

realizados )'lor i3lakeley (4) par?.. determinar las relaciones Momen

to-Curvatura b~jo carga monot6nica, deuostr2ron que la curva ob-
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tenida para este tipo de carga es colineal con la curva envolven

te de carg2.s cíclicas en miembros de concreto presforzado y que

por lo tanto este análisis puedeé"ec·tuarse para el estudio de la 

ductilidad bajo cargas sísmicas. 

Se realizaron ensayes para obtener diagramas Momento-Curv·a-: 

tura en trabes haciendo V<'riar el vo.lor de la fuerza de presfuer

zo, las posiciones· del mismo en la sección y la cantidad de re-

fuerzo transversal. 

Así .mismo, Thompson (5) realizó ensayes en uniones presfor-

zadas viga-columna, reforzando el núcleo de acuerdo con las es

pecificaciones de cortante del ACI 318-71. Las columnas se dise

ñaron de tal forma que tuvieran una mayor resistencia que las vi

~lS y los ensayes se hicieran con carga cíclica estática simula~

do la carga sísmica. 

Los resultados obtenidos por los estudios mencionados (4) y 

(5) se resumen a continusción: 

a) Porcentaje del acero de presfuerzo. 

El efecto de la relación entre. el .área de ·acero de presfuerzo y la de 

concreto, p = As/bh, se muestra en la Fig. 4. La forma de 

las curvas indican cl•:ramente que a un incremento de capacidad 

de momento corresponde una dieminución de ductilidad. El 
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ACI 318-71, especificaba que la máxima cantidad de acero de presfuerzo que 

debe tener una trabe para prevenir una falla frágil es: 

f spAsp 

bdf'c 
..:::: 0.3 -

Este límite corresponde a p = 0.0069. El estudio de las curvas de la Fig.4 

indica que para asegurar una ductilidad razonable en diseño sísmico, Blakeley 
• 

y Thompson recomiendan disminuir la expresión a 0.2, lo cual conduciría a p=0.0043. 

La ecuación (1) significa que la máxima fuerza de tensión es 0.2 f'c bd, lo cual 

implica que en el bloque de esfuerzos en una sección rectangular se tendrá: 

·y si 

a = 0.2f'c bd 
0.85f'cb 

= 0.235 d 

d = 0.85h, la condición queda como: 

a .t.. O. 20h 
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b) Distribución del acero de presfuerzo. 

En una sección transversal de una trabe se hizo VP..riar -

el n~ero y h posición en los cables de presfuereo, permane-

c:iendo constante la fuerza total de preefuerzo, p '" 0.0069 , 

As! ;:mismo, se obser'9cS que si se aumenta el acero de 

preefuerzo en la zona de compresión, la curvatura no disminu

ye, debido a que el cable de presfuerzo actda como acero de -

compresión en curvaturas grandes. Cuando el acPro de presfuer

zo se concentra en un solo cable centrado hay una p4rdida con

siderable de capacidad de momento para grandes curvaturas. En 

cambio solo existe una pequeña diferencia entre dos o más ca

bles. Por tanto, se recomienda que el acero de presfuerzo se 

distribuya en dos ·o más posiciones por efecto de ductilid~d. 

e) Efecto del refuerzo transversal. 

En los ensayes realizudos, la cantidad de refuerzo trans

versal tuvo poco efecto en la ductilidad de trabes, ya que tri

plicando el número de estribos normalmente especificado se lo

gró un incremento relativamente pequeño en la capacidad de mo

mento. 

d) Ductilidad en columnas de concreto presforzado. 

En los ensayes de columnas bajo cargas cíclicas, las cur

vas experimentales se tr::.zaron para una articulación plástica 
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directamente sobre la trabe, provocándose l'ls! ol mecanismo 11n 

un marco de un nivel. El diagrama Momento-Curvatura en la co

lumna de concreto presforzado se reduce con un nivel de carga 

axial y se requiere un refuerzo transversal especial cuando -

la carga alcanza valores de 0.1 Po, siedo Po la resistencia de 

la columna con carga axial concéntrica dnicamente. Hay poco 

conocimiento del comportamiento de acero presforzado de miem

bros a compresión, sin embargo de los estudios realizados se 

pudo cQncluir que en las curvas de Momento-Curvaturas, la co-

rrespondiente a p/f'cbd = 0.12, , corresponde a la•m'-

xima curvatura obtenida en los ensayes. 

3.3- Amortiguamiento cte mi•·nnn··1s de concreto preE<forze.do. En 

la refer.,ncia ( 2), se menciona la relativamente ba,ia capacidad 

de amortiguamiento en estructuras presforzadas. 

Depeyroux (3) hace notar ~ue el amortiguamiento del con

creto presforzado es comparable alre las estructuras metáli

cas, es decir del orden del ': ~ del cr!tico. Fn cambio en con

creto reforzado es ~1 orden 10% del crítico. Nakano (6) en~on

tr6 valores mayores rel 7% del cr!tico para estructuras presfor

zadas. 

Esto significaría. que deberán tomarse coeficientes s!s -

micos mayores para- estructuras de concreto·· presforzado, pór·-
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ejemplo del orden de ::-o:;; m8.yot•e s "U e los aplicados al concre-

to reforzado. 

Una investigación reciente de Penzien ( 7 ) sobre el amor-

tiguamiento en trabes de concreto presforzado, mostraron que 

el presfuerzo y la resistencia del concreto tienen efecto se-

bre el amortiguamiento solo cuando se aproximaba al momento -

del colapso. 

Sin embargo el efecto desfavorable del concreto presfor-

zado referente a su baja capacidad de amortiguamiento que se-

traduce en desplazami11ntos mayores, se contr9ti'restra en parte . . 
por el hecho de que las estructuras de t'oncret'o presforzado de-

bido a sus menores escuadrías que en el concreto ~eforzado, -
1 

requieren una reducción en la demanda de ductilidad ~ ). 
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4.- CONEXIONES TIPO DE MI~~BROS PRESFORZADOS. 

4.1.- Estructuraciónes pretensadas. 

4.2.- Estructuraciones postensadas. 
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5.- REGLAMENTOS. 

5.1.- Reglamento del Distrito Federal 1987. 

5.2.- Regl?mento ACI 318 - 83 

• 

5.3.- Recomendaciones C.E.B.-FIP. 

Los nuevos reglamentos para estructuras de concreto presforzado tienen un en
foque probabilístico empleando la noción de "estado límite", que permiten de
finir con un alto porcentaje de probabilidad, el punto que corresponderfa en la 
gráfica carga-deflexión. 
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R E V I S I O N E S T A D O S L I M I T E D E 

S E R V I e I O E N e O N e R E T O 

P R E S F O R Z A D O (RDP 1987) 

a) Concreto 

comp. fe = 0.60 f'ci 

tensión ft= Jl 1ci } Después de la tranferencia 

comp. fe = 0.45 f'c 

tensión ft= 1.6 ff7C } 
{nota sobre ft = 3. 2 .ff'C ) 

b) Acero de presfuerzo 

0.80 fsr 

0.70 fsr 

En servicio 

al tensar 

en servicio 

{ valores ~ para presfuerzo total y parcial) 

e) Por Aplastamiento 

fb = 0.8 f'ci J!~- 0.2 

fb= O. 6 f 'e · J A2 ,...::. f , e 
Al -

1.25 f'ci; al tensar 
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I N D I C E D E 

A) Presfuerzo total 

/1.0 
Ip 

'--.._ o. 9 

B) Presfuerzo parcial 

0.9 

Ip 
/ 

0.6 

C) "Sin" presfuerzo 

Ip <. 0.6 

Ip ----------------
MRr + 

Asp fsp 
Ip -·---------------

Aspfsp + Asfy 

P R E S F U E R Z O (RDP 1987) 
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E N F L E X I O N (RDF 1987) 

A) SECCION CON PRESFUERZO TOTAL 

Asmín -MR= 1. 2 M. agrietamiento 

B) SECCION CON PRESFUERZO PARCIAL 

As ---i> MR = (1.5 - 0.31 p ) M. ágrietamiento 

C) REFUERZO MAXIMO 

Esp > - E.y p 

0.75 

Cl"y p Z o.ol) 
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e O N C R E T O P R E F A B R I e A D O (RDF 1987) 

1) Resistencia conexiones~ 1. 3 Valor acción interna 

2) Q = 2 ( salvo demostración de requisitos Q=3) 
" 

f'c losa ó 
3) En conexiones, la resistencia f'c ) f'c viga 

4) Acero en conexiones ~4,200 Kg/cm2 

5) Superficies acabado rugoso Smm de espesor 

.. / 6) Al revisar vigas prefabricadas tomar en cuenta reducción de 

• 
capacidad del concreto debido al presfuerzo • 

L .. .. 
-- ---

• , 
fc-fcp 

T= Asfy 

F presfuerzo 
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REGLAMENTO ACI 318 - 83 

Zonas alta, baja y moderada sismicidad. 

Requerimientos con base en la disipación de energía en el rango no . 
lineal de respuesta. 

Resistencia a flexión de cables adheridos y no adheridos. 

límites de refuerzo en flexión. 

1) Acero presforzado únicamente. ' 

.Q.p=~ 
' bdr 

2) Acero presforzado y no presforzado. 

4olp +--...;;:.d_ 
dp 

111 =~; c..' = 
f ' e 

Q.= A S 
bd y Q..' 

Redistribución de momentos 
_!_ (wp-w') 

20 ( 1 - ""'wp:....;..+ ..:::d.t..p -=----~) 
o. 36 ~ 1 

C2.'f 
~ 
f'c 

A's 
"-

bd 
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!<r;Cm!ENDACICNES DE LA FIP PARA EL DI~<;:NO SISMICO DE ESTRUC-

TURAS •. . i •. • • . 
. Se presentan a continuación un resumen de las principales 

recomendaciones. 

1) Se considerará!l dos estadoe limite·de sismo: moderado y-

severo. En sismos severos la estructura no debe fallar, debiendo 

formarse un número significativo de articulaciones plásticas ca-

paces de disipar energia. 

2) Son válidos los ánalisis estático o dinámico para deter-

minar las fuerzas sísmicas y las estructurRs deber~n analizarse-

en dos direcciones principales. 

3) La ductilidad por flexión debe asegurarse mediante la -

posición de articulaciones plásticas bajo sismos severos. En e-

sas a.rticulaciones el eje neutro de,be estar a 0.25h en puntos -

donde ocurran inversión de momentos y el momento dltimo deberá-

ser como minimo 1.3 el momento de ruptura. 

4) En las articulaciones plásticas, todo el cortante deberá 

ser tomado con estribos. 

5) De preferencia los cables deberán lechadearse. 
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b) Los anclajes ~e presfuerzo deberán colocarse en zonas -

alejadas a las de máximos esfuerz.os como lo son las articulacio-

nes plásticas. 

7) Las uniones trabe-columna deberán disefiarse en tal forma 

que aseguren que la falla por cortante no ocurre en el ndcleo de 

la unión. 

Una consideración importante en las Recomendaciones de Nue-
• 

va Zelandia para estructuras presforzadas en zonas sismica's es -

la de tomar un coeficiente de 2~ mayor que las de concreto re -

forzado. Como un intento que permita incrementar la respuesta en 

estructuras presforzadas (5}. 

' ' .. 
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E J f MPL D 1.- Van/icar si la saccion pro¡v~!>fa 
an Loncralo f/tl.S lona do cvm¡lz los ra ¡v/5t'fos 
da! rfl.Jiamanlo dtZI D. F. Los al~fflanfos mt:Zca'n/
cos son /os d,z s~rv/cio. 

L 
1 

5.5 to~ frn 

---¡ . -¡) 1 . ~--~-

IC, m 

c.M 
M.,. e, v. = -75 fm 
lo1 5Í.<m.' -= -50 f m 

SOLUC!ON .-

3 cablfl~ ---
12 ji 7.:13.5 

s:f. 

qo _ too 

2ÍB= 
~~lO cm• 

e 45 L 
1 1 

Caraclut~líca~ da YVJa-f&f,a Jt.J · 
f'c: 300 k3j cm• 

/5p = 13/Jr:(J Kfj / cm 2 

11) - -'/, 000 kq j U/1 2 

o) V aolcaácÍ? da ¡,-m/tac/o;, da aerHo 
ésp ~o. 005 

-"-.(- -- ~ 

Cl>ol= 90X0.003 33.7cm 
o.oo8 

o.ooz5 qo 

é:c. :0.00~ 
r- ---~-

:. a bol= O.B x 33.7 = 27 cm 

C alcvlo d11. rasislancias radvcldas: 

f'tc.: O. 8 x 300 = ?40 Kg/ cm' 

f''c=0.8 f''c = /'12 K:J/cm 2 
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L / _/ 
a T/Jarzo aa 

. / 

val dra/: 

Cbal = 45 X 27 x 1'1Z + /0 X 4000 

= 233 280 -t4oooo -= 273 zao k:J 

.•. Tbal= 273.3 Ion 

Da . a evado cof'l fZI nzgltJmiZn/o da! D, F, 

Tma'~. = 0,75 T6a/ = D.75JC'27~.~ = '204 +o"' 

E11 /il :<:..:.u(ln .,.v''f•'~.,,/.,, ·.r'¡•r,¡;¡r;nJo la 1/uancia 
d:L.i ac.;:.ro Jz. prtLsftJt¿J.:.·o. 

T = A 5 p f 9 f + A S 1:¡ 

- /3,5 X /3 000 + 5. 74 X 4 000, 

-175 5oc tzz~uo = 198.4 ton 

. . T ¿_ T máx. o.l<. 

r 
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!J) tJd!culo drt! momenfo rrzsis frt,, f¡z 

Suponi4ndo /t:1 (/()4J?cia d41 ac~ro d4 
pra~fv~rzo : . . 

Por tlfvi/i/;rio dt¿ lvar zas : 

e= 45 ~ 192 i( a + 10 x 4 ooo 

T: /75.5 T 2'2. 'f-= 1'18.4 

a= 158, 4oo _ 18. 3 c;m 
8 c.40 

t;= 18·3 = 23 cm 
0.8 

Vari l/ct~ndo al lipo de la/la 

G7 

• 
• • 

ésp:= ~.z x 0,003 = o.OOB7 
23 . 

~PM41= o.oo5 t 0.0087=0.0137 

f/ acaro J¡z pr¡z~fu¡zrzo {lv!JIZ 
~ la svpo~icio'n a~ corr¡zcfa. 
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~ Í' uq } 
1- ¡.....;....-,7~.5 1'18.4 · i = IDO - 8, 3/ - t¡, 4 Z = 8 ?, 2 cm 

11 rui~f. =O .ti X 1'1 a . .f 11 (), 82 

.;¡..¡;..+ lm 

Mac.luanfa == ( 75 t 5o) /./ = 13 7 fm 

• ', La stZ.cc:o~ r¡ t~rmado ¡>ro;v<Z5/os sl ctJm¡;fq.n /os 
ra?uisilos da! r4jlamanlo da/ /), F. C~"~ tft.,.I 0Y\ • 
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EJEMPLO ·2. .- Co.lcu lo. r ~~ i.ra.o. da. a.ca.ro d<t. ra.fu<t-r--
"--' zo :zn b vi'3o. pr~h.n.sado. dcz. lo. ft~ura. paro moma.n

to 1'\a.~a.l-ívo Cla.bi"do o. co.r~e~ vivo. ~ sismo. 

As 

110 o 

As p. 

H c. Y. :: - 1 O t m 

M sí s rY'. o = - 10 tm 

CoRTE 1- 1 

1 lOO 

10 

~o 

Conc.r4to 
c::'olo.d o . . 
1 r\ SI \) 

Se ce ion a.~ 
· pra.fo. br\~do.!. 

f¿ :- 350 1<9 / cm'2. 

f0:: ~ooo K9 1 c. m 1 

f .5 p. :' 1 SJ 000 K~ /e m 'l. 

As p-= 'torona..s 1¡,: 
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.SOI...UC.ION 

J) C~\ e u lo dcd o.'ra.o. a. e~ ro po.ra. mo M~n to 
r-.a.5 o. +ivo. 

"' )'11 u /-'\ S ~ ----'-'---:--- -
o. 9 x o.ssd x fy 

: 1 

pond ro. 'ti "2 ~8 t '2t G. 

Es h:~ b 1 ct.: Í ¡¡, nd o a.\ a. i u Í 1 i b r i o a n a./ a po ~o: 

._ 1 

-+-
1 Cu ¡a 

-1-

Su ponia..ndo 
al pra..fua..n.o 

• 

Cu: 

Cu: 

Tu: \5.1 X ~000 

· Tv = C. '2, 8 O O K~ . 

:?> 5 o. 

01\C\ COMptctsiÓY\ d'Lbido. 
da. \00 Kg 1 CYY\ 1 • 
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o.:: --· -=-".-::~_.:8~0=-0-=--·- - 1 4. !5 e M 
1 '2~ X 35 

e: _.;_/4.:..:..·...:...5--= 1 S.l cm 
0.8 

; "ct.l' i f í c.o. Yld o lo. 

'1 a; r i f t ca"' d o 
S U p U ct.S ta. a: Y\ cz.l 

ah o ro.. la coM p rcv s io'n 
cor.crct. to : 

D<t.l día Cj ro m o. d q. da. formo. e io nct. ~ obtc¡. nido • ., 

\8.1 

0.003 

l:.sp -:: o. oo 2 

La. daformo.ción ~el o.cct.ro 
. a.l hz. n SO. r S <l. S ct S U p 0 S O d <Z. 

0.005' 

... E..sp :."o. 005-0.002: 0.003 

= ,, ooo K<j / c.mt 



- 57 -

La /{)arza da pr¡zsfC~ruza valdrá: 

r.: ~ 000 X 0,1/3 i< cO .: '3 3 4 80 f<J 

9 /CI c.omprasion an al concr~lo dabida Cl/ ¡;r~l()uzo 
,_ 

~ara : 

f - 3 3 480 
'-P-

35 )( 14./ 

'7 =F 100 Kgjc.m2 ~t.Jpuesfo5 

#ac.iando {)// ~~jCJndo lantao c.on q,/ promadio dq; 
da los dos: 80 KJ/cm2 ~ rrzpih~"do rz/ pracaso 
an farior, sa tandrá: · 

a = - (¿, 2 800 /2 5 = , cm 
144X35 

C=IS.~cm 

é~p= 0,00/8 

:. E~f final = ,g.po3 - o.oo/8 = o.oo '32 
ol ta ... ~•~ 

é:s¡:>: o. 0032 x 2 x ;o' = ' 400 K_1 jan-z. 

¡= = ~ 100 X 0.9~ X ~ :: 35 7/2 K!J 

f = 35 712 = 81 Ka /cm' cp 3 S X 1 2.5 - "J 

o. t:. 
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= o,q x ~'2 eoo ( t;o- 122~) 

= 30,4 +m /' 28,'6 tm 

}/o fa.- la . condiúoñ dtt. T < T~al sa t;vmpltt t:on amplio , · 
marJtJ.n 1 ycl CJ"''tt. al valor da Tóetl rzs de . 
l D 8. 8 G foil, 

• 
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The overa/1 effects of the 1985 Mexico earthquake on 
buildings are summarized, with specific consideration of the 
performance of prestressed concrete buildings. Then, for five 
typical prestressed concrete buildings, results of analyses of 
the dynamic response, with due considera/ion of the soil· 
structure interaction, are presented. In general, the computed 
response of the buildings under the effect of a ground motion 
simulating the 1985 earthquake, corresponded reasonably 
we/1 with their observed performance. Nevertheless, in some 
cases the analyses indicated that the buildings should have 
experienced a greater nonlinear behavior than the ones 
perceived from their leve/ of damage. Some reasons for these 
differences are discussed .. Recommendations on earthquake· 
resistan/ design of prestressed concrete buildings are given. 
The importance of providing lateral stiffness by shear walls or 
bracing, and of achieving ductility and continuity through mild 
steel reinforcement, is emphasized. 

S 
carc~ ~vu . .:i!m:e is avaiJable on 
the performance of prcstressed_ 
concrete buiiJings subjcctcd to 

scvcrc c••nhqua~c.\. Thc fcw well
documcntcJ ~:a~l·~ of railurc.\ ¡_¡re re
Ja¡cJ tu gro.-.~ t:nol:-. JU tlic I:OIKCplu¡¡l 
design uf tt.t: \lfiH.:Iur;_¡l ·'Y-'lcrn and, 
Jn;.¡inly, to p<?Or u.mnct:llu/l\ bctween 
precast concrete memhcrs. 1 Spccifi
cally. thcre are vay fcw knuwn cases 
o[ det<tileLI anal y ses of prc~tresscd 
concrete buildiBgs in wh1ch their ob
served behavior undcr ::,cvere earth
quakes was compared 10 that com-

putcc.J <u.:curc.Jing to wcll-c.,l;_¡hll'ltct.l 

principies rcgarJing lhc SCL\Olll' rL'· 
sp~msl.! of ha1ildinp.s. 

Thc 1 1JX~ car1h4uakl· iu Ml'\h•l 

City consliiUtcd a sevCJ1.' tnt 111 thc 

abilily of buildiug structun:., In ..... 111h 
stand seismic forccs. Thcrcfnrt". 11 ·•1 

fered .a unique oppÜnunity to 1.'\IJlu,h: 
current dcsign prac1ice and Colhlftk 

tion mcthtH.Js. AlrhouKh not m;an' 
multistory prestn:ssed conrrL'Il' ''ru-.· 
tu res existcd in Mexico Cn~ ... !\·• 

dozen buildings in the rangc iww ~ hJ 

12 stories had prestressed rrame 'lf~A· 



111105. Indeed, sorne of these buildings 
....., located in the most severely af
fecled part of the city and were sub
jccll:d to very in tense ground shaking. 

The object of this paper is to first 
present an overview of the perfor
IIIIIICe of prestressed concrete con
IINction in Mexico City during the 
Scptember 19. 1985, eanhquake, and 
tben to show the results of a case 
otudy of five building< whose struc
lllrli drawings could be obtained. Al; 
though none of these buildings fully 
complied with modero code require
ments for eanhquake rcsistance, they 
survived the earthquake with minor or 
no damage. Several practica! recom
,mendations, regarding different as
pects of the eanhquake-resistant dc
sign of prestres~ed t.:oncrctc structurcs, 
are drawn from these cvaluaüons. 

ASSESSMENT OF 
EARTHQUAKE DAMAGE 
The eanhquake of September 19, 

1985, with a magnitude Ms = 8.1 
(Richter Scale), originated near the Pa
cifiC Coast of Mexico and was felt with 
extraordinarily large intensities in sorne 
pans of the Valley of Mexico, approxi
mately 400 km (250 miles) from the 
epicenter, causing the collapse or se; 
vere damage of many buildings. 

The intensity of the ground motion 
varied considerably throughout the 
Mexico City area. Peak ground accel
erations were less than 0.04g in sites 
of flf111 soil. while they reached 0.20g 
in sorne pans of the bed of an old lake 
which contains very deformable clay 
deposits. Unfortunately, this is al so 
when: the most populated pan of the 
city is located. 

A description of the main structural 
aspects of this earthquakc can be 

· found elsewhere.' BrieOy, the long du
ratiOn ground motion with prcvailing 
long periods mostly affected multi

. story flexible buildings, whereas low
rise stiff buildings. even those appar-
ently rather weak. suffered very liule 
darnage. 

Reinforced concrete frame buildings 
of more than five stories were the 
mos: damaged structures. They had 
been typically designed for a base 
shear coeffu::ient of 0.06 and. in most 
cases. th~ reinforcemcnt in members 

Marcn-April 1993 

,-+-- ........ ........ ~ 
Mild steel 

r-Prestressino reinforcemen~ 
tendons 

~- - -- - -- ..... ., 

L..,..- -+- .+'-

Fig. 1. Cast·in-place trames with post-tensioned concrete beams. 

and joints had not been detailed with 
the current strict code requirements for 
ductile frarnes. 

Failures were rrainly due to shear or 
ecccntric compression in colum'ns and 
to bond or shear in joints. Irregulari
ties in the structural scheme, such as 
lack of in-plane symmetry and discon
tinuity or sharp changes in stiffness of 
structural members, frequently con
tributed to the failures. Hammering 
with adjacent buildings and excessive · 
rocking of the foundations wen: other 
sources of damage and collapse. 

As a n:sult of the darnage evaluation 
following the earthquak:e, design 
forces for seismic resistance have been 
'significantly increased in the new 
Mexico Building Code, which also 
imposes stringent requirements for 
ductility. in concrete structures. 

PERFORMANCE OF 
PRESTRESSED 

CONCRETE BUILDINGS 
Detailed evaluations of the perfor

mance of pn:stressed concrete build-

Mild steel 

ings were published a few months 
after the earthquake.'·' Additional 
comments given here will augment the 
earl ier n:pons. 

Within the large varicty of construc
tion systems, including prestressed 
concrete members, that have been 
used for buildings in Mexico City, two 
major types can be distinguished: 

l. Cast-in-place concrete frame 
structures, with beams that are 
post-tensioned in al leas! one direc· 
tion,(those with largest spans)
Continuity is pruvided by mild rein
forcing steel and by draped prestress
ing tendons (see Fig. 1 ). As a variation 
of this system, flat plate or waffle slab 
!loor systems are post-tensioned in a 
similar way. 

2. Structures wlth cast-in-place 
concrete columns and precast, pre
stressed concrete beams or differenl 
shapes - Joint continuity is provided 
by a cast-in-place concrete topping with 
mild steel n:inforcement (see Fig. 2). 
Frequently, long span prestressed con
crete beams in one direction are com· 
bined with non-prestn:ssed reinforced 

Precost prestressed beoma 

Fig. 2. Continuity for negativa moments in precast, prestressed concrete frames. 

· ..... / 
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concrete beams, of 'honer span, in the 
other direction. 

Most pre~trcsscd c.:on~rctc buildings 
wcre of mid-rise t:onstruction, between 
four and eight stories. ln sorne cases, 
the buildings were stiffened by shear 
walls, but more often frames were re
quired to resist the total lateral force. 

Sorne of the cnllapsed or severely 
damaged building> contained precast 
structural elemems. In most cases, lhe 
precast concrete members werc pan of 
the floor slab supported by cast-in
place reinforced concrete beams on 
column lines. Therefore, monolithic 
reinforced concrete frames constituted 
the main lateral load·resisting system. 
A rather thin reinforced concrete top
ping was typically cast over the pre
cast floor to provide for in-plane con
tinuity. Quite often, this type of floor 
showed signs of in-plane distortion, 
indicating that an effective diaphragm 
action was not 'achicved. 

Efforts were made to retrieve the 
muctural drawings of the five pre
stressed concrete buildings which, ac
cording to Fintcl's evaluation, 1 had 
suffered severe damagc or collapse. 
Only for one of thesc buifdings could 
sorne infonnation about thc structural 
design be obtained. 
. This building was a six-story hos

pital with cast-in-place columns. The 
floor system was composed of pre
cast T-bearns. The beams on the col
umn lines in both directions had a 
precast soffit with ducts for straight 
post-tensioned tendons. Mild steel 
reinforcement foi" posilive and nega
úve bending was placed inside stirrups 
protruding from th<' precast soffit. A 
practically monolithic frame was ob
tained in this manncr. 

The scarcity of available informa
tion did not allow a detailed evalua
lion of the, seismic response and safety 
of this building. Therefore, it could 
not be included in the case studies. 
Nevertheless. approximate computa
tions showed that the shear and bend
ing strengths of the columns in 'the 
longitudinal direction were clearly in
sufficicnt to rcsist rhe forccs induccd 
hy ground motion. 

lt can be concludcd that, in th1s 
building - as it was in the large ma
jority of the damaged reinforced con
crete structures - the collapse was 
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due to the weakncss of the columns 
and was not related to the behavior of 
the precast or prestressed members nor 
to their connections to the columns. 
This conclusion is confirmed by the 
inspection of the remains s~owing in
tact beam·to-column connections. 1 

It can be argued, nevertheless. that 
the lack of thorough in-plane stiffness 
of the pn:cast floor could have caused 
the conccntration of shear forces in 
sorne of the column lines, thus sorne· 
how contributing to the failure. 

The remainder of the prestressed 
concrete buildings did not suffer any 
significant structural damage, even 
those locatcd in the most severely af
fected area. Neverthelcss, severa! of 
the buildings showed signs of exces
sive lateral displacements, resulting in 
non-structural damage such as crack
ing of partitions and distortion and 
falling of ceilings. Sorne very slender 
buildings, founded on friction piles 
over very soft clay soil, suffered sig
nifican( ·base displacements and rota
tions, and even sorne residual tilting. 

CASE STUDY OF 
SPECIFIC BUILDINGS 

A search for detailed information on 
the structural design of prestressed 
concrete buildings was undertaken to 
be able to fully evaluate whether their 
performance during the earthquake 
could be explained thmugh analytical 
computations. About 20 prestressed 
concrete buildings were identified, but 
only for five of them could complete 
structural drawings be obtained. These 
five structures were analyzed in detail 
and the results are reponed here. 

Only one of these buildings was lo
catcd in the area of heaviest darnage. 
Three buildings were foundcd on soft 
soil deposits of moderate thick.ness. in 
the So·called transition zone, · where 
the intensity of the earthquake was 
still high but less severe than in the 
lake area. The last building was lo
cated in an area of firm soil where the 
ground shaking was minor and no 
damage occurred. 

Each building was inspected to de
tect damage caused by the earthquake, 
to check its propenies against those 
reponed in the drawings and to detect 
constructirin ddccts. The vibrations of 

thc five buildings under normal condi· 
tions were measured to determine tbeir 
dynamic properties and to calibrate the 
analytical models used to compute the 
theoretical response. The technique 
used for these so-called ambient vibra
tion tests will be described in the next 
seclion. 

Methodology 

The methodology uscd in this study 
w·as similar to that applied to olher 
types of buildings in evaluating the 
design methods and the required pro
visions of the building code for earth
quake-resistant design. An evaluation 
of the performance of concrete and of 
masonry buildings can be found else
where (see Refs. 5 and 6. respec
tively). A detailed presentation of the 
cvaluation of prestressed concrete 
buildings, summarized in this póipcr. 
can be found in the doctoral dissena
tion ofthe first author.' 

Analytical models with different 
levels of sophistication were used to 
study the seismic response of the five 
buildings. Linear response was invcs
tigatcd using a three-dimensional 
model, with proper considcration for 
the stiffness of the joints. The com
puter program SUPERETABS was 
used for this purpose . 

To take into account the relative de· 
formations between the structure and 
the soft soil where it was founded, an 
anificial story was added at the bot
tom of thc structure. In this story. the 
axial and lateral stiffnesses of columns 
were detennined to reproduce tho:.e of 
equivalt::nt springs represcncing the 
rOlational and translalional sliffnes~ 
of the surrounding soil.' A stiff dJ
aphragm was assumed w connect all 
the members at each floor. 

The buildings were modeled as a 
frame structure where the contribution 
of thc slab to the lateral stiffness was 
includcd in the moment of inertia uf 
the equivalent beam. Proper considcr
ations were madc for the effect of ma
sonry infill walls through equ•valent 
diagonal members. 

From the linear analyses, the dy· 
namic properties of the building. i.e., 
vibraban periods and modal shape•. 
were first determined and compared to 
Lhose measurcd in the ambient vlbf¡i· 

tion tests. The dynamic re~pon\C uí 
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: F1g. 3. Ground motion records attwo sites of Mexico City for the September 19, 1985 earthquake. 

each bu.ilding to ground rnotions 
recorded in the 1985 earthquake for 
soil conditions similar to those Üf the 
sites was computed using a step-by
step dynamic response analysis. 

From the available records of the 
1985 earthquake, !he_ SCf-EW record 
was selected as the most representa
uve for the lake bed area and the VIY
EW for zones of finner soil. Neverthe
less, it must be taken into account that 
the characteristics of the ground mo
tion varicd considerably in each zone. 
Therefore, rnost buildingS were ana
lyzed for more than one ground mo
tion to find bounds for the response. 
The accelerograr:ns of the two pre"vi
ously mentioned records are shown.in 
Fig. 3. The large differences in maxi
mum amplitude,-duration and fre
quency content between the records 
can be observed. 

u 

Lateral displacements and interna! 
[orces induced by !he selected ground 
motions wcre computed and com7 
pared with !hose !hat could be resisted 
by !he building. For this type of linear. 
analysis, no specific difference was 
made between the model typically 
adopted for a ~on_-prestressed, rein
forced concrete frame and that corre
sponding to a prestressed concrete 
building. 

Despite ~ome evidence indicating 
that prestressed concrete.structures 
ha ve lower darnping ratios !han !hose 
of. non-prestressed, reinforced con7 
crete structures, the same damping 
ratio was assumed for both cases, i.e., 
5 percent. It was assumed that the 
majar source of darnping in buildings 
is the friction between structural and 
non-structural members; therefore, !he 
difference in damping between pre-

V 
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stressed and non-prcstressed concrete 
should not be significant. The validity 
of this assumption is discussed ·in the 
next section, based on the resulrs of 
the ambient vibration tests. 

For buildings in which the linear 
analyses indicated that the theoretical 
capacity of sorne structural members 
should have been exceeded for the 
ground Il)Otion considered, 'honlinear 
analyses were performed on a planar 
model to ascertain the amount of inelas
tic behavior that should ha ve occurrcd. 

Severa! models were considered to 

represent the nonlinear behavior of a 
prestressed concrete member. The 
classic elasto-plastic model [see Fig. 
4(a)] was compared to a stiffness de
grading model [see Fig. 4(b)] and to 
!he S-shaped model that has been pro
posed for prestreSsed concrete mem
bers [see Fig. 4(c)]. 

V 

(o) Perfectly elostoplos!ic (b) S!iffness degroding (e) Presfressed concrete 

Fig. 4. Model of nonlinear behavior under cyc!ic loading. 
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The response of one~degree~of~free~ 
dom systems' with the three models of 
non linear behavior to different ground 
motions has been studied. For the El 
Centro record, thc difference in the 
maximum displacemcnts (and the duc~ 
tility demana) was ncgligiblc between 
thc perfectly elasto-plastic and the 
stitlness degrading. n~odel"s. The re
splmse was significantly larger for the 
S-shaped model. Ncvt!rthekss. fot 
systcms with periods in the rangc bc
twccn 1 and 1.5 ~cl.:onds. thc diffcr
l'ru.:c did nol cxcccd ~.') pcrn·nl. 

AnHiyscs pcrfonucd for thl' typc of 
ground motion rcconled in thc soft soil 
of Mcxico City indicatcd lhat. for pcri· 
ods larger than 1 sccond. the diffcrence 
among the results for the three models 
was smaller than · that obtaincd for the 
El Centro record. Since none of the 
buildings studied had shown significant 
l'\'idence of inelastL\.' ht:havior. the non
linear analyses Wt'l'l' intended to pro
vitlt: only an appro.ximation w the thco
n:tical inelastic del4.mnation. Therefore, 
it was decided to use the elasto-pla"tic 
rnodel because it rcquired the least 
amount of computcr time. 

Anothcr importan! simplific.Ltion i.n 
thc nonlinc;u an;dy..;cs was thc use of a 
planar modcl, whil'll llC!!kl:IL'd th~ 
thr¡;c-dinicnsional hchaviur of thc 
huilding. A rcprc~cntative framc w¡¡s 
sclccted for cach urthogunal direction. 
A portian of thc: total mass of thc 
huilding was assigned to this frame 
prnponional to its rciative stiffncss. 
This simplification a\lowcd thc use of 
the widely known computer prograril 
ealled DRAIN-2D. Since the layout of 
the buildings wus symmetrical. thc 
planar system gavl' a reasonable estí
mate of the overall response. 

In computing thc strcngth of thc 
mcmhers. thc U!>.ual assumption of 
~umpatibility of t.lcformations was 
uscd. All partial safety factors wcre 
climinated. For hl·ams. thc yielding 
mumcnt was usl·d. and for columns. 
thc complete int~·ra¡;tion Jiagram for 
axial force and momcnt was dcfincd 
hy linear segmcnh connccting thn;c 
kt:y poinb. Nominal vt.ducs for thc 
llJ!>Uuli l¡f clastic.:ity and thc gross di
mtn\ions of thc scc.:tion.\ wcrc a ..... 
<..urn~.:d for the stiftncss computation. 

In a first ~tug-.: computation, thc 
nominal strength~ of the structural 

62 

members selected werc thosc nonnally 
used in design prat:tice. In a second 
stage computation. the expccted (aver
age) strengths of structural members 
were used to estímate t.he. most proba
ble response of the buildings. There
fore, average material strengths and 
ultimate member capacitic_s were used 
instead of specified values. Also, the· 
contribution of t.he slab reinforcement 
to the tlexural strength of the membcr 
was considered. 

AMBIENT 
VIBRATION TESTS 

The availability of high sensitivity 
acceleromcters has allowed thc mea
surernent of very small vibrations ex
perienced by buildings under normal 
operating conditions. Traffic, wind 
and mic~o-seismic activity produce 
small amplitude vibrations which can 
be recorded by suitably distributed in
struments. Using this technique. the 
major dynamic properties of buildings, 
such as periods. shapc·s for the first 
modes and damping coefficients. can 
be determined. 

In the lakc zonc of Mexico City. 
amhicnt vihrations are grcatly ampli
ficO due to th~..· llexibility of thc soil; 
thus, frcc-noise signals are ohtaincd. 
Thc techniquc has becn widcly uscd tu 

determine dynamic propertícs of struc
tures for different purposes, i.e., to 
check t.he validity of thcorctical com
putations, to asccrtain thc influencc uf 
sorne specific factors such as thc soil
structure interaction. or to evaluate the 
effectiveness of rehabilitation schemes 
in increasing the lateral stiffness of the 
building. The signals of one or more 
sensors are recordcd, liltcred and am
plificd, and the.ir powcr spcctra are 
computed through a spc<.:trum ana· 
lyzcr. Typkal\y, a largc samplc of 
mcasurernents is wken and average 
spectra are uscd as results. 

Measuremcnts were takcn in the 
fivc prcstresscd concrete buildings 
studied. A dctailcd description of thc 
tcchniqucs and rcsults is found in J{cf. 
4. The main ohjcctivc or thcsc mea· 
surcmcnh was to validatc thc analyti~ 
cal modds uscd in this study. Rcsults 
are sununari?.cJ in Tablc l. As an cx
amplc, in fig. 5 thc accclcration spcc
trum for thc vibration in the transvcrse 

direction of the QRO Building is 
shown. At least thrcc modal frequcn
cies can casi! y be idcntilicd. In Fig. 6, 

the shapes of the first three modes in 
the transverse direction are shown f" 
the same building. The lianslalion a. 
rocking of the building at the ba~l· c;,m 

be clearly observed. 
A study of the rt:~ult~ ~hov.:ri in 

Table 1 depicts that. in p::-:eral. tt',e 
fundamental periods of tht: b;.:::,:Lr:g~ 

are' ~reater than those that \\Ould bt: 
dcsirable, at least for the dircction 
with no infill wal\s. This indiGlles that 
thc stru.:lllral system adopted is wry 
llexiblc and that largc latcr;,d displa~..:l'

ments can be expected under st.:ismir.:: 
effects. 

A good agreernent is found betwct:n 
measured and computed pcriods, espt.:· 
cially when the deformations at lill' 

base of the building are taken into at.:-..,.. 
count. The average error for thc fir~t 

translational moJe is 1 pcrccnt and thl' 
cocfficicnt of variation is 2 perccnt. 
On\y for thc huildings on soft soil 
wcre thc vibration periods and the lat· 
eral displi.lccments significamly in
crcascd due to thc defomJ.1tions (lram
lation ;md HlL·kiLJg) at thc h~ISl' llf thl' 
hui1Jin1!. 

11 c;,m he nmcludc-d thal tht' 11111• 

aml thc dyn;,.¡mic propt:rtics assunh: .. 
for thc analysis werc adcqu;,.¡tc to repre
sen! thc dynamic responses uf the 
bui!Jings. Ncvcrthclcss. it must hl· ap· 
preciatcd that for larl!cr amplitudl·s 11\ 

vibration, as thuse induccd by s~·,·ctl' 

carth4uakcs. thc leve! of stn.:ssl's will 

be grcatcr, the structural stit'fnl·:;~ 

lowcr and, thercforc. the vibratiun pcri· 
ods longcr. This considcralion IL:nds to 
indicatc that thc.modcl aJoptcd ovcrl·~
timatcS the actual stiffncss uf thc strUt.:· 
turc undn scvcrc ground nHHions. 

Da111ping t.:ocllit.:icnts Wl'H' t.:nm 
putL'd from vihration rccords. A .... igru1-
icant variation was found in difkn.:nt 
recorJs fur the samc buildings. Thcrl'· 
forc. for somc cases. instcad of a ~in· 
glc v;,.¡Juc. ;¡ rangc of variation of tht· 
dampin~ coc1lit:ir.:nL.., is givl'll in Tahk 
l. Thc owrall rangc is bctWl'l.'LJ : ;11J1l 

) pc1u.:nl, and it i~ vny .... iliLd;u ¡,, tl1:,1 

ohtainl'd j¡o11L 1\ll':t•.ur-.:nlcnh 111 11'111 

l'orct:d l.:on~·n·tt· huildings. 
Sincc structural d:t111pinr. LLL~'Ll';t' 

with thc amplitw.k ilf vibLIIÍ•lll, Lt 
be concludcJ th;.H thc 5 pcrcenl d.LLll¡· 
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Table 1. Comparison of computed and measure~_periods for five prestressed concrete buildings, .. 

Building 
id~ntification 

QRO 

1--

T~·pe 

or 
soit 

Snft 

1 

: Sumber 
or 

1 stories 
..... -i. ·-- ···--

1 

Computed rcriod ! '~·· 
T~ p<' Dil'l"Ction {sf'Conds) i Me11.~un•d 

period of o( - -- e--- ·¡ -- sas-.--- ¡ 
·--~-~~~u-" ___ __cm::•:c•::'."c:.:"::m:c•:cnc:t_• __ ' _:F_::ix::ed:.::__;_cd::i:o'Po::l:::'::"::m::•::":.:'-+-1--'(,-S«<::: ~dsl 
Po~t·ten>ioned T 1.16 1.34 U9 

1 
J! beams L 0.59 0.73 0.8) .1 

Oamplng 
cOt"fficient 

-~~~ntof 
critkall 

4-5 

TA\1 
1 

-- :~~~:~~~~~:~~~~ ·--~L- -----':--,~-:'~"~-i .... _· -~:-~--· --~---· ~:~~ 
10 1 nat plate ' 0.38 1 0.45 i 0.45 3 

l
i_ -----l-~~;~~-,~0;~::: 1 ~ ! ~!~ ! ~: : ~~- -----

TAC Traosition 5 1 beams L 1 0.21 0.22 0.21 -

r-------------·--·-+----~¡·<'~~~•-·i_n-~pl_ao~e~)~ __ 
7
e ___ +-!~o~.J~6~~--o_.J_7 __ +-_o~.~~ 1 

1 

! Ptos.,essed L ! 0.50 1 - 0.43 1 

Transition 5 1 col::
5
and ~ 

1 

~:~~ 

1 

= 6:~~ 1 
2-3 

1 1 (precast) 1 

IMP 

~~Me~ - - ----:=--~-~- -T~~:~:;,-:"-:dd-+-----T-----¡ ~~--o-.s-.-~---_-----+---o-.54 ¡-,-- _2 ___ _ 

1

: 

1

. bcams · 1 

1'. :, ' (prccasl) ; : 

• T = lr.msver~ (shonJ dHt'ChOO. L;; longltudmal dlrec\lon. e= rotah{lnal. m-plane VlbratiOn. 

ing ratio assumed in the analysis is a 
rcasonahk cstimate uf what can be ex
p~cted for modcratc carthquakcs -
and it is prohahly L·onscrvatiVe for 
vcry sevcrc _¡;rnund motions. On thc 
o1her hand. lhe facl lhat similar damp
ing coefficieilts are ohtained ·for rcin
forced and prestresscd concrete build
ings does not mean that the same re
sult will be obtained for largc 
a_mplitudes of vibration. [t is expected 
that rcinforccd concrete structures will 
show greater damping when subjected 
to high lcvels nf strcsses. duc to thc 
energy dissipation providcd by opcn
ing and closing of tlcxur<JI cracks and 
to more stahlc and fat hystcrcsis loops 
for wcll detaikd llll'lllhers. 

ORO BUILDING 
This is a 1 0-story building locatcd 

in thc nwst scvcrcly Jamaged are a of · 
thc city. Severa\ huildings col\apsed 
in a radius of 200m (656 fl) from this 
structure .. Jts plan is rclalively small 
Jnd elongated, wilh one bay in the 
shon (transversc) direction and five 
bays in thc longitudinal direction (see 
Fi~ 7). 

Thc structurc is cast-in-place with 
rcinfoi-t.:cd concrete colum_ns and post
tcnsioncd hearns with groutcd prc
strcssing tcndons. Mild stccl rcinforcc
mcnt providc.s additional etmtinuity at 
hc<.~m-to-loltlllllljiiÍilh. Allthl' h;tys 11f 
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Fig. 5. Power spectrum of the motion at the roof of the ORO Building. Ambient 
vibration test in the transversa direction. 
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Fig. 7. Plan and elevation of the ORO Building. 

the end frames in the longitudinal di
rection are infilled with brick walls, 
which provide a significant cOntribu
tion to the lateral stiffness. Masonry 
walls also enclose the elevator and 

staircase shafts. The building is 
founded on friction piles beneath a 
basement and a foundation box. Typi
cal reinforcing details of structural 
members are shown in fig. 8. 

E levotion 

An inspection of the building after 
the earthquake revealed extensivc 
cracking in the masonry walls arn•1ncl 
the elevator shaft and distorti 
falling of sorne ceiling pane¡ __ ·"" 

9 Moin reintorcement 
360 

ll 7 7 ..__ 4#8 L2#7 
11 

/2#6 

Cross section 

/2 Cables 12 4> ?mm 
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L 1 
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(o) Transversa be a m ot first floor 

Fig. 8. Reinforcement details of stnuctural members of the ORO Building. 
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F.g. 9. Response spectra ol ground motions usad for the analysis of the 
ORO Building. 

F•g. 1 O. Maximum lateral diaplacements using 
linear analysis for lhe ORO Building. 

crac:ks were found in._the main struc
rural members. The building showed a 
sipifiCW tilting in its shon dircction 
(corrcsponding lo aboul 2 percenl of 
tbe building heighl). 

11 cannot be excluded lhal some·tilt
ing already existed before lhe eanh
quake. allhough it had not been no
liced by tbe tenanl5. 11 is assumed that 
ovenuming momenls, caused by the 
lateral forces. produced compressive 
forces on the pites in excess of thosc 
that could be transmilted through fric
tion to the soil. Setllement and non- . 
symmetrical vibration of the building 
were then generaled. 

The design of the building was 
checked againsl the requiremenls of 
the building code enforced ac the time 
of the construction. The strcnglh for 
gravily and lateral forces was found lo 
be adequate; nevenheless. lateral dis
rlacements in the transverse direclion 
significantly exceedcd allowable lim
its. The curren! code includes much 
stricter requirements which are not 
satisfied by this building. 

For lhe computalion of thc linear r~
·sponse of the building lo the 1985 
eanhquake. two ground motions were 
ustd. Firs1, the ser record wa~ cho
sen becausc ll is the only actual record 
obtained for thc most damagcd arca 
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where the building is Jocated. After 
the eanhquake, t.he nctwork of seismic 

'instruments was greatly enhanccd in 
Mexico City. In panicular, one insttu
ment was placed at <1 distance of about 
1000 m (3500 ft) from this building. 
Records of two moderate earthquakcs 
have been obtained al this station, 
called ROMA. 

For the same event, rhe amplitudes 
of the ground motion recorded at 
ROMA were consistently greater than 
that at the ser site. There is convinc
ing evidence that the response of the 
soil is linear in this area, even for very 
Jarge eanhquakes such as lhal of 1985, 
and lhat the shape of the linear elastic 
response spectrum remains essentially" 
thc same, except for a scale factor 
which depends un th< carthquake in
hmsity.10 Therefore. an cslimatc of lhc 
g.round molion C.\p~o:n~nced ar the 
ROMA si te in 1985 can be made by 
multiplying -the spcc1rum obtained in 
1989 at this sitc by a ..cale factor ob
tainC:d from other statJons where both 
motions had bcen rccorded. 

ln Fig. 9. the scaled-up ROMA 
198Q spcctrum is o,;hown. This i~ stg
nificantly more scvcrl' 1ha;1 the SCT 
19N~ spectmm. Thi, ftnding is cvr.~::-.
ll!nt with thc greatcr Jamage observcd 
around rhe ROMA sitc with respect ro 

that-.at the SCT area .. The factored 
(scaled-up) ROMA record was. there
fore, also used to eslimate the re
sponse of the QRO Building. 

Only the response of tbe building to 
the ground motion in the transverse Ji
rection will be discussed. The effecls 
in the other direction were signifi
cantly smaller, the response remaining 
essentially in the elastic range. The 
maximum lateral displacements at 
each floor leve! are shown in Fig. JO 
for both ground motions. Fig. 1 1 com
pares the maximum bending moments · 
induced at the beam ends with the re
sisting moments computed consider
ing expected (average) material prop
enies. At the left end of the beams, the 
comparison is made for the SCT 
record, and at the righl end. for thc 
factored ROMA record. 

From the anaiytical results. it can be 
observed. firstly, that the factoreu 
ROMA motion produced a response 
exceeding that of the scr motion by a 
factor of approximately 3. The differ
ence is explained by the observalion 
nf thc response spectra of thc 1wo 

rccords. For a pcriod of 1.3 sccond~. 
corresponding to 1he fundamental pe
riod of the QRO Building. lhe ratio of 
the spectral ordinales of the two 
rccords is 3.7. Thc factthat tbe ra1io of 
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Fig. 11. Bending moments (ton-m) at beam end ot the ORO Building. 

the responses is similar to the ratio of 
spectral ordiO.ates means that the s~c
ture responded essentially in the first 
vibration mode. 

Secondly, the computed lateral dis
placements were extremely large. The 
maximum interstory drift was 0.7 per
cent for the SCT record and 2.5 per-
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cent for the ROMA record. Lateral 
displacements of this arder of magni
tude should have caused ~ignificant 
structural darnage. 

Finally, the bending moments that 
should have been induced by the 
ground motions in the building, if the 
response remained linear elastic during 

a 

-5 +l.O 5 
-1.0 

Moximum ductility demand for 
rototions al plostic hinges 

Fig. 12. Distribution of plastic hinges and maximum ductility demand for the SCT 
accelerogram in the ORO Building. 
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the earthquake. exceeded the ·flexural 
strength of the beams by a factor up to 
l 5 percent for the SCT record and up 
to 240 percent for the ROMA record. 
The base shear force corresponding-1o 
a linear response is 0.30 and 0.55 of 
the total building weight, for the SCT 
and ROMA records, respectively. 

The results of the nonlinear analysis 
for the SCT record indicated the for
mation of plastic hinges for positive 
and negative moments, as shown in 
Fig. 12, with a maximum ductility de
mand of 3. Under the effect of the fac
tored ROMA record, the plastification 
was more widespread and the ductilily 
demand much larger. 

From the analysis, it is apparent that 
the observed response did not corre~ 
spond to that predicted, since the lack 
of structural damage indicatcs that thc 
structure remained linearly elastic. 1t 
cannot be excluded that some <.:ra¡_:ks 
forrncd during the vibration and tht.:n 
closcd, lcaving no visihlc ~.:vidcncc; 
nevertheless, strains in thc steel and 
concrete could not reach the values in
dicated by the analysis. 

lt is assumed 1hat 1he shaking actu
ally induced in the building was much 
smaller than that which corresponded 
to the factored ROMA record and was 
probably also smaller than that of 1hc 
ser record. The reas_on for this can be 
atuibuted to the energy dissipation, as
sociated with the loss of friction bc
tween the piles and soil. that took place 
al the base of the building. 

Another possible reason for the dif
ference is that the actual strength of 
the structural members significantly 
exceeded that computed by conven
tional design methods. Sorne addi· 
tional comments on this issuc will be 
made in the final section of rhis papc:r. 

TAM BUILDING 
This eight-story offtce building. t\ 1·•· 

cated at the boundary of thc lakc t'l\:d 

area, where the depth of thc soft ,,_-J.. y 

dcposits is about two-thirds of 1h.11 .11 

the QRO Building. In 1 ~S5. lh< d.un· 
age in the area was moderate. LnJ;cJt· 
ing that the amplitude of tht' ... h.ü .. ng 
was significantly less than that 111 t:;l· 

most damaged zone. The buillhn~ h"'' • 
cast-in-place concrete waftle ,Jab 'up
ported by reinforced concret~ (ulunuh 

PCl JÜUf;NAt 
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Plan view and distribution of lightweight blocks 
¡n the waffle slab 

Fig. 13. Plan and elevation of the TAM Building. 

The ribs of the waffle slab on the 
column lines are posHensioned. Mild 
steel reinforcement in the ribs is very 
light. particularly for positive mo
ments. Additional mild steel reinforce
ment is located at the salid zones 
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10@ 201 1 @-

30 
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around the columns, in both directions 
and in both faces. Thus, a sharp reduc
tion in bending strength developed at 
the perimeter of the salid zone. 

The end bays in the longitudinal di
rection are filled with masonry walls. 

@ 30 1 110@ zo 

Mild steel reinforcement 

® r 4 cables 12<1>7 © 
80 1 ~ 210 11 210 210 --j 1 80 

7' 
32I 

1 132 -1-- J ~ 32\ ,g.1 
21 10 21 

32 ¡;-r 1 
-¡-, 

32 ~~- 1 

~r- 1 
32 

~r- 1 
320 

- 1-
32 o 

- 1-
32 o 

- r-
o 32 

17 

13 
13 

·51-1 
-'5"1 
B:"~ 

11 

1 

1 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

N 1 
..lL 

SS 
~ Ir-

Elevation, transversa direction 

Interior partitions are of flexible mate
rials. The foundation is through point 
bearing concrete pi les. A sketch of the 
structure is shown in Fig. 13 and the 
reinforcement of principal members is 
shown in Fig. 14. No evidence of 
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Fig. 14. Typical reinforcing details of structural members of 1he TAM Building. 
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damage was found when ,-------:---:--------------., ··· rransverse direction and 
-~. ·. 

the building was inspccted. 
Tenants mentioned that 
large lateral displacements 
were felt and that ligh't 
non-structural damage was 
caused by the earthquake. 

The study of the dynamic 
properties of the analytical 
model showed that the ef-
fect of the soil-structure in-
teraction was small for this 
building, as can be deduced 
from the small difference 
between the fundamental 
periods computed for the 
model fixed at the founda-
tion and the one consider-
ing defonnation at the base 
(seeTable i). 

Since the building was 
located at the boundary of 

Story 
VIV SCT 

9 

8 

7 

6 

5 

4 

3 

2 

0 o~~~2--~4L-~~6L-~~8~ 

A,cm 

would have been signifi
cantly affected by the 
earthquake if situated in 
thc most criticai-ZOnc:---~-

OTHER BUILDINGS 
The three other buildings 

under slUdy are located in 
areas where the seismic ef
fects were smaller. and 
none of thern expe"rienced 
any damage. They will be 
described brielly. Further 
details on their properties 
and on the analytical results 
can be found in ReL 7. 

the lake zone. it was ana
lyzed both for the effect of 
the SCT and Y!Y ground 

Fig. 15, Maximum lateral-displacements in the TAM Building. 

• The building labeled as 
TAC is a four-story struc
ture which is used for 
the storage of fumiture. 
lts story height [6.8 m 
(22.3 ft)] is greater than 
usual. giving rise toa 

motions. Maximurn lateral displace· 
ments are shown in Fig. 15. For the 
SCT records, interswry drifts in sorne 
stories reached values that are com
monly associated with structural dam, 
íige. Bending mornents in the beams 
at column faces excceded resisting 
values. 

The situation was panicularly criti
ca! for positive rnoments at the 
perirneter of the solid zone, where, 
due to the very low amount of rein
forcernent, a very limited flexural 
strength was available once seismic 
mom~nts exceeded the effects of verti-

cal loads. Ductility demands at sorne 
sections exceeded 10. 

Under the VIV record, the displace
rnents were moderate and the interna! 
forces did not exceed the resisting val
ues. The base shear force induced by 
the SCT record corresponded to 21 
percent of the building'.s weight, com
pared to 10 percent for the YIV record. 

lt is assumed that the ground mo
tion at the site of this building was 
much lower than in the most affected 
area, being closer to the YIV record 
than to the SCT record, The building 
is rather weak and flexible in the 
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total height of 27.2 m 
(89.2 ft), roughly corresponding to a 
typical eight-story building. lt is lo
cated at the foot of the hills on the 
west side of the city, where .. the area 
of firm soil begins. There are oniy a 
few rneters of soft soil over the sol id 
strata. 
The structural sys1em is composed 
of cast-in-place concrete frames 
with rather long spans 11 O and 
1 L7 m (32.8 and 38.4 ft)]. Beams 
are post-tensioned with draped 
tendons. Mild steel reinforcement 
at the ends of beams is small. The 

~~:~~~~ 1 

' 
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F1g. 16. Oeta1ls of beam-to·column JOmt m the IMP Bu1lding. 
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Fig. 17. Details of beam-to-column joint in the SMO Building. 

perimetcr frames are completely 
infilled with masonry wai.Js, which 
conrribute significantly to the lat· 
eral stiffncss. 
The analyses showed almost no ef
fect of soil-structure intcraction and 
that the building is very flexible in 

. the transverse direction·. Neverthe
less, under the effect of the VIV 
record, the lateral displacernerits re
mained within allowable limits and 
the moments in the beams did not 
exceed thc flexura} strength, thus 
explaining the lack of damage to the 
building. 

• The IMP Building has five stories 
and a basement and is located in the 
so-called mmsition zone, which has 
about 10 m (32.8 ft) of clay deposits 
over firm soil. The structure is com
plete! y precast. with only one long 
span in thc transvcrse direction and 
10 shon spans 15m (16.4 ft) each) 
in lhc longitudinal dircction. Thc 
noor systL'Ill is composcd of prc:
strcsseJ T-bc:uns wilh a eomprcs
:->ion topping rcinforced with mild 
steel to providc continuity with thc 
C(liumns (scc Fig. 16). 

The analyscs showed that the build
ing is rather nexible in both dircc
tions and that, under the cffects of 
thc VJV ground motion. ncithcr thc 
allowuhlc displ<.~ccmcnts nor thc 
Strength of lhC ffiCffibCTS WCTC L'X
CCCded. This building did not suffcr 
any úamJgc from thc carthquakc. 
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• Finally, thc SMO Building is a com
pletely prccast cight-story structure 
which has double T-beams over
layed with a 6 cm (2.4 in.) thick 
concrete topping, providing di
aphragm action of the floor and con
tinuity with the columns. A detail of 
the beam-to-column connection is 
shown in Fig. 17. 
The analyses of this building w'ere 
made for the CU record (obtained 
on firm ground) and indicated a 
very small response, not exceeding 
allowable values. Accordingly, no 
signs of damage were obs~rved in 
this building. 

DISCUSSION OF 
THE RESULTS 

The five buildings whose seismic 
responses were analyzed in detail 
are representative of the different 
tcchniques u sed for prestresscd con
crete construction in Mexico City. 
They are mainly framc structures with 
prestresscd concrete bcams and non
prestressed columns. Bcams were ei
ther cast-in-place and post-tcnsioncd, 
or precast and preStresscd. 

Frame mcmbers were rathcr slcndcr, 
giving rise to Jlcxiblc structures with 
long vibr;ttion pt.•riods. which are par
tinl!arly sust.:eptihlc tn thc typc of 
ground mntinn inctuccd in thc soft 
clays of Mcxico City. In four of thc 
fivc buildin);!s. masonry walls filled 

rups lt3@ 10 

Oimensions in cni 

the exterior frames adjacent to other 
constructions. Thcsc walls signifí
cantly incrcased thc lateral stiffness 
and strength of thc structure. There
fore, these buildings were much 
stronger in one direction, i.e., perpen
dicular to the street. than in thc other 
direction. 

Analytical modcls adequately csti
mated the dynamic properties of thesc 
buildings when proper consideration 
was made of the contribution to thl~ 

stiffness by the floor system, of the 
stiffening effect of masonry infills and 
of the deformations of the base of the 
buildings on soft soils. 

The vibration periods of the first 
modes computed analytically were 
very similar to those measured by arr:· 
bient vibration tests on the structurt'. 
The average error was only 1 percent 
with a standard deviation of 2 perccnt. 
When the masonry infills were in
cluded in the models. the vibration pe
riods decreased by as much as 40 pcr
cent, corresponding toa two-fold Íll

crease in the lateral stiffness. On tlh' 
other hanJ. the Llisplucements ~111d 

rocking at thc husc of the buildinp. 
wcrc significan! only for slendcr build
ings on thick strata of soft soi!. TI¡¡· 
maximum incrcasc in the pcrioú due ¡, 

this cffcct was ¡¡honl .lO pcrccnl. 
O;unping t.:ocJficic111s mc;tsurl'd h~ 

ambient vihration tet.:hniqucs vancd 
between 2 and 5 pcrccnt, with an avn 
age of 3 pert.:cnL These values ;ul· 



1' 
1! very similar to thosc that havc bccn 

determined in non-prcstressed, rein
forced concrete buildings. 11 must be 
en~·phasized that ambient vibration 
tests correspond to vay low stress lev.
els in the structural members. and that 
for larger vibrations, as those induced 
by severe eanhquakes. both the damp

. ing and period ·increase. Then, the 
damping coefficient of 5 percent, 
which is generally assumed for seis
mic design, appears reasonable. · 

Since there were no instruments to 

measure the responses of the buildings 
or the motions induced at their bases, 
no quantitative comparison can be 
made between the actual and the com
puted responses to the Í985 earth
quake. Furthennore, significant varia
tions in ground motions originated by 
the same earthquake, even between 
nearby siles, make it difficult to esti
mare the shaking experienced by a 
particular building. For these reasons. 
only very general conclusions can be 
drawn. 

Threc of thc fivé huildings werc lo
c;ncd in arcas whL'fL' thc amplitude" of 
the ground shaking in 1985 was moJ
erate. Therefore, thc analyses showed 
that the response should have re
mained in the linear elastic rangc of 
bchavior, which i.'> in agreemcnr .with 
thc lack of damagc cxperienced _by the 
buildings. 

Another building (TAM), with a 
post-tensioned tlat plate system, was 
particularly flexible and wcak in one 
direction. The analyses showed that it 
should have undergonc large int!lastic 
defonnations if it were affected by the 
ground motion measured in the most 
damaged area. 1t is assumed that its 
gnod bchavior is partially due to a 
structural capaL·ity in c.xccss of that 
~-~~~nputcd hy an;tlyticll mcthods, dnd 

n1;1inly to thc LIL'I that thc ground 
shaking at lhis p;uticular silc was 
wcaker Lhan in the critica! arca. 

The most interesting case is that of 
the QRO Building. which is located in 
an area where lhe ground motion was 
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pani~Uiarly strong. Thc lack of scvcrc 
d: . .unagc in this building can probably 
be explaincd by the fact that thc cn
ergy induced by the shaking was 
mainly dissipated by the nonlinear de
format~_ons between the foundation 
and the. soil, rather than by inelastic 
behavior in the structure. 

CONCLUSIONS ANO 
RECOMMENDATIONS 

It is important to emphasize that the 
five prestressed concrete frame struc
tures showed good behavior under a 
severe earthquake, without any sign of 
di stress in the joints or elsewhere. This 
suggests that, by following the much 
stricter code practice now accepted for 
this type of structure, in adequate 
safety leve! can be obtained for even 
the most severe seismic conditions. 

On the. other hand, particular care 
must be given to sorne structural·de· 
sign features which were common to 
the buildings under study, as well as 10 

most pr~stresscd concrete buildings in 
Mexico. Thesc featurcs must be sig
nificantly improvcd in arder to attain 
an adequate seismic safety level. 

The structural system must be later
ally stiffer and stronger than that pro
vided by the rather slendcr frame 
members typically used in the build
irlgs under consideration. This can be 
auained by using more robust colurnns 
and beams, but, preferably, by adding 
stiffening members such as shear 
walls or braces. The advantage of hav
ing stiff slructures is particularly im· 
portant for buildings located on soft 
soil. where lhe long periods prevailing 
in the ground motion particularly af· 
fect flexible structures. 

flexura! capacity at bcam·to-column 
joints mu~t he incrcased. cspccially 
wilh rcg;u"J lo positivc moments. Thc 
conccpt of panial prestressing. in which 
the capacity to resist seismic effects is 
mainly assigned to riuld steel reinforce· 
ment, must be favored because of the 
greater ductility and continuity that can 

he obtaincd from this mclhod as com
parcd wilh full prcstrcssing. 

Reinforcc::ment dctailing in bcams, 
columns and joints must be improvcd 
to Jttain larger ductilities. In particu. 
lar. thc confinemcnl of concn::le and 
longitudinal steel in sections of possi
ble formatiOn of plastic hingcs. must 
be achieved using closely spaced 
transverse reinforcement. 

When precast concrete elcmcnts are 
used in tloor slabs, measures mus1 be 
taken 10 ensure that they constitute a 
stiff horizontal diaphragm - for ex
ample. by casling a thick reinforced 
concrete topping. Otherwise. in·plane 
distonion of the ~labs and a concentra· 
tion of lateral forces in sorne frames 
could occur. 

The imponancc of instrurnenting 
prestressed concrete buildings lo 
record their responses to seismic d· 
fects must be emphasized. Only in this'"'" 
way could the analyses and design 
methods discusscd be fully validated. 
The frequc::nt seismic activity in lhe 
Mexico City Valley and the large vari
cty of types of structurcs existing in 
thc arca makc it a particularly convc· 
nient site for scismic instrumentalion 
of buildings. 

AKNOWLEDGMENT 
This papcr is hased on thc wurlo. pcr

formcd by thc lirst author l~1r his J¡k."· 

toral disscnalion at the Ecole Na
tionale des Ponts et Chaussées (Pari!l) 
under the supcrvision of Professor 
Bernard Halphen. Thc ambicm vihra· 
tion tests of the five buildings werc 
performed al the lnstilute of Engineer· 
ing at UNAM. under thc direction of 
David Muriá-Vilá. and with sponsor· 
ship llf thc Mcxican Association of 
Prcstrcs,..;cd and PrCfabricalcd Con
crete Pn1duccrs. Thc as.sislancc of 
Jorge Avila, uf thc lnstilute of Engi· 
ncering. in the analyscs of lhc huild· 
ings is also greatly apprcciated. :J\ 

we\1 as the careful revision of thl' 
manuscript by Sergio Alcoccr. 

PCI JOURNAl 



J: lJI,¡¡keky, i' . "f're'IIP:",\f:d Cl¡flf.fCfl; 

Seismic:.: llc\JKn." lluiJ~tin of th~ N~w 
'kaland Soddy for Earthquake Engi
neering, V. 6, No. 1, 1973, pp. 2-21. 

l Rosenblueth, E., and Meli, R .. ''The 
1985 Earthquake: Causes and Effects in 
Mexico City," Concrete lntemational, 
V. 5, No. 6, May 1986, pp. 23-34. 

3. Finte!, M., "Performance of Precast 
and Prestressed Concrete in the Mex
ico Earthquake," PCI JOURNAL, V. 
31, No. 1, January-February 1986, pp. 
18-42. 

4. Camba, J. L. "Comportamiento de las 
Estructuras de Concreto Presforzado 
en la Ciudad de Mhico Durante el 
Sismo de 1985" (Behavior of Prc
stressed Concrete Structures in Mexico 
City During the 1985 Earthquake), 

March-April 1993 

REFERENCES 
/MCYC Review, :-.:o. 186, Mexico, 
November 1986. 

5. Meli, R .. and Avila. J. A., ''The Mex
ico Earthquake of September 19, 1985, 
Analysis of Building Response," 
Earthquake sPectra, V. 5, No. 1, 
February 1989, pp. 1-18. 

6. Meli, R., "Seismic Design of Masonry 
Buildings - The Mexican Practice," 
Proceedings, Fifth North American 
Masonry Conference, V. 1, Urbana, 
IL, June 1990, pp. 1-12. 

7. Camba, J. L, ''Componemenl Face aux 
Seismes dé:Cinq Batiments en·B~ton 
Précontraint Situés dans la Ville de 
Mexico" (Seismic Behavior of Five 
Prestressed Concrete Buildings Siruated 
in Mexico City), Doctoral Dissertation, 
Ecole Nationale des Ponts el Chaussées. 

Paris, France, October 1991. 
8. Dowrick, D. J., Eanhquake Resistan/ 

Dtsign, Second Edition, John Wiley & 
Sons, New York, NY, 1987. 

9. Muriá- Vil á, D .. "Características 
Dinámicas de Tres Edificios de Con
creto Presforzado en la Ciudad de 
M~xico" (Dynamic Characteristics of 
'l'hr<e Prestressed Concrete Buildings 
in M~xico City), Institute of Engineer
ing, UNAM, lnterim Repon No. 9711, 
August 1989. 

10. Singh, S. K .. Lenno, J., Domfnguez, 
T., Ordaz, M,, Espinoza, J. M., Mena, 
E., and Quaas, R., "A Study of Ampli
tication of Seismic Waves in the Val
ley of Mexico wilh Respect to a Hill 
Z:one Site," Earthquake Spectra. V. 4, 
No. 4, November 1988, pp. 653-674 . 

• 

71 



/ 

F.~CULTAD DE INGENIEAIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

XX CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA 

MODULO III: DISE~O SISMICO DE EDIFICIOS 

REFUERZOS DE ESTRUCTURAS 

ING. OSCAR DE LA TORRE RANGEL 

PaiJCÍO ,]eH .l. ., ' • '. t ~ll:·• ·,.· .. oq Ct.at.hter"· ·:•.rto !'.':··.ro.~;¡ liPt:\l Pn~·· 
_-,.:, . '· ·,)' : ., '·it·1':ln' i10-0>I.! ~;J1 .11•. •' ,\! 'G 



EVALUACION Y REPARACION ESTRUCTURAL DE EDmCIOS 

Ing. Osear de la Torre Rangel. 
Gerente General- Proyecto Estructural, S.A. México, D.F. (1994) 

1 

A). - EVALUACION ESTRUCTURAL 

A.! RECONOCIMIENTO Y EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO GENERAL. 

A. 1.1 Reconocer hundimic:ntos y de.<.iplnmc!S genc!r.c~.l~. referenciando aristas de fachadas con las 
edific.acion~ vecinas, y observando gridas, ondulaciones o corrimientos en banquetas, calles y 
posibles movimic!ntos relativos en las junta.'\ con colindantes. 

A.l.2 Identificar el sitio con respecto a la zonificacilin del Reglamento de Constl'\lcciones. 

A;l.J Identificar pre~ncia de edificacion~ o de! instalaciones importantes cercanas, como metro, 
lumbreras~ drenaje profundo, su~stacion~. pozos profundos, torres de transmisión, edificios altos 
dentro de la manzana con posiblo.• pilotes de punta. . ·; 

A.l.4 Ubicándose en la azotea del inmueble. reconocer posibles movimientos en las juntas con 
colindantes, rotura de tapajuntas, gol~ entre edificios, materiales atrapados entre edificaciones 
vecinas. 

A.l.S Verificar el uso dd área útil d~ cada piso, ~1 tipo eJe cancelería, as( como sus movimientos, fractura 
de vidrios, fractura d~ r«:uhrimi~ntos, corrimientos en plafones, falla eJe instalaCiones hidráulicas y 
sanitarias, y funciunami~nto u~ c:h:vadores u montacargas. 

A.l.6 Verificar en el cubo de escalerd.S tisur.LS o fracturas eJe recubrimientos, muros y rampas. 

A.!. 7 Verificar el int~rior del cubo de elevadores y muros del sótano, para reconocer fracturas. 
desPlomes, deformaciones de guíat\ m~teánicas y fugas de agua. 

A.!. 8 Investigar el tipo de documentación di,ponihle y propósito futuro de propietario en cuanto al uso 
del inmuehlc: y posibilidadc:s de ad~teua~ión al nuevo reglamento~ 

PROPOSITOS Y OBJETIVOS EN ESTA ETAPA 

1). Definir la .categoría del inmueble (A) ó (B), así como la posibilidad de una nueva 
imagen arquitectónica y cambio de uso de áreas. 

2). Conocer la documentación disponible. 

3). Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes: 



3). Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes: 

3.a. Levantamiento geométrico estructural, plomos y niveles. 

3.b. Levantamiento de fisuras y daños estructurales y de recubrimientos. 

J.c. Sondeos y calas para conocer selectivamente armados y calidad de materiales. 

3.d. Sondeos y calas para conocer el tipo de cimentación. 

3.e. Exploración del subsuelo. 

J. f. Sondeos y calas para identificar el tipo de "empaque" entre muros y estructura. 

3.g. Sondeos y calas retirando recubrimientos, para dotectar fisuras de losas en especial en las cercanías 
con elementos de rigidez (cubos de elevadores y escaleras y colindancias), para establecer si el trabajo 
como diafragma horizontal la.• hubiera provocado. Ver tabla anexa y comentarios sobre el tamaño de 
fisuras y grietas. (hojas 9 y 10) 

4). Definir si las deformaciones generales de la estructura, durante eventos sísmicos 
provocaron los daños visibles en recubrimientos, acabados y grietas estructurales, así 
como en muros de relleno o de rigidez. El propietario debe conocer las deformaciones 
límites que establece el reglamento, y se decidirá de común acuerdo la estrategia y 
posibilidades de reparación local y/ó reestructuración. 

Si no hubiera daños visibles, y las fisuras no son debidas a movimientos sísmicos, debe 
_plantearse la conveniencia de preparar documentación suficiente, que deje constancia de 
la capacidad estructural, para futuras acciones sísmicas. 

A.2 EVALUACION DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL BAJO ACCIONES SISMICAS 

A.2.1. Edificaciones Con muros de CarSI ·:: 

Si la edificación tiene menos de 13 metros de aliura cabe la posibilidad de que cumpla o pueda 
facilmente adecuarse, para que cumpla con las condiciones de aplicabilidad del método 
simpliticado de análisis, previsto en el reglamento, en cuyo. caso, no ~.;; necesario verificar la 
seguridad contra ~• volteo, ni calcular deformaciones horizontal~, ni tomar en cuenta efectos de 
torsión. 

Sólo tiene que verificarse que la suma de ...,;istencias de muros en cada piso sea igual o mayor que 
la carga actuante sísmica factorizada en cada dirección principal. 

A.2.2 Evaluación simplificada de ~tructuras de concreto. 

Para ~ificacion~ de m~iana altura se ha desarrollado en Japón· un procedimiento para evaluación 
d~ la capacidad sísmica d~ ~c.lificios ~xist~nt~s d.:! concreto reforzado, y que ha sido adaptado para 
su uso on M<xico por la UAM Azcapotzalco. 
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El n:sultado ""timado para un edificio, no representa el nivel o rango de comportamiento sísmico, 
~ro si un índice que reprtsenta la potencial capacidad contra una int~ncidad sísmica en fonna 
cualitativa. 

Básicamente este procedimiento originado en Japón, se ha estado aplicando para edificios de 6 
pisos o menos, con un sisttma esttuctural a base de marcos con columnas o trabes de concreto con 
o sin muros de cortante. 

Para edificios de más de 30 años, con deterioro severo, con exposición eventual a· fuego, con 
concretos de muy baja resistencia o con un sistema estructural htbrido o sin definición clara, el 
procedimiento o norma Japonesa no es aplicable. 

El procedimiento de evaluación desarrollado en la UAM Azcapotzalco y derivado de la norma 
japonesa, consiste en definir el coeficiente sísmico reducido por ductilidad corre...c;pondiente a la 
condición de falla. denominado coeficiente de resistencia • k1 • y expresado como sib'lle: 

en donde: . ' 
(V. )1 es la fuerza cortante resistente en el entrepiso i 

(V.), es la fuerza cortante actuante en el mismo entrepiso i 

S factor correctivo 

. .. 

Suponiendo que la falla de entrepiso, se localiza en los elementos verticales de sustentación, la 
fuerza Cortante r~sistente se calcula m~diante la combinación de su resistencia proporcionalmente a 
sus rigidoces, (Iglesias. UAM 1987) · 

Recientemente los mismos estudios en la UAM han tratado de simplificar las evaluaciones, de tal 
forma que para un edificio típico de mec.liana altura con materiales comunes. en nuestro medio 
( VR )1 se calcula multiplicando las áreas transversales de los elementos estructurales verticales del 

entrepiso, por el ""fuerw cortante resistente promedio para cada una de las piezas estructurales de 
que se trate. 

La fuerza cortante actuante <V. )1 para el mismo entrepiso i estudiado, se calcula con el método 

estático del reglamento do construcciones, aplicando el factor de carga que le corresponda, según la 
categoría de la edificación. 

" 
I.(J)¡h¡ 

(V,),= (F.C.) i,' Wror 

I.(J)¡h¡ 
j=l 

n = "':'mero de pisos 
(J)i = peso del piso j 
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h; = altura del piso j ~osde el nivel del terreno 

(F. C.)= Factor de earga (1.1) 

Wror = peso total de la estructura 

El factor correctivo (S), toma en cuenta la influencia que sobre la resistencia tienen las 
irregularidades geomo!tricas, problemas de cimentación, afeCtaciones de estructuras colindantes y el 
deterioro propio ~e la estructura. 

Este procedimiento ha sido emplesdo en un número importante de edificaciones para el D.F., y 
reducido a 162 casos para fines de zonificación sísmica en .el D.F., y ha sido calibrado 
satisfactoriamente con evaluaciones detalladas. 

Rc:ci~ntemente en la misma UAM, se han h«ho estudios complementarios mediante los cuales se 
pueden estimar tamhión en forma aproxi~ los desplazamiento y el periódo fundamental de las 
estructuras típicas ~d D.F. 

• 

. u.: 
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En el pivceso de evaluación simplificada, aparece· una clasificación de daños causados por sismo, que es básica 
también 011 la norma japonesa, y que puede dar una buena idea y ayudar al ingeniero estructurista para tomar su 
desición final ó dictámen de una edificación, por lo que"" reproduce a continuación: 

TIPO DE DAÑO DESCRIPCION 
o No estructural Daños unicamente en elementos no 

estructurales. 
1 Estructural ligero Grietas de menos de 0.5 mm, de ancho en 

el~mntos de concreto. 
. Grietas de menos de 3.0 mm de ancho en 

muros de mampostería. 
2 Estructural fuerte Grietas de 0 .. 5 a LO mm de ancho en . .. .. . ... 

·~Jemenlos de coricreto . 
Grietas de 3 mm a JO ~ J~'·ancho en 
muros d._, m3.mposteria. 

3 Estructural gr.lVe Grietas de más de 1 mm de ancho en 
elementos de concreto. 
Aberturas en muros de mampostería. 
Desprendimiento del recubrimiento en 
columnas. 
Aplastamiento del concreto, rotura de 
estribos y pandeo del refuerzo .en vigas, 
columnas y muros de concreto. 
Agrietamiento de capiteles. 
Desplomes en colurrmas. 
Desplomes del edificio en más del 1% de 
su altura. 
Hundimiento o emersión de más de 20 
cms. 
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Si el menor de los valores ki, corresponde ..,nsiblemente al coeficiente s(smico reducido por 
ductilidad de acuerdo al reglamento, deberá identificarsoo en ese piso (i), el grado de daños 
existentes en la edificación, ya que este valor representa un índice de las condiciones de falla. 

Las conclusiones que el ingeniero estructurista, y el director responsable de obra puedan dar al 
propietario, deben apega= al Reglamento de Construcciones, para poder tomar la decisión y 
responsabilidad compartida que cada uno de los casos amerita. 

A.2.3 Evaluación detallada 

B-1). 

. ,, . 

Es cada vez más fácil, con programas para computadoras P.C. realizar el análisis estructural de la 
edificación, en forma espacial, más confiable a medida que los datos recabados geometrico
elásticos lo sean. 

Los resultados de dc:formaciones entre pisos consecutivos, así como los elementos mecánicos de 
tra~ .. columnas, muros y acciones sobre la cimentación, serán correlacionados con los daños 
observados para un· coeficiente s(smico dado por el reglamento en irigor y servirán al ingeniero 
estructurista para proponer al propietario la acción a tomar, ya sea de reparación local, demolición 
o reestructuración. 

Personalmente estimo "razonable", atender a la respuesta de deformación, más que a la capacidad 
estructural de trabes, columnas y muros para decidir la mejor forma "de reestructuración, pero el 
•arte" ~·cada e5tructuri-sta puede variar según. el CaSo a tribu-~. Á··~~ti~liación se presentan 
conceptos generales de reestructuración y detalles constructivos que he tratado de agrupar y 
precisar cada vez más, esperando aportaciones y comentarios de colegas. 

B) REFUERZO DE ESTRUCTURAS 

INTROD.UCCION 

Los conceptos. e.."tudios y trabajos siguientes. puedt!O confundirse;·pero tr3~ de conseguir una 
respuesta aceptable de una ~tructura existc::nte ante la acción de fuerzas horizon~les sísmicas . 

. . B.l. 1 REHABIUT ACION 

B.l.2 REPARACION 

B. 1.3 REFORZAMIENTO 

B. 1.4 RIGIDIZACION 

(RETROFITfiNG) 

(REPAIR) 

(STRENGTHENING) 

(STIFFENING) 

Estos estudios y trabajos representan un arte personal o de grupo, que rápidamente se están 
convirtiendo en una ciencia. debidamente apoyada por: 

~ INVESTIGACION Y ENSAYES. 

-PROCEDIMIENTOS CONSTRUCfiVOS EFICIENTES Y REALIZABLES. 

- VERIFICACION DEL COMPORTAMIENTO POST SISMOS. 
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8.2). 

A medida que crece: d a('Xlyo técnico y varic:UaJ de solucionc:s. así como materialc:s nuevos, se 
pueden idear m~jorc:s y más numerosas soluciones para lograr el objetivo final que es el 
componamiento o respuesta aceptable de la estructura. 

OBJETIVO 

Lograr un mejor comportamiento o respuesta estructural, ante futuras acciones sísmicas. 

El concepto del comportamiento o respuesta e..o;;tructural debe definirlo el estructu.rista de común 
acuordo con el propietario y/ó usuarios, par• establecer o definir la solución de refuerzo o 
rehabilitación. 

La respuesta de una estructura puede modificarse, para cubrir diferentes requerimientos, desde la 
seguridad de vidas humanas, hasta d control riguroso de daños en la propia estructura y sus 
elementos, accesorios o contenidos. 

Por lo anterior, no existe la solución •optima• o ·unica" que logre el objetivo establecido, pero al 
confrontar diversas exp:ri~ncias y resultados. ~ pueden establecer los siguientes conceptos: 

8.2.1 Diferentes criterios de comportami~nto, llevan a diferentes conceptos de refuerzo. 

8.2.2 Las condicione.~ dd sitio pueden obligar a un tipo de soluciones. 

8.2.3· Para estructura.• de pocos pisos,· pueden existir diferentes· soluciones que llevan a 
comportami~ntos comparables. 

8.2.4 Para estructuras de alturas mayores (no c:c.lificios altos) en sudos poco compresibles, el uso 
de muros de rigidez pu~dc: rc:pr~"M::ntar mt:jor solución que contraventc:os diagonales. 
especialmc:nte contra colapso. 

8.2.5 El uso de elc:mt::ntos de rigidt::z como muros de concreto o mampostería enmarcados, no es 
compatible con el uso de contraventeo diagorial metálico en una misma estructura, ya que 
el trabajo diciente de estos últimos, opera después que un elemento de rigidez ha sufrido 
daño. 

8.3 PROCEDIMIENTOS PARA REFUERZO. 

8.3.1 Sin cambiar el sistema resistente a fuerzas laterales. 

8.3.1.1 Reforzando las losas para que su efecto como diafragma horizontal sea más 
eficiente.especialmc:nte si sufrit:ron agrietamiento. 

8.3.1.2 Reforzando trabes, columnas y/o muros existentes, para garantizar que su sección 
transvc:rsal. participe con toda su área e inercia, ac.lemás de que resistan los 
elementos mecánicos que: les corn~spondan. 

8.3.1.3 Mejorando o rehaciendo la unión entre elementos estructurale..~ existentes, para 
garantizar su trahajo de conjunto previsto en el diseño original o en la revisión. 

8.3.1.4 Recimentando para reducir la amplificación eJe efectos, por volteo del conjunto o por 
desplazamiento excesivo de: la cimc:nt.ación. 
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8.3.2 Cambiando el sistema rl!.'\istente a fuerzas laterales. 

8.3.2.1 lncroouciendo nuevos elementos a la estructura original, como muros de rigidez, 
contravent~s diagonales, columnas y trabes nuevas. 

8.3.2.2 Eliminando piezas estructurales del proyecto y construcción originales como muros, 
contraventeos, etc., de mO<!o que no participen más para resistir fuerzas laterales. 

8.3.2.3 Recimentando, para mooificar las condiciones de apoyo de columnas, muros ó 
contraventeos así como para reducir las características de volteo y/ó desplazamiento 
del conjunto. 

En ~ualt.~uiera de los dos procc:dimientos. d tr.1hajo simultáneo entre diferentes piezas dc:be st:r 
garantlzado, a menos que 5(: pretenda apruv~har las característica" de ductilidad de algunos 
dementas, cuya participación completa y eticiente, sucede después de que otras piezas o ele~ntos 
ban sufrido daño parcial "aceptable". 

En general creo que es valiUo generalizar, que ademals de evitar colapso y salvar vidas humanas 
dd~ procurarse que el corriportamiento l!."tructural garantice la continuidad de funcionamiento en 

. operación dc:l inmueble, este concepto no es fácil asociarlo al aprovechamiento de ductilidad como 
se dijo en el párrafo anterior. 

~-~-·-En-todoi,.los casos la."integración" o "incorporación" total y completa de nuevos elementos 
estructurales debe garantizarse, de tal mooo que la estructura reforzada responda como si estas 
nu~vas pi~zas huhi~ran estado presentes dt!sd~ la construcción original. 

Los siguientes croquis, esquemas, detalles y r~omendaciones han sido propuestos por el autor, y 
construidos en diversas ~ificaciones, algunos de ellos sin respaldo suficiente de pruebas o 
investigaciones como pudieran desearlo otros ~tructuristas, y siempre serán objeto de adecuación y 
optimización para cada proyecto de refuerzo y ojalá en el futuro cercano, este arte llegue a 
convertirse en ciencia que aprovechemos todos. 

·.· 
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FISURAS Y GRIETAS 

ANCHOS TOLERABLES EN FISURAS O GRIETAS 
EN CONCRETO ARMADO (A.C.I) 

CONDICIONES EXTERNAS ANCHO TOLERABLE 
(EXPOSICION) mm 

AIRE SECO 0.40 
o 

MEMBRANA PROTECTORA 

HUMEDAD - AIRE SECO 0.30 
SUELO (TIERRA) 

PRODUCTOS QUIMICOS PARA DESHIELO 0.20 

AGUA MARINA - BRIZA MARINA 0.15 
HUMEDECIDO - SECADO 

MUROS DE CISTERNA O RETENEDORES DE AGUA 0.10. 

NOTAS SOBRE RELLENADO DE FISURAS O GRIETAS 

1.-) El rell~nar fisuras~. 0.5 mm y mayores. con resina epóxica. produce mayor seguri<lad sobre la suposición teórica 
de áiea .completa e Inercia efectiva en la sección transversal. 

2.-) El proceso ~. rellen~o de'-' hacerlo personal especializado; con calafateo previo. para deci~ir inyección simple 
o a presión. 

3.·) Después de efectuar un primer proceso de rellenado, es muy conveniente verificarlo, ya sea con ultrasonido o con 
extracción de muestras. 
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• 
Grieta o fisura debida a contracción volumétrica; y es 
muy probable que se presenten durante el proceso de 
fraguado del concreto, por defecto de curado. 

Generalmente no pasan a la losa y coincid~n con la 
posición de los estribos. 

10 

4.-) El proceso de rellenado. de una fisura se hace de 
abajo hacia arriba, para evitar aire atn1pado, 
calafateando previam<mte el tramo por inyeccar. 

T , 

S.. inicia el relleno inyectándolo por el taladro 
1 , basta que la resina se manifieste, 
escurriendo por el taladro 2. 
Se repite el proceso para el rellenado del tramo 
2 3 inyectándolo por el taladro 2 , y así en 
tramos superiores basta completar lodo el 
desarrollo de la fisura. 

Grieta o fisura debida a una tensión diagonal que es la 
combinación de una fuerza de corte (vertical) y otra de 
contracción volumétrica y/o fuerza horizontal de trabajo 
bajo carga, especialmente por descimbrado prematuro. 

S.. presentan en las cercanías del apoyo de la tn~be. y 
si aparecen después del proceso constructivo, por 
defecto de estribos y/o baja calidad del concreto, 
generalmente se prolongan a la losa. 
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ADITIVO ADHERENTE \. 
r L OLV Í ~LLA-REFUERZO 

Y ~TERIAL SUELTO 
1 

SUPERFICIE PICADA 
NUEVO CONCRETO CON Y IBRE DE P O 

• .¡, 
.O . '!! 1 

1 .,¡ . 
• 

1 

. 1 ¡ 4 
1 ~1-J4 • 

-r 

• • • • . \ . • 
3.0 - ' \_CAJAS CONECTORAS 

1 (10x10x3.0) 

REFUERZO D E LO S A 
1).- PARA MEJORAR EL EFECTO DE OIAFRAG~ DE LA LOSA .COMO 

ELEMENTO DE UNION ENTRE MARCOS Y MUROS. 

2).- PARA MAYOR CAPACIDAD A FLEXION. 

.. 
' 
' 

~~~ MALLA-REFUERZO 

. 45" e 
1 el/2" DENTRO DE 
TALADRO DE 1.30. cm. 

LOSA 

LOSA 

~------~--------------------------------------~----------------~.---. 

R E F U E R Z O D E L O. S A 
CON CONECTORES METALICOS DOBLADOS ANTES ci DESPUES DE 

COLOCAR LA ~LILA-REFUERZO, EN LUGAR DE CAJAS CONECTORAS 

"' , 

-

[ 

~ 

( REFUERZO PERIMETRAL ADICIONA 
A LA MALLA PARA CADA TABLIER 

1 r MALLA-REFUERZO 

L 
o 

I.H .... ;.........., i .; ' . i! . 

7 ... 

• 
.. 

• • 
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LOSA 
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l ::t~- DEMOLICION :C PARCIAL 

CONECTORES-VARILLAS DENTRO 
DE CAJAS CONECTORAS EN LA 
DALA Ó MURO EXISTENTES 

N.P.T. 

-~ MALLA-REFUERZO 

* MATERIAL LIMO ARENOSO cf GRAVA CEMENTADA 
COMPACTADO AL 951; PROCTOR CONFINADO 
PERIMETRALMENTE 

LOSA FIRME 
REFUERZO A LA CIMENTACION 
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-----------¡-- -

... 

w MAX. 

LOSA 

-~--=--= ~---=;=--~---=,-=--t'~~ 
·.·.: •. _:.1 .. _ .•. :.¡ .•. :.J ... :.! :.1. : .. . ., 

1 1 

1 

TRABE . 1~ 
1 

\ . 

· * GRIETAS DE 0.5 mm. Y MAYORES, RELLENARLOS CON RESINA EPOXICA 
(INYECCIONES POR TRAMOS DE 1 O o 20 cm. DE ABAJO HACIA ARRIBA, 

PREVIO CALAFATEO) 

V 1 STA LATERAL 
ELEVACION 

REFUERZO DE TRABE - ESTRIBOS EXTERIORES 

i 

1 

•• 1 

'- ~ 
., 4! 

TRABE 

~ MAX. 



N.P.T. 

----~--
.. -- .· • .. . . . ·... · .... 

b." ~- e.· ~-

PERFORACION PARA EL 
PASO DE ESTRIBOS 
(TALADRO) 

APLANADO 

CABEZA TORNILLO 

e o R T 

VARILI.J\S USAS CON 
ROSCA PARA TUERCA 
EN TRAhAO · SUPERIOR 

(ESTRIBOS) 

.. ...... . . . · • • 
·. . . . 'd ..... 

. ·. . .·• 
- .. - ... -... -
• • 

TRABE 

PLACA (P.B) 
PLACA (P.A) 

1-----b=--.....¡1 1- 5 

E 1 

FIRhAE 

..•.. 
.• '4 

1 
R E F U E R Z O O E T'RABE-

PROCEDIMIENTO PARA LA COLOCACION DE ESTRIBOS 
EXTERIORES EN FALLAS POR TENSION DIAGONAL 

1.- DEMOLER EL PISO PARA DESCUBRIR LA LOSA. 

2.- TALADRO PARA EL PASO DE VARILLAS USAS CON ROSCA EN SUS EXTREMOS SUPERIORES 
(ESTRIBOS). 

3.- HABIUTACION DE PLACAS (P.A) Y (P.B) PERFORADAS Y DE VARILLAS CON CABEZA DE 
TORNILLO Y ROSCA PARA TUERCA. 

4."'- "COLOCACION" DE PLACAS y VARillAS- LISAS: PINTAR CON PINTURA "AÑTICORROSIVA (2 MANOS) 
LAS PLACAS Y VARILLAS PREVIAMENTE. 

5.- COLOCACION DEL RELLENO DE PERFORACION Y NUEVO N.P.T. 

6.- APLANAR CON MORTERO LAS CARAS DE LA TRABE HASTA AHOGAR TOTALMENTE LAS VARILI.J\S 
USAS. EN TODA LA EXTENSION QUE OCUPEN LOS ESTRIBOS AOICIDONALES, USAR TELA DE 
GAULINERO PARA REFORZAR ESTE APLANADO. 

1 41 b+2 1 41 
[~E~ 

PLACA (P.A) Y (P.B) 
(e=0.6 cm) (1/4") MINIMO 
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. ~ . 

J 

1 

: 
1 

1 

N.P.T. 1 

~ 1 

._ ... - . ._ --· . · .. ,. 

COLUMNA ---11-+--l 
EXISTENTE 1 

1 

1 

1 

1 
r;:-,., ANGULO EN ---..._ 1 

1CJ1 CADA ESQUINA -...,. 1 
1 

-'-
S-1 

S-1 
• .. .... 

• 

1 

lf-----"----'----'1 
1 

N.P.T. 

~ 

1 

1 

1 

1 1----::----:---,l 
S-1 

""·~- -.~- -.. _•_:. -~- -.. ·~- -.~--.- . .• ... .. ·- ·--· • .. 
1 .. --•.. 

• .. 
1 

•..• 
1 1--!::::o:' ==--l 
1 S-1 
1 f-----"----'--'1 
1 

1 

1 

1 

1 

1: 1----=s=---=-1---,¡ 
, 

[ 2.0 cm. 

[ 2.0 cm. 

¡ 

[ 2.0 cm. 

REFUERZO PARA COLUMNA "ENCAMISADO METALICO" 

ELEVAC ON 
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PLACAS (5-1) EN CADA ! EXTREMO DE COLUMNA E 
~ INTERMEDIAS 

·················•········ . ············•······ : .:t: 
11 
11 

COLUMNA 
EXISTENTE 

11 PLACAS (S-1) . 
11 ALTERNATIVA EN 
11 r CADA CARA CON 
11' RELLENO 

11 
11 
11 
11 

~~~===lr 
~1 

S 

3 o 4 mm. 
MINIMO 

PARA RELLENAR CON 
MORTERO. FLUIDO Y 
ADITIVO ESTABILIZADOR 

E e e T 
R E F U E R Z O 

p L A 

o N e 
o E e o L u 

N T A 
ANGULOS EN LAS ESQUINAS Y PLACAS 
EN CELOSIA EN CADA CARA 
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~ 

'¡>. 

11 11 
11 :: 11 " 11 

, 
11 

:1 
11 ARMADO EXISTENTE 

11 11 DE lA COLUMNA 

11 11 
11 11 

-- -,11 • • a, 
. ·4" ~ a· . a, ~ ·.~· . 
~ 4 .. • ~ ~ ' -- --

f-
f.-- TRABE 

_,, 

---
/ 

NUEVOS ESTRIBOS DE V 11 11 
DIFICIL COLOCACION 'y 

11 11 ' !'-- REFUERZO DE 
COLUMNA 

" 
., 

11 11 
_ll _lL 

11 L 11 

:: 
, 

:: 
11 11 

R E F U E R Z O D E COLUMNA 
AGREGANDO ARMADO EXTERIOR Y AUMENTANDO 

SECCION DE CONCRETO 

, 7 

\_T RASE 



1 

ARMADO 
~EXISTENTE 

!1 
~ 

!! 
, 

11 
11 

11 

11 

!! 

~ NUEVO ACERO 
DE REFUERZO 

!! 
11 
11 

11 

PLACA :A~ ~UNO EN CADA UNA EN CADA 
LADO DE LA ESQUINA 

COLUMNA 
1 iY 1/ .. 
1 
1 

. a . • 1 
• ~ c.l\ 1 ~ " " • 1 

1 
1 
1 
1 

\ 1 
. 1 

A2 .../.,- l 
1 
1 
1 

1: V 

CONCR 
EX PAN 
POR L 
Y PLA 

no '" ''""~ / : SOR, CONFINADO . 
OS ANGULOS (A2) 
CAS (S-2) 

a . 
" --

• .. a 
• . ., 

.~~· 
" . ~ 

): 
~· 

11 
11 

!! 
11 
11 

" 11 
11 

REFUERZO 

E L E V 

S-2 1 . . 

1 
.· ~ .~ . a' 

? 1 . "' ' 
,. ·~ 

't> - . .~ " " -- . .,-
• a ~ . . 

" 
a 

" 
,. .. .. 
• 
t 

S-2 ~ 
~ 

11 ~ 11 

!! 
11 

~ 
11 

7 " 11 
11 

O E e O L U M N A 
A e O N 

ELIMINANDO ESTRIBOS EN EL TRAMO DE TRABES 

18 
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, 
1 

A2. 

~~-~' ' . ¿~""'' · · ~ - - - - J!-,. · · . COLUMNA EXISTENTE 

r----------'----{1- _ .. ~ ~· 
1 

1 

1 

1 

.-l r . 
• L;r----,.J-. ·. 

1 • • 1 l. • . 
~- . . ··v .. 

* LA FUERZA DE CONFINAMIENTO QUE TEORICAMENTE PROPORCIONAN 
LOS ESTRIBOS ELIMINADOS, PROVOCA FLEXION EN CADA ANGULO (A2) 

R E F U E R Z O D E COLUMNA 

P L A N T A 
CONFINAMIENTO TRANSVERSAL CON 4 ANGULOS 

Y 8 PLACAS EN LA ZONA DEL NUDO CON TRABES 

19 



CONCRETO 
NUEVO 

SUPERFICIE 
PICADA 

COLUMNA 
EXISTENTE 

BARRAS ANCLADAS A 
lA COLUMNA INTERIOR 
DE lA ESTRUCTURA 
ORIGINAL 

REFUERZO PARA COLUMNA (COLINDANCIA) 
P L A N T A 

~ 

1 , 
TRABEr~ 

EXISTENTE 

A211· 
•• • 

S-2\ 

4 • . , • 4 • 1 ¡· ... .· ....... 
1 

S-2'-., · • .· 
'4 .•• • _l_ ..... 

o o • --

• 
-.-

o o • 
• .. 

4 

f.~ 
A2..r 

1 ......... • 
4 1 ~ ••• 1 

• 
S-2 _j L 

" ' 

20 

* VARIL lA SOLDADA 
lACA DE 

LOO 
EN P 
RESPA 

[PlACA 
EL T 

DE RESPALDO EN 
RAMO DE TRABES 

* 

~V 



P L A N T A 
NUEVO MURO DE CONCRETO RIGIDEZ ADICIONAL 

COLUMNA _/ 
EXISTENTE 

A LA ESTRUCTURA 

® (b) 

(a) 

CD 
(b) 

D E T A L L E 

=:-! 
e 

=:___!_ 

A 

N O T A S 

1 ).- SUPERFICIE PICADA Y LIMPIA DE TODO MATERIAL SUELTO Y POLVO. 
POSIBLE FORMACION DE "CAJAS' EN LA COLUMNA EXISTENTE PARA 
SER RELLENADAS CON EL NUEVO COLADO. 

2).- TALADROS PARA COLOCAR PERNOS DEmRO DE TAQUETES, QUE SER
VIRAN COMO CONECTORES ENTRE EL NUEVO MURO DE RIGIDEZ Y LA 
COLUMNA EXISTENTE. 

3).- ARMADO FORMADO POR 4 VARILLAS EN FORMA DE PEQUEÑO "CAS
. TILLo" COLOCADO EN LA POSICION DE VENTANAS PARA COLADO. 

4).- COLADO DEL MURO INFERIOR A TRAVES DE VENTAtiAS QUE SE FOR
MARAN DEMOLIENDO LA ESTRUCTURA EXISTENTE. 

0) 
.. 
'. 

\.· 

Q (o) 

C O R T E 8 - 8 



"' "' 

101/2"@40 cm. MAX. SOLDADA 
A LA PLACA DE REFUERZO DE 
LA COLUMNA 

20[j 
10 

CASTILLO DE 
EMPAQUE 

.. ·. ·1~r
• j_'--f_ 

4 •. 
. .... • 

10 

EXTREMO DE MURO PARA 
CONECTAR A COLUMNA 

20 

NUEVO MURO DE CONCRETO 
APAÑADO ó AL EJE DE CO
LUt.tNA 

.,, . 

' UNION DE MUROS A COLUMNA 
p L A IN T A 



ESTRUCTURA . 

~~ (DI) 

Ir CM 

COLUMNA 

f_ DAUI (DI) 

~~ 2 CIA\ r CIA 

;::¡: = 1 
CIA\ 

r (CIA) o (CI) 
[\-- (CIA) o (CI) 

3 ...... ...... 3 

MUROS DE MAMPOSTERIA PARA 
RELLENO Ó RIGIDIZACION 

ELEVACION 

---r VENTANAl 

ALTURA 
ENTREPISO 

1..--..---.:-ij 



"' ... 

1 

'f• 
1 

. . .. .. 

, .... 
' 1 

1 1 

1 
1 
1 

1 1 
1 

1 1 
1 

.• L.~.J .•.• . . ':). - :r . : ' . . ' 

• 1 . 1 

.•.• 1 . ' 

• J-:: 'J_ ;,-

·lif,t c,O..y;P 

ÍJ ~ 
1 

1 
1 
1 

1 1 
1 

A 
[7 r· 

• ·• .. • • .. . ' •• . • :O···. .. . .. - - .. ' ' .... . ' ;· .... • .. .. •.. .. 
• .. ¡::=, .. - .. . . .. • . ; .. , : ... . - .. 

• ·. 1 

t.IORTERO ~ ls.o cm. EXPANSIVO APROX . 

lb.! 

1 1 

1 1 1 

1 1 
1 

'1 1 

LL 
1' 

CORTE 1-1 
MURO DE RIGIDEZ "EMPACADo" 

CONTRA LA ESTRUCTURA EXISTENTE 



N 

"' 

.. 

,• .. ..... 
• 

1'. . .. .. 
·• • • 

.. 
• 

• 

. Cl •• 

...... . .. ~ . ' 
. .. ·. ... . ... ¡a.. 

""4. 1 . ,. 
,"' 

_,"'"'-- POSIBLE SOPORTE 
. / LATERAL 

"' 

CORTE 2-2 
ELEVACION 

MURO DIVISORIO 

• 

CORTE 3-3 
P L A N T A 

PARA MURO DE RIGIDEZ 



. 4 

•• 
• ·• • 

® 

2.0 cms. APROX. 
MAX. (1.0 cm. MIN.) ~ 

PEDAZO DE MADERA Ó 
PAPEL ENVOLVIENDO f.:\ 
C/VARILLA ó PERNO \V 

.. •· .. 
. • 
• 4 

. , 

• .. 
• 

4 

• 

• • 

• 

• 
• 

* SISMOFLEX Ó 
COMPRIBAND 

.. . 

PERNO DENTRO •· 

4 

DE TALADRO • . • . · 

® ·• . 

* --T-
,s cms. MIN. 

=i~ __ l_ __ 

COUNDANCIA 

ALTERNATIVA CORTE 1-1 
MURO DIVISORIO 
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• ..• • . . • • 4 
• .. . '4 ... • 

' • • 4 

• .. 
4 

·• 
• 

.. .. 
1.10RTERO CON ADITIVO EXPANSOR 
d EMPAQUE ELASTICO POR EL 

· • INTERIOR 
41 ·. •'. •. 

2.0 cms. APROX. l__ ,. . . . 
ACRILASTIC d 
COI.1PRIBAND. 

MAX. {1.0 cm. 1.11N.} ,-/ 

1.0 cm. (' ::::: 

3 HILADAS 1.1AXIMO rf 
25 cms. 1.1AXII.10 

UBRES 

DALA 0-1 

QAI A Q-1 ANCLADA 25 cms. 1.11N11.10 
EN CASTILLOS EXTREMO {CM} 

ALTERNATIVA C O R TE 1 - 1 

27 



1.0 cm. MIN. 

* .~ ACRILASTIC, y/o COMPRI8AND 
PARA MUROS DE RELLENO 

·• . 

COLUMNA EXISTENTE · ACABADO F1 NAL 
EXTERIOR 

CASTILLO @) CON 2 ANCLAS @ 
PARA MURO DIVISORIO (RELLENO) 

YESO Ó RECUBRIMIENTO 

-"'AN"'C"'LA"""-S--"0¿_ (<111/2" MIN.) COLOCADAS DENTRO DE TALADROS <111/2" EN 
·COLUMNA EXISTENTE (3 MIN. ~ 80 cm. APROX.) 

PARA MUROS DE RIGIDEZ (EMPACADOS), ELIMINAR EL MATERIAL DEFORMABLE * 
COLANDO EL CASTILLO CONTRA LA COLUMNA. 

CORTE 3-3 
P L A N T A 

28 



ANCLAJE 

.. 
A 

TAU\DRO 
eS/16" 
t.11Nit.10 

• 
·~' 

. ·• 

• 

PARA ' CASTILLOS 

• 
25 

• • 
4 

29 

., 
4 ·4 .• ... 

• 
• : ··4 . 

DE 15x 1 5x8 cm. M IN. 

CAJA DE (10x20x35 cm.) QUE 
SE COU\RA NUEVAMENTE DES
PUES DE ANCU\R U\S VARILU\S, 
USANDO ADITIVO EXPANSOR. 

~ 



~ 
M...,.. 

CD 

..[----------
~-----~ 

' ' ' ' 

n 4.0 cm. 

® 

*M 

----------J 

/ 

/ 
/ 

/ 

,-------f' 

q • ,11 • .. • 4 q 4 

COLUt.1NA 

•. 
vq 

q 

_./ ,11 
EXISTENTE q q 

• q • 
~ 

@)~ 

I , 

e 

CORTE M M 
RECUBRIMIENTO ARMADO PARA 
REFUERZO DE MAMPOSTERIA 

1 ).- CAPA DE t.10RTERO LANZADA CONTRA EL· t.1URO DE· t.1At.1POSTERIA. 

2).- t.1ALLA ELECTROSOLDADA Ó VARILLAS PARA ARt.1ADO DE LOS APLANADOS. 

3).- • GRAPA" PARA SUJETAR LAS DOS t.1ALLAS, COLOCADA A TRAVES DE 

• CAJAS' O PERFORACIONES HECHAS EN EL PROPIO t.1URO, Y QUE A 

LA VEZ SERVIRAN COt.10 CONECTORES. (ESPACIADA BO cm. O t.1AX.) 

4).- VARILLAS ANCLADAS A EL ELEt.1ENTO ESTRUCTURAL EXISTENTE PARA 

TRASLAPARSE CON LA t.1ALLA. 

5).- LAS DOS CAPAS OE t.10RTERO f'c=lOO Kg/cm 2 t.11Nit.10 DEBERAN RE

t.1ATARSE EN SU EXTREt.10 SUPERIOR HORIZONTAL Y EN SUS EXTREt.10S 

VERTICALES, CONTRA LA ESTRUCTURA EXISTENTE, Y DE PRf ~CIA 

INTEGRANDO EL ARt.1ADO A DALAS Y CASTILLOS DEL PROPif <RO. 



A+ 

COLUMNA 
EXISTENTE 

ANCLA 

PLACA 

r.5 

5 

45 

15 

7.5 
1 

1 

r--------------------~ 
1 

1 

1 

1 

1 
1 

1 
-------------~--

~----~-------r---,' 

TRABES EXISTENTES 
OE ACERO, FORRADAS 
CON CONCRETO 

1 

'~ 
1 

1 

1 

1 
~ ... 

1 

1 

1 

1 

1 

l. 
1 

1 "ls 
r~-
1 

1 

1 

1 

1 

1 
¡--75 

NUEVA DIAGONAL IAETALICA 
(CONTRAVENTEO) 

:/~ í I<Z;zZ::zl:::::zZ:::Zz:::¡~C¡, 

1 

1 PLACA 
1 

1 

1 
1 . 

1 

1 

1 

PREPARACION PARA RECIBIR 
DIAGONAL METALICA (CONTRAVENTEO) 

ELEVAC ON 

31 



t1 

NUEVA DIAGONAL 
METALICA 

t1 

z ]__ rnl, ¡::n-'-'-'--"'----'-;-----'--'-~ 

1 

COLUMNA 
EXISTENTE 

PLACA 

CORTE A-A 
P L A· N T A 
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FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M. 

DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA 

DISEÑO SISMICO DE EDIFICIOS 

COMPORTAMIENTO DE MATERIALES Y ELEMENTOS 

MODELOS ANALITICOS 1 MATEMATICOS DE EDIFICIOS 

M. EN l. JOSE LUIS TRIGOS 

Profesor, Facultad de lngenierfa, UNAM 
Ingeniera Civil, Consultar 

Apartada 74 • 171, México D. F. 09080 
(525) 689 · 6888 FAX 689 · 6639 

MEXICO 
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COMPORTAMIENTO DE MATERIALES 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS. 

PROPIEDADES DINAMICAS. 

ACERO ESTRUCTURAL 

CONCRETO REFORZADO. 

MAMPDSTERIA. 

MADERA. 

SUELOS. 

ELECCION DE MATERIALES ESTRUCTURALES. 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS 

CURVAS ESFUERZO · DEFORMACION UNITARIA. 

RESISTENCIA. 
COMPORTAMIENTO ELASTICO 

• RIGIDEZ. 

RESILIENCIA. 
COMPORTAMIENTO INELASTICO 

DUCTILIDAD. 

ACCIONES MECANICAS. 

• FUERZA AXIAL 

FUERZA CORTANTE. 

MOMENTO FLEXIONANTE. 

MOMENTO TORSIONANTE. 

. COMBINACIONE!:. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 4/8 
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' 

PROPIEDADES DINAMICAS 

EFECTOS DE FATIGA. 

EFECTOS DE CHOQUE E IMPACTO. 

· PROPIEDADES DE AMORTIGUAMIENTO. 

• AMORTIGUAMIENTO VISCOSO. 

• AMORTIGUAMIENTO HISTERETICO. 

• AMORTIGUAMIENTO DE COULOMB. 

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS 

FUERZAS AXIALES. 

FUERZAS CORTANTES. 

MOMENTOS FLEXIONANTES. 

MOMENTOS TORSIONANTES. 

ACERO ESTRUCTURAL 

COMPORTAMIENTO. 

CARGA AXIAL. 

FLEXION. 

FLEXOCOMPRESION. 

CONEXIONES. 

EFECTOS DE. CARGAS REPETIDAS. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 5/8 



CONCRETO REFORZADO 

COMPORTAMIENTO. 

CARGA. AXIAL 

FLEXION. 

FLEXOCOMPRESION. 

CORTANTE. 

CONEXIONES. 

EFECTOS OE CARGAS REPETIDAS. 

MAMPOSTERIA 

COMPORTAMIENTO • 

• PIEZAS • 

• MORTEROS. 

ACERO DE REFUERZO. 

. MAMPOSTERIA. 

ENSAYES DE PILAS. 

ENSAYES DE MUROS. 

Fl UNAM DEC DISEÑO SISMICO EDIFICIOS Jl TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 6/8 



ELECCION DE MATERIALES ESTRUCTURALES 

ALTA DUCTILIDAD. 

ALTA RELACION RESISTENCIA 1 PESO. 

HOMOGENEIDAD. 

ORTOTROPIA. 

FACILIDAD PARA HACER CONEXIONES DE RESISTENCIA PLENA. 

MODELOS ANALITICOS 1 MATEMATICOS DE EDIFICIOS 

INFORMACION BASICA. 

INTERACCION CON OTRAS DISCIPLINAS. 

ESTRUCTURACION. 

PROPIEDADES GEOMETRICAS Y MECANICAS. 

CONDICIONES Y COMBINACIONES DE CARGA. 

MODELOS ANALITICOS. 

MODELOS MATEMATICOS. 

APLICACIONES 

• 
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DISERO SISMICO DE EDlFICIOS 

TEMA 1 : ro1PORTAMJ:Em'O DE MATERIAIES Y E:LEM::I'IDS ES'l'RI.lCruRAL A...-rE CAlGIS 
REPETID11S (Tex-to: Ca.p.uulo 13 de .ta. Rf:i 1 pp 381 ct oiZZl 

La respuesta s!t-.~ica de una estructura depende 6e sus earact:.erlsticas carga

defonr¿,ci6n ante cargas dinámicas alternadr.s. 

U fiS<)SOf!a i.~)lf~·i.ta en los z::eglamento.s ¡_:.e diSéfro:..~ O•-::nite ~e lab ~s·c.i..'Uctu

ras sobrepasen el bt.ervalo de CCII1?0rtami8-.W elástioo bajo el efecto del s~ , · 

11'0 de diseño. Interesa por tanto el OCil'lpOrtamiento hasta la ruptura. 

La respuesta de la estructura CCITipleta depende de la de los elarentoS que 

la ocxtp011e11 y esta de la de las secciones y de los materiales. Es necesa

rio entonees ·conocer las relaciones esfuerzo-<:lefomaci6n de los principa

les nateriales y cl.elrentos esb:ucturales. 

tlna relaci6r. car•7-defoxmaci6n tlpica ante carga roc;nc.t~nicalt-.ente C..'"'Ceiente 

se muesua en la i:ig l. Ios pará!retros de la curva que interesa.• son rigi

dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez dependen no solo las defoma

cioncs que va a presentar la estructura bajo una acción dada, si.ro talltlién 

la magnitud de la acc1.6n s!smica que eSta va a tener que soportar. De la 

ductilidad eeper~ esenci.all!ente la capacidad de Ji!;i¡::,ar la e::.crsía del Si:!_ 

11'0. Para llUlChcs materiales es válida una idealizaci6n elastopl~t:ica de la 

relaci6n carga-deformaci6n. 

El factor de ductilidad f:::. ,j Á y es la rredida más cantln de la ductilidad¡ 

un material frágil tiene factor de ductilidad cercano a uno, = por ejem-
·, 

plo el ooncreto no reforzado sujeto a tensi6n; el acero de grado estructural 

puede alcanzar factores de ductilidad superiores a 20. 

La ductilidad de una estructura en su oonjunto es. general!rente mucho nenor 

que la ductilidad le,cal que puede desarrollar una secci6n: depende del n~ 

ro de secciones que entran en fluencia antes del oolapso de la estructura, 



fig 2. Para el ClCJI1?0rtamiento s!smioo de una estruCtura interesa su ductil!_ 

dad global; para lograr un factor de ductilidad glcbal alto se requiere que 

las secciones individuales tengan ductilidades granaes y que en el.mecani.soo 

de colapso de la estructura intervenga el ma:ror n~ posible de ar'"-.icula

cianes plásticas. 

Ante repeticiones de cargas altel:nadas la relaci6n carga-defo:cnaci6n se mo

di.fi.oc': en fom.a rnáf; ~':.v:ct.a."lte mientras 1!'&; se sobrepase el intezvalo "ft~ 

u~c•" Je cxnp::>rtami.er.to, fig 3b. Las curvas descendentes (de descarga) di

fieren cada vez 1!'&; de las de carga y se fo:cnan "la.zc<~." o ciclos hi;;to.t"éti

cos. J..a respuestii sísmica depende fundanentaJ.ms..-¡t.e de,.:_ :rr.ea inCluida en lOs 

1,-.zos histerétioos que define la enetgía disipad<! p:>r la estructu....-a y por 

tanto su anortiguamiento histerétioo, fig 4. 

En algunos materiales y en ciertos elellentos estructurales las curvas his

teréticas se asarejan a las de un ClCJI1?0rtamiento elJU>topt.tU:ti.co perfecto, 

fig 3c, en los que la curva para el priner ciclo de ca't'Ja se manti~ apX'2 
xilnit<id.·nente cxmst<,.lt..:· ante repeticiones de ciclos y se tiene \mCI gra."l ~ 

-:idad de disipaci6n de ene'rgfa a tra'llés de ciclos histerétioos est.ables. 

Otros rrateriales dan lu;¡ar también a ciclos his~ticos estables pero con 

una fonna radicaln"ente distinta a la del pr:ilrer ciclo y que incluye ~.:n área 

mucho rrenor que la que se tiene en un ClCJI1?0rtallliento elastoplástico, fiq 3d; 
flllalmente en otros casos se tiene un deterioro progresivO de rigide·~ ·¡ re

.üsi:e''''-'-"'J fig JeJque representa un daño irreversible en la estructura y una 

reducci6n progresiva de su capacidad de absorci6n de energía. 

s.-, h.:>n propuesto diversos rrodelos téorioos del oc:rrportamiento histerét:ico, 

los r:wlles se arplean para estudiar el ~ento dióamioo no lineal de 

estructuras (Masing, Ralttlerg-<lsgood, Tri linear, etc). 

El cxxrportamiento sísmico en el intervalo inelástioo depende esencJ.almente 

de las características de los ciclos histerétioos, el par&-etro duct,i,U.do.d 

no es suficiEmte para definir el cxxrportamiento sísmico ya que a un m:i.SIO 

factor de ductilidad pueden corresponder capacidades muy distintas de dis!_ 

paci6n de energía. 



.. ,: r. 

Cal\lortamiento ante cargas dinámicas y estáticas: La mayoría de lo& estu

dios sobre el o::ap:>rtamiento inelástioo díf'es~ se han tealizado a:a 

ensayes ante pocos ciclos de carga est!ti<ia alternadas. Se ha oons1dprado 

siarpre que esto es· cc:ru;ervaOOr oon respectó al ca1p0rtamiento ante cargas 

~cas, aunque hay algunos casos en~ parece·no ser ast. ;.. 

2. CompoU:amien.to de ma:teMA..tu (medúío en Mpec.lmenu u.t4nda!tl 

a) ConcltU.O 6-únpte (ref 2 pp 65 a 150) 

r..a curva v-f en c:arpresi6n y tens:i.6n, fig S, muestra un CCI'CIPOrtamiento 

fragu en ambos casos. Las defomaciones de falla son pequeñas. El mico

agrietamiento causa desviaciones de la linealidad a partir de O. 4 f~ y Pt"2 

duce defoD!laCiones irreversibles. 

E Secta de .ta. veloci.dad de. CJVtga, 64¡ 6. Alm!nta la resistencia y la lfigi

dez, pero disminuye las defo!:maciales de falla, y vuelve mSs frágil el ca:!! 
¡x.:rtamiento. 

f:6ec.to de.l co~6.(.,.lmien.to en el conCJte.to (ver ref 3 pp 20 a 30). Al a~.~~e~tar 

el esfuerzo de confinamiento áurentan tanto la resistencia OCiln la capacidad 

de defonnaci6n, fig 7; los resultados de ensayes de <XltlpLesi6n triaxial son 

extrapolables para el estudio del efecto del oc:nfinamiento prqx>rcionado por 

el refuerzo transversal. La diferencia de eficacia de un zuncho espiral y 

J..: estribos se nuJestra en la fig 7b. Cal espiral puede inctelentarse resi!_ 

tenc1a y ductilidad; oc:n estribos solo ductilidad, pero en 1bmla nucho menor 

que con espiral. 

E6ec.to de la JtepP.ti.ci.6n de CJVtga, 6-ig 8. Para :repeticiooes esfuenos altos 

de ccnpresi6n el concreto no confinado se deteriora rápidarrente. 

b) Ac.eli.o e6.tltuctulutl, dv !i.e6ueJtzo y de pli.U6ueJtzo (ref 4 pp 42 a 64) 

La curva esfuerzo-defo:cnaci6n del acero depende. de su m1posici6n qu!mica y 

del tratamiento a que haya sido saretido. El m:5dulo de elasticidad es oons 



tante. El esfuerzo de fluencia (real o aparente) aurenta COl el <Xrltenioo 

de cartxJno y puede inaeue:ntanle por una reduccifr< de área o por torcido 

efectuado en frío, fig 9. La meseta ele fliJ!IICia se pierde a medida que a~ 

Irel'lta f y si se trabaja en frlo. La relad.6n fu'li y la é. di.s¡n¡n'..yen y y u . 
al aurentar f • IJ:>s factores ele ductilidad son siei!I>re grandes, exceden 

y 
ele 10 aOn para los aceros menos dOctiles. 

El e:"(>d.O ele la velocidad ele carga en la resistencia y e:• la ductilidad es 

poco :inpor...dl'lte. 

AAU. el efecto ee cargas altemadas que exceden la flü2:::1cia, el lrr;~tc o.; 

proporcionalidad se reduce y la ü- E se hace m<1s redoodeada (efectO ele 

-Bauschinger); los ciclos son llli.IY estables y no IIIIJf!Stran <lcterioro (fig lO) • 

e) 

En los meta.leA .el oarp:>rtamiento es cualitativauente_ o::m> el del acero. 

En la mampo4-Ce!LÚl varía 1IU.ld!o segOn los materiales que la o::atpJugan (;_:>ie~ 

y morteros). La fig ll muestra algunas curvas Upicas para martpJSte.""ía, 

ref 5. El catpOrtamiento en generalllli.IY·fr&;¡il, especialirel'lte cuancio se~ 

plean materiales ele alta resistencia. El oarp:>rtamiento ante cargas alter

nadas muastra un deterioro total a menos que se cuente .:x:n un refuerzo ade

cuado. 

i.as propiedades de la ma.deM. varían seg0n la especie, la densidad, el oon~ 

nido dé huredad y son muy sensibles a la velccidad de aplicaciOn óe la car

ga, fig 12. El nodo de falla del material es muy fr!gil aun::¡ue las estruct~ 

ras ele madera pueden tener alta disipaci6n de energ!a si se detallan adecua

<larrente las un:i.oneS (ver cap!tul.o oor:teSpCrul.iente) • 

3.1 Vigas y ooll.lll'las de aJncreto reforzad:> (ver ref 3 pp 195 a 169) 

a) Fleu6ni La relaci6n aarento-<:urvatura ele seccione>.s de ooncreto 



,. 

reforzado se obtiene a partir de las hip6tesl.s basicas del ~rtamiento 

del oancreto en flexocx:up.resi6n. Las curvas de la fig l3 JWestran la in

fluencia en la resl.st.encia y la ductilid.oo á= las. cuant!as de aoaro de té!!! 
si6n y CCXtPresi6n en su relac:i.6n con la cuantia bal::moeada. Se =cll .. -ye que 

si la cuant!a de refuerzo de tensi6n es ll1llY :Cnferior a .la balanceada se cb

tienen grandes ductilidades (carparaaies a las del acero). El refuerzo de 

~esi6n es de gran ayuda en increrrentar la ductilidad. El efecto del r~ 

ftx.:r~n transverf".-'1 ,-.,. io. relacii'ln rranentr, f""'-D:Vatura de vigas se ve en la fig 

U. El oonfinatnir"''t.:l que este proporciona •iUIIE!Ilta la ductilidad r:u-.mdo la 

falla es cercana a la .balan.:.oada. 

b) 

co.-• el miSIID pro.:-,;,cJ.imic:.Yco que para. elerrenws en flexi6n. La du.."tilidad de 

pende del nivel <E carga axial (fig 15). Para f.:.lla de coupres:i.6n la ducti

lidad es casi nula a rrenos que se cuente oon confinamiento i.np:>rtante, fiq 

16. Para falla de tensi6n se tiene cierta ductilidad, pero solo para cargas 
' axiales muy pequeñas esta es inp:>rtante. 

C) 
. . 

Eneci~ ::.· c'-lllg~ ltepe.túúu. en d~ment.cJ¿, en 6Ú.xoc.omplteb-W'n: En 

f'.Pxi6n s:ilrp1e '· (""'" cuant1as bajas de ao?r.> el o.:ll"fcc;.-tamiento •'~ c.•..alitatf_ 

véllra=nte oaro el ..:.e.:. acero: gran ductilidad y poco deterioro. Puede predeci.E_ 

se con buena aproximaci6n errpleando las hip6tesis para cx:ncreto en flexoccm

_¡:n,s.i.6n. El deterioro ocurre s6lo para defonnaciolles muy altas debido al J?!l!l 
Cit'O del acero ele 0Ci!presi6n. La degradaci6n es 1l1lrlv:> mayor cuancb hay es:fue!_ 

co~t:anros alt= ,::¡-, las ~:ecciones cdticas (artic-.Uaciones p_;_t;.:.ticas) o 

1:dm0i?.n cuando hay posiblidad ele deslizamiento ele las barras por adherencia, 

vm: fig 17. !np:)rt.antes estudios al respecto han sido reali~ en 

Berl<eley (ref 6J, y en Nueva Zelanda. Se recaniendan estribos poco espaci~ 

dos po¡ra evitar ;xmdeo de barras y para confinilr el con=eto, :Jtt.as cuantías 

de acero ele oarpresión y despreciar la contrib.J.ci6n del concreto a la res~ 

tencia en cortante. r:.-1 el tema de estructuras de ooncreto se tratará con 

mayor detalle este punto. 

Cuando hay cargas axiales j_¡¡p:)rtantes la ductilidad es baja y el deterioro 

ante repeticioo de c<-..-gas es inp:>rtante, fig 17c. 



d) Co}[,tan,te, tolt.M6n y a,dheJW~c-úi. El rrodo de falla ante cortante 

y torsi6n es netanente frágil; aQn cuando exista refuerzo transversal se 

gana poca ductilidad y el deteroro es muy rápido. Algo similar es el OCII~ 

¡;:ortamiento cuando hay problemas de adherencia. Pcr tanto deben t:aMrse 

factores de seguridad mayores o:ntra estos efectDs que oontra flexi6n. 

3.2 élemento6 de con~ ~6o~zado (ver ref .7 pp 49 a 81) 

Su CXII¡lOrtamiento nó difiere Illl.ld'lo del refonado: pueden alcanzarse la.s mis

mas ductilidades siellpre que la cuantía de refuerzo '*'•" h::oja (q '"' 0.2) y el 

nivel de carga vertical t.alrbién. El admitir que ante él sisriD aa disefo fl~ 
ya el .a= de presfuerzo es debatible, ¡;:o::que si fluye "'" pierck el presfue!_ 

- · zo y es dificil restaurarlo. 

Ante cargas repeti~ el carportamiento es distinto: fig 18; se tiene mucho 

;renos disipaci6n de energ!a; ¡;:or tanto para resistir un miSIIO sisno se re

quiere mayor resistencia o mayor defo:anaci6n ineMstica q.Je en o:ncrcto re 

forzaáo, fig 19. 

:::1 U~Fleo de el,emer.tos oont1nuos presfor~ es ¡;:ooo usual. 

3. 3 Etemento6 de a.cMo u.tlu.l.ctultal (ver ref 8 pp :25 a 159 l 

El carportamiento en flexi6n es sl.llllalrel1te dQctil, pero la ductiliead puede 

. ~rse afectada por pandeo local o pandeo lateral despué"' de la fluencia .. 

fig 20. El efecto de Bauschinger suaviza el acero y lo hace rrás proper.so 

al pandoao. Hay que restringir las dimensiones de las secciones para a~ 

rar la plastificaci6n total sin que ocurra pandeo o =locar atiezadores ~ 

oo espaciados. Secciones oarpactas. ·En =lumas la capacidad de rotaci6n 

es muy reducida. La práctica :reoo:nendable es sobrediseñar las =lunnas de 

manera que las artic:;ulaciones plásticas se fonnen en las vigas. 

Ante cargas altem.adas los ciclos son muy estables (si no hay problanas de 

pandeo) y hay gran disipaci6n de energía, fig 21. 



Hay que terer cuidado con las uniones: deben sobresideñarse porque nollMl

rrente sen nenes ductiles que las secciones de las vigas •. 

3.4 Muno6 

Sen elalentos que proporcionan gran rigidez a las estructm"as y fl:ecuente- · 

nente se requi&en en edificios de n!diana o gran altura para limitar las 

ooflex.iales a valores admisibles. 

a) Muno6 de c.onC!It.W (ver :ref 3 pp 610 a 660). SU CCU\X)rtallliento 

.·koenoo esencialJrelte de su ·relac:i&. altura a longibn H/L (o ~ oorrecta 

~te de ~. Usua.lnente H/L ~ 2 y son.por lo tantO elatlentos dG flexi(n -

ron bajos niveles de carga axial. Se cx.apxtan = viqasr 11\lCha ductilldad, 

fig 22. Ante cargas alternadas su absorci6n de energ!a es alta y su dete

riOJ:o bajo si tígc flexi(:a, fig 23. Si rige cortante mucho deterioro, fig 

24. En muros bajos rige cortante casi sianpre y la falla es poco dt1ctil y 

hay II1I.ICho deterioro. Problemas en las vigas que BA::q)lan los muros entre sf 

o cr:n marros (se verctn cx:n mas detalle en el tema de Estructuras ee CollCI'e* 

to). 

b) Muna~ de ma.mpo6tvúa: (ver ref 9). Soo eiementas rígidos y fr! 

<;:ílos¡ aceptan llalY poca de:fomaci6n lateral. Requieren de confinamiento y/o 

refuerro para tener cierta du::tilidad, fig 25 •. Tienen mucho deterioro ~ 

c·taL....-..nte si la::: piezas son hueNts. Pueden diseñarse para que rija flexi&, 

fc;I. tonoes el catpOrt:ami.ento puede ser mucho mas favorable. 
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a) Concreto reforzado b) Concreto p¡oeaforzado 

Fig 18 Comparación del comportamiento histerético 
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del concreto 

Fig 19 Comparación de deformaciones ante un sismo de un elemento 
de concreto reforzado y uno presforzado 
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1. DBSCRIPCIO.'DBL BDI~ICIO 

Centro de Salud: Grupo A 
Seis pisos aás un sótano 
Altura de entrepiso: sótano y planta baja: 4.5 m 

resto: 3.6 m 
Area total construida: 5440 m2 (7 niveles) 
Zona III 1 D.F. 
Ver planta anexa 

2. BS'l'JlOCTUUCIO. 

a) Material 
concreto rstorzado: sconomia 

+ resistencia de disefto del concreto a la 

compresión: f/• 300 kg/cm3 : clase 1 

+ resistencia de fluencia del 

fy .. 4200 kg/cm3 

b). Estructuración 

marcos d~ctiles: RDF, Q • 4 
muros, Q • 3 

marcos-muros, Q • 3 ** 

Sistema resistente de fuerzas laterales: 

muros acoplados en la dirección NS 

acero: 

n~cleo de elevadores y escaleras en la 
dirección EW 

**** Los muros acoplados controlan 

desplazamientos de las alas 
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Sist... resistente da carqas qravitacionalas 

Marco 
losa en dos direcciones 
viqas interiores y da fachada 
co11111naa 

Cajón da cimentación 

losa y contratrabes 
muro perimatral da contención 

Muros divisorios 

no formar6n parte del sistema resistente a 
sismo 



~- (o'Z. - --- ~ 
'-\ 

.u,_ e~ Q:x> 1:9 ~"l. 
l~ LOII..Ald.vio.1 CllLoww~~ 1 l<\W·.-o~ eovtwro) 
~~) 

1-\ c>h qo t.g l!vvl ( 

~~0.. ·.~ Aah.utA (.()\,VI.() J~IJ(\M.L 

CJM~o.. 1\l.ON\~.J.QJ( ·. ~"""\« wjif a taA~tA. u~ u~ 
'f'L ~volu-\CIO. ¡~ ~ \M.O~<.(/;_ 
4'01A~ 

lJ>wai 

~~ 
' !V\ ·¡ 

'4 ~ 
~U>~ l ... 

<l 



b\ LO~ 
• 

~o) 1).. OAdA® o... ~c.~:~.~ U..ow OfOia.dru QN\ w ~r;Y1-IL

Á'\w.,V\ = ~~v~~ bJdt.ro t o.o~'-1 fhw' 

. tV. ~~>'Zcm~/~.~Mz 
~lo w ., ~~o~ /1M¿ 

-a-,{~0:. 2 "l. (o 1M 4 '2. .. (o I.N\ "' 1,2.? 
L.., ~,. W'l V-4tc~Atmvo<. 

Al h, : LUo~ ~ O.<o <4'200 . 

~ w =12.D ~ IIM~ l C~;. c.v ~) 

~ ~ "'O.~'-l ~.lo•LJ.i!XJ•lW 
1 

~ ~ UA la~ ~ yl> u, t., \=, Ú\ 1.W ~ CM:r.1-ÚA. rJJ. ñAO.VW 

~-\~ 

)/\::. A'()~ 1 



.-

,. 
('() 

.. 7 (
)
 

--

J 
'1.-t--

-:r -
-
-
-
'!

.
.
 

1 
-
-
-
-

1 1 1 1 

1
-
-
-

·-1
 

o 
"7 

+
 

c
}

...9
 

~
 

[! 

9 

1 1 

-t 

1 
-

,, 

8 -
,, 

•• ,, 4
. 



CM 
. ( S" 

().)u,:: l. '4 \ . soo V.. 3 • ~ + :IX) • l. -i '+ 

-

. ' 

a.s 

~U~ ~Q..~ &_ Q,'M_ ~S \y 

As - ____:_H.!!::~---
. r~ - 0.~ •0~·4~.5'·4~ ' t 35UM 



' .,. Q,l~ 1 o (..s l_ "''1r 
(~eo:sf7[s;~ 1 

'1?) "'ONWVI~h '\')~" 11' mp~1 ~o~ ~J "U\ "~ · WIJ9't (}llro(llij W ; "'!lflf{ 

. -m¡o rorrp ~~~ . -- - - -
rot rop~ ~ \ WlJ a;-~ ~Mm ~ 

· · ( / -¿~ : :; = ~ ) VV\ a, , cr.'Vr 
wn ~~ 0Vt?~ Q)~ 1 ~ 'muvxt\ a1 . ·vvrro 

O'f.'m. rylt\0') Y\'YY\.¡ n CYY\ ~o/ 'op"tr ~ '(fu •.. ~ \"f'!íJ 
· ~ ~ --o~ ~ 'Qb:0 "''v\li !l!,.N' ~o¿ 

l't ~d<.. ,L,o·o "''f""ds0o .~~ 

'c,·z-rz -::>.lrt Wf'b'l\1 1~ 

0()()0) ~CX>Zrr 00'2,¡-. 
bz2o·o -= -ooBtr ---~y =~O ~ 

. zwn/&":y~z. = ;:r $~'0 ~ ~J h 
~....,, &),Ol->-z =~·»'o = 'lr ¡.·o :'Jtt QP'M? 

• 



b 

. chyJ 1
0
(!r_¡o'J \-¡ oP't z 'fV'[r rJ ~ Uíf'tW, 

~vo ~ W ~\ ,ffl ~ "~ ~o<; ~ . 
~ '«1\1\'"o~ .. '!.op VV\íf.M'. ~IVWI W\ '. 'fm) ?"'"Y ~ ~Yl:\U.~ 

= =- 10 "O 1 ~ d -a.v-Cd 
(. ~~t ~ ~~ c,'Q : 't~) g, '(_ ., 'O\"" ~<lr 

3tr.1 s a ~ NrfVrVo). 9~ 
0-fl'vmo'll'"Vl'l <!?\)ii!Wll31 !lYYl::V<n (RV)"TVY TJ ·.o~\~~ ~~'.lJ 

. . O'HM.t'l<; '(f't'V!l~OJ 

"f ~ J~(J '()~ ~(UIYVJ¡ V"O') ~ O\<; \'l'lWI ry -rr 
c;o-an\i \v 



Ql 
• 

( ~-rr . :¡.) VVV) 02. ~11\i 

\ ~~ "0\t¡_V-()) w;nq~) IMl (]5. ,. Wf.l S~ e; "t '9 \ f\ 

lJ~: =t-) V\'Y;) 'ól ~01 

\Q'Z'O .. S) "Z. + \.O\'C'2'rr"i'> •01'0 'CJ)' ~ = C1-lf~'~~"<;f 

wn O'l... ~ '::\ 'f'V. 

~~ 
ptil~ so oq,·q ~ 

. '2.""' '2' ¡, ... -z. \iWJ o Lo t. 1-r -=- 1 ~ mo ~ 'Z. , , , 1 -= :> "t 

(~ ~ 1 ~t') V'tcY\1 ~ry 'YJtlP "'0\ ~ "' ~..\1Q 



::: 

iü 
gg 
w 
'il_ 
¡¡;· _, 
•••1 

" 
. ' . 

' 

.. 

• 

• 

1 

i 

' p 
8 z 



--· == ....... 
•••1 

" 
,, 
~ 
: 

• 

i • 

1 ! 
' 1 

1 

! 

1 

1 

1 
1 
1 

____ l .. 

t=wCAN\ 

1 

[1 i 

?fi•~ 

f.-

J 
!Setw\ 

! 

1 

! t .. ~ 
1 

____ l_ --------
:w· 

-·--····- """ 
(IW\ 

1 

-

• • 

t:ZOCMI. 

¡). 
l. ,. 
~ 

~ 
' . ,. 

i ~ . /. 

r 

: 1 
¡ 15 .L.t. 'S""' 
1 
1 

¡:lo' so-d.: ,gt• 

\ zo~ l05<\. 

rz.. 

• 



4. ADLISIS BS'fllUC'l'UUL 

Hipótesis 

an4lisis el4stico 
losa: diafragma riqido, aUnque la forma del edificio 
suqiara "aleteo• del edificio 
se supone qua al cajón da cimentación •• riqido 
loa elementos no aatruoturalaa (muros divisorios) no 
se,conaideran en al an4lisia 

El edificio se modeló y analizó como estructura tridimensional 
usando el proqrama SUPER-ETABS 

40 lineas de columna 
69 cruj1aa 
102 elementos muro (panales) 
12 •contraviantoa flexibles• 

distorsión (AB/ L•6 .4 kg/ cm) 
para estimar la 
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COI\POI\TN\Illliü ll[ 1.1.11\LIHOS \JL: 1\/11\I'O~TEIII/1 

Osear Hernández Bu o i 1 io'' 

1. 1 illHODUCC 1 Oll 

Lü mampostcríu es uno de los materiales de c~nstrucción miis untiguos.util.!_ 

~¡¡dos por t:l hombre, lil noticiu miis rcnlota que se tiene de su empleo se 

puede leer en l·a Uibliu, dondn en el cupÍtulo ·del G6nesi~ 11-3,~ dice ..... 

3lln día dijeron· unos a otros "Vamos a hacer ladrillos y a cocerlos en el 

fuego". /\sí, \Jc>acon ladrillos nn.lugur de piedra y asfalto·natural en lu 

1¡ - • ' . • . d gur de lllC~Cld l>cspuc~ d1je1·un _1Vt!ll!J.lll v.-unos cJ con:.;truJr una eluda y una 

., 
.torre que 11cuuL~ h.:J~ta t.d ciclo. Oc est('. modo nos hnrcmos famosos y no 

tendremos que Ji !irH~r·~.:¡rnos. por 1 a ti e r r·u ----------------~---------------

así dice el relato donde aparentemente se comienza a emplear las mampostc-

rías como elementos estructurales. 

Grandes obr·as de mampooteríri han perdurado en el tiempo como símbolo de la .. 
grandeza de los pueblos, muestra de ello son. la piriimides en Egipto, Héxi-

co, etc; o m5s recientemente las viviendas que tienen 500 o más año!O de ün 

tlgucdaú. Sin embargo, probablemente es por esta razón, que la ""'mpostc:ría 

en t\~xico se asoCia gcn.erillrncntc a procedimientos urtcsunülcs tanto en Ju í;J 

pic.:~s de alta resistencia y buen control de caJ.idad con las cuales se i1,1n 
' 

real i?<ldo obruS de nwmpostcríu cada vez m..is .JtrcvidiiS.· 

,, 
Director General, Proyectos Tensión, S.A. de C. V. 
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. se fabrican com<ircialmcn•c en Héxico till>oqucs de.úiiYto extruldo con re

sistencia .de ~OO.kg/cm2 o superior y b(oo1ucs de cóni:reto en los 

den lo~rarse·resistcnclas sobre arca bruta superiores q los 200 

que ru=. 

2 
kg/c:m . 

Con materiales. semejantes en ~onasdebajorles!)o sfsmlco como Suiza, lngl!!_ 

terra y los paises Escilndinavos se han construido muchos edificios de • 
entre 15 y 2~'pisos a base de·murosde carga sin ningún refuerzo. En zo 

n¡¡s de rÍ1ayor. riesgo sfsmico como el Suroeste de los EEUU,se han constru·i 

do edificios del orden de 15 pisos con mamposterfa de bloque ~e concreto 

con abundante refuerzo. 

En ~éxlco la's construcciones a l:oase ·de muros de. c;arga de mamposterfa :.han 

sido mu'/ populares en edificios· de pocos pisos, principalmente con la 'moda ., 
Hdad de reforzar los muros'condalas y castillos. El lfmlte usual en 

edificios ha ·sido d~ 5 o 6 pisos. 

La ventaja principal del empleo de muros de carga es que el mismo elcnoen-

toque sirve para subdividir los espacios. y para dar aislamiento, tiene 

función estructunol. Otr;¡s ventiljns son que el sistema constructivo no 

requiere de equipo efaborado y costoso y es lntensf'vo en uso de milno de 

obra no muy especial Izada.' Por estas irantajas, la construcción a base de 

muros de carga de mamposi:erfa resulta con;,enlente cuando el espacio ilrqul-

tectoñlco está muy subdividido y la ·dlstr!buc16n·de áreas y elementos de 

separac16n es regular·tanto en planta como en elevacl6n. 

las desventajas del empleo de muros de carga son la falta de flexibilidad 

• 

en la subdivisión de ·los esp<>clos que re~ulta de la lmposibil id.:>d de remo 

verlas p.-.rcdes dlvl~orlas¡ li! diflcullud de ejercer un control de c,.lldud ' 

estricto· tanto en el material .como en la construcción, y la h.:>ja resisten-

.. 



.. ., 
3 

tencia en tensiún y la fragilidad ante deformaciones en su plano que obli

gan ill empl'co de refuerzo y limitan su aplicación. en zonas sísmicas. 

las· recomendilclones .para el· disci\o estruclUral de la mam¡lostediJ han 

sido tradicionalmente muy somera~, basadas en especificaciones de tipo 

.geométrico,_ en procedimientos muy burdos de revisión de· esfuerzos y en el 

empleo de factores de seguridad muy altos. 

l!:n años recientes se han. real izado estudios bastante extensos acerca de 

las propiedades mecánicas y el comportamiento estructural de la mampost=. 

ría, ra. cual ha permitido 1'! elaborac:i6n de normas de diseño mas . . . rae! o-. 
naies. Un ej~mplo de ello son las normas ·para mampostería del reglamento 

de construcciones para el Distrito federnl. 

la mayor pilrlc de los da/los materiales y pérdidas de vidas humanas a ralz 

de tembl_ores importantes se han debido el colapso de construcciones de vi 

vlendas de uno ·a.clnco niveles. las rilzones principales de est_os colap

sos han sido: el empleo de -materiales· de baja resistencia, o cuya resis-

tencl~ se deteriora ráp'ldamente con el tie~1po, el uso .de procedimientos 

constructivos que no permiten una 1 iga· adecuada de los muros entre sí y la 

adopc.ión de soluciones a base de muros muy alto.s con pocas separaciones 

Interiores y con .techos muy pesados o poco rígidos • 

. En muchos ca~os 1a .adopción de usta5 ·fonl'":•:• cun~.Lrut:ll'vnt- t.c dt~ht' n In 

falta de recursos econ6mlc;os que hace que se puedan emplear solo mntcrl~ 
.• 

les que se pueden obtener prácticamente sin costo en el .. lugar, como el 

lodo, ·la piedra, la madera rolliza etc, y solo pcrmi te adoptar procedí-

~lientos constructivos que puedan. ser real izados directamente por los habi 

tantos. No· resulta muy difícil encontrar modificaciones a estos sistemas 

G:) .• 
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de manera q.ue, sin que se requiera.un costo udlclon.11l slgnlflcutlvo y sln 

cambiar radicalmente las caracterfstlcas de las viviendas, se obteng11 u1111 

segur 1 dad adec"uada con e 1 e fec te do sismos, 

Cuando se trata de viviendas en las que se pueda lnvert·lr en materiales 

comerciales, como .el ladrillo, el cemento y el acero, puede obtenerse 

seguridad adecuada contra sismos, .Y a. la vez condiciones do hDbltabl-

lldad favorables, mediante. el empleo de muros de mamposterra, de piezas 

. de barro o de bloque de concreto, reforzudos en distintas formas para 
.. . 

proporcionar una mayor resistencia y contrnuldad al conjunto: En años 

reclcn·tes s.e hu Incrementado notablemente el conocimiento del comport!_ 

miento sfsmico de estos elementos estructurales, lo cual ha permitido 

la elaboracl6n de recomendaciones espec:ff(cas para.el diseño y constru.s_ 

c16n de muros de mamposterra en zonas·sfsmlcas. 

En.este·trabajo se tratará .de resumir. los principios del· diseño srsmlco 

de las construcciones de mamposterra, partiendo del comportamiento sfs-

. ,mico obscr'vndo y de. resultados de ensayes de laboratorio; se recomenda

rán la·s formas de estructu;ac16n que se consideran lnSs eficientes, se .se . . . . -
1\alarán los defectos que más comúnmente dun lugar a fallas y se darán r.!. 

comendaclones"especfficas de diseño. Se Incluyen materiales y procedi

mientos constructivos muy distintos como las"construcclon~s de.adobe, las 

de ladrillo no reforzado, las reforzadas con dalas y ca~tlllos y las que 
• 

tienen rcfu{:rzo en el Interior de piezas huecas. Se .analizarán también 

algunos nuevos procedimientos de refuerzo que pueden resultar convenien

tes en algunos casos y se harán.algunos comentarlos acerca de las form<>s 

de rep<>rar las construcciones da~ad<>s. 

• 

: 

1 

1 

i 
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2. COMPORTAMIENTO SISMICO OBSERVADO DE CONSTRUCCIOI~ES DE MAMPOSTERIA 

Construcciones de adobe. La ,experiencia con este material es difiniti-

vamente negativa. La esca~a resistencia en tensi6n del adobe y la poca 

adherencia que se logra en las juntas con ·los morteros de lodo son solo 

algunos de los inconvenientes. Aún con adobes de buena calidad no puede 

logrilrse unil buena 1 iga entre los muros transvers.lles; esto aunildo al grun 

peso de los muros, y generillmente de los techos, hace que .estos muros fa

"llen ueneralmcntc. por el efecto de fuerzas normales a su plano, yn sea por 

vo.ltcamiento o por fallas .locales por lo,s empujes de los clemcnlos de Le

cho. En muchas ocasiones las fallas de eStilS construcciones hün sido ngr~ 

vadas porque e 1 adobe se encont rilbil muy deb i 1 i tado por efecto de i in ten1pe

rlsmo." 

... 
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Como ~ecomcndilciones generales para .mejorar el comportamiento sísn1jco de 

est.as construcciones se pueden mencionar la selección cuidadosa de los 

suelos con c¡uc. 'Se fabrica el ado~e, su mejoramiento con fibras o con 

aditivos establl izadores, la reducción de la altura de Jos muros al mini-

mo admisible para la hoblltilbllldild de la vivienda, la subdivisión de lu 

misma en esp¡¡cf.os pequeo10$ por medio de muro' ligados entre si con el. me-

Jor .cuatru.peo de las pie~¡¡s posi·ble, el evit¡¡r techos muy pesados y el 

estructurar estos techos para que tengan rigidez en su plano. 

Sin embargo, una mejora sustancial en el comportamiento sfsml~o solo puede 

obtenerse P?r medio de a 1 gún refuerzo en e 1 adobe .que produzca una liga': 

. adecu¡¡da entre Jos elementos y proporcione cierto confinamiento .Y ducti .!,.!_ 

·dad a Jos muros. Algunos de estos procedimientos de refuerzo se descrl-

ben ~n la ref 1 • 

Construcciones de mampostería no reforzada. Las construc.clones de tabique 

; o bloque de conc.reto. sin refuerzo han tenido. también un comportamiento ·sís-· 

.·lnlco muy deficiente ya que aaolecen esencialmente de los mismos defectos . . . 
que las de adobe: Jiga pobre y falla muy frágil. ·Una fuente muy frecuente 

. de dailos y .colapsos es la presencia de huecos de pue.rtils y ventanas no ·re-

forzadas, en los que la concentración de ·esfuerzos que se rresr.nta en las 

esquinas provoca la Iniciación de grietas diagonales que f.feviln .:o la fillla 

.a todo el muro. Este tipo de construcci6o debe evitarse en zonas sísmicas 

. exceptuando quizás construcciones que encierren espacios pequeños y con te-

ches ligeros. 

Construcciones de mampostería confinada, Se denomina así. a los muros que 

(¿_¡ 

están rodendos en su perímetro por cilst filos y dillas quq forman un mil reo que 

, 
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encierra tableros relativamente pequeños; ¡:.roporclonániloles una capacidad .. 
de deformación mucho mayor que la del muro no reforzado y una 1 iga muy 

efuctlva.con l~s elementos adyacunlus .. El comportamiento. ol>scrvado de 

construcciones de esee tipo ·hastil de varios pisos ha sido dufinltlvamcnt~; 

mejor que el de la mamposterfa no reforzada:. se cuentan con criterios pa

ra fijar la disÚibuclón de los elemen~os re51stentes y de su refuer:z;o y 

con ,procedimientos para el diseño de ·la nllimpoÚ~rfa as·r refor.zada, Hay 

que hacer notar' sin embargo, que si con este sistema se reduce mucho la 
\ . 

. probabilidad de.un colapso de la construcción y de daños mayores, no se 
. . 

evl.ta la posibilidad de agrietamientos diagonales en los muros, ya que .la ... . -

resistencia en tensión diagonal de la mamposterfa'no se lncren~nta aprecl~ 

.blemente por ·¡a presencia de las dalas y castillos. 

Construcciones de mamposterfa con refuerzo Interior. En años recientes 

se ha popularizado .en diversos pafses un sistema constructivo que consiste 

en·reforzar los muros de ple'zas huecas con barras· vertlca.les en los huecos 

de las piezas y horizontales en l<~s Juntos o en piezas especiales. La ex-

perlencia sobre el comportamiento sfsmlco de estos construcciones es más o . . 

menos ¡¡mplla, hay evidencia de que con c.antidades· a'lta·s de refuerzo se obtie 

ne. un Incremento en la resl~tencla con respecto a .la mamposterfa no reforza-

da y un comportamiento bastante dúctil. Hay q~e recalcar que las cantidades 

de refuerzo necesarias para lc;>grar un comport11mlento adecuado son n1uy al t11s 

y que se requieren separaciones pequeñas tanto vertical·como horizontalmente. 

E.l procedimiento tienl! distintas modnd.iatle• que llegan en muro~ de edificios 

altos hasta el relleno t.otal de los huecos de lns piezas con concreto y ul co 

1 a do de muros delgados de concreto entre dos paños ·de mu·ros de mnmpos te rf a 

(cavlty wall). La flg muestra .las·cara~terfsticas de algunos procedimicn-

tos ·de refuérzo t~plcos. En Héxlco, '"1· refuerzo Interior no es muy populM 
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debido a la dificulta de supervlsl6n y, cunndo se usa, se emplean cantlda-

des de refuerzo mucho menores que las mfnlnaas especificadas en otras partes, 

con lo cval ~e 'ha demostr¡¡do, ta.nto i:n laboratorio como en estructuras reu-

les, que se tiene un comportum·lento sfsmico muy defectuoso debido a que lu 

resistencia se deteriora rápidamente por la repetlc16n de cargas alternadas • 
. . 

.. 
Este procedimiento de refuerzo tiene la v~ntaj<~, sobre el de confinar con . . . . 

dalas y _castillos, de que~~ refuerzo Interior poco espaciado irlcrement<~ la 

resistencia y limita el agrietamiento a espesores pequeftos, y de que el. mu-. . 

ro puede quedar aparente. ~-lene si~ embargo la desventaja d~ que las piezas 

huecas "tienden a tener fallas locales por desprend.lmlento de sus pared.,·~· que 

la ligo que· se obtiene entre los distintos elementos es me~os efectiva .y, que 

la cantidad de refuerzo necesaria para a~egurar un bucn,comportamlento es ma-

yor: · 

En· Estados Unidos y Nueva Z~landa la mamposterfa con refuerzo interior es bus 
' 

tante popular.c:cimo sistema constructivo; sln"embargo es usual que se llenen 
' . 

;completamente los huecos de 'las plez¡¡s con. un mortero muy fluido y con abunda.!! 
. . 

te refuerzo vert.lcal y horizontal. Con este sistema, en mamposterí¡¡ de blo-

ques de concre~o, se obtiene prácticamente un muro monolftlco, ya que el con-

creto colado. en los huecos se adhiere perfectamente al bloque¡ en piezas de 
··: 

barro lo eficiencia del procedimiento es menor porque el é'oncreto del colado, 

'al contraerse por fraguado, se separa del tablq.ue; el empleo de uditlvos estu 
• 

blllzadores puede evl tar este problema~. 

). EVIDENCIAS EXPERIMENTALES DEL COH~ORTAHIENTO DE LA HAHPOSTERIA 

El diseno de estructuras de mampost_erfa habla. estado, hasta hace poco tiempo, 

b~sado en consideraciones empíricas sin apl Icario en forma racional los prl.!l ' 
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cfplos lngenled les. Ul tin111mente se han efectuado anlíl fsfs rucionale11 pa

ra J)'redeclr'la resistencia de mamposterfas bajo diferentes sollcltaoloncs 

de carga.'como son flexocompres l~n, ~llrga$ vert leales, cargas latera les, t'tc. 

Slmul tlineamente se him llevado· a .cabo mult 1 tud do ensayes para comprobDr la 

validez de dichos anlillsfs. 

•. 

Para determinar. las propiedades básicas d~ ·la mamposterfa, se efectÚDn 

diversos ensayes. La prueba de compres16n en pilas, flg 2,se emplea para . ·. 

Indicar la resistencia axial de compresf6n- (f') debiéndose tomar en cuenta . . . . m 

los efectos de esbeltez cuando esta ·reslsténcla fndfce se ex_trapole a muros. 

El ensaye en muretes, flg 3,se emplea p¡¡ra. detennlnar el esfuerzo cortante 
• 

reslstentÓ en esta prueba se ,aplléa al espécimen una carga dlagon,ol qu<;, re 
. . 

!~duce la falla,encontrlindose una buena correlacl6n entre los resultados de 

' 
está prueba y muros con caracterfstlcas afine$. En la parte correspondiente 

a Dlsello de Estructuras de kamposterra se describe con cierto detalle la rea 

1 1 zac 16n de d 1 chos ensayes~ 
.. 

3.1 Comportamiento baJo distintas solicitaciones· 

3.1.1· flexocompresi61\'En la 'flg 1¡ se muestra la dl'itrlbucf6n de esfuerzos 
• ' . ¡. . • 

I!JpUesta para la mamposterf~¡~ en el _caso do f)exoc~prosl6n, para dlfer.entes 

válores de ex'cen.trlcldad de la carg·a vertical apl !cada al muro. 

Se han presentado diversas te'orlas pare celcul·er la rl!slatencla en flexo-
. ' 

compres16n de muros tomando en cuente efectos de-esbeltez, la 'mlís acertadD . . . . 
' • o .. ' 

es aquelta en la que se procedo en la misma forma qua para columnas de con-

creto , dotermfn6ndose .te6rlcamento diagramas de l~tora~cl6n carga axial-~ 

mento floxfonante que como se observo en la flg 5, oxl.sto buena c:orralacl6n 

entre toorla y rosultados da laboratorio. 

. ·' 
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3;1.~ Flexión y cortante 

En e'structuras situadas on zonas sfsmlcas os ventajoso emplear muros para 

reslstlr',.fuer;as laterales por 1~ g·~an rigidez que'tlenen esto~ elementos 

para cargas en su plano, sin embargo. es necesario verificar que su resis

tencia sea compatible con dicha rlgldi!Z. Son tres las formas principales 

de estructurar a base de muros: 

· 1. ~e carga, para soportar. fuerzas verticales y horlzontale\;, flg 6a 

2. · Como diafragma, e'stando confinados en ma.rcos de acero o concreto 

que le transmiten la:· fuerza latera(, flg. 6b 

J,. 'i-turo de cortante 

· El primer tlpo·de miiro es eficiente debido a la presencia de carga vertl-
' 

.. 

cal que hace que el muro sea !l'ás resistente a las fuerzas cortantes y a los 

momentos de volteo producidos por el·slsmo. 

La' principal función de los· muros diafragma es.tomar la fuerza horizontal 

' 
que le trasmi'te eis.istema de marcos, que.tOman las cargas verticales; el 

muro fun¿lona entonces como un puntal de compresión. 

Los muros de cortante, aislados de la estructura de marcos', S<•·construycn 

de col"!creto r.e forzado deb 1 do a que la baj'a carga vert 1 cal los hace re 1 a t 1-

vamente crTtlcos, raramente se hacen de mamP,osterTa 

Para el diseño sísmico no solo Interesa 1·a resistencia de la estructura an-

·te carga lateral sino que tamb.lén es ne'cesario conoc·er la capacidad de 1 a mis 

' ; 

·6 )1 

ma para absorber la' energía introduci9a por el sismo y amortiguar el mevimie~' 

to lnducl do; asr como también la altor<~clón de CStilS propled¡¡dcs con la re-

rlodlcldnd de la fucr:ta horlzont¡¡l 



Las propiedades de rigidez y resistencia pueoen calcul-arse en muros ensüy~ 

dos en carga' estática y en ciertos casos en e_spedmenes m§s pequeños:,para 

tener un¡¡ idea: de la capacidad ~e a~rtl~uamlento y dete[.foro de la mam~o~ 

terfa,es ·necesario efectuar pr-uebas dinámicas clclicas. . . . . 

Por lo gener.ll en la m~mposterfa so presentan dos tipos de falla: flexión 

y cortante. La falln por flexi6n se ~lcanzo cuando fluye el refuerzo ver 

tlcal con el q~e se refuerz<> el muro; la. resistencia ante esta sol iclta

c16n· puede calcularse fácilmente suponiendo un bloque equivalente en e~-
' . . 

pres16n en .un extremo y que el acero de refuerzo en-el otro e~tremo del 

muro está fluyendo. 

Para alcanzar la falla ·por cortante es necesario que primeramente no s~·- a_!_ 

' canee la de flexión; es decir, solo se obtiene aquella cuando existe abun-

dan te refuerzo vert leal y/o mucha ·carga axial· o se trata do muros de gr<>n 

long 1 tud. . . 
Hasta 1965. la 'mayorfa de los ensayes que ·se real.lzaban para determinar las 

caracterfstlcas de ·Jas inam·posterfas eran está~lcos; de lo observado en los . . 

últimos sl~onos, ha sido evidente que los resultados de esos ensayes monotó 

nlcos son de valor limitado- para diseño sísmico, por lo que actualmente 

los procedimie-ntos de diseño que proponen los _diversos reglamentos. están bu 

sados en resultados· obtenido~ de pruebas ante cargas laterales ulternildas, 

aún cuando no de carácter dinámico. Esto último no parece ser un¡¡ limitilnte 

porque so; ha observ':'do que los resuo til~os de ensólyes dinámicos proporcioniln 

valores más grandes a los obtenidos bajo cólrgns laterales nltcrnildas 

pseu~oestátlcas, lo que se explica porque las nmmposterfas son muy rígidas 

·y su velocidóld de respuesta ante- las excitaciones es baja. 

• 
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La experiencia a mostrado que las prl.nc'ipales liariables_que Influyen en 

el ~omportamiento de las mamposterras son: tipo de pieza y mortero; conf!_ 

namlent~; cuuntra y disposición del·refuerzo; relaci6.~ a.:tura a longitud·, 

la carga vertical sobre el muro y en ciertos caso el aplanado que se colo 

ca en una o en ambas caras del mismo, 

Se puede alcarizor gran capacidad de deformación para valores altos de 'ta 

reiación altura a longitud, bajas ca~gas axiales y poca cantld~ de' re-
. . 

fu~rzo vertical en los extremos del muro. Reduciendo la relación de as-

poeta del muro, aumentando la carga axial .Y el acero de refuerzo en los 

exúemos se alcanzan fallas de tl.po frágil por cor~ante a través de gr•!e-

tas dlagohales que pueden correr por la juntas de mortero o atravesa·r las .. 
piezas y junta·s {ten~ión diagonal); este último tipo de fal'la por cortan-

. . 
te es indicativo de 1¡¡ máxima capacl~ad de la mamposte'da,porque el prim.=, 

'ro solo Indica qu'e se tiene Ün mortero de baja calidad, 

Tanto para flexión como por cortante~el comportamiento observado ante alter 

naciones de carga puede res,uml,rse en la siguiente forma; para niveles bajos 

'de carga el comportamlonto es prácticamente lineal' una vez que se agrieta 

el muro, ·tanto para flexión .como para cortante, se observa gue para un mismo 

nivel de deformación se.ti!)ne ur. d_ecremento.en· la resistencia ante alterna

clones de carga: siendo mayor para.el casos de cortante¡ también se diferen . -

, 

cfa la forma de los ciclos hlsterétlcos, y~ q11e para cuando 'predomina la fl.=_ 

xl6n estos encierran ún área IJ!UCho mayor !JUe para e.l caso de cortante. J\1 

i·ncrementar 1 a carga, nuevamente se presenta e 1 fenÓJ;ICno <>n tes mene 1 onndo, 

hasta que finalmente se llega al colapso para deformaciones ~cqueñas en el 

caso de cortante o grandes en el caso de flexión; en las flgs9., Y9l> se mues 

tra esquem5ticamcnte el comportamiento antes descrito •. •. 
•• 
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A pesar de ser lu fullu por cortunte lu-inellos-ac·s-eiíclu porque des¡¡rrolla 

menor capacidad de disipación de energía, cos la que·más comúnmente-se tic 

ne presente en;la realidad durante un sismoJ, 

En ambos tipos de fallas, flexl'ón-o cortante, se presen~an aplastamientos 

y desprendimientos locales en los extremos de los muros para etapas cerca-. . . 

nas a la falla, dichos aplastamientos son debidos a la gran expansi6~ late• 

ral que tiene el mortero par¡¡ ul tos niveles de esfuerzo, lo que produce 

tensiones en lus piez¡¡s. En diversos países se evita lo anterior co 

tocando placas de acero perforadas en los extremos de los muros en las dos o 

tres hiladas inferiores y superiores,- ref 2, esto. ~esultaría' lmpráctic~ en 

'nuestro medio,· una solución no· tan eficiente pero que ha dado muy buenos. r~ 

'sultados, aún en mamposterías de piezas huecas, es colocar varilla cor~~ga~ 

du de pequei1o diámetro (5/32") en lus Juntas de mortero, este refuerzo t<~m

bién ha probado ser efectivo para resistir fuerzu cortante una ve_z que el 

muro se agrieta. 

En una serie de ensayes esfátl"cos y dinámicos realizados por Wlll iam y Scri

vener·, · ref 3, en las c~ales aplicaron ciclos a diversos niveles de carga y 

frecuencias, encontraron que en aquellos muros probados estáticam~ntc y que 

fu·ll abun por· cortun te, presentaban 1 o misma deg radac 16n de carga que u que

llos ensayados bajo cond i e 1 ones di náml cas; ~ 1 n-. embargo' en aque 11 os que r a-

liaron por flexión, los ensayados din.'ími;amen"te se-comportnron menos sutis

·fuctorlamentes que los estáticos equlv"alente·s. ·Esto último es debido por el 

movimiento violenta en el caso dinámico se pierde más rápidi:Jmente el mute-

rlul que confin¡¡ el acero, permitiendo el p¡¡ndeo y reducie11d0 la C,apilcidad 

del muro a flexión; no es el caso de cort~nte donde la resistencia est5 b5-.. 
slcamente proporclonuda por l¡¡ mampostería . 
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También se ha obsc'i-vado que es más eficiente para soportar fuerzas cortan~ ... 
tes el refuerzo horizontal colocado en las juntas y·distrlbulda en forma 

unlforn~.cn la·altura del muro, ~ue el vertical colocado ~n Jos extremos o 

en el Interior de los piezas huacos: 

Cuando la mamposterfa se coloca en el lnteriQr de un marco robusto de ace-

ro o concreto, se pueden seguir dos caminos: 

1. Aislar la mamposterfa del maré:o para que ·aquella no sopdrto 

cargas 
. . 

2. Hacer' que trabajo la mampos ter r a al colocaria con contacto· 

. '"con el marco perlmetral • ¡, 

.. El primor aspecto es muy dlffcll de realizar ade!Ms de costoso¡ en el se

gundo caso se Úene un gran Incremento de la rigidez lateral del· sistema 

y de·. ·su re'slstencla. Ensayes realizados demuestran que es posible tener 

comportamiento dactll cuando las columnas tienen refuerzo suficiente por 
. . . 

cortante para permitir que desarrollen su momento de fluencla. El refuer 

zo horizontal colocado entr~ IQs juntas de mortero ayuda a repartir mejor 

: .•la fuerza corta11te en toda la·altu·ra del·muro evitando que se.concentre 

en sus extremos superior e Inferior, 
,• 

.).2 Evidencia exper !menta 1· 'rea !Izada en ·Héxr'co 

. En la rcf ·1¡ se compila. la lnformac16n experimental que lO tenía en Héx.!. 

co hasta 1972 aprox 1 maclomen te •. 
• 

Para Cllf'IJII lntoral est6qca ao ofoctuan do• tipos do pruobn~; ol denomino-

do en voladizo, flg ]11, 'donde se prcse!"tnn momentos flexlononto~ quo puotlon 

llegar a sor crftlcos¡ y ol ensaye da compresión dlnoonol, flo 7b donde so

ló •e Inducen deformaciones por cortante. El efecto do pisos superioras se 

. . .· 

... 
1.. 

1 
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" representa '\:"n· -r.:r1"9~- V[!1Til:.l1. 

la p.-lmcra formil de ensaye trata de ser rc:presentatlva de los mu~os de cilr 

ga; mientras que para cuando se· tiene ún marco confinante, el ensaye de 

compres16n d.lagonal Intenta reprÓducl·r··., un muro diafragma • 

. 
. Para cargas lat.erales dinámica~ y altérnada~ tumblén se e.fectuan las. mis·-

. 
mas formas de ensaye. 

En )as flgs 8 y 9 se mue~tran diversas curvas c~rgas-deformaclón angular para • 

diferentes formas de ensaye .y en la flg 10 lu forma tfpfca de. falla . 

.. . 
Se tienen !!11 general tres formas de agrietamiento': la debida a flexión se 

caracteriza porque es. una grieta sobre una·junta del mortero cerca de ·ra 

base del muro; la fallu por cortante corre alternadamente por las juntas 

verticales y horlzoritales y 1~ falla ·por tensión diagonal atraviesa lndis-

tlntamente piezas y mortero. 

la presencia de' alguno de estos tlpos.depende principalmente de las caracte 

rfstlcas de la mamposterfa·asr como también de la solicitación de carga. 

E~:~ el muro en voladizo la· falla se Inicia por agrietamiento en la base, 

presentándose después. una falla por agrietamiento diagonal al aumentar las 

deformaciones. ti tener carga· vertical aumenta ·apreciablemente la carga de 

.prlnK'Ir llgrlctonllcnto y tlondo'a llevor n·un tipo de falla por tcn•l611 dl.1cro 

nal, disminuyendo lit ductilidad dol muro: El ~rgrltamlento JJOr flexión ~e'" 
·. 

duce también al aumentar.ei acero de refuerzo en los extremos del muro. El 

refuerzo Interior pued«: aumen.tar la resistencla·máxima pero no sustanciill-

mente la de .agrietamiento. 
\ 

Para muros en compresión diagonal se presentun fallas de cortante o de ten-
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sl·ón diagonal y esto depende de lus. caractcrfsticas de la 11111mposterr.:~; .. 
aquf. tamb.lén la carga vertical Incrementa la resistencia al agrlot.,,.len~o 

y la máxima, pero también la defo,rmab'llldad del muro¡ el clcero Interior ••.!!. 
• • • ' • • • • o 

menta ligeramente la carga ·res'ls~entc al ¡¡grlctamlento pero disminuye la 

deformación correspondlente,aumentando la carga máxima y la deformabllldad 

post-ugrletaml~nto. El aplanado del muro contribuye en forma Importante 

e la reilstencla del mismo. Se h~ visto que ol confinamiento o~tcrlor dol 

muro no Influye apreciablemente en la resistencia al agrietamiento, pero sr 

·en ·)a. resistencia ,y ductilidad a lafall'a. 

.. 
La présencla de agrietamientó no Implica necesariamente la.falla del muro 

.sino que es.ta depende del conflnam.lento, refuerzo exterior e Interior, que 
' 

este tenga y que puede hacer ~ue el muro resista cargas· mayores a la de 

agrlétamlento. 

~esde el punto de vista prác~lco si se refuerza convenientemente los extre-

.mos del muro, el problema de flexión desaparece y puede considerarse que la 

principal solicitación es una carga diagonal de compresión equlvalente,a lü 

que se. anade • la carga vertical proveniente de pisos superiores. 

Los· estudios bajo cargas dinámicas.~ alternadas son bastante complejos¡ en 

la flg 11 se mues·~.ran las caractedstlcas de respuesta que. más nos interesan 

del muro siendo estas: la capacidad de energfa,. capacidad de disipación de 

energfa, el factor de ductlllda~ y el deterioro del muro,el cual se define 
. j 

'como la pérdida de rigidez y resistencia debida a la alternación de' cargü, .• 
flg 12.· 

Para cargas al ternad;u el deterioro del muro es pequeno cuDndo se tienen de-

formDc:lónes angulares menores a la del ngrletDndento y despulis de éste el 

deterioro depende de la resistencia del marc·o confln11nte. El müteriol huc 
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co es mas scnslbl~ al 
(j) 

deterioro que .urHl macizo, y es diferente la lnlcn~l- . 

-dad del deterioro si la falla es por flexl6n (dúctil:) a que si es por cor-. 

tanteo por tensión diagonal (fr~gll}" sll!ndo mayor en los últimos casos. 

La carga vertical red'uce apreciablemente el deterioro. El deterioro mayor 

.se tiene al pasar al segundo ciclo de. carga después del cual permanece casi 

1 na) te rado. 

En la ref 3 se.estudl6.el comportamiento de muros boje cargas· clclicas di-

námlcas observándose que 'el mismo comportamiento que un muro llene para ca!_ 

gas alternadas se presenta ¡:>ara cargas dinámicas con excepci6n de l.a prueba 

en voladizo sin carga vertical (la de.más flexlbllldad),en la cual la prueba . . 
.• 

dinámicas ~uestra gran deterioro del muro, pero este caso i:lene poca lm(lorta!!. 

cl.a desde el punto de vls.ta práctico para una mamposterfa. 

Se realizó' recientemente un estudio para tratar de obtener procedimientos ec~ 

n6mlcos para mejorar el comp,ortamient':l sfsmlco de la mampostería de piezas 

huecas con refuerzo interior (rcf 5) • 

. se estudiaron diversas distribuciones de refuerzo (flg 13) que permitiesen 
¡ 

mantener la capacidad de carga del muro después del agrietamiento sin que se 

viese disminuida por repeticiones de cargas alternadas. 

Se encontró que la adición de barras de refu.erzo de pequeilo dl5metro (lrn•n) y 

. . ' . 2 ' . 
de alta resistencia (6 000 kg/cm) en las Juntas horizonta·les, aumenta 1 igera . . -
mente la resistencia, restringe la propagación d~l agrietamiento del muro y 

·reduce el deterioro ante la repetición de cargas. Este ref~erzo pudde colo-

carse también en muros de piezas macizas con ca~tlilos, produciendo una. dis

tribución más uniforme de los esfuerzos cortantes en :toda la longitud del mu-

ro y evltan~o las altas concentraciones de esfuerzos que se producen en los 

.castillos cuarido el nruro se agrl'eta dlngonalmcnte. Cuando no se coloca este 
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refuerzo en los junl<~s, resulta muy convunlcntc que los ·cn>LIIIo• cuenten 
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. con refucrzó especial en sus extremos para evitar su falla por corta~tc 

después ~e que el muro se agrlet~ dl~;onalmente.· ·. 

~. REGLAHENTACION SOBRE ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA 

Desde flempo Inmemorial se ha tratado'de Implantar ·reglamentos de diseño 
'· 

que .aseguren buen comportamiento e.Structural. Del primer- reglamento que se 

tiene evidencia· es el que se contempla dentro del C6dlgo de Hamu1rabl, decr=. 

. tado 'por el Rey de Oablla',;Ja,Hamurobl,cn el siglo io A.C .. En ese código 

se con~emplan diversos tlpos_de leyes: ~lvlles, pe~ales, técnicas, etc,· 
. . . .. 

Dentro' de ·l.o relacionado con el aspecto construccl6n,el código mencionado 

··· .. establece que ..... ;.~, si por causa adjudlcable al constructor se daña.71a 

propiedad, aquel tendr' que Ra_gar la reparación del Inmueble; si un escl.!!_ 
. ,' 

vo ·muere por·la falia de la·construcclón,el constructor deberá sustituir .. 
el esclayo al dueño de .la vivienda; si muere un hijo del propietario por la 

misma razón se tendrá que matar a un hijo del constructor ..••••. ; si muere 

·el prople~arlo, se debe dar muerte al constructor--------------, con normas 

coino l.as anteriores seguramente en nuestro- tiempo serían muy pocos los quc 

se dedicarían· al diseño y construcción ·de. estructuras. 

Afortunadamente . .1 0s avances de 1 a tecnología han hecho que ahora los ·rcg 1 a

mentos equilibren los principales _aspectos de una construcción: seguridad y . . 
ei::onomfa 

¡ 
El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, ref 6, incluye un 

capítulo sobre diseño Y.'constrllcclón de estructuras de mampostería,. el cual 

ha sido modificado sustancialmente con respecto a la versión anterior y tra

ta en detalle los requisitos parÍ! dlse'l\o sísmico. 

Uno de los problemas que se enfrentan al elaborar recomendaciones de diseño 

' 

' 
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para mampostería es la gran variedad. de materiales de distintas formas y 
@ 

propiedades que se t'iene que cubrir. SI se establ.ec.en requisitos genera-

les,_hay ,que fi:Jar criterios cor.lunes·para determinar los esfuerzos básicos . . . 

resistentes de la mamposterr"a (principalmente resistencia en compresión .y 

en cortantes) • Con es te f 1 n en e 1 reg 1 amento se establecen pro-
. 

cedlmlentos de ensaye relatlvamc!nte simples para determinar dichas pr.ople-

dades cuando no se tenga lnforntaclón previa acerca de ·los matcrlal.es en 

.cuestión y se·proporclonan, además, valores especfflcos para los materia-

· les.de empleo más común para los cuales 'Se. cuenta con un número· suficie.!! 

te de determinaciones; los esfuerzos· propuestos representan valores carac 
~ -

terfsticos 1• o mínimos probables, del esfuerzo de falla, determinados con 

·el criterio de que la probabilidad de que no sean alcanzados por los mate 

rhiles empleados en la estructura sea muy pequella. Dichos esfuerzos con-

rresponden a la resistencia de la mamposterfa sin refuerzo. Se considera 

que la presencia de costlllo,s ydalas Incremento solo ligeramente la rosls-
. f 

·tencla a compresión y a cortantes. El refuerzo Interior sr proporciona un 

· aumento apreciable de la res'lst"encla con respecto a la mampostería no refo!_ 
. ; ; . 

zada; dicho Incremento solo puede determinarse en forma confiable mediante 

.. 

ensayes'a escala natural de muros con la misma disposición 'de refuerzo que se 

va a emplear en la construcción. En forma conservadora el reglamento per

mite que los esfuerzos resistentes para la mampostería no· reforzada se incr.=_ 
1 

~nten en 50t cuando se emplee las cuantlas' y illstrlbuclones de refuerzo· in 

terlor especificadas por el reglamento qu~ se describirán más adelante. 

Las normas para ma'mposterfa del nuevo re!)l<lment~ especifican dos modalidades 

paro _el refuerzo de 1<~ mamposterfa;la que se denomino mamposterfo conflnnda 

es la usual con castillos y dalas_para los cuales se fijan separaciones y re-
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qulsltos de refuerzo similares a los del reglamento anterior. En el otro pr.2_ 

cedl.mlento, denominado mamposterfa con refuerzo Interior, ·se coloca refuerzo 

vertical en el·lnterlor de los h_uecos de las piezas y rcf.uerzo horizonte! en 

piezas que permitan colocar varillas en la~ juntas y proporcionarles el rec!!. 

brlmlento necesario para que puedan transmftirsc los esfuerzos de adherencia. 

Las normas adm!ten también construcciones de mamposterra sin refuerzo; sin e~ 

bargo, exigen que se diseñen con f~~tpres de seguridad muy altos, lo cual hace 
1 

que solo para construcciones de un nivel con alta densidad de.muros y techos 

ligeros, resulte econ6mlcamente factible construir muros sin refuerzo. 

El. reglamento incluye dos p~ocedimientos de diseño con distinto nivel de refi 

namlento •. El.~todo simplificado es apllcal¡le a la mayorJa de construcciones 

para vivienda que cumplen· c'on fequlslstos no muy estrictos en cuanto a densi

dad de muros, altura má~lma d·e muros y ·a~sencla de,grandes excentricidades de 

las cargas. El método detallado .de dls~~o es aplicable cuando no se cun1pl.1n 

las condiciones Impuestas para el empleo del· método simplificado o cuando se 

quiera obtener un dlsello más refinado. l\rnl>o5 procedimientos están pl~nte~dos 

en un formato de diseño por resistencia QUe es· el adopatado en general por el 

· .. reglamento (hay que revisar qué el efec~o de las' cargas de trabajo mul tipllc!!_ 

do por un factor .de car~a, Fe• no exc~da de la resistencia calculada multipl~ 

cada por un factor de reducción de resistencia, FR). La conversión a un for-· 

maro.de esfuerzos admisibles es·casl Inmediata si se agrupan los factores pa~ 

clales de s~gurldad en uno solo .que afecta al esfuerzo resistente. 

;: f•• . .,,,, ..... 
'J l .IF! 

.. S 

•• 
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La carga vert!ca_l resistente se calcula com PR .. FR Fe f~ Af• en que~ es 
®. 

el 4rea transversal bruta del muro, f~ ol esfuerzo·ré"sistente en compresión 

y FE un f~ctor ~orrectlvo por la·esbeltez del muro y _por ~ excentricidad 

de 1~ carga para el cual se cÍan· valo.res fijes en el método simpl iflcado y 

un procedimientos para su determlnaci6n en el método general en funci6n de 

la esbeltez y e)\centric:ldad calculadas. El factor de red~ccl6n FR vale 0.6 

para,muros reforzados y 0.3 para no re.forzados. 

El c:ilculo de la resistencia a cargas laterales est4 ligada a !'os métodos. 

de disei'lo sfsmico especificados por el reglamento.· Para la mayoría de las 

conStrucciones de mamposteda es. apllcabl.e un método simplic:ado de diseño 

sfsmlco que'·permite encontrar en forma muy directa las fuerzas laterales po ., -
·ra las que hay que disei'lar los muros. Se especifican en este método slmpli-

.flcado fuerzas actuantei mayores para ~uros de _piezas huecas que para muros 

de piezas macizas debido a la diferente ductilidad y deterioro que se tiene 

' en los dos casos. Los requisitos que,· segGn el reglamento, debe cumplir la 

mamposterfa _confinada en lo que respecta a ubicaci6n de los castillos y· do

·fas y a la cantidad de rl!fuerzo longitudinal y transversal en ellos, se pre-
. ~ 

sentan en el manual sobre Disei'lo de Estructuras de Hamposter_ro. Los requls!_ 

tos pára la mampostería con r_cfuerzo Interior,. fijan la contldad total .de re-

·fuerzo en 0.002 veces el &rea del muro y su sep,raci6n máxlm~ en 90 cm. 

Para la determinacl6n de fuerza cortante que resiste el muro se especifica 

en. el método simplificado 
.· 

en que v~ es el esfuerzo resltente en cortonte y FR el factor de reducción 

que debe tomarse como 0.6 paru muros confinados o con refuerzo Interior Y 

... 

'· 

'• 
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. y 0.3 p~ra mÚI;os-rio rcForz'iluós o cuyo rtitúil'rzó"no cúmp le con los reqlfls 1 tos . . . 
mfnlmos especJ.flcados. En el método detallado se especifica una ex~l'psliin 

más refl~ada que toma en cuenta el efecto de la carga axlpt, en la resisten 

cla al cortante. 

Además.de la resistencia o fuerza cortante.us necesario revisar In resisten 

cla a momento 1·1exionante debido a las cargas laterales,pnra lo cual ·puede 

llegar a necesitarse refuerzo especial en los extremos del muro;, en este ca· 

so la resistencia se pue~ calcular con los pro~cdlmientos que se emplean p~ 

ra concreto reforzado. 

l. 

Todo lo anterior se puede ver con más detalle en el manual sobre disei\o:de A, ((.) ¡: 
.estructuras de mamposterfa~ ;•. 

5, OTROS TOPICOS SOBRE HAMPOSTERIA 

5.1 . Recomendacion'es generales sobre la estructuracl6n de construcciones de 

mampostería 

Las recome.ndaciones ·siguientes 'Se refieren a la estructur;~ci6n de las cons-
' . 

trucclpnes, a los mat'err'ales.y el refue'rzo, a los d~talles y procedimientos 

construc t 1 vos, 

Debe proporciona~se un sistema resistente en dos direcciones ortogonales, es 

te requisito obvio ~o siempre'se cuMple; especialmente en'casas habltacl6n . 
es frecuente que los elementos resistentes estén alineados en una dirección 

· y que en la. normal .a ella exista un n~mero muy reducido de muros Cf>n grandes 

aberturas para puertas y·ventanas. En cada direcci6n deberá proveerse una 

densidad adecuada de clemcnos para resistir los fuerzas sfsmicas. 

La dlstrlbuc16n de elementos resrstcntes debe ser aproxlllkldOnlCIIlC •imétriCII 

·" 

1 
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@ 
para evitar problemas de torsiones en planta que auniCnten las fuerz¡¡s laleril 

los en los muros; esto debe cuidarse especialmente en las construcciones de 

varios nl.veles.; . 

Los sistemas de techo y entrepiso deben ser.capaces de trasmitir l¡¡s fuerzas 

laterales a los elementos que tengan resistencia en la dirección de la acción 

sfsmrca. Esta condición no se cumple en tec;oos de vigas o armaduras no con-

traventeadas en.su .Plano, las cuales empujan directamente sobre los· muros 

transversales y provocan fuerzas Importantes perpendiculares a los planos,dc 

dichos muros, causando frecuentemente ·su falla por volteamlento. E'l contra

venteo ael techo, la colocación de una dala de re~te perlmetral, la liga e~ 

tre muros transversales y el anclaJe de los muros en su cimentación son.,rac-. 

toros que eliminan este problema. 

La falla por efec_to del slsmo.actuando sobre la masa misma del muro en dire.:_ 

c16n normal en su plano ocurre con frecuencia en bardas y muros pesados no re~ 

trlngldos en su extremo superior. Es Importantes por lo tanto proporcionar un 

.anclaje apropiado a la clmenta~lón y elementos verticales resistentes. En mu 
. ..• . 

. . 
·ros apoyados en sus cuatro extremos, la falla por e~puje normal al plano es 

poco frecuente, pero puede presentarse s·l se empl'ean.morteros muy pobre_s (por 

.ejemplo, los morteros·a base de lodo para pegar adobes) o si se llenan solo 

parcialmente las juntas (como es usual en algunos lugares· para bloques de con 

· creto). 

LIÍ presen!= 1 a de aberturas en los muros provoca concen·t rae Iones de eJfuer zos 

que fnvorccen la formación de las grietas diagonales. Es conveniente c¡ue 

exista un re(uerzo continuo en la periferia de los huecos. 
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Debe ~vitarse el empleo de plezos c:~n altos porc:entojes'de huecos y ~· poredos 

delgadas porque esto propicia fallas frágiles y deterioros groves y muy r5 

pldos. 

5.2 Nuevas formas constructivas para la mómposterra 

Se han desarrollado recientemente, 'o eatán en la etapa de desarrollo,. nuevas 

técnicas para la cons.trucci.ón y r~fae~zo de los muros que presen
1
tan algun11~ 

vantajas· sobre las tradicionales. En algunos casos se tr11t11 de sistemas ra-

. dlcalmente d'iferentes a los usuales, en ·otros, de pequeñas modificaciones 

que .pre~.enden mejorar el coniport11miénto estructural de los· muros. Algur.'as 

·de las alt!!'rnativas mlís Interesantes se describen a continuación. 
'1 

Refuerzos especiales en la mamposterra convencional. Con el fin de mejorar 

·la ductilidad de los muros y 'reducir el deterioro de su rigidez y resiste!!, 

c:la·ante el efecto de cargas alternadas se están estudiando detalles de re-

fuerzo aplicables ya sea a.muros confinados con castillos o a muros con re

fuerzo Interior o a ambos .• 

La adición de barras de 'refuerzo de pequeño diámctr~ (fa ~11111) y de 'alta re 

slstencla ·en las juntas horizontales aumenta ligeramente la resistencia, res 

tringe..Ja proP.agación del agrietamiento del muro y reduce el deterioro ante la 

· repetición de cargas. Este refuerzo puede colocorse también en muros de pie

. zas macJz¡¡s con castillos, produciendo un11 distribución más uní forme de los 

esfuerzos cortantes en toda la .Jongi tud· d~l muro ·y evl tondo las altas caneen-

.' traclol)eS de esfuerzos q_~e s_e producen .• en los extremos de los castip los cua!!. 

do el muro se agriet11 diagonalmente . Cuando no se coloque este refuerzo en 

las junto.s, resultu muy conveniente que los castillos tengnn rofu"rzu e,;peci~l 
1 

eo sus extremos pura. evitar su falla por cortuntes después de que el muro se 

' 
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: 
agrieta diagonalmente. La fig 13. ~uestra una forma en que puede 6 

proporc:l!: · 

narse este refuerzo. 

En muros con refuerz9 Interior también resulta muy conveniente confinar el 

refuerzo'vertlcal en Jos extremos de Jos mu~os, ligando por medio de cstri-

. bos, placas o mallas, como se muestra también en la flg 13. 

Hamposterra con Juntn seca y con refuerzo en In~ caras extcriorcc;., Li1 mnm-

pos.teda con junta seca <;onslste en colocar las piezas sin mortero en las 

Juni:as, formando el muro por la simple sobreposición de las pieZiJS. La.liga 

estruct~ral del muro puede iograrse mediante el empleo de piezas machihcmbr~ 

·das en las.'que se produzca un ancl¡~je mecánico de las.plez<;~s, o mcdiunte un 
• . , 

·aplanudo en las dos caras del muro que proporcione continuidad al conjunto.· 

La principal ventaja que se aduce para estos. procedimientos es la rapidez de 

la construcción. 

·En lo que respecta al compo.rtumlento sfsmico para la mampostería de piezas 
. 

machlhembri!das no se cuenta ~on. Información experimental. Para asegurar que 

se desarrolle la trabazón mecánica parece necesario que los muros estén con-
' . 

finados por dalas y castillos, lo cual elimina en parte las ventajas de la 

rapidez de construcción En este proc~dimiento se requiere que las pi~zas 

tengan dimensiones muy uniformes para poder construir el muro a piorno y a ni_ . . . 

vel sin la ayuda de las juntas de mortero que absorben las diferencia• geom~ 

trl"cas. Se requiere adem5s que las piezas tengiln. buen¡¡ cstabi 1 idad volumé-
• . 

. tr!ca. Se. han empleudo p~ra este procedimiento piezas de suelo-cemo.f>to, de 

concreto 1 igero y de barro macizas o huecas. En. la. fig Jlt se muestran algu-

nas de l¡¡s form¡¡s propuestils. ,Lils piez¡¡s huecas machihcmbr.1das permiten la 

colocación de refuerzo en Jos huecos verticales, Jo cual aunado il la tr¡¡baz6n 

mecánica de J¡¡s pl.ozas posiblemente d& lugar a un sistema constructivo convc-

' . 

. "' 
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nlente en zonas sísmicas. 
·~~ \¿_b,. 

Se requiere, sin embargo, estudios adicion~les 
. . 

para éncontrer las formas, materiales y procedimientos constructivos e~· 
' 

venl entes .Para ~as p 1 e zas y para comp.robar exper lmentalmen~e e 1 con1porte• 

miento sfsmlco. Desde el punto. de vista del comportaMiento. sfsmlco p~rccc 

conveniente, y arnerl ta estudio, el empleo de plezaa nwu;hlhembra¡llls con jun

ta de mortero, eón lo cual al anclaje ~cSnico da las piezas se s~~ a la 

adherencia del mortero para meJorar. la 'resistencia al cortante. 

Recientemente se ha Introducido comercialmente un mortero a base de cemento, 

aditivos qu.e proporcionan alta adhesividad y fibra de vidrio, el cual coloca-

do con¡o"aplanado en muros con junta seca, le5 pro(>Orclona una alta resisten

cia en ten's16n •. Se .han realizado diversos ensayes (ref 7) para estudiar el ., 
comportamlentb estructural de este material, aplicado principalmente a muros 

de bloque de concreto. Se ha observado que, con respecto a la de un muro de! 

mismo material junteado con·martero, la resistencia a carga axial de los muros 

asf construidos es ll.geramerite menor, la resistencia a cargas normales al pla-

no del muro es· varias veces superior, la resistencia a. fuerza cortante es 1 i-

.' .. 
geramente mayor y la ductilidad •• uyor para las 10lsmas condlclones de confi-. . 

namlento. SI se coloca algútl refuerzo Interior en .'los huecos extremos para 

.proporcionar liga entre los·muros y para mejorar la ductilidad, .se considero 

que este procedimiento da lugar a una segurlda~ aceptable contra sismo en 

construcciones de uno a dos n,lveles: El co'sto del prouducto, patentado, P"'" 

ol opl.1nado os relativamente aho; slri .cmllargo, se requieren espcsor!!s muy., ... 

quc11os para los a¡d,lr-.tdos (Jn•n). S~ oflrmn t¡Ul~ el CO!tlo lol.lll r·~ c.J,np~:t lt iv~. 
con el ·de un muro convencional con aplpnado de yeso en amb"s cllras. 

Parece prometedor el estudio del empleo de otros materf.,lcs para proporcionar 

al muro con~lnuldad y resistencia en tens16n por medio de un aplan.,do, apl ic~ 

do ya sea a las piezas colocadas con .~rtero 'o con junta seca. El uso de fi

bras minerales o vegetales (henequén, bambú, ·etc) más económlcus que la~ de 

' 
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vidrio y lo ~ustitución del cement~ por el azufre son alternativas que se 
(3j) 

han sugerldó pero que no han sido suficientemente ·e~tudladas. 

Un procedimiento de ¡!Ste tipo que ha sido rmpliamente usado y que resulta 
o. 

muy eficiente es el de reforzar los muros con una malla de acero (electro-

.soldada o tela ~e gallinero) anclada perfectamente al muro y recubierta 

por un aplanado de mortero de cemento. ·Este procedimiento se hil empleildo 

esencialmente para refuerzo de muros agrietados. 

Hamposterra con morteros de alta adherencia.· Cuando se empleiln piezas de 

buena colldad (tabiques extruldosy bloque de concreto tipo pesado) la re· 

slstencla .al cortante del muro está regida por la adherencia entre el mor-
'1 'i 

.·tero y las ple~as en las juntas;· si se mejora dicha adherencia se puede a.!_ 

canzar la máxima resistencia del muro que está regida por la falla en ten-

si6n de las piezas.~ 

• 
Se. ·han estudiado diversos aditivos para el mortero a base princip.:~lmente 

de resinas· ep6xicas y se han obtenido Incrementos muy sustanciales en la 
o • 

adherencia. En algunos. pafses estos morteros de alta adherencia se prod;!_ 

cen comercialmente, pero su empleo aumentil radicalmente el costo de los mu 

limitada por su baja resistencia a esfuerzos de tensi6n producidos por fle 

xl6n o fuerzas cortantes .•. La resistencia a estás efectos puede mc{ori'rse 
o • • 

sustancialmente si 'se Introducen en l~s muros esfuerzos de compresión mcdiil~ 

l~ 1/l.:nl.-,,. •Ir f""''""'ndn. Aunque: el pn,lcnsado ruduce la capacidad útil de 

mente son mucho más Importante las ventajas que el presfuerzo proporciona, 

>· 
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que· sol) las siguientes:· se evita el ~grletamleñt.Ó ·por flcxl6n en muros, 

·.·(· 

Incrementa la resistencia a fuerza cortante porque se reducen los esfuerzos 

de tens16n dlagdnal y se· logra una dlstrlbuc:16n de carga más uniforme en la 

el men tac: 16n • . . El postensado ha sido poco usndo hasta la fecha prlncipaln~n-

te por el desc:onoc:lmlento de las· pérdidas de presfuerzo que se pueden tener 

y por las dlflc:11ltades del. procedimiento, 

Algunos e_nsayes realizados en et lnstli:uto de lngenlerfa, ref 8, lhan demos 

· trado que las pérdidas de 'presfuerzo son del mismo orden de las que se ob-. . . _. 
tienen en estructuras de c:~nc:reto ( entre 10 y 20%) y son menores en piezas. 

de. bárr.o''qu~ en bloques de concreto, que deben evl~arsc los sistemas de ·an

.c:laJe a base de cullas y que re_sulta· co!lvenlente el empleo. de un sistema de 
'1 

P?Stensado como el mc)strado en la flg 15.en el que los cables pueden tensarse · 

en etapas de acuerdo eón el proceso c:qnstruc:tlvo,. reduciendo asr, o eliminan 

do, las pérdidas de presfuerzo. 

·5.3 Repárac:16~·y refuerzo de la.mamposterfa 

. 1 . . . 
... Cuando una c:onstruc:c:l6n ha sufrido dailo por efecto de un sismo no es sufi-

ciente normalmente con repar~rla (reintegrar su resistencia original) sino 

que es necesario reforzarla, o sea Incrementar su resistencia con respecto 

·a la que tenfa _arites de la oc:~renc:la del dañoh para que este no oc:urr¡¡ nue. 
• • IV 

vamente si se pres.en'ta la mls~Í sollc:ltac:lóp.' . . ,.,.~... . . 

Los procedimientos de ;efu~·f;~~~lmpl lean ·.c:a"sl slenipre una restruc:tur¡¡c:ión de 

la c:onstruc:cl6n mediante la adlc:16n de nuevos elementos resistentes, o la rl 

gldlzac:16n, el confln<~mlento, el anclaje y el refuerzo de los elementos exis

tentes, En general hay que hacer que la estructura cumpla con los requisitos 

descritos en los c:apftulos anteriores. El refuerzo de construcciones de naam-

posterre· Implica operaciones bastante laboriosas como el colado de dalas Y c:as 

. .:.. 

, 
• 

·. 
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do ·actual de conocimientos acerca del diseño de mampostería ante diversas 

solicitaciones de carga ha avanzado notablemente. 

Para el caso de flexcicompres.ló,n se P)Jeden elaborar diagramas de .interac

ción que ·se ha visto experimentalmente dan valores acertados del compor-

tam 1 en to de 1 a mampos te rf a. 

Las estructuras rrgidas, como las mamp~stcrlas, son n16s sensibles a los 
1 

efectos producidos por un sismo; sin embargo,cl criterio el.istico que se 

'ha estado empleando y que consiste en diseñar la mampostería para que re-

slsta u11. sismo intenso sin que esta ·sufra daño es Irracional. La tenden-,. 
el~ actual ael diseño sísmico de mamposterias debe ser el d.iseñar la es-. 

. . ·i 
.tructura para soportar sin sufrir daño en sismo moderado y resistir sin, 

lleg~r al colapso para un movimiento intenso aprovechando así el compor

tamiento lnelástico de la mamp.ostería reforzada. 

Para este crlterio.de dlseiio.las estructuras dúctiles son las más adecua-

das; se puede diseñar uno m~unp?stcrfa suficientemente dúctil después de 

~grletamlento suponiendo. al muro como un voladizo y dlsei'lado como viga m~ 

dlante una teoría de resistencia última similar a la del concreto reforzado, 

asegurando al mismo tiempo que no se exceda de la resistencia al corte o 

.tensión dlagonal'de la mampostería. Es implica que se tendría que limitar 

la cantidad de acero de refuer-zo para evitar una falla fr.igil al igual que . . 
en flexión en concreto: 

Una vez reforzado convenientemente por flexión, un muro debe ~cr capoz de 

rc5istlr la fuerza cort,lnlc con muy poco Uuf•o siendo ahur,., rcprc~cnl.ll ivu 

el est;ldo de compresión dia!¡onal. Por este estado de car!Ja se pretende que 

de 1 a prueba en mure tes se obtenga e 1 1 nd ice de res 1 s tenci a de 1 a mampos t!:_ 

rfa que forma al muro hasta el agrietamiento; asimismo se puede valuar el·. 
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efecto de la carga vertical del. refuerzo interior, y en forma indircctoJ la 

contribución del aplanudo en el muro. 
' 

Es conveniente que lo~ reglamentos de construcción contemp.len la ldeoJ. de que 

la mamposterfa convenientemente reforzada tiene comportamiento inelástlco, 

con la f 1 nal 1 dad de aumentar e 1 factor de reducción por duc t 1 11 dad de es Le 

tipo de estructuras; esto porque el actual lleglaonento de Construcciones pa.·a 

el Distrito Fede.ral es más estricto que el anterior en cuanto a los requisi-

to; de diseno sfsmlco pará construcciones de mampostería. Las fuerzas sísmi 

cas de diseño se hacen depe~der de la ductilidad de los sistemas estructura 

les y, como los distintos slstemas·a base de muros.de mampostería tradicionales 

solí poco dúctiles, deben diseñnrse pura fuerzas mucho mayores que las quf' co 

rresponden, por ejemplo, a una estructura a base de marcos de concreto. Las· 

· fuerias de diseño que se especifican en la nueva versión son en algunos casos 

hasta dos veces mayores que los que "" cmpleo1ban con el reglamento anterior. 

Por otra parte, los esfuerzo, resistente,, de diseño que se hiln deducido de la 

lnform¡¡clón experimental, son más b<Jjos para algunos materiales que los que se 

emplean usualmente. 

Lo anterior va a hacer más crftlca la construcción de edificios de varios ni-

veles a base .de muros de mampostería, obligando a proyect05 con una mayor den 

sidad·de muros,·al.empleo de materiales de resistencia mayor y más controlada 

y a procedimientos de refuerzo que proporc.lonen.mayor resistencia y ductil idud. 

Con estas prec¡¡uclones se considera que e' po,ible seguir conHruyendo, en fnr 
f 

Okl ~egura y ccon6mic.J, t:diflcio~~ de lwLI1d<.í<in a b.:a~e dr. nn•ro!. dt". r.otrq;, de•. mam 

posterfa ya sea confinada o rcforzadu lntcrlorouente. 

Un problema de la construcción en ·mamposterfa muy distinto a los tc.il.t.ados hasto1 

aquf'es el de la vivienda rural. La mayor parte de daños materiales y pérdi-
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das de vidas a_raíz uc temblores ne debe al colapso de construcciones de vi

vienda de bajo costo. En estas construcciones se emplean materiales do baja 

.. resistencia o que. se deterioran rápidamente con el .tiempo. S, e usiln ademíis -

procedimientos constructivos que no' .permiten !.!na bueno liga de los. muros _en-
• . . . . 

tre sí. Y. con el techo. Aíortunadni:umte, también a este problema se le ha en-

.contrado solución fav(rsble (ver ref 1), 

·, 

-

' 
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Fig 1 Diferentes tormos de cotocor refuerzo interior 

' 
Fig 2 Ensaye de compre~ión en pila 
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Fig 3 Ensaye de compresión diagonal 
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Dimensiones eri cm 
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1 l -----------------·--sT 

J -------------------

~-----:..-. . 
____ :. 
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1 1 
1 1 
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No se ha incluido en ningún reglamento un procedimiento para calcular explf 
ci.tamente la contribución del refuerzo a la resistencia por considerar ~que 
éste solo actOa cuando la mamposterfa se ha agrietado. Después del agrieta

miento, el refuerzo deberi ser capaz de resistir la fuerza cortante total -

en el tablero; un procedimiento que se ha observado proporciona buena apro

ximación para calcular la capacidad del muro des pub de ag~_t,do es el que 

a continuación se menciona. 

Para calcular. la resistencia del muro después de agrietado se harán ·las S.!. 
g~1.entes suposiciones: 

1) El refuerzo del muro'runciona una vez que éste se agrieta. 

2) La grieta es única. '¡ .. 
3) La .resistencia a fuerzas cortantes va a ser proporcionada por el acero -

•• •. • • o • • 1 

horiz~Rtal, Vh, los estribos en los castillos,.· Vcast' y la friccion des! 

. . 
rro.llada en la grieta, V f.· : • 

¡ 

·' 

Co~·las suposiciones anteriores, la resistencia del muro después de agrie
tado'estará dada por la sigu,iente expresión 

sin embargo, debido a que no es posible que se llegue a desarrollar total-

mente la capacidad del-acero de refuerzo por el deterioro progresivo que s~ 
fre el muro ante las alternaciones de esfuerzos, y a que se introducen es-

fuerzos' por flexión en las barras de refuerzo en adición a las de tensión, 
la fórmula a[lterior puede escribirse en la siguiente forma: 

.· 

donde 

. 
. vf es el refuerzo promedio que puede desarrollarse por fricción y 

AT el área transversal brut~ del muro · 

K la constante toma en cuenta lo expresado en el· párrafo anterior· . 

.. 
La.contribOción de la fricción en la resistencia se supondrá independien-

te del tipo de. material, mortero y ·refuerzo quci form~n el muro. 
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(g.l . 

la constan~~ K y el esfuerio debid~ a la fricción vf se determinaron a 
partir de los datos 'experimentales, resultando 

.. (l) 

·donde 

· Vh" (Ash/sth/r ·. Ash es el áre~ de acero hor1zont~l colocado a ulla S!t. · 

.. 

.. 
.. 

paración s en el espesor t del muro¡ fy es el esfuer 
1 -

zo de fluencla y Ar el área bruta de la s~cción tran! 
versal del muro. 

Capacidad del castillo, interior o exterior, para re- : 

. sistir cortante; ~s Igual a la ·suma de lo que resiste 

el concreto mis la contribución del refuerzo transver 
sal (estribos). La capacidad del concreto es Igual a 

Ac f~, donde Ac es el área del castillo y f~ la re-
.slstencla a compresi6n del concreto. La contribución 
de los estribos se calcula en igual fonna que para v.!,. 
gas. Hay que tomar en consideración a todos los casti 

llos que confinan al muro y que entran en una longi--
' . tud menor que la altura del muro. 

se observa que 1 a fri cci.ón ·contribuye a 1 a res 1 s tencla con un es fuerzo pr.Q. 

mediP. de 1 kg/cm2; aproximadamente. El coeficlent~ variación de la re la--,. 
ción de. valores calculadas con la expresión a.nterior, a valores experimen-· 
tales resultó del 10 por ciento . 

. . 
La .anterior expresión permite di sellar el r~flieho de un -muro para que sea 

. , .capaz de soportar 'la fuerza ·cortante de diseijo • 
• 

A manera ~e ejemplo se calculará el refuerzo necesario, horizontal y en los 

castillos, para que bajo alternaciones de esfuerzos un muro sea capaz de r!t_ 

sistir una fuerza cortante igual a la que indujo el agrietamiento; .. suponien.. 

do que este esfuerzo de agrietamiento sea de 2.3 kg/cm2, y el muro tenga un 
área,de 2290 cm2, la fuerza cortante actuante que lo produjo es 

V •· 2.3 x 2290 • 5270 kg 

... 
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Esta fuerza· P.S la que tiene que re~istir el refuerzo de 1 muro. Se ti cncn 
tres alternativa!; itc'refuerzo: usar· solo reful!rzo en los castillos,. usat• 
solo refuerzo horizontal, o emplear una comblnncf6n de ambos refuerzos. 
Se resolllerán Íl continuación las··tr~s alternativas, en 'lil'las se conslde:·a 

· .que.las dimensiones de los ~astillos son 12 x 14 cm¡ se utilizará para -

.los estribos'alambrón No. 2 con fy • 2 500 kgfcm2 y se despre~ia~á la co~ 
tribución del.concreto a esfuerzos cortantes¡ como refuerzo horizontal ~e . . . 

(!r 

supondrá que.se. empl~an varillas de 5/32 pulg ~e diámetro y fy a 6000 k~/cm2 . 
... 

a) Solo refuerzo en los castillos¡ de la .expre~ión 1 . .. 
VR • 5270 • 0.34 (Vcast) + A . .. . 

... vcast a 8760 kg 
. ... 
•' 

'cada extremo del castillo deberá ser diseñado para resistir una fuerza-

. ; 

cortante de ... 

V' ·~ 8760/2 e 4380 kg cast 

la separación .de ·los estribos es 

S ~ 2 X 0.32 X 2500 X 12 • 4 4 cm 
4382 . • 

S e 10 cm si f = 6000 kg/cm2 y 

Estos estribos se"colocarán en las partes extremas de los .. castillcis en -
una longÜud de 40 án a parti,r .. del vértice .t'~terior. En los castillos -
que confinan al muro puede ac:eptarse una separ.ación de los estribos ma--

• 
Y,Or que d/2 pero menor que d¡ esto debi'do al tipo y trayectoria de las -. . . 
grietas q.ue se presentan en los castillos. 

b) Solo refuerzo horizontal 

A 
vh a 8760 kg • ~~ f~~ 

... 

1 

.. 
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"· 

suponie~do una separación de 30 cm (a cada 5 hiladas) y .t a 12 cm 

As ,;0,23 an 2 i 
. 2'varillas 5/32 pulg ".0.2~ cm2 

él muro se reforzarfa con 2 varillas 5/32 cada 5 hiladas 

.·e) Combinando refuerzo en los castillos con horizontal 

Aplicando la expresión 1 resulta 

vh + vcast = 8760 kg 

•· 

., 
'• 

.. suporii endo que ·cada uno de 1 os refuerzos deba resistir 1 a mitad de 1 a -

carga se determina, siguiendo pasos similares a los incisos a y b, 
.los estribos No .. 2 deberán. i'r espaciados a cada 8.5 cm y el refuerzo h.!!, 

· .. rizontal consistirá en 2 varillas de 5/32 pulg cada 9 hiladas ·(o una v~ 

r11la cada 4 hiladas). 
.. 

En el caso de un muro de. tabique rojo de 4 m de longitud, el refuerzo n~ 
cesario para soste.ner Ta fuerza cortante resistente a un esfuerzo v* " . ' . . . 
" 3 kg/cm ~ consistiría en estribos de alambrón No. 2 espaciados a cada 

· .. 2.5 cm~ 1.cm en caso de usar alambrón con fy" 6000 kg/cm 2
'; otra' opción 

es reforzar el muro con estribos en los ·castillos a cada 7 cm y añadir 

2 varillas s¡jz pulg (alta resistencia) cad~ 8.hiladas. 

·51 las piezas que forman el muro son huecas, se pide en diversos regla

mentos colocar una cierta canfidad mínima de refuerzo interior. General· 

·mente se establece (probablemente sin. una base sólida, sino ·más bien-

·por extrapolación de resultados en muros de concreto) que la cuantía de 

refuerzo. vertical y horizontal del muro no será menor de 0.2 por ciento, 

debiendo colocar una tercera parte de esta en cualquier dirección. Esta 

última cantidad, colocada como refuerzo horizontal representa una cuan

tia 25 por 'ciento.mayor a la que necesitarfa el muro ana11z~do en el P! 

-. 
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'rrafo anterior, suponiendo que est6 formado de piezas huecas y reforzado 
solo con ac~ro ho~izontal. En generel, se observ• que dicha cantidad mf· 
nima de refue~zo horizontal est4 en,exceso de la necesaria· para desarro
llar la· capad dad del muro;. ser'ía necesario que l,a mampÓs teda de un mu-

. . . . 

ro de las nrlr.mas caractertstH:as anterior~s· tuviera un esfuerzo nominal 
·de dfsefto, v*, igual a 3.4kg/cm1 , para que con solo el refuerzo horhon. 
.tal fuera capa~ de sostener la fuerza·cortante resistente una vez que el 
muro se agrieta.. Con lo d1scut1do anteriormente se qu!ere hacer ver que -
la·especific11ci6n :iobre cuantfa mfn1ma de refuerlo para mamposterfa de • 

. '· 
piezu huecas esd en exceso para la mayorfa de los materiale~ a los que 
hacen menc'ióri los reglamentos mencionados; sin embargo, a flllt11 de mayor 
información y estudio sobre el particular se sugiere. respetar dicha dis-. 

posición, · ... 
. ~ .. 

s.2 .. 3 . Resistencia a flexocanpresión .en el. plan() del muro 
. •. 

Es .importante recordar que·las cargas laterales producen no solo fuerza' 
·cortantes en los muro~. sJno tamb1énmcimento5 flexionantes que frecuent. . . -
mente requieren de·refuerzo especial por flexión en los extremos del mu-. . . . 

ro. 

La resistencia a flexión y;a flexocompresión en el plano del muro se cal· i 
c:ulará, para muros· s1n·refuerz!l, según la teoría de resistencia de mate-· j 

.. · ·1 r1ales suponiendo una distribución lineal de los esfuerzos en la mampost!_ j 
rfa. Se considerar6 que la mamposterfa no resiste tensiones y que la fa-- j 

.lla ocurre cpando aparece en la sección critica un esfuerzo de compresiónj 

'1gu~l a f~. · j 
.· j 

. . La capacidad a flexión o a flexocompresión. en el plano dt: un muro con r•j 
· ,fUerzo interior o exter~or se calcular~ con un nlétodo·:de diseño basado i 

las hip~tesis vistas para ·el caso de cargá vertical excéntrica. j 

. . . . . • j 
Para muros reforzados con barras colocadas simétricamente en sus extrj 
las ·fórmulas simplificadas siguientes'dan valores su.ficlenteasente apj 
·~ados y conservadores del momento resistente de diseño. · j 

·'"" simple, el momento resis.tente se calculará COliJO 

j 
j 

j 

j 
j 

j 

j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 

j 
j 
j 
j 
j 
j 
j 

j 
j 
j 

j 
j 

j 
j 
j 
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donde .. . . 

As es el área de acero colocada en los extremos del muro 

d' la·distaricia entre los cent.roides del acero colocado en ambos ex

tremos del muro 

.Cuando exista carga axial sobre el muro, el ,mon1ento de la sección se mo-. . 
dificará de a.:.uerdo con la ecuación. ·. 

donde 

·. 
pu 

d 
·P R 

FR 

1 

. . 

'· 

• •• 
' es la carga axial de dfseilo total" sobre el muro, que se considerará 

posi.tfva si es de campresión. 

el peralte efectivo del.refuerzo de tensión· 

la resistencia a compresión axial 

en este caso igual a 0" •. 6 

Estas fór.mulas simplificadas re deducen al considerar que el diagrama de 
interacción en flexocomp~esión (representación gráfic.a de las. combi naci o

nes de.carga.axial y momento flexionante.que ocasiona" la f~lla del elemen 
to) está formado por dos tramos rectos.· 

.. . . 
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REPARACzi>N DE DAROS ESTRUCTURALES. 
ELEMENTOS DE MAMPOSTElUA 

Oscar.Bern(ndez BI,II 

INTRODUCCION 

Dada la gran actividad sísmica que se presenta en ~exico, se considera de gran im
portancia conocer el efecto .de los sismos sobre las estructuras, los daños que les 
producen y la forma de lograr que éstas recuperen o superen sus características de 
resistencia y capacidad de deforaaci6n. 

Al examinar los daños que ocasiona un sismo se encuentra que en general éstos pue
den ser de dos tipos: estructurales y no estructurales; éstos ultimoo •. como agrie
tamientos de muros de relleno y caída de acabados, son arr.eglados en forma rápida 
aUnque en ocasiones a costos elevados. 

Los daños estructurales corresponden a una categoría que es mucho más importante 
que la otra; en este caso es neceaario rehabilitar la estructura tomando en cuenta 
diversos aspectos cuyo análisis y descripción constituye el objetivo del presente 
trabajo. Entre los aspectos que se considerarán están la identificación de las fa~. 
llas qua se producen en estructuras convencionales y las causas que· las originan,· 
le prescripci6n de métodos para evitarles y los procedimientos para reparar y re
forzar elemento·s estructurales y estructuras completas. Lo anterior se efectuará 
para estructuras de mampostería. 

EVALUACION DEL DARO EN ESTRUCTURAS 

Aspectos generales. A pesar de los avances de la ingeniería sísmica, en opinión de 
muchos investigadores y profesionistas, el diseño y construcción de estructuras re 
sistentes a sismos es parte de un arte y porte ciencia. Un hecho·que ha mejorado 
el juicio de los ingenieros ha sido el observar el comportamiento, bueno o malo, 
de les estructuras después de que' ba ocurrido un· sismo¡· esto ha proporcionado in- · • 
valuable ayuda para mejorar los códigos y métodos de análisiá y dimensionamiento. 

Entre los problemas de la ingeniería estructural que constituyen un reto está el 
definir qué acción debe tomarse cuando una estructura es dañada por un sismo, ya 
que se tiene que.decidir si es ausceptible de repararse o si debe condenarse a ser 
demCilida. 

En principio·, cuulquier estructura dañada que permanece en pie es reparable, 
.•.... ~nf.l.u~.án.en l,!.deciri~n.de hacerlo aspectps. de. !'ipo económico,. social y, en 

· ·:.·.··naa-eirc'ünstanciaa, áapectoa ('olíticoa. ... · · ·· .. ::~ .... ·.;--_ .. - · · · ·· ·· 

pero 
olgu-

. ·:"." .,· '~~41 .. 
'""";'f..• 

La reparación y refuerzo de estructuras es una actividad a la que sólo eventualme~ 
te se le ha dado importancia, generalmente después de que un sismo ha ocurrid~; en 
algunos países se legisla acerca de la necesidad de que las estructuras con varios 
años de uso cumplan con los nuevos códigos de diseño, forzando incluso a realizar 
el refuerzo de las mismas aun cuando no hayan tenido daños durante temblores pro-· 
vios. 

Después da la ocurrencia de un sismo severo, generalmente se procede a hacer una 

~ I Director General, Proyectos Tensión, S.A. de c. V.· 

II Profes'or, Divisi6n de Ingeniería Civil, Facultad de Ingeniería, UNAM. 
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evaluación sup•rficial de los daños y a la reparación de la estructura; en la ma- ¿fft 
yoría de los c•sos esta reparación consiste en la ·remoción y sustitución del mat~ .., 
rial dañado, ain realizar estudios acerca de la conveniencia de restructurar la 
construcción, dejándola en condicionea.precarias ante otro sismo. Por lo anterior, 
es necesario que se forme mayor conciencia .de lo peligroso y anti-económico que 
resulta procedcsr en esta manera, y que es necesario entender mejor el porqué de 
las fallas, la manera de evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar 
el daño. 

Procedimiento ¡>ara· evaluar· el daño. 
magnitud del dano en la estructura y 
y en ·este _últi1no caso, recomendar el 

El problema principal radica en establecer la 
decidir si .. esta debe demoler se o repararse, 
procedimiento de reparación adecuado. 

Para tomar estA decisión es necesario que el ingeniero haga uso de sus conocimie~ 
tos y experiencia en la forma más razonada posible, aún cuando dispone de poco 
tiempo para hacerlos, porque por motivos económicos y sociales las estructuras 
tienen que volver a su uso a la brevedad posible. 

El problema da diagnóstico y evaluación de los daños consiste en determinar la r<;
sistencia de la estructura en una situación actual·y·revisar si tiene un factor 
de seguridad adecuado; es decir, si la relación entre su resistencia y la intensi
dad de las csrgas qua puedan afectarla es sUficientemente grande para cubrir·con 
seguridad la posibilidad de un eventual colapso ante.aiamoa futuros. ·Para esto, la 
primera acción a tomar es realizar una inspecc;ón detallada de la estructura para 
localizar los daños.estructurales y no estructurales existentes, espe~ificar el ti 
po de daño y alaborar planos con la información que al respecto se recabe; esto es ' 
indispensable para tener una visión de conjunto del comportamiento que tuvo la es
tructura, con el fin de establecer las causas de los daños. 

Como segunda acción a tomar, o en paralelo con la p_rimera, es indispensable anaii
zar los plano~ estructurales y arquitectónicos de la estructura én su concepción 
original, con el propósito de determinar su estructuración, dimensiones y refuerzo 
de los elemcnt:ua estructurales, locnliznción de elementos no estructurales,.propie
dade·s de los 11111teriales ,. etc., así ·co1110 también las magnitudes de las cargAs vivas 
y muertas. de <liseño. Cuando no se cuenta con los planos mencionados (situación muy· 
frecuente), a" debe llevar a cabo un levantnmiento físico paro recabar loa dato" 
necesarios in<:luyendo calas para determinar cantidades-de refuerzo existente. así 
como obtención de muestras de concreto, mampostería y acero de refuerzo para prue
bas de laboratorio. 

Con lo anteriur, se proceda al an5lisis de la estructura en condi.::ion.es ori ¡;in.:1l r.s 
(antes del da~o) bajo cargas verticales y horizontales, con el (in de comparar lo3 
elementos mec4nic()a ~esult&!ltes_•.:C?I;l .. ~()S d~&ñ_os observados y registrados en el leva~ 
temiente piev1 o· y llegar a conclusiones sobra la .posibte causa· "de l.,il.'daiiof<; si.: es-:· ·. 
ta no ed grava y loa daños no son de grnn magnitud, éstos pueden reparar6e l~ca~c~ 
te. Si la cau~a de los daños es grave, estos son numerosos y de consideración la 
estructura es inse~uca y se procede a rediseñarla n la brevedad posible; dcjnrln -
tal como est6, efectuando unicamente reparaciones locales, ea peligroso porque se 
presentarían daños ante otro movimiento sísmico, posiblemente con mayores consecuen
cias. 

Para este prul'ósito y tomando en cuenta las causas de 1.:1 fnlla, hay que procurar un 
mejor comporr.nmiento de la estructuro. Si ten :la una excesiva flexibilidad, deben 
incluirse suficientes ele~cntos resiotentes a cargns laterales distribuidos en for
mn más 0 menou uniforme porn no introducir excentricidades indeseables. 
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~ Con la nueva estructuración y secciones propuestas debe efectuarse otro· análisis pa 
~ ra dimensionar los miembros estructurales adicionales y, si así resulta necesario,

proceder al refuerzo. de los ya existentes. 

Finalmente viene otro aspecto que es difícil de determinar: la ·eficiencia de la r~ 
paración, refuerzo o restructuración. La manera más conveniente de verificar lo an 
terior es mediante pruebas de carga, tanto.verticales como laterales; desafortuna:' 
damente en muchos·casos no se cuenta con el sistema para proporcionar cargas late
rales de la magnitud deseada, quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de 
loa procedimientos utilizados para restaurar o aumentar la ·resistencia y rigidez. 

Una manera de lograr una idea burda acerca de la rigidez es midiendo el periodo de 
vibración de la estructura para oscilaciones pequeñas; si este periodo disminuye 
quiere decir,. si no se ha incrementado la masa, que se ha. aumentado la rigidez la
teral de la estructura. 

Por todo lo comentado con anterioridad y por las incertidumbres que se tienen du
rante el proceso de rediseño debe buscarse que. se tenga un alto margen de seguridad 
entre la resistencia calculada y la necesaria según los ~uevos análisis. 

DAROS MAS COMUNES EN ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA 

En esta parte del trabajo se indican los da.ños más comunes que presentan distintos · 
tipos de construcciones, las causas que los originan y la manera. de evitarlos. "ia 
forma de reparar esos daños se verá en detalle más adelante, donde se describirán 
distintos procedimientos que se hao estudiado en México. 

Mampostería de adobe. El adobe es el material· más empleado para los muros en la -
vivienda rural en México y muchas otras partes del mundo. Las viviendas más comunes 
se caracterizan por un cuerpo principal de un solo piso, planta rectangular alarga
da de JO a 50 m~ de área, muros de 3 a 3.5 m de altura con espesores de 40 a 60 cm 
sin refuerzo, frecuentemente sin muros divisorios, y escasa restricción de la parte 
superior de los mismos. Todo ello hace que el comportamiento esté regido por la fle 
xión de los muros en dirección normal a su plano. -

En la fig la se muestran los sistemas de techos más comunes y en la fig lb la falla 
característica de estas viviendas. 

Al vibrar los muros durante un sismo, se inducen momentos flexionantes cr1t1cos en 
las esquinas supet·ic:>res de los mismos, los cuales se a¡;rie:an progresivamente hacia 
abajo, de manera que el muro frontal cOmienza n vibrar como e.n voladizo, ocu.rricn
do el volteamiento cuando la altura~rietada del muro es suficiente para que la -
resultante de las fuerzas caiga fuera de la sección del muro. El volteamiento ocu-

::rre caci siempre hacia afuera,' ayud&ilo por. 'el i:o.:co' 'del techo; este modo :de. f<'.lli 
es el que se ha observado con mayor frecuencia a .causa de .sia1110s.. · 

En viviendas en las que la lon¡;itud no soportada de muros es pequeña o en las que 
los techos proporcionan restricción 4 la flexión, o en las de más de un piso, la 
fall4 suele ocurrir por cortante a través de grietas dia¡;onales. Este modo de falla 
es propiciado con frecuencia por la existencia de aberturas importantes en los mu
ros. 

Se ha observado quo el colapso se inicio en oca"iones por la cn~da del techo, ya -
sea por fallas locnlcs en las con~iones o en lo madera misma por encontrarHc muy 
deteriorada, o por deslizamiento de lofl clamcntoo del techo sobre los muroo, o loo 
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que est4n fijados en forma muy precaria, ·- 4 
Son diversas las soluciones que se han propuesto en la literatura para evitar el 
daño en viviendas de adobe. Como recomendaciones generales para mejorar el compor
tamiento sísmico de esta.J construcciones se pueden mencionar: 

1. Hacer una selección cuidadosa de los suelos con que se fabrica el adobe y su me 
joramiento con fibras o con aditivos estabilizadores. 

2. Reducir la altura de los mur'os al ·IIIÍn:iJno admisible para la habitabilidad de la 
vivienda. 

3. Subdividir los espacios interiores. mediante muros ligados entre sí con el mejor 
cuatrapeo posible de las piezas. 

4. Evitar techos pcuados y estructurar ~stos para que tengan rigidez en su plano. 

Si se siguieran lns rocomcndHcionc:¡ antoriorou, oa aliviar!on algunos inconvenien
tes como son la escasa resistencia en tensión dol adobe y la poca adherencia que se 
logra en las juntas con los morteros de lodo. Sin embargo, aGn con adobes de buena 
calidad, no puede lograrse una buena liga entre los muros transversales, por lo que 
es probable que los muros fallen por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya 

1 

sea por volteamiento o por fallas loc .. les debidas a los empujes de los elementos· de · .· · 
techo. En muchas ocasiones las fallas de estas construcciones aumentan porque el -
adobe se encuentra muy debilitado por efecto del intemperismo. En consecuencia, una 
mejora importante en el comportamiento sísmico sólo puede obtenerse por medio da a! 
gG4 refuerzo en el adobe que proporcione una liga adecuada entre los elementos y.
cierto confinamiento y capacidad de deformación a loa muros. La manera como esto -
puede lograrse se verá más adelante. 

Elementos de mampostería de piedras artificiales. 
para construir muros de mamposterÍa, desde lo no 
más conocidas como son la mampostería confinada y 
rior. 

Existen diferentes modalidades 
reforzada hasta las modalidades 
la mampostería con refuerzo inte 

Las. mamposterías de tabique y 'bl.oq,;e sin ref.:.erzo han tenido un· comportamiento de
ficiente ante el efecto de sismo o de movimientos de las cimentaciones; adolecen -
de dos defectos graves: la liga que se logra ~ntre muros transversales por el. sim
ple cuatrape.o de las piezas, no es suficiente para impedir el volteamiento de los 
muros ante empujes t:n su plano, y la falta de confinamiento y refuerzo hace que 
pueda ocurrir una falll\ fr3¡¡il por el afecto da las cargas cm el plano del muro. 
Su comportamiento sísmico es similar al de las construcciones de adobe. 

El comportamiento sí.smicc> de construcciones cuyos muros eatin confinados con dalas 
y castillos hn·sido:definitiv11111ente·mejor aue el d& la mamposteria no· reforzada • .,. ... < ••• 
$\1 &atar rodc.:ulos Por un el&;.aato ·pCrimztr~ 1• de. concret·o, los mUros tiee~n un3 ~~i · ·• ·:-.~ 
pac~dad de deformación mucho mayor y no fallan bruscamente al agrietarse. Los cas~ 
tillos y dalas permiten r~aliz3r además una liga eficaz de los muros entre sí y de 
estos con los sistemas de piso. 

Hay que hacer notar que a pesar de que con este sistema se reduce la probabilidad 
de un colapso de la construcción, no se evita los agri.etamientos diagonales en los 
mut·os, ya que la resistencia en tensión diagonal de la mampostería no se incremen
ta apreciablemente por la presencia de las dalas y castillos. 
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Para la mampoater!a con refuerzo interior,. tanto el. comportamiento s!smico obser
vado en estructuras reales como los ensayes de muros en el laboratorio it:di,an c¡ue, 
si se coloca únicamente refuerzo vertical muy espaciado y no se proporciona refuer 
zo horizontal, el comportamiento s!smico es ·deficiente debido a la falla local de
las piezas huecas, 

Los daños que puede presentar la' mampostería• son•principalmente debidas al ina-
decuado refuerzo o liga con los elementos que loa confinan, por las torsiones cau
aadaa al estructurar an forma daflcionta la conatrucción o por la falla del suelo 
dabida a. asuntamientoe ditaroncialea, momcmtoB do volteo o a la licuación dul cue
lo. 

En términos: generales, en la mamposter!a se pueden presentar tres tipos de falla:; 
compresi6n, flexi6n y cortante, La primera de ellas es muv raro que llegue a ocu
rrir y por lo tanto no se hablará más de ella; la falla por·fiexión se identifi-
ca por las• grietas horizontales que se abren en un extremo del muro sobre las jun
tas de mortero situadas en la parte inferior, mientras que en el otro extremo del 
muro ocurre el aplastamiento de las piezas y/o elemento que confina al muro; ocurre 
una variante de la falla por flexión que se identifica por grietas verticales en la 
parta inferior del muro, esta se debe básicamente a hundimientos del terreno ocurri 
dos en un lapso considerable de tiempo •. 

Mucho más frecuente ·que los dos" tipos de falla antes descritos es el debido a fÜer
zas cortantes producidas ya'sas por fuerzas laterales externas (sismo principal~en 
te) o por hundimientos diferenciales del terreno; fácilmente. se identifica esta 'ra
lla porque son grietas diagonales sobre·el muro que pueden seguir dos trayectorias: 

~ 1) sobra las juntas del mortero, en cuyo caso se dice que es una falla por cortan
~ te y 2) sobre piezas y juntas, dando lugar a la denominada falla por tensión diago

nal. 

En el caso de falla por tensión diagonal practicamente se puede decir· que se ha ego· 
tado. la resistencia de la mamposter!a, por·lo que de requerirse el reforza.;iento de 
la misma implicará necesariamente el uso de acero de refuerzo o cambiar la mamposte 
r!a por otra más resistente. No es as! el caso cuando s·e tiome falla por cortante 
(por las juntas). en donde, como se verá posteriormente, se·pueden utilizar otros •· 
procedimientos para aumentar su resistencia ante fuerzas cortantes. 

PROCEDIMIENTOS DE REPARACION Y REFUERZO 

La filosofía de diseño mis aceptada establece que para sismos de intensidad modera
dOl ec deben diseñar las eostruc:turas para que no pres'cntcn d!ltios estructura!cs, aun
que tal vez se tengan sl\lunos daiios no es.tructuralcs si la construcción es muy flc
xible; y para el sismo de diseño, la estructura debe quedar en pie aun cuando prc-

·•· sente graves daños en sus elementos ,estructurales. Para sismos de intensidad inter
. media .1a estruccura puede preseñtar·· a1gu"O:o8 · tlaños estructurales debido a· llllllos da e:\ 

lles constructivos, deficiente calidad de los materiales, etc •• sureiendo e.ntoncc:;
la necesidad de reparar los daños. Se pueden establecer tres niveles de reparación: 

1. Se resanan superficialmente los elementos estructurales. Esto ocurre con frecue~ 
cia en construcciones de personas de bajos recursos, o se hace por ignorancia en 
otros tipos de estructuras; como c?nsecuencia, quedan debilitadas para eventos -
futuros. 



2. La estructura se repara para recuperar su resistencia y rigidez original. Esto 
generalmente se trata de conseguir mediante la reparaci6n local de los lllie~bros 
dañados¡ sin·e~argo, se. ha observado que casi nunca se alcanza, quedando la e~ 
tructura susceptible de p1:esentar los.lllismos daños, o más graves, ante si81ll0s -
de la misma intensidad. 

3. Se rediseña la estructura. A este nivel, además 
de a rediseñar la construcción para asegurar su 
tensos que el que, produjo el daño. 

de la reparaci6'n local se 
supervivencia para sismos 

proce 
lllás i!!_ 

De las alternativas anteriores; la tercera es la más conveniente a seguir, aun cua!!_ 
do la ae~nda ,es en ocasiones ace;>ta~le, ·sobre todo cuando .están muy localizados los 
daños; la reparación superficial debe evitarse. 

Los procedimientos de reparación y refuerzo que actuallllente se e111plean son 8111p!ri
coo, ya que han sido desarrollados con base en experiencia acumulada. Cuando se pr~ 
cede a6'lo e reparar localmente debe quedar·llluy claro el objetivo a lograr, pero en 
la mayor!a de las ocasiones, se tiene que restr~cturar la construcci6n en vista del 
COl!lportamiento inadecuado observado para un sismo de ·l!lenor tntensidad al ae diseño. , 
En estos casos, el ·ingeniero depende de loa resultados de la inspecei6'n,. del análi
sis y, en un alto porcentaje, de su criterio, conocil!liento y experiencia: para· hacer 
el diagn6stico adecuado. 

Ta1llbi€n es conveniente tener en consideraci6n que existen diversos elementos eatru~ 
turales que, por su forma o por sus condiciones de aolieitaci6n, pueden presentar -
falla de tipo frágil; ejemplo de esto lo constituyen las ·.fallas por cortante en mu
ros. En estos casos será necesario que el procedÍl!liento de reparación además de re~ 
taurar la resistencia, proporcione capacidad de deforli!Sción al lllie~ro estructu'ii({',",Y 

~j 
a la estructura. · 

Cabe decir que loa aaceriales que se utilicen para la reparación debén alcanzar al- j 
tas resistencias a temprana edad porque en <1ste caso la rapidez de ejecuci6'n es muy J 
~portante.También es importante mencionar qué el sentir general de los expertos en j 
el tema de ~eparación de estructuras es que la construcción más problemática de reh~j 
bilitar es la formada a base de elementos de mampoater!a, lQs cuales son capaces de 1 soportar altas cnrgas laterales, pero tienen poca rese-cva de resistencia; además, s•l 
ha observado que por lo general el costo de su·reparaci6'n ·ea mayor al de otras con~j 
t~cciones con sistema de estructuración diferente. j 

M:!mpostcr!a de pilldras ll<'tificiale<: ein refncn:o. En el ceso que la estructura da·J 
ñnda presente talla por las junca" ¡JUcde no ser neccs;:srio ·utilizar n:fuer"o r>nraj 
au111entar su· aeguridad a niveles adecuados, a continuaci6n se resumirá u" cstud io 'J 

•. , ·.~._lizado .por ';l '!u.to~ pau tratar d~ es~.?.b~e . .:~; . .':omo_ se -~uede in~rementar la resistj 
. da de este ,tipo de Jllalllp~stcr!a •.. J .•. , .. :;.~· .. ··~ ·. ·::'~· .. ···:.:· ..... , . . ~·:;' .. ~~j 

Se ens~yaron diversos tipos de ma111poster!a (piezas y morteros) vrovoc~\do lo~ tij 
do falla ttpicos ante fuerzas c<>rtnntes, despulSa de lo cual se repararon como a J 
tinuaci6n se menciona: 1) mediante un aplanado de 1110rtero deo en cemento (1 :0:·1 
1llento, cal, arena); 2) llenado con mortero los huecos de las piezas y 3) c:ombinl 
los dos pJ:oeedimientos anteriores. Cabe mencionar que en ningún caso se volvi.:a,j 
pegar las juntas donde el ~spécimen falló originalmente, sino solo se superpusj 
las pious y se aplico el procedimie.nto de reparación; lo anterior se hizo patj 
los resultados obtenidos estuvieran dentro de la seguridad al ser aplicados 1''¡ 
por lo gener<ll so acostumbra "rajuelar" la· zona dañada de las mampostc ~. 1 
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Los especímenes ensayados (muretes) eran de aproximadamente 60 x 60 cm y se les 
aplicaba una carga en una de sus_disgonales,·lo que producía. una falla de cortan 
te o tensión diagonal en ei murete. Laa.características de las diferentes mampos 
terías antes y despu&a de reparados ae·pueden ver en' la tabla l. En dicha tabla
solo se p:esentan los valores medios y sus coeficientes de variación; mientras -
que en la tabla 2.se.muestran los valores mínimos probables que se calcularon 
con la expresión propuesta por el Reglamento para construcciones del D.D.F., di
cha expresión es 

donde 

v* 
V 

c.v. 

v* .. v 
1 + 2.5 c.v. 

valor de diseño que tiene tm8 probabilidad de no ser alcanzado del 2%. 
valor medio obtenido del ensaye 
coeficiente de variación de la muestra 

La interpretación de loa resultados se har( con base en esta última tabla con la 
finalidad de tomar en cuenta la variabilidad de loa datos y referirse a valorea 
que tengan una probabilidad muy baja de que no se alcancen. 

Debido a lo limitado del estudio en cuanto a número de variables: piezas y morte 
ros, ·la interpretación que se realice debed: tomarse con reserVa, y servir únic:!. 
mente como guía en caso de tratar de exbrapólar los resultados del estudio. 

Considerando lo anterior, analizando los valores mostrados en la tabla 2 y el com 
portamiento observados de los especímenea durante su ensaye, se pueden hacer los
siguientes comentarios: 

·Si la capacidad de la mampostería esta limitada por la baja. calidad ·del morte
ro (falla por las juntas), se puede lograr un incremento sustancial de la re
sistencia empleando un mortero de buena calidad ya sea como aplanado o rellen!. 
do de los hueccs de las pie~as. 

A mejor calidad del aplanado mayor incremento de la resistencia. Aún cuando por 
lo· limitado del estudio no se puede determinar, debe haber un límite para lograr 
este efecto en forma óptima; es decir, debe existir alguna relación entre resis 
·tencia del aplanado, capacidad alcanzada y /o capacidad original. 

El aplanado aumenta la resiste~cia a cortante cuando hace que rambie el tipo de 
falla de la mampostería; esto generalmente sucede cuando el mortt:ro del <~plana
do es de mue!~ mejor calidad del que so tiene en las juntas. El incremento esp~ 
r•idO 'en 'estas "condicione~:' es ·.cuando ·m .. nos del ·40·.por ciento •.. ·••. . ... ,. 

·' . 
- En el caso de llenar los huecos, se ve de ls tabla 2 que ol increm.,nto o• del 

orden del 50 por ciento, prácticamente. independiente del tipo de pieza (porcen
taje de hueco>~) y mortero utilizado; se ol>!lcrva tambicn que cnmbis el r ipo do 
falla. Este tipo de reparación sería adecuado cu.1ndo se quiere conservar la ap~ 
riencia de las piezas y la falla haya sido por las juntas. 

El combinar el llenado de los huecos con un aplanado en las caras laterales au
menta sustancialmente la resistencia; incluso, se nota una cierta influencia del 
porceiú:aje de huecos de las piezas ·que componen la mampostería. La fig 2 muestra 
dicha variación para lo's resultados de esto estudio; en el ·eje vertical se tiene 
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el factor por el que se incrementa ~lor. 
posterta, mientras que en el.horizon~el p 
por los valores promedio para el bloque de é:· 
una lúea recta que cambien pase por el punt• 
za slilida (O por ciento de huecos), .se obser 
bre una recta haciendo ver que el. incremento· 
porcionsl al área de huecos. 

Lo expreaado en el pfrrafo anterior es cierto E 

mente los siguientes aspectos: 

a) La mamposterta original no presenca·una fall 
riría . que está agotada totalmente la capac:i 

· b) Se llenan completamente todos los huecos. 

e) Se utiliza un mortero de buena calidad tanto 
do de loa huecos. Cumpliendo con lo anterior 
datos de este estudio para calcular el incrm 
ea 

F • 1 + 0.03 llx 
donde F es el factot; que incrementa la reaist 
de huecos de las piezas. Debe tenerae present 
r1a original tiende e ser por las piezas (o e 
tencia es menor cuando la resistencia 'a m 
ejemplo, comparar la mamposter!a de bl , de 
con aquella con mortero 1:0:3 /lB; eu el prime: 
por ciento-respecto a la resistencia original 
solo del 30 por ciento. En el caso del tabique 
(2.35 versus 2.15) para los·mismos criterios e 
rior. 

. .. .. .. .. .. -
- Se observa cambiEn que el emplear un buen mortE 

solo llenar los huecos. 

Como conclusi6n de esta fase experimental puede d 
sustancialmente la capacidad de mampostería sin r 
cilin de un Aplanado a base de morteros de. buena e 
de lDs piezas huecas. En el cáso de que las mampo 
nado y el tipo de falla sea por ~s juntas, la co 

, •.... , .mlljo; ,r.alidad s~guramente ~crement~¡r4 su capacic!. 
· · muro. cou o sin aplanado, es por tensi6n ·diagonal 

rsdis~encia modisllte aplauedos roforudos con mol: 
mamposter!aa de piezas huecas el llenar los hueco: 
en el caso que la falla hubiera sido do tensió~ d: 
cuando más recuperarlf su capacidad, pero como por 
do, seguramente incrementará au resistencia. Estac 
valuarlas experimentalmente. 

Mampostería de adobe. En diversos estudios, 
· mientas para reforzar y aumentar la segur!. 

tinuacilin se dascriben los que se consideran 
;~-
,· ');t"l 
.. 'l~~;rt 
•l • 

€a 1 
.nte 

m&a e 
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Una viga de concreto en la parta superior da loa muros, como se muestra en la 
fig 3.· Con esta procedimiento se logra una lij¡a adecuada. con el adobe y con el 
techo mediante detalles constructivos· sencillos (ref 2); se mejora sustancial-
mente el comportamiento si, además, se. colocan tBni!Oras verticales en los extra 
moa de los muros. 

·z. Otra opci6n es emplear una viga de alma abierta da madara (ref 3), como ae mua~ 
tra en la fig 4a. 

3. Una forma muy sencilla de ligar los.muros ea mediante barras da acero tensadas, 
fig 4b; este procedimiento se hs empleado para. reforza·r v:Cviendas'.'de mamposte
.r!a de piedra dañadas a raiz.del temblor de Skopje,Yugoslavia (1963) y los d~l 
Friuli, Italia (1975); el empleo de tensores verticales mejora sustancialmente 
el comportamiento. 

4. Un procedimiento que tiende a lograr refuer.zo·; rigidizaci6n y liga de 1o.1 muros, 
as! como su protecci6n de la intemperie es el' que se muestra en·la fig 5 consis 
te, ref 4, en colocar un recubrimiento de mortero de cemento sobre una malla de 
acero d.e refuerzo· cuidadosamente fijada al muro-·por ambas caras, formando un ele 
mento compuesto de adobe y mortero reforzado. · -

Se tiene evidencia experimental de los sistemas de refuerzo 1, 3 y 4; que propor
cionarán una mejoría notable.de su comportamiento y resistencia ante sismo (cuan
do menos se duplica)¡ en la ref 1 se describe con detalle el ensaye de modelos de 
vivienda reforzada con los procedimientos antes desc;ritos .• 

Estos criterios de refuerzo tambifn pueden aplicarse a construcciones de mamposte
rta de tabiques de barro o de concreto sin refuerzo. 

Kamposter!a de piedras artificiales con refuerzo. En algunos pa!ses c·omo Estados 
Unidos y Nueva ZelandA la mampostería con refuerzo· interior es bastante popular 
como sistema constructivo¡ sin embargo, es usual que se llenen completamente los 
huecos de las piezas con un mortero muy fluido y con abundante refuerzo vertical y . 
horizontal. Con este sistema, eo mamposter!a de bloques de concreto, se obtiene 
pricticlllilente un muro monol:l:tico porque el concreto colado en los huecos se adhie
re perfectamente al bloque; en piezas.de.barro, la eficacia del procedimiento es
menor porque el concreto o mortero empleado para llenar los huecos, al contraerse 
por fraguado, se separa del tabique; el empleo de aditivos estabilizadores puede -
evitar este problema. En genera1 la reparaci6n de mampostería con refuerzo interior 

··resulta, si no imposible de reü.iz.:1r, sí muy complicada; 

~· .:· 

El procedimiento de reparaci6n a seguir depende del tipo de piez3 y mortero que se 
~eng~¡.por lo general es necesario añadir refuerzo al muro despu€8 de reparar !~cal 

·. .Aentá lil ~ieta. A contiituaci6n: ea.menció'tian alguiíoa. es~udios·· que se liim r~ü:ado~·· .;~~':f 
en asta direcci6n. ··· · 

En la ref 5 se describe el empleo de mollas do acero en ambas caras del muro como 
sistema de refuerzo; tambiGn se describe la reparaci6n local de las grietas. 

En este último caso se. observ6 <t"'e la resistencia original ae recupera casi total
mente y en el caso de mamposter!a de piedra, aumenta aproximadamente al doble, ca-

• to, lo explica el autor¡ es debí.Oo a que !a.mamposter!a absorbe parte del material 
que se utiliza para. reparar las ilrietas.. ·, 

~~~----------------------------
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El refuerzo con malla de. acero se realiziS uniendo al refuerzo de ambas caras me
diante alambrlin y cubrUindolas despuiís con mortero que tenía un espesor. de' 3 Clll¡ 
además, se· repariS localmente la grieta.· Con este procedimiento se sobrepss6 la· 
resistencia original. · 

En al Instituto de Ingenior1a de la UNAM se reali&6 un programa experimental expl~ 
ratorio tendiente a determinar loa procedimientos mis afectivos para la reparaci6n 
de msmposter!a dañadas por sismo o hundimientoa.diferencialea, 

Se repararon ocho muros que hab1an sido previamente llevados a la falla¡ seis de 
ellos se ensayaran bajo carga monotónica, como parte de otra investigaci6n, y dos 

.se probaron recientemente ante cargas laterales alternadas. Los seis primeros eran 
de tabique.extruido con castillos en sus extremos¡ la falla consistía en una gri~ 
ta de tensi6n diagonal en el muro la cual se prolongaba tambi'n sobre loa·casti-
llos. En general, los murOS Se llevaron a un estado muy avanzado de falla y BU ca
pacidad estructural qued6 prácticamente anulada, Loa dos últimos muros eran de ta-
bique rojo y quedaron en las mismas condiciones, · 

En 1á tabla 3 se.presentan las características originales de los muros y las que se 
determinaron despu'a de la reparaci6n. El ensaye de los muros reparados se efectu6 
bajo las mismas condiciones que el original. 

La reparaci6n por tanto se hizo en el marco confinante y en la mampoater1a. En to
dos los casos loa castillos se resanaron con un mortero de alta resistencia; en la 
mampostería la reparaci6n se efectu6 de diversas maneras. 

El muro 1 sufri6 falla de cortante (grietas por las juntas)¡ se repar6 rellenando 
.las grietas con un mortero comercial denominado Polimor (de alta adherencia). En el 
muro 2 la reparaci6n se efectu6 resanando las grietas que se hab!au desarrollado 
con un mortero de cemento que.conten!a UD aditivo para aumentar la adherencia¡ de~ 
pub SI! volvi6. a colocar el aplanado que originalmente ten!a. El muro 3·, que falló 
por tensi6n diagonal, (la grieta atraviesa tanto las juntas como las piezas), se -
repar6 mediante ·rajueleo con mortero de c·emento, colocando deapu&s malla de alam
bre, tipo gallinero, en un lado del muro¡ finalmente.se·cubri6 la malla con uu apl~ 

. nado de yeso; El· muro nGmero 4.solsmente se repar6 en la zona de falla con mortero 
de cemento. En el muro S se reparó la-zona dañada con mortero·comGn, se coloc6 des 
pués una malla de alambre entrelazada de 7 cm por lado, que se fijo mediante taque 
tes al marco perimetral y al muro¡ finalmente, se añadi6 un aplanado de yeso y ce
mento. En el muro 6 se eliminó el aplanado de yeso que ten!a para colocarle una ~ 
lla tipo gallinero, después de haber rajueleado la zona de falla con un mortero de 
cemento; finalmente se volvió a colo~ar un aplanado de cemento y yeso. El muro 7 y. 
8 eran idénticos, al pri~ro se le coloc6, después de resanar la grieta con mortero 
de alta resistencia, una capa de malla electrosoldada 6 x 6 -·14/14, por ambas ca--

._, . .,.. .• ·_. ras_, .q"ss. se: cubri6 con,.un aplanado. de.- cemanto-aroua .lll\ .• proporci6n · 1 a· 3. (en volUCIBD) ; rt-

"el Dlllro·a· ten~ 'el' doble di! refuerzo. • ':·· · · · · · · · · · 

Las figs ·6 o 11 muestun las curvas carga diagonal deformsci6n angular (desplaza
miento en lo parto superior del muro dividido por su altura) para los seis prime
ros muros, tanto para el muro original como para el reparado, ·y en las figs 12 y 
.13, los dos Gltimos ensayes¡ sobre el eje vertical se representa el esfuerzo cor
tante promedio. 

El muro 1 recuperó' su resistencia y rigidez orfginales casi totalmente; la falla 
del muro reparado le ocasionó una grieta diferente a la del muro original, la 
cual da fe de las buenas características de adherencia del material empleado. ' 
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En loa muros 2 a 6 se presento la misma confi~racion de ~grietamiento que en el 
muro original. 

El muro .2 conseTVÓ hasta la falla ln misma rigidez· que el agrietamiento que en el 
muro original. 

Bl muro 3 alcanz6 casi totalmente la roaiotencia original y.conservó la misma ri 
gidez; se. consid•·ra que el aplanado es el que contribuyo esencialmente a propor
cionar la resistencia y rigidez al muro reparado y que el acero de refuerzo tra
bajo solo después del agrietamiento, proporcionando ductilidad al muro para car
gas menores a la del agrietamiento original; lo anterior.ae debió a la baja can
tidad de refuerzo empleado y a que el tipo de· malla usada no es eficie11te para e!. 
toa fines. 

El comportamiento del muro 4 demuestra que resanar simplemente las grietas con -
mortero común no es eficiente como método de reparación; la rigidez y la resis--

. tencia se reducen drásticamente. · ' 

Bl muro S conservó la rigidez original hasta el agrietamiento, el que se presen
tó cuando se rebaso la contribución del aplanado (comparar muro 3 con S); no dis
minuyó la resistencia por la malla de refuerzo·. · 

.Con el muro 6' se trató da ver el efecto da la malla de. refuerzo; originalmente 
el muro tenta .aplanado de cemento. Se. observo que el muro no conservo su .rigidez 
original, debido a que el aplanado que se utilizo después de reparar las grietas 
fue de menor calidad al que tenta originalmente. La malla de alambre comenzó a -

"~funcionar despulis que se agrietó el muro,. incrementando la resistencia hRatR que 
··,1se dañó el marco perimetral; no se llegó a igualar la resistencia original prob!. 

blemente por la poca cuantta de refuerzo y por el tipo de malla utilizada •. ' . . . . 

Durante esta serie de seis muros se observo que, par~ deformaciones: grandes, el 
aplanado se despega del muro haciendo que la malla se desprenda sobre.la diagonal 
de compresión, dando lugar a una disminución de la resistencia. ·sería conveniente, 
por lo tanto, utilizar algún apl3Uado que ne adhiera major.a la mampostería, o 
bien sujetar mejor el refuerzo al muro para ayudar a este propósito. Esto se hizo 

·en los muros 7 y 8 donde las mallas de refuerzo de ambas caras se sujetaron en
tre s!, evitando ·el desprendimiento del aplanado y mejorando. el· comportamiento, 
como se observa en las figs. 12 y 13. 

Del análisis del comportamiento de los muros, del estudio de. las figs 6 a 13 y de 
la tabla 4. 2, se extraen las siguientes conclusiones: 

.,a) ~. rigi.de:.¡ -~~1 '!'~o .r~~:"'X:~do !;S .:":s~ la mi&""': qua la_ del original hasta el in!!_ 
tanta de·agr1etam1ento; a1empre y. cuandO se' utilicen morteroe resistentes P4!~: 
resanar la grieta. 

b) El comportamiento de muros en los que sólo se resana la grieta con mortero co
mún, resulta muy inferior al del muro original: 

e) El ~planada ayuda a retardar la aparición del agrietamiento en muros reparados 
con mortero común. 

d) El acero de refuerzo colocado en forma da 1!1.3114 y cubierto por un aplanado de 
yeso o cemento, es efec;tivo una vez que se agrieta el muro. 

.. - .... 
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e) La presencia del acero hace dúctil y resisteate al muro despufs del .agrieta- ~ 

miento. .. 

f) Con los sistemas de reparaci6n empleados nunca· se igualó la resistencia orig! 
nal, pero se llegó a valores bastante cercanos cuando se utiliz6 mortero de -
alta resistencia para resanar la grieta y porcentajes bajos de acero de refue~ 
zo en forma de malla. 

g) Para las mamposterías aqu! empleadas, la malla de alambre 
ce ser suficiente para restaurar la resistencia original, 
boa .lados del muro dará mejor resultado. . .. 

tipo gallinero par~ 
y usándola por am--

h) Después de agrietada la mamposter!a, la resistencia diSIDiauye nOtablemente -
cuando se daña el marco pe¡:iJI¡etJ:al '1 no existe otro tipo de refuerzo;.· 

i) La resistencia después del agrietamiento es función del porcentaje de J:efue~ 
zo. 

Por lo anterior será conveniente seguir con estos estudios que tendrían loa si
guientes objetivos: 

1) Determinar procedimientos para calcular la cantidad da acero.necesaria para a! 
canzar cierto porcentaje de la resistencia original y dar capacidad de deforma
ci6n al muro reparado. 

2) Probar aditivos que permitan aumentar la resistencia da la junta fallada para 
que también se recupere la rigidez original. 

3) Ensayar diversos tipos de armado con el objeto de encontrar el recomendable 
para evitar la. falla del marco perimetral. · 

CONCLUSIONES 

El comportamiento de una estructura da mamposterá reparada depende en gran med! 
da de la elecci6n del procedimiento da reparaci6n, el. qua se debe seleccionar -
después de estudiar las causas que produjeron los daños, la naturaleza de éstos 
y la estructuraci6n da la obra. 

Generalmente los elementos de mamposter!a sin refuerzo son loa más dañados cu~~ 
do ocurre un sismo• Desde hace tiempo se ha tratado de·eatablacer métodos de re 
paraci601 que restituyan o superen la resi.stencia y rigidez originales; de estu::
dios recientes se desprende que esto ea posible siempre y cuandu se emplee un 
procedimiento adecuado que considere lo, eatablecido en el párrafo anterior. Gen~ 

·:.:¡. :.~rlll1J!ente::~abrá· .. necen1da•l. da ·color.ar_.refUano_!:D· al·muro,- 'bien sea en .. forD!A 'de 111!. 
1~ o dispuesto diagona~~le sobre ~1 muro o ~tca~~o el elemento de ~p~d
terá, pudiendo ser sobre uua o las dos caras del muro. Es dudosa la efectividad 
del raJueleo de las grietas como método.de reparación. Al momento no existe
criterio alguno para calculwr la cantidad de refuerzo necesaria para hacer que -
la mamposter!a alcance cierta resistencia predeterminada y aumente su capacidad 
de deformación; el autor trabaja sobre el particular y espera que muy pronto pue
da establecerse un criterio racional que permita llegar a determinar la cuantía 
de refuerzo necesario para que un muro de mampostería sea capaz de soportar cie~ 
to nivel de fuerza cortante incrementando al mismo tiempo la capacidad de defor
mación de la mampostería. 

,_,; ¡ . . . .,. . 
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- .15 Armcdura 
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Vigas 

e) Terrado 

Fig lo Tipos comunes de vivienda de adobe 

Folla por 

Falla por...-' 
fle•ión 

Fig 1 b Modos de falla do viviendas de adobo 
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Fig 3 · Refuerzo con viga- cadena de concreto 

Tensores 

(a) Refuerzo con vioa 
de madera 

( b ) Re fuorzo con tensores 
da acera 
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l.!,S NOP.HI\S ·n:cN1C/\S PIIR/\ DlSEl'O Y CONSTHUCC¡o;; DE 
¡;:~;TJWCTUiV,f: L'S 11M1POSTER1/\ DI::L HEGLMlENTO DE 

CONSTJ:UCCIONES PAR/\ EL IJISTRITO FSUERIIL 

Roberto Neli 

LIASES Y ALCANCE DE Lo\S ~:ODIFICACIONES 

La revisi6n del Regla~ento y de sus Normas Tlcnicas tuvo como 

objetivos princip_ales incorporar. las lecciones derivadas del 

comportamiento d~ los edificios en los sismos de septiembr~ de 

1985 y actunlizar los distintos documentos con base en la 

expcl-it.!nc_ia <Hh}Ui.1:iiLl por !..>U aplicnc.i.ón en lo~ más de diez ü.ñ·os 

de su vigencia y en los nuevus cunucimientos que sobra· el terna 

se han generado en el pais y en el extranjero. 

Las normas de mamposteria de 1976 r~presentaron un cambio 

radical· con respecto a la pr5ctica de disefio anterior, por su 

presentación en un formato de diseño moderno y racional basado 
- / 

en las propiedades mcc&nicas- del material y en los resultados 

cxpcrimcnt.:~les asi como en la ·evidencia del comportamiento de 

cstructuru5 reales. Esas normas sirvieron de modelo para 

diversas recomendaciones y reglamentos de otros paises sobre la 

materia. En la nueva versi6n no se consideraron necesarias 

modificncioncs radicales al documento; solamente se. procur6· la 

reorganizaci6n ~e las disposiciones para hacerlas mis claras, 1~ 

simplificación de algunos tnétodos de disefio. que resultaban de utt 

grado de complejidad poco justificado en vista de las, 



·.• 
'· .. 

i11certidumbres involucradas y el ajuste d~ algunos valores de 

diseño .. 

En tl!rminos generales la eTaluación de ·los efectos de los sismos 

de 1985 indica que el comportamiento de las construcciones de 

m<>mpost.er!a. fue s<>tisfactorio. Los daños ollserv.::~dos en muros de 

mamposter!a pueden agruparse en tros c<>tugor!auJ · 

al Falla de muros de relleno en edificios con estructura de 

concreto o de aceró. La destrucción de ·estos elementos fue 

notable y se derivó de una incompatibilidad entre· la 

flexibilidad de la estructura principal y la. fragilidad de 

los elementos de mamposter!a. Estos no eran generalmente 

considerados como elementos estructurales y por tanto no eran 

tomados en cuenta en el diseño. En muchos casos la falla de 

estos muros contribuyó a disipar la energ!a introducida en la 

estructura por el movimiento de su base y,evitó el colapso de 

'. 

la estructura principal. Por otra parte cuando los muros de t 

mampostería ten!an una distribución y cantidad adecuada en 

b) 

dos direcciones ortogonales y una liga .apropiada con la 

estructura principal, el comportamiento de los edificios fue 

satisfactorio. 

Falla de viviendas de materiales dl!biles. ·Un ntlmero 

importarite de fallas parciales o colapsos se presentaton. en 

viviendas de adobe o de piedra de uno o dos pisos, 

especialmente en las colonias Guerrero y Morelos. Los daños 

se debieron esencialmente a las condiciones extremas de 
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deterioro de los materiales que constituian los muros y los 

techos, debido al intemperismo y ~ las filtraciones.· No 

pueden considerarse estas viviendas' representativas de las 

construcciones que se obtcndrian aplic¡ando las normas de 

1976. 

el Agrietamiento de viviendas de bloque y tabique. Numerosos 

fueron también los daños que se detectaron en viviendas de 

tabique con características similares a las requeridas por 

~as normas recientes, sobre todo en las colonias Alamas, 

Obrera y Doctores. De las decenas de construcciones de este 

tipo que· se revisaron en detalle, se conluy6 que en su gran 

m~yoria los agrieiamicntos cxistian previamente al sismo y 

eran del>i.,los a hundimientos diferenciales. Los casos "en que 

el daño era claramente atribuible al sismo mostraban una 
.. 

debilidad manifiesta ante cargas laterales en general por 

escasez de muros en una direcci6n. Por el contrario fueron 

numerosos los casos de viviendas con resistencia claramente 

inferior a la requerida por las normas vigentes y que 

tuvieron comportamiento satisfactorio. 

Por otra parte lo~ registros del movimiento del terreno 

obtenidos en la zona del lago indican que las aceleraciones 

fueron sustancialmente superiores a las previstas en el 

reglamento anterior, lo cual condujo a que en la nueva versi6n 

se impusiera un incremento en los coeficientes sismicos tanto en . 
dicha zona como en la de transici6n. Para reflejar la diferente 

·, 



vul 11crabilid~d mostr~da ~or distintos tipos de c~tructuras ant0 

si¡;wos de la naturaleza de los que son t!picos en la zona del 

lago se modificaron, adem~s de los coeficientes sismicos, otros 

factores que inciden en el·nivel de resistencia que es necesario 

proporcionar a, una estructura, como . los factores de 

comportamiento sísmico (Q), los factores de reducción de 

resistencia y los requisitos de calidad de materiales, de 

refuerzo y de construcción. 

En estructuras de concreto los factores antes mencionados se 

modificaron de manera de·obtener uft incremento sustancial de la 

seguridad con respecto a lo prescrito en el reglamento anterior; 

en estructuras de acero los cambios .han sido menores pero 

también tendientes a obtener un incremento adicional de 

resistencia1 por el contrario en estructuras dé mampostería ios 

cambios han sido en sentido opuesto, tendientes a reducir el 

efecto del incremento en el coeficiente s!smico que se consideró 

para este material excesivo. As! se aumentó el factor de 

·reducción para·· c.!ilculo __...de la capacidad a fuerza cortante para 

los casos usuales de 0.6 a 0.7 y se permiten esfuerzos cortantes 

·resistentes mayores cuando se coloca refuerzo horizontal en los 

muros. El saldo es inevitablemente hacia requi$itos mayores de 

resistencia s!smica para las zonas de lago y de transición, lo 

que no afectar! sensiblemente los proyectos usuales para 

viviendas de uno o dos pisos que cuentan con cantidades 

suficientes de muros en.amb~s·direcciones para cumplir con lo~ 

nuevos requisitos. Sin embargo para edificios de cuatro o más 
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niveles los efectos aon s·ignificOJ.tivos; por. ejemplo diversos de 

los p1·oyc«.to!l de viviéndn. multifamiliar de cinco pisos que se 

hnn empleado extensamente hnsta la fechadeber.!in ser modificados 

·para lograr el incremento en su resistencia acarga lateral que 

exige la nueva normativa. 

En otros aspectos las modificaciones principales se encuentran 

en el m~todo de diseño por cargas verticales y en la 

reorganizaci6n de los capitu.l.os sobr.e m~todos de diseño por 

cargas verticales y horizontales .. Estos cambios no.deberian 

redundar en diferencias significativas en los resultados del 

diseño. En las secciones siguientes de este articulo • se 

comentar.!in los cambios a cada capitulo especifico de las normas. 

CAPITULO l. CONSIDERACIONES GENERALES 

Al igual que en la versi6n anterior las normas cubren tanto .la 

maniposteria de piedras naturales como la de. piedras arti.ficiales 

(bloques, ladrillos, tabiques) /Aunque lo relativo .. a propiedades 

mec.!inicas es de aplicaci6n general, los procedimientos de diseño 

y requisitos de refuerzo s6lo se refieren a . muros que cumplan 

una funci6n · estructural; no se incluyen recomendaciones 

especificas para b6vedas, arcos, vigas .o columnas · de 

mamposteria. 

Existe un gran número .de m41-teriales y procedimientos de 

construcci6n para muros.de mamposter1a. Solo se incluyen los 
J 
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muros de piezas unidas con morteros convencionales (de arena con 

cemento, cal o cemento de albañi1erl:a). No se tratan los muros 

de piezas machimbradas o unidas con otro tipo de mezclas 

aglutin~ntes. Se dan valores num~~icos · eipecíficos de las 

propiedades ·meclinicas solo para las combinaciones mlis usuales de 

piezas y morteros, para las que hay informaci6n experimental y 

experiencia prlictica disponibles. Para otros materiales se 

indican las pruebas necesarias para determinar dichas 

propiedades. Algunas de estas pruebas est!n especificadas por 

una norma oficial: cuando este no es el caso se describe en las 

normas el procedimiento de ensaye y su interpretaci6n. 

El procedimiento de diseño prescrito es el general del 

reglamento (de estados ll:mite) en el que se requiere que los 

efectos de las acciones de diseño, multiplicados por factores de 

carga, no excedan de la resistencia de diseño que. incluye un 

factor de reducci6n de resistencia. Adem!s de la revisi6n 

cuantitativa de la seguridad ante los distintos estados límite, 

se imponen requisitos geom6tricos y...-de refuerzo que est!n 

basados principalmente en la experiencia de comportamiento de 

estructuras reales. 

CAPITULO 2. MATERIALES PARA MAMPOSTERIA DE PIEDRAS ARTIFICIALES 

2.1 Piezas 

La di~tinci6n entre los muros construidos por piezas macizas y 

los de piezas huecas (fig 1) es importante en el comportamiento 
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s!smico. LOG muros de piezas mucizas tienen, ante esta 

solicituci6n, un comportumiento menos fr~gil que los de piezas 

huecas, en las que· la .falla de· las paredes da lugar a una 

pGrdidu brusca de cupacida~l.. Es por ello que en las normas 

de diseño por sismo se especifica que paru muros de piezas 

macizas, que cumplan con los requisitos de refuerzo impuestos 

para muros diafragma, confinados o con refuerzo interior, se 

reduzcan las fuerzas s!smic~s por un factor de comportamiento O . 

= 2, mientras que para las piezas huecas debe usarse O= 1.5, lo 

que implica fuerzas de. diseño 33% mayores que .. en el caso 

anterior. 

La resistencia en compresi6n de las piezas es el·par4rnetro rn4s 

importante del que dependen las propiedades. rnec4nicas de los 

muros de mamposteria. Por ello se requieresu deterrninaci6n 

para fines de control de calidad y para ·deducir las. otras 

propiedades cuando no se cuenta con determinaciones di,rectas de 

las mismas. 

-· 
.·El valor de diseño de. la resistencia en compresi6n de las .. piezas 

se determina como un valor minimo probable tomando en cuenta.la 

variabilidud d~ la propiedad en cuesti6n. En funci6n de la 

media y coeficiente de variaci6n determinados en los ensayes se 

calcula con la f6rmula especificada en esta ·secci6n, un valor de 

diseño que corresponde aproximadamente a una probabilidad de 2\ 

de no ser alcanzado. 
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2.2 Morteros 

L<~ función del mortero es .permitir la sobreposici6n de las 

piezas formando un conjunto ,que tenga una liga fuerte y 

duradera. Sus propiedades mlis importantes son: manejabilidad, 

resistencia a compresión y tensión y ~dherencia con las piezas. 

Estas propiedades varían según el tipo de cementante empleado, 

la relaci6n. entre arena y cementante y se.gún la cantidad de agua 

en la mezcla, aunque esto llltimo no se suele controlar en obra. 

La resistencia a compresión es el índice de calidad del mortero 

generalmente aceptado y se determina según la norma NOM C61. 

Debe tenerse en cuenta que esta resistencia no corresponde a 

del material colocado entre las piezas de un muro, donde las 

condiciones de confinamiento y de curado son muy · diferentes de 

las que se tien~n en el ensaye estlind•r. 

Los proporcionamientos admitidos descartan el uso de la cal como 
. 

único cementante del mortero en .elementos que tengan función 

estructural, debido a la baja resistencia·y poca durabilidad que 
. ' 

se obtiene en los morteros a base únicamente. de caL Se limita 

la relaci6n volumétrica arena-cementante a un. valor entre 2.25 y 

3 con el fin de poder lograr una mezcla compacta donde la pasta 

·llene los vacíos del agregado y alcanzar ·as! una adherencia 

mlixima entre pieza y mortero. 

En la tabla del inciso 2.2 se consignan resistencias mínimas que 
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debe cumplir 'e 1 mortero en obra diferentes 

proporc-ionmnientos; estos v¡¡lores son flicilmcnte 11lcnnzados si 

se efectOn un control ruzonable en la elnboraci6n del mortero. 

2.3 Acero de refuerzo 

Para el refuerzo que debe colocarse en castillos y dalas o como 

refuerzo interior en juntas o en huecos de las piezas se admiten 

las barras convencionnles para .refuerzo de _concreto, pero 

tambi~n los alambres corrugados con esfuerzo de fluencia- nominal 

de 6000 kg/cm 2 y las mallas electrosoldadas incluyendo el 

refuerzo de alnmbre soldado tipo "escalerilla". Es recomendable 

emplear barras y alambres de pequeño_dilimetro para asegurar un 

recubrimiento adecuado y facilitar el correcto lle_nado d'e los 

espacios donde se coloca el refuerzo. 

2.4 Mampostería 

Para la resistencia de diseño/en cómpresi6n del conjunto 

piezas-mortero se proporcionan, en la tabla de la fracé:i6n e) de 

esta secci6n, valores indicntivos para los materiales m§s 

comunes sobre los cuales existen· suficientes resultados 

experimentales. Para casos no cubiertos en esa tnbla o cuando 

se quiera obtener uan determinaci6n m5~· confiable,- ser!!. 

ncces:1rio recurrir al ensaye de los materiales específicos que 

se vuynn a emplear. 
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L~ forma m4s confiable para determinar la resistencia ü 

compresi6n de la mamposteria es mediante el ensaye de pilas 

formüdas con las piezas y morteros que se van a emplear en la 

construcci6n (fig 2). Las otras opciones que se presentan son 

menos confiables y obligan, por tanto, a. fijar valores m4s 

conservadores de la resisten¿ia nominal a compresi6n. 

Cuando se haga la determinaci6n de la resistencia a partir del 

ensaye de pilas es aconsejable emplear espec!menes con relaci6n 

de altura a espesor del orden de cuatro: para esbelteces menores 

se,presenta el efecto de confinamiento de los apoyos de la 

m4quina de ensaye¡ para relaciones mayores de cuatro comienzan a 

ser importantes los efectos de esbeltez. Cuando no sea factible 

este tamaño, puede recurrirse al ensaye de pilas con otra 

esbeltez, multiplicando los resultados obtenidos por los 

factores que se indican en la tabla del inciso 2;4.1 de las 

recomendaciones. No se pretende que estos ensayes. se empleen 

para fines de control de calidad en obra: su ·tunci6n es obtener 

un Indice de resistencia de la mamposter!a formada con una 

combinaci6n de piezas y mortero para la cual no se tenga una 

determinaci6n previa. La verificaci6n posterior en obra podr4 

hacerse sobre ia calidad de las piozaa y del mortero Qnicamente. 

La resistencia de diseño a compresi6n de la mampoater1a aa 

determina con el criterio estad!stico ya mencionado y que toma 

en cuenta la variabilidad de la resistencia_de las pilas • 

• 
J~ opci6n presentada en la fracci6n b) permite determinar la 
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resistencia de la·mamposter!a a compresión~· partir de tablas 

que est6n en funci6n . de las propiedades d• los materiales 

componentes. La resist·encia de la mamposter!a depende 

principalmente de la resistencia·de la pieza y en menor grado de 

la del mortero. Se ha observado ·de ensayes de. laboratorio, que 

la relación entre la resistencia de la pila y ·de la pieza. e.s 

aproximadamente lineal. El factor de proporcionalidad es, sin 

embargo, variable para las distintas piezas, dependiendo 

principalmente de su forma, del material de que est&n hechas y 

de l'a regularidad de sus dimensiones. Este factor de 

proporcionalidad es mayor para bloques que para tabiques debido 

a un nGmero menor de juntas en el muro de bloque. Por e·llo se 

tienen tablas distintas para los dos tipos de .piezas. 

Loa castillos y dalas que se colocan e·n la mamposter!a confinada 

contribuyen significativamente a la resistencia en compresión de 

los muros solo cuantio la mamposter!a es de baja resistencia; por 

ello se acepta que se incremente la resistencia en compresi6n en 

uria éal\tidad fija que es significativa para mampc;»sterla dCibil y 

poco importante para piezas de· alta . resistencia. · Para la 

mamposter!a con refuerzo interior que cumple con los requisitos 

de cuant!a y distribución e!lpecificados en la sección 3.4, se 

permite un ligero incremento de capacidad que es una fracci6n de 

la ·resistencia de la mamposter!a sin refuerzo. Cuando las 

cantidades de refuerzo sean sustancialmente superiores a los 

m!nimos especificados serA vAlido calcular la resistencia en 

compresión con base en las hipótesis de flexocompesión esbozadas 
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cr. el inciso 4. 2. .. o con base en evidencia experimental y 

alc.1 uz<lr asl: resistencias muy uuperiores a la de la mamposterla. 

z;in refuerzo. 

Par¡¡ la resistencia en cortante se proporcionan_tambiAn valores. 

indicativos para las combinaciones mAs comunes de piezas y 

mortero. Para los casos no incluidos se especificaque la 

resistencia debedeterminarse mediante la prueba de compresi6n 

diagonal en muretes; la que constituye un procedimiento 
1 

relativamente sencillo y confiable (fig 2) que ha sido usado 

ampliamente en la investigaci6n y en la pr&ctica. Deber! 

tenerse cuidado en el manejo de los especlmenes para •no 

·debilitar la junta entre piezas y morteros an'tes de la prueba. 

En cuanto al m6dulo de elasticidad, este puede obtenerse de La 

curva estuerzo-detormaci6n medida en un e.naaye de pilal en 

compresi6n. ·Una estimaci6n· aproximada se obtiene con loa· 

factores que multiplican a la resistencia 

proporcionados en el inciso. 2.4.5. Estos 

en compresi6n. 

factores. se han 
./ 

incrementado con respecto a los que se proponlan en la .versi6n 

~nterior de las normas, por considerar que se.aplican a la 

resistencia de diseño la cual ya incorpora factores de seguridad 

importantes con respecto· al valor ·promedio; est.os factores de 

seguridad no se justifican en al m6dulo de elasticidad, 
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CAPITULO 3. SISTEMAS ESTRUCTURALES A BASE DE MUROS DE 

MAI~l'OSTERIA 

En este cap!tulo, que no exist!a en la versi6n anterior, se han 

agrupado los requisitos que deben cumplir los muros para ser 

catalogados en algunas de las· cuatro categorías con~ideradas en 

las normas. 

Los muros diafragma son los que se colocan para cerrar las 
. 1 . 

cruj!as formadas por las vigas (o losas) y columnas de marcos de 

concreto o acero y constituyen un diafragma que incrementa 

notablemente la rigidez del conjunto ante· cargas laterales. Es·· 

pr4ctica com1ln liqar estos muros a la estructura principal sobre 

todo en muros de ~olindancia y en n1lcleos de escaleras y 

servicios. No es admisible ignorar el efecto de estos muros en 

el an4lisis por cargas laterales, ya que la. gran rigidez que 
.' 

estos proporcionan altera significativamente ladistribuci6n de 

las fuerzas entre los distintos elementos resistentes. 

Procedimientos pr4cticos para tomar en cuenta los muros 

di.afragmas en ·el an,S.lisis de marcos se proponen en la ref 1. La 

gran rigidez que estos muros proporcionan hace que pueda ser 

· pei'jiidlcial' q~~ se· en·cuentren: · colocados · con ··una· · distribuci6n 

asiml§trica en la planta de· la estructura o en cantidades 

radicalmente dis.tintas de uno a otro piso. 

Cuando se excede de la capacidad en tensi6n diagonal de los 

muros, estos •• agrietan pero mnntienen una rigidez 

'·, .. • . ·~·"··.·.· : '~ .i., ...... 

" ' r'' ...... : '. 
' 

¡J. 



significativa y tienden 
' ,, 

a concentrar fuerzas cortnn :_es 

irnportontes en los extremos de las columnas (fig 3). Por ello 

se requiere proporcionar en estas zonas de las columnas una 

resistencia a fuerza cortante igual a la capacidad total del 

muro, distribuida en partes iguales entre las dos columnas. 

Cuando no puede lograrse una distribuci6n uniforme de mu~cs de 

relleno o cuando la estructura es muy flexible, ~s preferible 

desl .i~J.:.u: estos ~urc1s tlt.• 1~' OfJtrucLuta pr.J.ncipt1l, ~v:i. t·o~n•l,., su 

trabajo como di a .t ragma. Deben en es t.e caso pr.ov'-'"~ s.. ho 1 quL-ae 

generosas y elementos de refuerzo o fijaci6n que eviten la 

posibilidad de volteo del muro en direcci6n normal a su plano 

sin dejar de permitir el desplazamiento relativo del muro y la 

estructura. Nuevamente puede recurrirse a la ref f para 

detalles al respecto. 

Los muros confinados, o sea loe formados con castillos y dnlas, 

han demostrado dar lu<Jar a un comportamiento s1smico muy 

aceptable .an edificios de mÚros de carga de varios pi sos ( fig 

4). Estos elementos de refuerzo permiten una buena liga de los 

muros entre s1 y con los sistemas de piso, a la vez que 

proporcionan un confinamiento que evita la falla fragil de los 

muros una vez que se agrietan por tensi6n diagonal. Los_ 

.requisitos que se fijan para la distribuci6n y refuerzo de 

castillos y dalas son los que se derivan de la prlctica 

establecida. No se admite incremento alguno a la resistencia en. 

corta_l:lt• _de_- la_ masrnposte:r;1a por la presencia de da las y 
. ··. 

,-
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castillos, solo un ligero aumento en la resistencia en 

compresi6n, seglin se establece en 2.4.ld). La· única forma de: 

incrementar ·la resistencia en cortante de la tnamposter!a es con 

refuerzo horizontal colocado en la junta en la .forma que se 

especifica en la secci6n 3.4. 

El refuerzo de muros de piezas huecas con barras verticales 

colocadas en los huecos de las piezas y con barras horizontales 

'ul:iicadalli' en las. jílntas "ent'rl!'hilaé!llai o' en piez~a éspedales, es 

un procedimiento de construcci6n que se est! empleando con 

frecuencia en d~versos pa!ses aun en zonas sísmicas y en 

edificios de cierta altura (fig 5). En M4xico la difusi6n de 

este procedimiento, conocido como mamposter!a reforzada, ha sido 

limitada principalmente por la desconfianza de que puedan 

realizarse adecuadamente la colocaci6n del refuerzo y el llenado 

de los huecos, operaciones que son dif!cilel de supervisar. ·Los. 

requisitos qua se especifican en las normas se derivan da lo qua 

contienen loa. reglamentos da loa _EUA y de Nueva Zelanda1 las 

cuant!as de refuerzo porizontal y vértical es~cificadas.son las 

m!nimas para las cuales puede esperarse se logre evitar la falla 

frligil del muro y proporcionar cierta duct~lidad. · · Nuevamente, 

no se pretende con estos refuerzos lograr un incremento 

sustancial en la resistencia 

comportamiento mlis favorable. 

roquiaito del p4rrafo final de 

para poder emplear los valorea 

reguridad correspondientes a 

de la mamposter!a, solamente 

Es importante observar 

esta aecci6n, el cual indica 

de resistencia y factores 

aste tipo . de mampostar!a 

.... , 
•,A,.,::•L· 

''1~'~ 

un 

el 

que 

de 

ea 
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en estructuras de vigas y columnas. Además la heterog~neidad de 

los materiales componentes, las holguras~ los apl~stamientoa y 

agrietamientos locales entre mortero y piezas y entre estas y el 

. concreto hacen que existan deformaciones inel4sticas · desde 

niveles pequeños de carga, lo que altera los resultados de los 

análisis elásticos. Por ello es aceptable recurrir a 

simplificaciones drásticas basadas en consideraciones de 

equilibrio y ~n la experiencia de comp6rtarniento ádecuado. 

Para el análisis por cargas-verticales es válido suponer que la· 

junta entre muro y losa tiene su~iciente capacidad . de rotaci6n 

para liberar al muro de los momentos que podría transmitir la 

losa debido a la asimetría de la · carga vertical y se puede 

considerar que el muro está sujeto a carga vertic_al únicamente. 

Deben, sin embargo, tornarse en cuenta los momentos que no pueden 

ser redistribuidos _por la rotaci6n de la losa, como los que son 

debidos a voladizos empotrados en el muro o a una posici6n 

excéntrica del muro del piso superior,y, en muros extremos, por 
. . 

la excentricidad de la carga que transrni te la losa que se -·apoya 

directamente sobre el muro, mediante_el criterio ilustrado en la 

fig 6. 

Es muy recomendable que la estructura cumpla los requisitos 

indicados en los incisos a) hasta d) de esta sección, para 

evitar situaciones que puedan dar lugar a la ·aparici6n de 

momentos flexionantes importantes o a efectos de esbeltez 

significativos. Cuando se cumplen dichos requisitos basta 
? 
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determinar las cargas verticales sobra cada, trAillO de muro 

mediante una bajada de_carga convencional y tomar en cuenta los 

efectos de esbeltez y excentricidad mediante el factor 

correctivo, FE' que se determina directamente co,n· las reqlas 

indicadas en 4.2.2. 

El anlilisis por cargas laterales enfrenta también·dif'icultades 

para modelar al sistema tridimensionaL . En la referencia- ·1 · se 

encuen.tran ·recomendaciones. detalladas y ejemplos al respecto. 

El procedimiento más id6neo.es el de modelar los muros como 

columnas. anchas con el mismo momento·· de inercia y l.rea 4e ,. 

cortante que los muros. Estas columnas estl.n ·._.·acopladas . por 

vigas con el momento de inercia de la· iosa-· en un ancho 

equivalente, al cual deber.~ sÜmarse el· momento de· inercia de 

pretiles y dinteles. 
. •.... 

; 1·. 

Nuevamente es muy 'recomendable _que la estructura:c;i6n de las 

co-nstrucciones d~ muros de carga de maniposter!a cumpla• .. -con los 

reqúisitos de las fracciones I a III del inciso 4.1.3,'.-para que 

sea aplicable el método simplificado de an~lisis .s!smico segt1n 

el cual se ignoran las deformaciones de_flexi6n y·se asigna. a 

cada muro una fracci6n de la carga lateral que es ·proporcional a 

su l.rea transversal, solo se requiere revisar ·1a capacidad a 

cortante. de los · muros y se admite ignorar l.os efectos de 

torsión. Aunque la hipótesis de que pueden_· ignorarse las 

·-

deformaciones de flexión· y los momentos de volteo. parece poco __/ 
• 1 ' • 

. , ·fnndada·cuando la relación-altura a ancho de ios muros no es muy 
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.· 
boja, el comportamiento observado de edificios ,diseñado~ .... c.on 

este método ha sido excelente }' es indudable que la cantidad de 

Srea transversal de muros que se tiene en cada direcci6n es ei 

par4metro decisivo en definir la capacidad s!smica de 

construcciones de este tipo. 

4.2 Resistencia a cargas verticales 

La expresi6n para el cS.lculo de la carga vertical resistente es 

la misma de la versi6n anterior; segan ella la capacidad es . . . 

igual al S.rea transversal del muro por·el esfuerzo resistente en 

compresi6n de· la mamposter!a; el producto es afectado por un 

coeficiente de reducci6n que toma en cuenta las diferencias en 

excentricidad y esbeltez entre un muro y la pila en que se basa 

la ,determinaci6n de f*. El resultado debe multiplicarse por el 

factor de resistencia que se considera igual a 0.6 para muros 

confinados o reforzados interiormente y a 0.3 para. muros no 

reforzados, ya que en estos últimos se requiere de un factor de 

seguridad muy superior por el carácter frS.CJ).'l de su falla y por 

su sensibilidad a los efectos accidentales. 

Cuando se cumplen los requisitos de regularidad·y de relaciones 

geom~tricas anteriormente mencionados pueden usarse los valores 

directamente especificados para el factor por excentricidad y 

esbeltez, FE, segan se trate de muros interiores o exteriores. 

En caso contrario, FE debe determinarse con una expresi6n que es 

~ss sencilla que la de La versi6n anterior y que estS. derivada 



,.: 

de 1'' que tradicional1ncnte se ha aplicado para el disc~o por 

c~rg~ vertical de muros de concreto. La expresi6n de la versi6~ 

<mt:"•·ior se ha <..!limin¡:¡do ~orque .dab¡¡ lugar a la posibilidad de 

rcDultados poco confiables cuando no se ele~!an adecuadamente 

los par~metros de momento de inercia, m6dulo de elasticidad y 

otros. 

Para muros con refuerzo vertical con una cuant!a significativa y 

colocado de manera adecuada,se · pueden obtener incrementos 

sustanciales en l¿ capacidad de carga vertical calculada si se 

aplica el criterio general de 4.2.4 que corresponde a las 

hipótesis comGnmente adoptadas para el dise~o en flexocompresión 

de elementos de concreto reforzado. 

4.3 Resistencia a cargas laterales 

Las expresiones para el c~lculo de la resistencia a fuerza 

cortante de muros no han cambiado con respecto a la versi6n 

anterior. Para los muros diafragma el esfuerzo medio resistente 

:-es SS por ciento del que corresponde a muretes, 
>s('~. 

v* . 1 ya que la 

distribución de esfuerzos en el muro es muy similar a la que se 

obtiene en los ensayes de muretes; la reducción es'esencialmente 

por el efecto desfavorable del mayor tamaño del muro. Para los 

otros muros, sean confinudos, reforzados interiormente o no 

reforzados, el esfuerzo resistente se reduce. a la mitad del 

obtenido en muretes, por el efecto desfavorable de los esfuerzos 

de tensión por flexión. Sin embargo.este esfuerzo resistente 



,_ 
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puede incrementarse hasta tres veces cuando se toma en cuenta el 

efecto .favorable de la carga axial de compresi6n que 

contrarresta los esfuerzos de tensi6n ·generados por el cortante 

y por la flexi6ri. 

El factor de reducci6n, FR' se ha incrementado de 0.6 S· 0.7 

tomando en cuenta que en los sismos de 1985 la mamposter!a 

mostr6 tener. una resistencia significativamente superior a la 

calculada. 

Las dalas y castillos que se colocan.en lamamposter!a confinada 

tienen por objeto proporcionar cierta ductilidad a.los muros 

pero no modifican significativamente. la carga que produce el 
o 

agrietamiento diagonal del muro y, aunque aumentan la capacidad 

mlxima, este incremento se.pierde cuando •• aplican ciclos de 

carga alternadas. Por tanto no se admite incremento de 

capacidad por este concepto. De manera similar el refuerzo 

vertical y horizontal m!nimo que se requiere colocar en los - ./ muros de mamposter!a con refuerzo interior no modifica 

sustancialmente la carga de agrietamiento diagonal, solo permite 

.. nl~nte~er esa capacidad para deformaciones. algo mayores que ·la de 

a9rietamiento, aun cuando. estas se repiten.cierto ndmero de 

veces. 

Los ensayes .realizados en muros da distintas caractar!sticaa 

(ref 2) muestran que para poder sostener cargas superiores a la 

· .de a9rietamiento diagonal· se requiere de refuerzo horizontal en 

.. 
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al. muro. Es por ello qua se admite, tanto en la mamposteria 

confinada como en la.reforzada interiormente~ un incremento· de 

25\ en la capacidad a cortante cuando se coloque una cuant!a de 

refuerzo horizontal, igual al menos a la que se· obtiene en la 

ecuaci6n propuesta en esa secci6n. 

Es importante recordar que las cargas laterales producen no nolo 

fuerzas cortantes en los muros, sino momeJ:~t.':ls 

flexionantes en el plano del muro loB que. frecuentemente 

requieren la colocación de refuerzo vertical en los extremos del 

muro. Los resultados experimentales han .demostrado que el 

criterio general cllculo de la capacidad en flexocompresi6n" de 

elementos de. concreto reforzado es v&lido·para la mamposter!a. 

Para evitar la compl~jidad de· la determinaci6n de la capacidad 

con el criterio general, se admite el uso de las expresiones 

expuestas en 4.3.3, las que se deducen de ·algunas hipótesis 

simplificativas sobre las condicionee de falla y de la 
o 

suposici6n que el diagrama de interacci6n para flexocompresi6n 
. . . . . .-- / 

esta formado por tramos rectos. entre el punto ·de flexi6n pura y 

el de falla balanceada, .as! como entre este y el de cargll. axial. 

CAPITULO S. CONSTRUCCION 

Los requisitos de este capitulo se .basan en la prActica de 

México y los .EUA para garantizar una calidad aceptable de los 

materiales y de la ejecuci6n de la obra. No se han hecho -" 

modit:icciones importantes a la verai6n anterior. Cabe realiZar 
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y calificada 

especialmente 

·reforzada. 

en la construcci6n de muros de mampoater1a 

CAPITULO 6. ~~POSTERIA DE PIEDRAS NATURALES 

Tampoco este capitulo ha sido modificado con respecto a la 

versi6n anterior. El procedimiento de clilculo de la resistencia 

es congruente con el·que se especifica para la mamposter1a de 

piedras artificiales. La informaci6n de que se dispone sobre 

las propiedades meclinicas de la mamposter!a e.s muy escasa. Los 
. . 

valores ,Propuestos se suponen conservadores para la calidad ·de 

la mamposter!a comdnmente usada en M~xico. 

·REFERENCIAS 

l. Baz&n, E. y R. Meli "Manual de Diseño S1smico de Edificios• 

LIMUSA, Ml!xic:o, 1985,· 241. pp 

2. Hern&ndez, o. y R. Meli •Modalidades de refuerzo para mejorar 

el comportamiento s!smico de. muros de mamposter!a•. Instituto 

de Ingenier!a, UNAM, Publ No. 382, Ml!xico,. D •. F., dic. 1976, .32 

pp. 



o) Ladrillos de bcirro macizos· 

• 1) Pieza estandar 
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· b) Pieza para refuerza horizontal 

e) Bloque de concreto 
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Fig 1 Tipos comunes de piezas poro momposterlo 



•. 
·'. 

1. 

~----~. ----1 
. L 

·.· 

. 1 

o) Compreslon simple b) CompresiÓn diagonal 

Fig 2 Ensayes poro determinación de propiedades mecánicos de-. 
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Fig 3 InteracciÓn entre un muro- diofra.gmo y el morco' que. ·lo rodeo 
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DistribuciÓn en planta de elementos verticales de refuerza (castillos) 

Fig 4 CoroclerÍslicos de lo mampostería confinodá" 
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- -----ANExo-----

En el articulo se dan diversos criterios generales para mejorar 

el qomportarniento, principalmente ante sismo, de construcciones 

sin refuerzo construidos con adobe, piedra y tabique. A·conti-

nuaci6n se darán reglas conservadoras que asegurarán la superv~ 

vencia de una construcci6n tipo rural; as! como un método para 

realizar un análisis simplificado de este tipo de construcciones. . . . 

Al· Relaciones geométricas. 

La tabla que a continuaci6n se muestra limita la geometría de -

la construcción en funci6n de los parámetros H/t (relación de -

altura a espesor de muros) y L/2t (longitud entre soportes del 

muro al doble de su espesor) . Conviene recordar que se debe bus 

car la simetr!a en la c.onstrucción. 

VALORES MAXIMOS DE H/t o L/2t 

Peso del SIN REFUERZO 
·techo, en kg/ m2 'X li 

< 50 4.1 2.9 9.1 6.5 

< 1.50· 3.4 2 .. ~ 7.7 5.5 

< 500 2.9 2.0 6.6 4.7 

Estos valores son resultado de análisis _te6ricos desarrol~ados 

en la. referencia "Seguridad de casas de adobe ante sismos", pu

blicada por el Instituto de Ingenier!a de la UNAM. El caso~ es 

para construcciones situadas en la zona de más alta intensidad 

del pa!s (costa del pacifico, abarca los estados de Michoacán, 

Guerrero, Oaxaca y Chiapas),· mientras que el caso l: serta apli

cable a zonas de moderada intensidad s!smica. 

Si se emplean las relaciones anteriores se asegura que las cons 

trucciones ·serán capaces de soportar el sismo de diseño de las 

zonas correspondientes. 
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Este es un procedimiento conservador pero. que se ·considera puede 

ser de gran ayuda para reducir los daños, cada vez mayores, que 

se presentan en: construcciones de adobe. 

B) Procedimiento de an&lisis 

a) Determinar el coeficiente s!smico, es, de la zona y tipo de -

suelo donde se construirá; se pueden tomar los que se muestran 

en la siguiente figura 

Los zonas están clasificados 
en orden creciel'lte de sismicidod 
de A hasta O i ___ _j 



H' 1 r 
JI 

L 

b) Se -C:alciila-al- tuerza cortante en los muros alineados en la -

direcci6n que se es'tá analizando 

v =es W'/Q 

Q es el factor de reducci6n por ductilidad que toma el valor 

1 si la construcción no tiene ningún tipo de refuerzo, y -

1.5 si tiene al menos una cadena de concreto en su parte -

superior. 

W'es el peso de la construcción que incluye el peso del te-

cho, de la cadena de concreto (si la hay) y parte de los -

muros (parte se apoya directamente en el suelo). Para va---. 

luar W' se calcula el peso de los materiales incluidos den 

tro de los siguientes limites. 

/ 
B 

/ 
L -------------Cx 

en casas sin refuerzo 

L' = 2H2/L ~ L ; H' = H/4 

en casas con cadena de concreto 

L' = 3H2/L ~L; H' = H/3 '' 

cuarm se tiene tm tecoo r1gido 

L' = L ; H' = 3H/5 

1 
(/ \'J 

., 



Este análisis se debe hacer para cada cuarto que forme a 

la construcci6n; En muros intermedios se asigna el 60% del 

valor calculado y 40% al muro exterior; si no hay muros -

intermedios cada muro extremo debe resistir el 50% de V. 

Se debe considerar la reducci6n de resistencia del muro -

cuando su relación h/b > 1.33, disminuyendo su área por -

el factor (1.33 ~) 2 • 

e) Se compara el esfuerzo actuante en el muro con el resis-

tente, que conservadoramente se puede tomar como vr = 
= 0.4 Kg/cm 2

• 

d) Se ~~visa que los esfuerzos por flexión en el adobe no re

basen el permisible (ft = l kg/cm 2
); esto se puede hacer

aplicando el siguiente procedimiento: 

l. Se calcula el momento flexionante en los extremos del muro 

K = 20 si existe cadena de concreto o 5 si no tiene re

fuerzo 
V !! ~ L/~, el ;::-.cn:Jr 

W carga por unidad de longitud en el muro, incluye: pe

so unitario del muro, la mitad del peso del techo y -

·el de la; viga de concreto (si es que existe) 

2. Se valúa el esfuerzo de flexión 

ft = M/S S = t 2 /6 

3. Se debe cumplir 
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ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO ( 1 ) 
Aspectos fundamentales sobre elementos viga y columna, 

comentarios sobre estructuras de cimentación 

l. lntrod ucción. 

Osear López Bátiz 
CENAPRED 

De/fin .ifadrigal 665, Coyoacán D.F. 

Las estructuras de concreto reforzado son estructuras heterogéneas producto de la combinación o mezcla de materiales 
con características diferentes como son el concreto y el acero de refueno, los procedimientos de diseño para estas 
estru.cturas consideran las propiedades de estos materiales en sus planteamientos. El uso del concreto reforzado .,. 
comenzó en la segunda mitad del siglo XIX. desde los inicios de su empleo hasta la actualidad, la calidad de ambos 
materiales se ha incrementado, también 13.s tecnologias de construcción y los procedimientos de diseno han avanzado 
de manera que las estructuras de concreto reforzado son de reconocida importancia en los ámbitos arquitectónico e 
ingenien!. Principalmente, en las décadas recientes los avances en el conocimiento sobre el comportamiento de los 
materiales y las estructuras de·concreto reforzado han sido importantes. · 
Entre las propiedades importantes del concreto reforzado se encuentran la gran resistencia al fuego y efectos de 
intemperismo. la estabilidad de su durabilidad. el poco costo que requiere la supervisión durante su constfucción, la 
versatilidad para su empleo en formas arquitectónicas caprichosas, propiedades que constituyen la fuerza que genera 
avances en la tecnología y conocimientos sobre el cor..:ce!o reforzado. Así, a partir del inicio del siglo X..'X . 

) 

. practicamente cada país cuenta con códigos y manuoles prc: e; para díse~o y cccstrucción de este tipo de estrucruras. .1 
Para lograr los códigos y manuales actuales para .-Jcturas de concreto reforzado, en su elaboración y modificación 
se han incorporado tam: · s materialeS y técnicas comúnmente empleados, como aquellOs avance's logrados sobre 
calidad de los materiales·: sobre las tecnologías de dise~o y construcción. Sin embargo, debido a la velocidad con 
que se logran materiales nuevos y de mejor calidad, a la rapidez con que aparecen nuevas tecnotogias en procesos 
con?tructivos y métodos C. má.lisis estructural, surge la necesidad de revisar con mayor frecu_encia la nonnatividad 
de diseno y construcción para este tipo de estructuras. 
Respecto a procedimientos o métodos para dise~o estrucrural de estructuras de concreto reforzado, a partir de 195 3 
el Comité Europeo del Concreto (CEB) inició un proceso de revisión de sus códigos y manu~es. Durante los anos 
1964 y l9i0. este comité introdujo un procedimiento nuevo, consistente en el dise~o racional basado en la teoría de 
probabilidades y confiabilidad estructural. 
Posterior a una recopilac:·~n de ínfonnación experimental y teórica. se le dio forma a la ultima versión del código 
en 1991. Sin embargo, la :nuestra de infonnación experimental toda vi a no es· suficiente, provocando que el código 
CEB-1991 se constiruya como una filosofia de dise~o a considerar o una opción para desarrollar un dise~o estrucrunl 
lógico y razonado. 
Los objetivos del diseño estructural, son proporcionar aLdue~o un inmueble que cubra las necesidades y con las 
características que desea, generalmente esas necesidades pueden reswnirse como: ' 
1) Asegurar, con una estructura, el proporcionamiento de un espacio vital para un F- ;;.>sito determinado. 
2) Durante el periodo de vida util, dicha estrucrura deberá satisfacer las condiciones de servicio para las que fue 
creada. 
3) Los costos de ccns::rucción y mantenimiento, entre otros que conforman el costo total del inmueble, deberán tender 
a la optimización. . 
Respecto al segundo punto, las condiciones y caracteristicas que deberá .cubrir la estructura a diseñar vanarán 
dependiendo de la función que se asigne al inmueble. En condiciones de servicio, una estrucrura deberá mantener su 



estabilidad ante _grandes __ deformaciones_y_vibraciones .. En-el-caso-de-esnucturas·de·concreto refol23do, donde'la 
presencia de grietas de gran apertura facilitaria el efecto del intemperismo en el acero de refuerzo y la consecuente 
degradación de resistencia y rigidez, es necesario limitar el ancho máximo de grieta dentro de un valor determinado, 
el cual es considerado al plantear las formulaciones de resistencia en los éódigos y reglamentos. De igual manera, 
las condiciones de servicio de una esouctura deberán mantenerse ante la incidencia de carga cíclica, como son· Jos 
casos del sismo y el viento. 
Ante carga sísmica o de viento, el diseño de las estructuras se plantea para que mantenga su estabilidad total ante la 
incidencia de la carga o efecto máximo esperado durnnte el periodo de vida útil del inmueble por efecto de dichos 
fenómenos naturales. 

2. l\ • .Jteriales. 

2.1 Concreto. 
Dentro de las Características mecamcas que posee el concreto, la de mayor importancia es la resistencia a la 
compresión axial (cr8). Las resistencias a tensión, flexión, cortante, de adherencia, asf·como el módulo de elasticidad 
del con.creto, presentañ una fuene re!Jción con la resistencia a la compresión axial, por lo que se considera a esta 

. propiedad como la representativa de¡ .:Jncreto. 
Cuando al concreto se le sujeta a esfuerzos monotónicamente crecientes, la estructura del mismo va sufriendo de 
fracturamiento en su estructura interna, por lo que la curva esfuerzo-deformación de este material se presenta como 
la mostrada en la Fig.I, en esta figura la curva presenta una pendiente que decrece a mayor esfuerzo y, 
aproximadamente a 0.2% de deformación se alcanza la resistencia máxima a compresión del material, posterior a esta 
deformación los esfuerzos en el concreto decrece~ con rapidez al-canzándose el aplastamiento a una deformación 
unitaria de 0.3 a 0.4 %. 
Debido a que la curva esfuerzo-deformación del concreto no es lineal, para determinar el módulo de elasticidad del 
material existen diferentes procedimientos. Un procedimiento comúnmente empleado es definir el módulo de 
elasticidad del concreto a partir de la curva esfuerzo-deformación, definiéndose como la pendiente de la secari.te aly 
origen del punto de la curva para un esfuerzo de 1/3 la resistencia a compresión. También, el módulo de elasticidad ·< ·· 

del concreto se define en la mayoria de los códigos y reglamentos de· disefto como función de la resistencia a 
compresión registrada en un ensaye uniaxial, y sin considerar el efecto de creep en el material se defmen las 
siguientes ecuaciones: 

RDF Ec = 14000 x (cr8)'' (kg: :m') 

ACI Ec =y" X 0.14 (cr.)'' (kgti'cm2
• para valores y = 1440 a 2480 kgti'm') 

A!J Ec·= 2.1 X 10' X(¡. 2.3)" X (cr8 /200)" (kgti'cm2) 

donde: RDF: Reglamento del Distrito Fec.·ral, México; ACI: Reglamento del InstitUto del Concreto de los Estados 
Unidos de Noneamérica; AU: Reglamento del Instituto de Arquitectos de Japón; Ec: módulo de elasticidad del 
concreto; y: peso volumétrico del concreto. 

La resistencia a tensión del concreto tiene estrecha relación con la resistencia a compresión, para resistencias a la 
compresión entrel80 y 240 kgti'cm2 la resistencia a tensión generalmente se considera como 1/10 de la resistencia 
a compresión obtenida de pruebas uniaxiales en cilindros estándar. 
La resistencia a compresión del concreto y su capacidad de deformación varian notoriamente de acuerdo a los 
esfuerzos confmantes a los que esté sujeto el material. Asf, en la Fig2, se presentan los resultados de pruebas a 
compresión realizadas en cilindros de concreto sujetos a esfuerzos confinantes proporcionados con lfquido dentro de 
una cámara triaxial. Se observa un incremento notable de la resistencia a compresión de los cilindros. sin embargo, 
al considerar el concreto dentro de un elementos estrucrural donde el confinamiento se lo proporcione el acero de 
refuerzo longitudinal y principalmente transversal. la distribución' de esfuerzos confinantes no presenta la mismJ. 
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uniformidad que la distribución proporcionada por el liquido y genera resultados como los presentados en la Fig.3, 
donde es evidente tambi~ que el efecto confmante del refuerzo en el concreto es importante para incrementar la 
resistencia a compresión y capacidad de deformación del mismo. ) 

2.2 Acero. 
El acero de refuerzo empleado en estructuras de concreto reforzado se puede dividir, por su forma, en corrugado y 
liso. Por sus mejores características de adherer;cia con el concreto, generalmente se emplea el &;ero com.Igado. 
Las características esfuerzo - deformación del acero estructural, en pruebas a tensión uniaxial, son como la mostrada 
en la FigA. Hasta el punto de fluencia, la relación es aproximadamente Jin·eal. Independientemente de la resistencia 
a la fluencia y del proceso 1e producción, el módulo de elasticidad se puede considerar igual a 2. Jx 10' kgtlcm'. "Como 
se muestra en la Fig.4(a), <~barras forjadas en caliente, la curva esfuerzo- deformación presenta un punto de fluencia 
bien definido aproximadamente a 0.2% de deformación unitaria. posteriormente sigue una p: ~;icie de fluencia y para 
deformaciones unitarias entre l.S y 2.0 % se presenta el fenómeno conocido como endurecimiento por deformación, 
awnentando la resistencia de la barra de acero. Para el caso de barras de acero fo,:adas en frfo, como se indica en 
la Fig.4(b), no se presenta un punto de fluencia bien defmido. · 
Para el diseilo de elementos estrucrurá!es comlinmente empleados en estructUraS arquitectónicas, considerando los 
niveles de deformación a los que se verán suJetos y eliminando los elementos de claro corto, puede asumirse que las 
barras de acero estructural no incursionarán en el rango de endurecimiento por deformación. Por lo que generalmente 
se considera a las caracterfsticas esfuerzo - deformación en el :·o estructural como perfectanÍente elasto - plásticas, 
igual a las mostradas en la Fig.S. 
En el caso de barras de acero de alta resistencia, como se indica en la Fig.6, genc:ralment' 1 mayor resistencia menor 
es la capacidad de deformación inelástica, menor su capacidad de alargamiento, menores sus cualidades para traslape, 
por lo que para su empleo se requiere de cuidados y esrudios especiales. Es por esto que al diseñar estrucruras de 
concreto reforzado. no es posible generalizar que para mayor resistencia a la fluencia del acero de refuerzo, el diseño 
resultante tendrá un máyor factor de seguridad. 

3. Comportamiento de elementos lineales a flexión (vigas). y flexocompresión 
(columnas). 

3.1 Comportamiento de elementos sujetos a flexión. 
Ei comportamiento de las estrucruras de concreto refol13do se basa en el comportamiento básico ~• los materiales . 
que lo constiruyen. Es por eso que ante la poca capacidad del concreto a resistir esfuerzos de tensión, se cuenta con 
el refuerzo de las barras de acero. As(, ante los efectos de flexión, los eSfuerzos axiales de compresión serán 
soportados por el concreto, y los esfuerzos axiales de tensión serán soportados por el acero de refuerzo. 
Generalmente, cuando se realiza el análisis de esfuerzos de un elemento a flexión, como concepto básico se deben 
satisfacer ciertas condiciones como son: "compatibilidad de def~rmaciones", "equilibrio de fuerzas en la sección de 
análisis" y "las caracterfsticas esfuerzo -"deformación de los materiales involucrados". 

:J .l.! Hipótesis básicas de comportamiento para W1 análisis de flexión 
a) Las secciones planas permanecen planas posterior a la flexión (condición de compatibilidad de deformaciones). 
También denominado principio de Bernoulli, el cual plantea que las deformaciones longirudinales sigue una 
distribución triangular, que las deformaciones en cualquier punto de la sección transvmal son proporcionales a ' 
Jistancia respecto al eje neutro y que existe una adherencia perfecta entre acero y concreto. 
b) Se conoce la curva esfuerzo- deformación del acero y del concreto (caracterfsticas esfuerzo- deformación de los 
materiales). Aunque los materiales se encuentran bajo un estado de "fuerzas multiaxial, para deftnir las caracteristicas 
esfuerzo - deformación se consideran resultados de pruebas donde se sujetó al material a un estado de esfuerzos 
uniaxiales. 
e) Los esfuerzos internos están en equilibrio con las fuenas externas (equilibrio de fuerzas en la seccióc de análisis l. 
Las f-Jerzas resultantes del estado de esfuerzos en la sección transvmal deberá estar en equilibrio con ,os elemectos 
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la calidad estructural del elemento son la capacidad de deformación (considerada como la ductilid" ¡ del elemento) 
y 5U capacidad para disipar energía incidente ante carga monotónicarnente creciente o clc!ica. 
La ductilidad o capacidad de deformación post-tluencia, se define como la relación entre la defom.o·.ión (curvatura) 
ultima alcanzada y la defomnación (curvatura) al punto de fluencia: 

Asumiendo una relación esfuerzo-defomnación, se determina la posición del eje neutro al alean;·~- el momento de 
fluencia en la sección (e,). Por relaciones trigonométricas se defme la curvatura a la fluenc~a como se indica: 

<P,= e, 1 d (1 -e,) 

donde, e,: deformación unitaria a la fluencia por tensión en el acero de refuerzo. 

Siguiendo un proc"' · :~iento similar se determina la posición del.eje neutro al alcanzar la resi~tr:~ ... ~~a última de tlexión 
(c,.J, y se determu: .. :a curvatura ultima de la sección transversal: 

c--ede: e~: es la deformación unitaria en la fibra extrema del concreto a compresión en la sección transversal. 

?ara secciones transversales rectangulares se pueden definir las expresiones para el calculo de la posición del eje 
neutro medido desde la fibra a compresión, e, y e,,, como se muestra: 

e, = [ (n x pJ' + 2 x n x p, )01 
- n x p, 

e,,= (p,- pJJ, 1 cr8 

donde, n = E, 'E,, E, es el módulo de elasticidad del acero de refuerzo y E, es el móduoo de elasticidad del concreto: 
p,: cantidad de acero de refuerzo a tensión (=A, 1 b x d); p,: cantidad de acero de refuerzo a compresión 
( = A" 1 b X d). 

Analizando la ultima ex e .. c:ón, se aprecia que la presencia del acero .de refueno a compresión, contribuye a disminuir 
la localización del eje neutro respecto a la fibra extrema a compresión, provocando un aumento en la curvatura ultima 
y por tanto mayor capacidad de deformación. La ductilidad de la sección traJisversal se puede definir entonces: 

Defmiendo al parámetro "lndice de refuerzo q (= [p,. pJ f, 1 cr9)" y, por medio de las expresiones para de :~mar 

e:, c1u y ¡J.. se establece una relación cntte este índice de refuerzo q y la ductilidad de la setción transversal J.o._.:zada 
fl, se obtienen gráficas como las mostradas en la Fig.9. De la gráfica se entiende lo siguiente: a) a menor vaior del 
índice de refuerzo, la capacidad de ductilidad del elemento aumenta; b) a mayor cantidad de acero de refuerzo en la 
zona a compresión, mayor será la capacidad de deformación post-fluencia del elemento; e) conjugando adecuadamente 
los dos aspectos anteriores, se puede asegurar que un elemento presente falla por flexión con suficiente capacidad de 
defomnación post-fluencia (ductilidad). 
La capacidad de absorber energía por medio de deformación se puede cuantificar, de una relación momento-curvatura 
moootónicamente creciente como la de la Fig.8, como el área comprendida bajo dicha cwva. 
-onsiderando un segmento de longitud unitaria del elemento estructural, cuyo comportamiento se asume 

e lasto-plástico perfecto, la energía absorbida por deformación se puede representar con la siguiente expresión: 

U= o8 x b x d (e~- c1, x s., 1 1 (\ ·e,.) j (\ · 0.~25 e,.) 
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-Analizando la expresión anteriorse·puede concluir que efincremento de las dimensiones de la sección transv~rsal 
y la resistencia a la compresión del concreto, afectari en proporción directa el incremento en la capacidad de absorción 
de energía del elemento. Igualmente, incrementado la deformación unitaria última del concreto en la sección 
transversal, lo que se puede lograr con mayor y mejor colocación del acero de refuerzo lateral, se obtiene el efecto 
de incrementar la capacidad de deformación post-tluencia y, por lo tanto, la : •acidad de absorción de energía es 
mayor. Comparativamen!e con los parámetros anteriores, incrementos en p1 y ( :10 presentan un efecto directo en la. 
capacidad de deformac:on y de absorción de energía de los elementos estructurales. De la expresión para el cálculo 
de e,. se concluye que aumentando la cantidad de acero a compresión el valor de e,. disminuye, lo que repercute én 
incrementar la capacidad de absorber energía del elemento. 
Cabe mencionar que los factores antes citados tienen un efecto similar en elementos sujetos a éfectos de flexo
compresión. En el caso de estos ultimas, resulta también de gran importancia el confinamiento adecuado del concreto 
del núcleo y el proporcionar limites permisibles de carga axial . 

. . 2 Comportamiento de elementos sujetos a flexocompresión. 
En estructuras a base de marco momento resistentes, los elementos colwnna en la mayoria de los casos estarán ~·J:etos 
a carga axial y momento flexionante (uniaxial y biaxial). En otros casos, aunque teóricamente la columna es;, .ojeta 
linicamente a carga axial, por problemas de control de calidad en la etapa constructiva se generan desviaciones en 
el dimensionamiento y distribución de las secciones transversales, provocando excentricidad de la carga axial respecto 
al eje !el elemento, lo que genera momento flexionan te a considerar en el diset'lo de dicho elemento. 
Res¡:~ .:o a las hipótesis básicas para análisis de elementos sujetos a flexo-compresión, estas son exactamente las 
mismas que aquellas consideradas para elementos bajo flexión simple. 

3 .2.1 Diagrama de interacción. 
La resistencia de la sección transversal a una fuerza de ompresión, se reduce con la presencia del momento 

_ flexionante. El diagrama de interacción representa el lug;;.. · ,¡eométrico de los puntos que indican la carga axial y 
momento tlexionante que provocan que un elemento alcance sa resistencia última (deformación unitaria ultima en 
la fibra extrema a compresión de la sección transversal), su representación gráfica se muestra en la Fig.l O. Asl. para 
una curva de iñteracción determinada, si la columna est:; ...:Jeta a una combinación de momento flexionanre y carga 
axial que esté en el interior de dicha curva, el elemento se encuentra del lado de la seguridad. Contrariamente. si la 
combinación está fuera de la curva (a columna estará propensa a la falla 
Como se muestra en la Fig.lO, existen tres puntos importantes que definen las características de resistencia en el 
diagrama de interacción de una columna El punto localizado donde el diagrama intersecta al eje venical, corresponde 
a una columna sujeta únicamente a compresión axial, pero producto de la excentricidad existente por problemas 
inttinsecos al. proceso de construcción, se recomienda para diseno el uso de .un valor minimo de excentricidad de 
diseilo (em;,). dando como resultado una disminución de la resistencia por compresión hasta alcanzar la curva original 
en el punto A. El punto B representa el estado de falla denomin¡¡do "falla balanceada", en el cual la deform>eión 
unitaria Ultima en el concreto a compresión se alCanza a1 mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye a tension. Al 
momento flexionante y carga axial representativos de este punto se les llama momento y carga balanceada ~ a la 
relación entre el momento, flexionante y la carga axial correspondiente a esta falla balanceada se le denomina 
ex=tricidad balanceada (e,). El diagrama de interacción se intersecta con el eje horizontal en el punto que representa 
al elemento en flexión pura, representando obviamente el momento de falla por flexión uniaxial. La par1e del 
diagrama de interacción correspondiente al elemento baJO tensión axial y flexión, se calcula de la misma mJJ'lera que 
~!Ta compresiÓn y flexión, sin embargo, es un estado poco común e indeseable en el disetl.o de estructuras de concreto 

, mediana altura 
La delenninación del punto de la falla balanceada es importante desde el punto de vista de los reglamento• para 
disedo estructural, porque para elementos cuya excentricidad sea menor que la excentricidad balanceada (e,). antes 
que el acero de refuerzo longitudinal fluya por tensión se presenta la falla por aplastamiento en el .. :ncreto su¡eto 
a esfuerzos de compresión, denominándose a este rango ce "falla_por aplastamiento" (es una falla de tipo poco Juc:il ). 
Si la excentricidad en el elemento es mayor que la balanceada, se encuentra en el rango de "falla por ten<~ón · 1 fal~J 

con características dúctiles). 
En la Fig.ll se muestra, para un diagrama de interacción carga axial • momento flexionante de una sección trJnS\ <r>.ll 

) 
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detenninada. el correspondiente diagrama de curvatura última calculada. Se 3precia que para cargas axiales menores 
que la carga axial correspondiente a la falla balanceada, la curvatura correspondiente al momento de falla presenta ) 
un brusco incremento. Contrariamente, si la carga axial incidente es mayor que la balanceada, la capacidad de 
deformación post-fluencia tiende a ser nula. Es por lo anterior que al disenar una columna ante efectos sísmicos se 
proponga un limite en la carga axial permisible. 
En el caso de columnas sujetas a flexión biaxial y compresión existen dos formas típicas de encontrar la resistencia 
ultima de estos elementos. Una es la solución por tanteos, que consiste en encontrar el valor máximo de la carga axial 
"P" que acrua fuera de dos planos de simetria. a excentricidades e, y e,. Esta condición es equivalente a considerar 
·:·.1 carga axial P y dos momentos flexionantes, M,= P x e, y M,= P x e,. Para un elemento con geometria y 

:ctricidades dadas, lplicando el procedimiento básico para elementos sujetos a flexo-compresión partiendo de 
.. : .1ocer las características esfuerzo-deformación de los materiales, iterativamente se puede obtener el valor máximo 
de la carga P que acrua a las excentricidades dadas. Este proceso predice satisfactoriamente la resistencia del 
elemento, pero es muy laborioso. Sin embargo, para casos particulares comúnmente empleados en la práctica. se han 
desarrollado diagramas de interacción empleando computadora electrónica y se muestran en algunos reglar-·,otos. 
La otra forma de obtener la resistencia última de este tipo de elementos es aproximada, siendo un ejemplo : o la 
llamada "Fórmula de Bresler". Bresler desarrolló una expresión simple para calcular los valores máximos e: ltga 
axial de compresión que acrua a excentricidades e, y e, en secciones rectangulares con distribución simerr."a de 
refuerzo longirudinal. La expresión que propone es la siguiente: 

1/P, = 1/P, + 1/P,- 1/P0 

donde, P,: carga normal máxima que acrua a excentricidades e.. y e,; P,: carga normal máxirr: · 
e, (e,= O); P,: carga normal máxima a una excentricidad e, le,= O); P0: carga axial máxima 
elemento (e,= e,= 0). • 

·ma excentricidad· 
. : puede resistir el 

Es evidente que el problema se reduce a una combinación de soluciones mas simples, dos de flexo-compresión y una 
de compresión axial. 

3 .2.2 Cálculo de resistencia a flexo-compresión. 
De la misma manera que para el caso de flexión, la resistencia última del elemento se determina cuando la 
deformación unitaria máxima en el concreto de la fibra extrema a compresión alcanza un valor especificado que varia 
enrre ü ·J03 a 0.004 (según el reglamento empleado). 
En el reglamento del AU, se plantea una fórmula simplificada para el cálculo de resistencia ultima de columnas a 
flexo-compresión, que se presenta enseguida: 

AIJ M = a 9 x b x 0 1 {g, {A,. x f,) 1 (a9 X b X 0) + 0.5 X [.N 1 (a, X b X 0)] X [ 1 -N 1 (a, X b X D) ] ) 

expresión con con fiabilidad de± 20% en el 90% de su comparación con resultados experimentales. Expresión valida 
para: 

p, = A .. l (b x 0); entre 0.4 y 2.8% 

N 1 {b x O) S N, 1 {b x 0) 

donde, N: carga axial acruando en el elemento; Nb: Carga axial en la condición de falla balanceada. 

. ..--..,. 
! 

4. Comportamiento de elemen •"s lineales (vigas y 
cortante. 

fuerza----

La falla por cortante en elementos de concreto reforzado, a diferencia de la falla por flexión, es r<¡>cnhn• Y 

215 1 

.-) 



- generalmerite-¡irodilce ún-esW!odeinestaliiliarunrreparalile en elelemento en particular y la estructura en general: 
Por lo que los procedilnientos de dise~o presentados en los regiamentos tienden a tratar de eliminar este tipo de falla 
y lograr un factor de seguridad lo mayor posible respecto a este comportamiento indeseal ,lf r n la esttuctura. 
Respecto al mecanismo que define la falla por conante en elementos de concreto reforza<in, :.J contrario de la falla 
por flexión, es de mayor complejidad, y aunque se ha realizado mucha investigacion s¡,l .... el tema permanecen 
muchos puntos sin tener plena explicación. Es por eso que los procedimientos de di se~ o ¡.o¡ cortante indlcados en 
la mayoria de los reglamentos tienen una fundamentación empírica, apoyada con conceptc,-. teóricos subsrraidos de 
la teoría de la elasticidad de los materiales y recientemente de la teoría de la plasticiu,j aplicada al concreto .• 
reforzado. .., 

4.1 Modos de falla por cortante. 

4.1.1 Vigas con relación claro a peralte grande (ald > 2.5. donde "a" es la longitnrl del claro de cone). 
a) Falla por flexión (Fig.l2.a). Las grietas por efectos de flexión se propagan convirtiéndr•>.c en agrietamiento por 
efectos flexo-cortantes, extendiendose a traves del elemento causando una falla brusca por tensión diagonal. 
b) Falla por tensión diagonal (Fig.l2.b). En este tipo de falla no se observa ninguna de las características antes 
citadas, no se presenta tampoco aplastamiento del concreto a compresión, es una f•lla frágil e inestable. 
Incrementando la cai11idad de refuerzo lateral se reduce considerablemente la posibilidad ocurrencia de este tipo de 
falla y se logran ductilidades que varían desde 1 hasta 4. ' 

4.1.2 Vigas con relación claro a peralte pequeño, también llamadas vigas cortas (1 < ald < 2.5). 
a) Falla de tensión por cortante (Fig.13.a). EL agrietamiento por problemas de adherencia entre el acero de refuerzo 
y el concreto se propaga a lo largo d_el refuerzo longitudinal empezando en el extremo de la grieta inclinada de 
cortante. Como_mecanismos resistentes importantes ante este tipo de falla se pueden citar el efecto ·de dovela del 
refuerzo longitudinal, la adherencia acero-concreto y la resistencia a deslizamiento acero-concreto. Reduciendo la 
relación p, ·¡ p. (donde p, es la cantidad de acero de refuerzo longitudinal a tensión y p. es la cantidad de acero de 
refuerzo lateral), se tiende a eliminar este tipo de falla. Igualmente, para un porcentaje de acero longitudmal dado, • 
empleando barras de menor diámetro y distribuidas adecuadamente (sm emplear paquetes de barras) se logran 
componamientos· adecuados, reduciendo la posibilidad de ocurrencia de este tipo de falla. 
b) Falla de compresión por cortante (Fig.l3.b). En este tipo de falla el concreto a compresión en las fibras extremas 
de la sección transver.;al, en los extremos de las grietas de cortante, sufre aplastamiento y falla. Este problema se 
recrudece cuando el elemento se sujeta a niveles altos de carga axial y cuando se trata de elementos conos de gran 
peralte. Una forma de evitar o aliviar este tipo de fallas es proporcionando un mayor porcentaje de acero lateral que 
lo proporcione mayor confmamiento al conéreto sujeto a esfuerzos de compresión. 

4.1.3 Vigas de gran peralte (aid < 1). . 
En esta clas~ de elementos se generan esfuerzos significativos de compresión en los estratos de concreto resultantes 

, entre las grietas inclinadas provocadas por efecto de conante, y grandes esfuerzos de tensión a través de ·dichas 
grietas. Este fenómeno puede provocar: . 
a) Fallas de anclaje del acero a tensión, combinada con desprendimiento del concreto de recub~iento por efc:c:o de: 
dovela. 
b) Falla por aplastamiento del concreto en los apoyos. 
e) Falla de flexión_ debido a la rotura post-fluencia del acero de refuerzo longitudinal; o al aplastamiento del concreto 
en la parte superior del mecanismo de arco. 
d)_ Falla por aplastantient~ en el concreto de los estratos a compresión ubicados en la vecindad del agrietamiento 
diagonal por conante. 

4.2 Principales mecanismos de resistencia al cortante. 

4.2.1 Equilibrio en el claro de cortante de la viga (sin refuerzo lateral). 
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La resistencia a cortante estará determinada por los siguientes mecanismos de transferenCia de cortante: a) Transmisión 
de fuerza conante a través del concreto en la zona a compresión, V,; b) Resistencia por efecto de dovela, transmitida 
a través de la grieta por el refuerzo longitudinal, V,; e) Resistencia al cortante producto de la componente venical 
de los esfuerzos conantes inclinados ''•• transmitidos a través de las grietas inclinadas por medio de cortante directo 
o cizalleo entre las panículas de agregados que se encuentran entre y/o en las· superficies de la grieta, V,. 

M = x V = j, ( T + V, cota) 

donde. el significado de todas las variables y parámetros se muestran en la Fig.l-1. 

De trabajos experimentales se ha concluido que el efecto de dovela es pequeño para elementos sin acero de refuerzo 
lateral; V, =O, por lo que la expresión anterior se puede representar como sigue 

. M= T x j, 

La fuerza de tensión en el refuerzo longitudinal a una distancia ( x : j, cota ) es determinada por el momento a una 
distancia x desde el apoyo del elemento estructural. El incremento de esfuerzos en el acero, claramente depende de 
la pendiente de la curva diagonal con la que se idealizó al agr.etarniento por efecto flextrconante, 

· . V = dM 1 dx. = d( T j.J 1 dx = j, dT 1 dx + T d(j.J 1 dx 

donde, j, dT 1 dx : representa el comportamiento de un elemento prismático sujeto a flexión, en el cual la fuerza de 
tensión interna T actúa sobre un brazo de palanca constante j,. A este efecto se le dénomina efecto de viga dentro 
de los mecanismos <1e transmisión .: · .·,erza conante; T d(j.J 1 dx :. representa el componamiento de un arco tensado. 
en el que la fuerza conante externa ., resistida por el estrato interno de concreto .a compresión.' A este efecto se le 
conoce como efecto de arco; dT/dx: variación de la fuerza interna de tensión (fuerza de adherenéia) 

-+.2.2 Acción de viga en el claro de cortante. 

V,= j, dT/dx 

En la acción de viga intervienen los siguientes tipo de mecanismos de transf~rencia de fuerza conante: 
a) Fuerza de adherencia, ó.T = T1 - T, 
b) Conante transmitido por conante directo o 'cizalleo en el agregado localizado en las caras de la grieta. u,,. u., 
e) Fuerzas por efecto de dovela, V.,, V a 
El momento en el cantiléver provocadas perlas fuerzas de adherencia ó.T, son resistidas por el efecto de dovela y 
las fuerzas generadas en el agregado, a las que se adiciona la resistencia a flexión M, del concreto mismo en la zona 
de compresión. La representación de estos fenómenos claramente se aprecia en la Fig.l5. 
En v)gas con dimensiones normales, un máximo de 20% de las fuerzas por adherencia pueden ser resistidas por 
tlexión en el concreto. Sin acero de refuerzo en el. alma, la capacidad del efecto de dovela se limita a la resistencia 
a tensión del concreto siendo prácticamente nula. Cuando se cuenta con acero de refuerzo lateral, la contribución del 
erecto de dovela no excede el 25% de la resistencia total del cantilever. El ancho de la grieta, la rugosidad de su 
superticie. la deformación por cortante y la resistencia del concreto detCnninan la resistencia por cortante directo o 
·'zal!eo en el agregado, siendo aproximadamente del 50 al 70% de las fuerzas por adherencia las que se resist · 'Or 
'ste efecto del agregado en la superficie de la grieta. 
El conante transmitido·por-la·zona-de.concreto_!SQ!llpresión, arriba de la grieta diagonal, incrementa lentamente 
durante los procesos de carga hasta alcanzar un máximo de 25ii40%~del·total-de'la-fuerza_conante in~i_~n la 
sección transversal de la viga. --------~--
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4.2.3 Acción de arco en el claro de cortante. 

V,= T dU.Jidx 

En este mecanismo la fuerza cortante se transmite por compresión diagonal en el concreto de los elementos 
estructurales. La intensidad de los esfuerzos de compre_sión diagonal dependen de la inclinación del campo de 
esfuerzos principales. La-relación entre claro de conante y peralte de la s_ección (a/d) defme una medida de esta 

inclinación (Fig.l6). El efecto del mecanismo de arco resulta inefectivo cuando la fuerza de cortante se transmite a 
la zona a tensión. 
El tipo de fallas que se presentan en un elemento estructural por el mecanismo de arco son: 
a) La propagación de las grietas inclinadas de cortante reducen-la wna a compresión excesivamente, provocando 
aplastamiento del concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 
b) La línea de esfuerzos a compresión puede presentar excentricidad respecto al eje del elemento, y generar una falla 
de tensión por efecto de flexión en la "wna a compresión". 
e) Cuando la relación entre claro de cortante y peralte de la sección es pequefta (ald < 2), se observa una considerable 
reserva de resistencia producto de mayor eficiencia en el mecanismo de arco. En estos casos se presentará una falla 
por aplastamiento dei concreto en el estralo diagonal a compresión, o fa!' <r problema de adherencia y anclaje en 
el refuerzo longitudinal. - · 

4.2.4 Papel del acero de refuerzo lateral en el comportamiento de un elemento estructural. 
Los estr_ibos o acero de refuerzo :- -'ral contribuyen en los mecanismos de resistencia ante fuena cortante de la 
siguiente manera: 
a) Contribuye a incrementar la resistencia por el efecto de dovela y disminuir la deformación rela!iva entre las caras 

~~~- . 
b) Disminuye los esfuerzos de tensión por flexión en los voladizos formados entre los agrietamientos del elemento 
(ver Fig.IS), mediante una fuerza diagonal de compresión producto del efecto de armadura 
e) Limita la apertura de las grietaS diagonales al rango elástico, favoreciendo la transferencia de conante por cortante 
directo o cizalleo en el agregado localizado en la superficie de la gri-
d) Proporciona confmamiento al concreto de la wna a compresión, incrementando su resistencia a compresión. 
e) Previene un brusco decremento en la resistencia por adherencia cuando el a~etamiento por problema de 
adherencia y enclaje se desarrolla en wnas de anClaje y/o traslape. 

4.3 Cálculo aproximado de la resistencia por cortante. 
Para determinar la resistencia ante cortante han surgido una serie de investigaciones de gran importancia en el campo 
del concreto reforzado. Asf, como punto inicial de la teoria de los mecanismos de transmisión y resistencia de fuerza 
cortante está el concepto de "analogia de la armadura" propuesto por Ritter en 1899, pasando por los trabajos de Ritter 
y Morch de 1903 sobre la transmisión del total de la fuerza conante por el refuerzo lateral del elemento. También 
de importancia es el trabajo desarrollado por Talbot en !909 donde plantea que 2/3 de la fuerza cortante incidente 
la resiste el refuerzo la!eral y el 113 restante el concreto en la zona a compresión. En los aftos 50's, Walther y 
Morrow seguian haciendo trabajos analfticos importantes. Igualmente, Kani en el periodo comprendido entre 1964 
y 1969 realizó trabajos teórico-experimentales encaminados a desglosar cualitativa y cuantitativamente los mecanismos 
que intervienen en la transmisión de la fuerza conante incidente en un elemento de concreto reforzado, introduciendo 
el concepto de "acción de viga" (también conocido como modelo de diente) del segmento de concr~o localizado entre 
dos grietas producto de efecto flexo-cortante. Todos estos estudios, básicamente no han cambiado el concepto primario 
propuesto por Ritter y Morch, y es en base a estos conceptos y resultados que la mayoria de los códigos Y 
reglamentos actuales proponen sus formulaciones para el cálculo de la resistencia por cortante de elementos de 
concreto reforzado. 
A continuación se presentan las fórmulas básicas propuestaS en los reglamentos del DDF, ACI y AU: 

RDF para p,,;; 0.01 

- 218 



V, = b x d ( 0.2 + 30 p, ) (a0)" + A. x f.., x d (sena + cose) 

parap, ~ 0.01 

V,= 0.5 x b x d (a0)'' + Aw x f.., x d (sene +cose) 

ACl V,= V,+ V,,; 2.12 (a0)" b x d 

V, = p. X f.., X b X d 

V,= 0.53 [ 1 + 0.0071 N 1 (b x d)) (a0) 0 ' b x d 

IAJ Vu = { 0.068pw,"'(a0 + '180) 1 (MI(Q x d)+ 0.12) + 2.7(pwf..,l" + 0.1 N 1 (b x ll); 'i 

donde, A.: área del acero de refuerzo .lateral en una vuelta del mismo; f..,: esfuerzo de fluend< o . de refuerzo 
lateral; 8: ángulo de inclinación del refuc:w lateral respecto al eje del elemento; N: cargo "";"1 en el elemento; 
b: ancho de la sección transversal; Pw,: porcentaje de refuerzo por flexión, acero de refue1LO " tensión (%); 
MJQ: relación entre momento y fuerza cortante en la sección transversal: p.: cantidad de acero de refuerzo lateral 
(= A. 1 b x s); j: distancia entre las resultantes de esfuerzos a compresión y tensión en la sección transversal (puede 
considerarse como, j = 7d /8 ); s: espaciamiento del acero de refuerzo lateral; O: Peralte total de la sección 
transversal; unidades kgf, cm. 

Normalmente, la contribución de la losa a la resistencia ante fuerza cortante en. vigas puede cons~derarse no 
significativa. 
En todos los reglamentos se acepta que la carga axial, dentro de los limites permisibles por flexo-compresión, 
contribuye a incrementar la resistencia por cort.ante de los elementos columna. Sin embargo, en todos los códigos se n 
hace una consideración puramente empírica sobre dicho efecto, lo que se ap=ia claramente en las formulaciones de 
los reglamentos ACI y AU. Respeao al reglamento RDF se plantea el siguiente factor correctivo, que presenta gran 
similirud al considerado en el ACI: 

P = 1 + 0.007 (P, 1 AJ 

para, P,,; 0.7 a5 + 2000 A,, 
si, P, <: 0.7 a5 + 2000.A,, valor de P se variaría haSta ser nulo para 

P, = A
1 

x 0.85 a5 .,. A, x r~ 

donde, P,: carga axial en el elemento; A
1

: área de la sección transversal del elemento; A,: área total del acero de 
refuerzo longirudinal en el elemento. ·· 

5. Propiedades de adherencia y anclaje acero - concreto . 

. Para que un elemento de concreto reforzado se considere monolltico, o trabaje como tal, es necesario la existencia 
de adherencia entre los materiales. Cuando el esfuerzo en el acero de refuerzo embebido en el concreto cambia,· esa 
diferencia de esfuerzos deberá transferirse al concreto por medio de adherencia y anclaje. Los esfuerzos de :>dherencia 
y anclaje son esfuerzos de cortante desarrollados en la frontera entre la barra de acero y el concreto que la circunda 
para transmitir la fuerza, producto de la diferencia de esfuerzos antes mencionada, entre ambos materiales. 

, Las características de esta adherencia dependen de mecanismos como la adherencia quimica entre acero y concreto. 
la fricción generada entre los materiales, asi como procedimientos mecánicos de transferencia de fuerza 
proporcionados por las corrugaciones del acero de refuerzo. Al usar acero no corrugado, el linico mec"- .. smo es la 
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adherencia química, -provocándose· un -deslizamiento-temprano ·del· acero- respecto-arconcreto {la imposibilidad de --
alcanzar mayor resistencia que la de deslizamiento. La fuerza de adherencia al emplear acero corrugado, como se 
indica en la Fig.l7, se genera por el mecanismo entre la corrúgación y el concreto circundante. Las dimensiones de 
la corrugación en esta clase de acero, determina el tipo de falla en el elemento si este falla por problema de 
adherencia. Asi, si la corrugación es de poca altura se podrá generar una falla por aplastamiento en el concreto. Por 
otro lado, si la corrugación tiene gran altura, esta podrá fallar por flexión. Igualmente, si la separación entre las 
com.Jgacionc:: :iende a ser grande, la resistencia por adherencia tendera a disminuir. Es por eso que en las nonnas 
y códigos existe o debe existir una norrnatividad respecto a alturas máxima y minima de la corrugación y valores 
máximos y m in irnos de separac:ón entre corrugaciones. Dos tipos comu; · ~ de falla por adhererÍcia y anclaje, 
dependientes de las caracteristicas geomérricas de las barras de refuerzo cor. . ~adas, se presentan en la Fig.l8. 
Los factores determinantes en la resistencia por adherencia y anclaje de un elemento de concreto reforzado son los 
siguientes: 
a) Resistencia del concreto: Debido al estado de esfuerzos a que se somete el concreto en la vecindad del acero, a 
mayor resistencia a tensión del concreto la resistencia por adherencia será mayor. 
b) Caracteristicas dimensionales del acero de refuerzo: Como se explicó antes, el uso del acero 'corrugado, por el 
mecanismo que se genera entre la com.Jgación y el concreto, provoca aumento en la resistencia por adherencia. El 
hecho que en barras de menor diámetro se obtenga mayor resistencia por adherencia provoca preferencia por el uso 
de barras de diámetros pequeños. · 
e) Posición y orientación del acero de refuerzo: La resistencia por adherencia en aceros colocados vertica!;,;ente 
resulta mayor que para aceros colocados horizontalmente. También, por fenómenos de sedimentación de los agregados 
es mas común encontrar formación de burbujas de aire en el concreto de la vecindad del refuerzo superior de una 
viga, provocando que la resistencia por adherencia en el acero de refuerzo inferior sea aproximadamente 20% mayor 
que la obtenida en el acero de refuerzo superior. 
d) Dimensión del recubrimiento: La resistencia por adherencia será mayor a mayor dimensión del recubrimiento. Esto 
es debido a que el peso propio del recubrimiento y la superficie del concreto que estará sujeto a estado de esfuerzos · 
de tensión son mayores a mayor recubrimiento. 
e) Configuración y disrribución del acero de refuerzo lateral: El acero de refuerzo lateral 'uega un factor importante· 
para evitar el rápido incremento de la abertura del agrietam'iento por adherencia (p.,;.lelo al acero de refuerzo :· 
longitudinal),' contribuyendo con ello a incrementar la resistencia y capacidad de transmitir fuerza por efecto de' 
adherencia. El acero de refuerzo lateral no tiene efecto en impedir la aparición del agrietamiento por adherencia o 
efecto de dovela del acero longitudinal. Sin embargo, posterior al agrietamiento contribuye a que el decaimiento o · 
degradación de la resistencia por adherencia sea menor (Fig.l9). 
Las limitaciones presentadas en los códigos y reglamentos respecto al uso de paquetes de barras de refuerzo 
longitudinal, separación mínima entre las mismas y dimensiones mínimas de recubrimiento, entre otras condicionantes, 
están fundamentadas en la necesidad de impedir degradación o decaimiento deJa resistencia por adherencia y anclaje, 
para garantizar que se alcanzará la resistencia última del elemento en particular y la estructura en general, reSIStencia 
última que fue propuesta en la etapa ·de diseño. 

6. Comportamiento de elementos viga y columna. 

6.1 Factores que determinan el mecanismo de falla. 
Como factores importantes en la resistencia y capacidad de deformación de elementos estructurales de concreto 
reforzado lineales (vigas y columnas), se pueden proponer los siguientes: 
a) Cantidad y diámetro del acero de refuerzo longitudinal. 
Al colocar la misma cantidad de acero de refuerzo, pero de menor diámetro, se ·incrementa la superficie de contacto 
a.ccro-<:oncreto y por lo tanto se incrementa la resistencia por adherencia y anclaje. Sin embargo, existen llmites en 
el tamaño minimo del acero de refuerzo longitudinal debido a que, como resultado de trabajos experimentales, el 
tamat!o de las corrugaciones en barras de diámetros menores a !9 mm no resultan lo suficientemente eficientes para 
la transmisión mecánica de fuerza de adherencia 
b) Cantidad y distribución del acero de refuerzo lateral. 
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Principalmente, como resultado de trabajos experimentales recientes, se entiende que el papel del acero de refuerzo 
lateral en elememos de concreto reforzado, además de contribuir a evitar una falla frágil por cortante en el elemento, 
también tiene efecto sobre las siguientes caracteristicas de un elementos estructural: 
- Proporciona confinamiento al concreto del núcleo en los elementos lineales (principalmente elementos columna). 
Incrementando la resistencia a la compresión del concreto del núcleo y también aumentando el valor de la 
deformación unitaria última. lo que contribuye a mejorar la capacidad de deformación del elemento. 
-Evitar la falla por adherencia y anclaje. Para lo que se recomienda que, para iguales cantidades de acero de refuerzo 
lateral. la separación del mismo sea la menor posible y que, de ser posible, las barras de refuerzo longitudinal estén 
confinadas directamente por una esquina o un gancho de dicho refuerzo lateral. Esto incrememará la capacidad y 
resistencia del refuerzo longitudinal por adherencia y anclaje notablemente. _ 
- Proporciona soporte lateral al acero de refuerzo longitudinal, evitando de esta manera el pandeo del mismo. 
Logrando un adecuado soporte lateral en el acero de refuerzo longitudinal, también se está contribuyendo a que este 
participe como confinante del concreto del núcleo del elemento. 
e) Efecto de elementos vecinales, como losa de piso y trabes ortogonales. 
De investigaciones experimentales recientes, se ha concluido que una losa estructural, reforzada· y anclada 
adecuadamente al elemento viga correspondiente durante el proceso constructivo, participa totalmente junto con la 
viga en rigidez y resistencia en el trabajo del marco momento resistente. Esto al alcanzar. el elemento y/o la estructura 
su resistencia última. 
lgualll)ente, el efecto de elementos ortogonales es de gran importancia sobre todo al realizar, para el diseflo de ,a ~ 
estructW'3. análisis planos. Se ha 'comprobado experimental y analíticamente que tanto en estructuras a base de muros 
estructurales, como en aquellas a base de marcos momento resistentes. la rigidez y resistencia obtenida de un an:il.isis 
plano es .·Jtablemente menor que la real. Esto no necesariamente contribuye a incrementar el factor de seguridad de 
la estructura. ya que puede generar cargas axiales a niveles indeseables en columnas y muros, así como efectos de 
torsión y cortante en vigas que no fueron contemplados en el análisis plano. 
d) Carga a,,ial. 
Para lograr incrementos en la capai:idad de deformación en elementos sujetos a efectos principales de carga axial y 
flexión (columnas), como producto de análisis teórico-experimentales se recomiendan contemplar los siguientes ,....-., 
aspectos: í ! 
- Reducir la carga axial suficientemente bajo la carga axial del estado de esfuerzos "balanceado" 

N 1 (cr, x b x D) :5 0.3 

- Incrementar la cantidad de refuerzo longitudinal a compresión. 
- Incrementar el confinamiento en el concreto del nilc\eo, con refuerzo lateral (espirales, ganchos, estribos. etc). en 
las secciones criticas a flexión (vgr. aquellas-donde se prevé laformación de articulaciones plásticas. principalmente 
en las todas las vigas y las columnas del primer nivel). En la Fig.20 se presentan algunos ejemplos de refuerzo lateral 
en columnas básicos para lograr comportamientos adecuados de lbs elementos. 
- Reducir los esfuerzos por cortante al alcanzar la resistencia por flexión, a limites como el indicado: 

t, ,; 30 kgflcm' (t
11 

representa al esfuerzo cortante en la sección transversal) 

e) Carga ciclica. 
El efecto de carga ciclica provoca efectos. a largo plazo. similares a loa provocados por problemas de fatiga en los 
materiales. A mayor el número de ciclos, mayor será la degradación del material (el concreto en este caso), generando 
disminución de la capacidad de deformación y decaimiento de resistencia en el rango posterior a la fluencia. 

6.2 Misceláneos. 
a) En la mayoria de los reglamentos para la construcción. en cuanto a estructuraS de concreto reforzado, se acepta 
el "corte" del acero de refuerzo longitudinal después de asegurar una "longitud de desarrollo" adecuada. Es 
recomendable. en estos casos. emplear dcblez en los extremos de las barras. con el propósito de lograr una buena 
transmisión de los esfuerzos je adherencia hacia el concreto (Fig.21) 
b) Por limitaciones de fabri·:. ·.:ón y/o transporte, el acero se adquiere a longitudes fijas, es por tal motivo que cuando 
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se requiere proporcionar longirudes~de~acero~refuerzo~longirudinal~en~vigas~o~columnas de~mayor~longiñld que ¡¡¡s
barras adquiridas en fábrica se hace uso del traslape de acero de refuerzo. En los reglamentos basados en infonnación 
experimental basta (como es el caso del reglamento del AlJ), se pennite el empleo de traslapes mecánicos (soldadura 
a presión y gas, ruercas de alta resistencia, splice con relleno de mortero de alta resistencia, etc., algunos de los cuales 
se presentan en la Fig.22) en la misma sección. Esto debido a que se ha comprobado experimentalmente que si el 
traslape mecánico es de calidad comprobada por pruebas a tensión, es prácticamente improbable la fonnación de una 
superlicie de falla en la sección en cuestión. 
Cuando el traslape es coiwencional, se recomienda seguir la tendencia de no realizarlos en la misma sección del 
elemento estructural. · 
e) Finalmente, en las Fig.23 y Fig.24 se ejemplifican gráficamente fallas típicas en vigas y columnas. En la Fig.25 
se muestra una viga con un detalle de refuerzo típico para un agujero en el alma propio de requisitos para 
instalaciones. En la Fig.26 se presentan detalles de refuerzo adecuados para una viga con desnivel en el interin del 
claro y el detalle de la llegada de una viga secundaria apoyándose en una primaria. 

7. Comentarios sobr~ el diseño.de estructuras de cimentación. 

Para disenar la estrucrura de cimentación se deberá considerar todos los posibles estados de carga que pudiera.>'"rrir 
la misma, como el estado de cargas verticales y horizontales 'generadas por de la fonnación de mecanismo de falla 
ante el sismo de diseno, así como la posible siruación de una descarga del inmueble por reparación o remodelación 
que pudiera repercutir en asentamientos diferenciales o emersión de la subestructura. De igual manera, se deberá 
considerar y disenar adecuadamente la zona de unión entre estructura y subestrucrura, 'poner especial atención en los 
anclajes de los elementos verticales (columnas y muros) en las correspondientes estrucruras de cimentación. 
Al disenar una estrucrura, dependiendo del reglamento a emplear, se permite la fonnacióti. de los llamados 
mecanismos de fluencia en la superestructura. Sin embargo, en el caso de las estrucruras de cimentación, como regla 
general, se prohibe la formación de articulaciones plásticas, por lo que todos los elementos de la estructura de 
cimentación deberán disenarse con la filosofla de diseno elástico. 
Cuando en la superestrucrura se consideren muros estructurales de cortante, la contratrabe de cimentación deberá 
disenarse para ser lo suficientemente rígida y resistente para soportar las rotaciones del muro al trabajar este como 
cantiléver al formarse un mecanismo de tluencia con aparición de articulaciones plásticas en trabes. 
En el caso de zapatas "aisladas". es recomendable el considerar su liga por medio de contratrabes de liga con rigidez 
y resistencia adecuada para soportar y reducir Jos efectos producto de asentamientos diferenciales. 
Cuando la cimentación es con pilotes (de punta o de fricción), el pilote se dise~ará para soportar desde las fuerzas 
generadas por si hincado (como es el impacto axial), fuerzas de tensión provqcadas por el momento de volteo de la 
estrucrura global o por fricción negativa, en este tipo de cimentaciones se revisara el anclaje en la junta del pilote 
con el dado de cimentación. Cuando no se use dado de cimentación, se revisara la posibilidad de penetración entre 
pilote y losa de cimentación. Con respecto a cimentación a base de pilotes y dado, se tendrá cuidado en no debilitar 
al pilote en su cabezal o en su llegada al dado, por la diferencia de rigidez y resistencia entre ambos elementos, por 
lo que es recomendable proporcionar un refuerzo especial en la zona del cabezal del pilote. En este tipo de 
cimentación, también se consideraran todos los posibles elementos mecánicos que surgen a lo largo del pilote para 
el disedo del mismo y de las juntas entre los segmentos. 
Finalmente, es evidente que para lograr un dise~o confiable de la estrucrura de cimentación, el disenador deber:i 
contar con la infonnación precisa y confiable de la mecánica del suelo del sitio de construccion (cuyos niveles de 
precisión y confiabilidad dependerán del tipo de estructural. 
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CO"MPORT At\1IENTO Y DISEÑO DE 

ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZA;)() 

MUROS ESTRUCTURALES 

Sergio M. A !cocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

T 'l.Stiruto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

Es común que se denomine a los muros de concreto reforzado como "I!''!.~n:_ ole corte" o ."muros de 
cortante" porque resisten un alto porcentaje de la fuerza cortante lateral total. Sin rml-.c,go, estos términos son 
desafortunados y un tanto engañosos puesto que la mayoría de los muros se pueden d<sefiar de manera que tengan 
un comportamiento dominado por flexión, y que, por tanto, exhiban un modo de falla dúctil. En este capítulo 
usaremos el término "muros estrucrurales de concreto• para referimos a los muros que deberán resistir las fuerzas 
inducidas por las aceleraciones sísmicas. 

Los muros estructurales bien diseilados y detallados ofrecen varias ventajas pare ••u uso en zonas sísmicas: 
l. Poseen una mayor rigidez que la de marcos de concreto reforzado .. 
2. Dada su alta rigidez, exhiben un comportamiento adecuado ante sismoo moderado;. 
3. Poseen una buena capacidad de deformación (ductilidad) que les permite resistir sismos intensos. 

Los muros estructurales deben diseñarse para resistir la variación del cortante en la altura (que es rná.'imo 
en la base), del momento, que produce compresión en un extremo y tensión en el extremo opuesto, así como las 
cargas gravitacionales que producen compresión en el muro (Fig. 1). La cimentación debe diseñarse para resistir 
,¡ cortante y el momento máximos que pueden desarrollarse en la base del muro. El refuerzo en la base debe 
der~ 1 !:rrse cuidadosamente para que las fuerzas puedan transferirse entre el muro y la cimentación; en particul.:l-. 
se ... J< enfatizar la unión y el anclaje de varillas. 

Aunque es dificil satisfacer todos los requisitos de funcionamiento de un edificio, los muros estructurales 
deben colocarse de manera que la distribución de rigidez en planta sea simétrica y que la configuración sea estable 
torsionalmente (Fig. 2). Además se debe observar que la cimentación pueda resistir el momento de volteo de la 
base. Es preferible la colocación de un mayor número de muros estructurales en el perímetro como sea posible. 
Otro aspecto a considerar es que mientras mayor sea Iii carga gravitacional resistida por un muro, menor será la 
demanda por refuerzo de flexión y más facil será la transmisión de momentos de volteo a la cimentación. ?or tanto. 
a menor cantidad de muros, mayores son las fuerzas que deben ser transmitidas a la cimentación. 

2. TIPOS DE MUROS ESTRUCTURALES 

2.1 Según la Forma de su Sección Transversal 

Atendiendo a la sección transversal los muros pueden ser como los presentados en la Fig. 3. En algun.;s 
ocasiones los muros poseen elementos extremos (Figs. 3b, 3c. 3d) para permitir el anclaje adecuado de vigas 
transversales; para colocar el refuerzo a flexión, para dar· estabilidad a muros con· almas angostas Y para 

238 



proporcionar un confinamiento más efectivo del concreto en la zona de aniculación plástica. 

Por lo general, el espesor mínimo de un muro estrucrural es de 20 cm si se emplean varillas corrugadas 
para su refuerzo, y de 15 cm si se usa malla de acero electrosoldada. _) 

Según su Forma en.Elevación 

La mayor parte de los muros son prismáticos. es decir. que no sufren cambios de dimensiones en elevación. 
Sin embargo es frecuente que su espesor disminuya con la alrura. De acuerdo con las variaciones en la alrura, los 
muros estrucrurales se pueden clasificar como muros estrucrurales sin aberre·., y muros con aberruras. En el ultimo 
caso las aberruras se dejan para colocar ventanas o puertas o ambas. 

La ::-- · Jria de los muros estructurales Jerruras se puede tratar como una viga<olumna. Las fuerzlS 
laterales son .... :oducidas mediante una serie de cargas punruales a través de los diafragmas de piso. Dada su 
relación de aspecto alrura del muro 1 longirud h.ll •. se distinguen muros esbeltos con relaciones h/1 mayores que 
dos, y muros robustos para relaciones menores o iguales a dos (Fig. 4). Es importante señalar que los ·muros bajos 
(robustos) poseen una elevada resistencia a la fle~ión, aun para refuerzo vertical mínimo. por lo que es necesario 
aplicar fuerzas cortante.s muy altas para desarrollar dicha resistencia. Esto provoca que el comportamiento de este ~ 

tipo de muros sea domínado por corte. 

L1s aberruras de los muros deben colocarse de fonna que no e · ··'~uyan las resistenci'!S a la fle~ión y al 
cortante. Un ejemplo de ello es la Fig. S a. Si las aberruras se cale· .... : de manera alternada en elevación es 
r·:·.:·:mendable la colocación de refuerzo diagonal para ayudar en la formación de campos diagonales a compresión 
y .: :ensión una vez que el muro se ha agrietado diagonalmente (Fig. Sb). Si las aberruras se colocan. en fonna 
regular se obtiene un tipo de muros llamados acoplados que poseen excelentes características de comportamiento 
sísmico (Fig. 6). · 

2. 3 Según su Comportamiento 

Según su comportamiento, los muros estruc:urales de concreto se pueden dividir en: 
l. Muros de cortante, en los cuaJe, '1e controla las defle~iones y la resistencia; 
2. Muros de flexión. en los que lo :controla las deflexiones y la resistencia: 
3. Muros dtictiles (muro estrucrur::.. :cial") que poseen bt!enas características de disipación de 

energía ante cargas cíclicas reversibles. 

Si esperaramos un comportamiento esencialmente elástico. cualquier tipo de muro de los arriba citados sería 
adecuado. Sin embargo, si anticipamos que el muro estará sometido a deformaciones en el intervalo inelásrico, 
como ante sismos, es inaceptable el uso de. muros de cortante; es preferible un muro dúctil. 

3. MlTROS ESTRUCTURALES ESBELTOS 

3.1 Modos de Falla y Criterio de Diseño 

Un prerrequisito para el diseño de muros estr'Jcrurales dúctiles es que la fluencia del refuerzo de t1exión 
en zonas de aniculación plástica defmidas controle L: :esistencia. las deformaciones inelástica.s y ia capacidad de 
defortnación de toda la estructura. De esta manera. la principal fuente de disipación de energía sera la piastit:cación 
del acero a flexión (Fig. 7b y 7e). Se deben evitar los modos de falla debidos a la fracrura del acero a fle,ion \Fig. 
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7f), a tensión diagonal (Figs. 7c y 7g) o a compresión diagonal causados por cortante (Fig. 7h). Asimismo.· se 
deben evitar las fallas causadas. por inestabilidad del alma del muro o del refuerzo principal a compresión, el 
deslizamiento por cortante a lo largo de juntas de construcción (Fig. 'd) y la falla por cortante o abderencia a ¡0 
largo de uniones de barras_ o de anclajes. 

En la Fig. 8 se muestra la respuesta histerética de un muro estrucrural controlada por la resistencia al corte: 
. Es evidente la continua reducción-en la resistencia y en la capacidad de disipación de energía con los ciclos. Por 

el contrario, en la Fig. 9, se presenta la respuesta histerética estable de un muro estrucrural dúctil. Es claro que 
aun para unaductilidad de desplazamiento igual a cuatro. la respuesta emibe una capacidad de disipación de energía 
muy buena. El comportainiento de muros estrucrurales dúctiles es comparable con el de columnas; su capacidad 
de rotación plástico es afectada por fuerzas axiales y cortantes. 

. . ' . 
Puesto que el área bruta de la sección de un muro estrucrural es muy grande, las cargas axiales que obrarán 

sobre él estarán muy por debajo del punto balanceado; debido a lo anterior. una adecuada ductilidad de curvatura 
se logrará si: 

l. Se coloca el refuerzo por flexión en los extremos del muro: y· 
2. Se confman estos extremos mediante estribos con bajas separaciones. El confinamiento aumentará 

la. capacidad de deformación útil del concreta y retrasará el pandeo del acero de flexión. 

Para evitar problemas de c~rte, el diseño de flexión debe garantizar que. 
l. El agrietamiento diagonal del muro no ocurra aun ante los momentos máximos que se pueden 

producir por el muro: 
2. Si ocurriese e: agrietamiento diagonal, el cortante seria resistido por el refuerzo del muro, y 
3. Los esfuerzos nominales de corte deben mantenerse bajos para retrasar la falla por deslizamiento 

del muro y para prevenir el aplastamiento del concreto en el alma. 

Los criterios de diseño escritas arriba son fácilmente satisfechus en muros esbeltos cuyo comportainiento 
por naruraleza es dominado por flexión. Sin embargo, es prácticamente imposible diseñar los muros robustos para 
que su comportamiento sea dominado por flexión. En esos casos es preferible diseñar los muros para que 
permanezcan elásticos ante las cargas máximas anticipadas. 

3. 2 Resistencia a la Flexión 

Para diferentes cargas axiales en los muros es factible calcular la relación momento-<:urVarura empleando 
un programa de computadora. Como se mencionó en el capitulo sobre columnas. este diagrama describe el 
comportamiento del elemento: es similar a un diagrama esfuerzo-deformación de un material. ·Afortunadamente, 
los diagramas se pueden obtener en forma aproximada empleando métOdos simples tales como los usados para 
columnas. 

Suponiendo un bloque equivalente de esfuerzos en el concreto a compresión y que el acero a tensión está 
sometido a un esfuerzo igual o menor que el esfuerzo de fluencia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la 
sección que la capacidad a flexión de un muro estructural está dada por la Ec. l. 

donde A, es el área de acero a tensión en el muro (refuerzO' vertical): 
fy es el esfuerzo de fluencia del acero vertical de los muros; 
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l. es la longitud del muro: 
N, es la carga axial actuante; y. 
e es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra a compresión máxima. 

Si continuarnos conla analogia de muros estructurales esbeltos con colurnnás: es claro qt:· ,.e puede obtener 
una mayor resistencia a la flexión si concentrarnos el refuerzo vertical (a flexión) en las fib:,' extremas de la 
sección transversal. En la Fig. 10 se presenta la comparación del comportJ.IItiento de dos muros r:l·dtos con misma 
cantidad de refuerzo por flexión, pero en donde en uno de los muros el refuerzo está distribuido p·¡ifonnemente en 
la longitud del muro y en el otro se ha concentrado en los extremos. manteniendo solamente reillerzo mínimo en 
la porción intermedia. De la graficase puede concluir que los muros con refuerzo concentrado en. los extr~mos son. 
en comparación con aquellos con refuerzo distribuido. más resistente·- :nucho más dúctiles. Este incremento en 
la eficiencia. sin embargo, se puede ver contrarrestada si el acero ::xión alcanza deform;,ciones dentro del 
intervalo de endurecimiento de deformación ya que la ductilidad disminuye. Es necesario entonces confmar los 
elementos extremos de los muros en donde se concentra el acero (ver sección 3.4). 

Si colocarnos el refuerzo por flexión en el muro en cantidad igual a la requerida. por el m• ·mento flexionante · 
obtenido del análisis de la estrucrura. es teóricamente posible la formación de la aniculación plástica en cuaiquier 
parte de la altura del muro. Por tanto, si desearnos que la aniculación se forme en la base del elfmento es necesario_ 
diseñar por flexión el resto del muro por arriba del momento ultimo (sobrediseñar). Además, el refuerzo por. 
flexión debe cortarse de manera que la aniculación ocurra en la base. Con base en información experimental. la 
longitud de la aniculación plástica sobre la altura del muro varia entre 0.31. y 0.81 •. Fuera de esta región, las 
varillas deber:in tener una longirud igual ala longirud de desarrollo. 

3. 3 Resistencia al Cortante 

La resistencia al corte en muros estructurales esbeltos está proporcionada por el concreto y el acero. 1\ 

horizontal. El componente de la resistencia debida al concreto depende de que hayan aparecido grietas diagonales ·. 
en el alma del muro o que el muro exhiba fisuras por flexión-cortante. En el primer caso. las grietas empiezan 
cerca del centro del alma y aparecen cuando los esfuerzos principales a tensión exceden a la resiste:tcia a tensión 
del concreto. 

Para fmes de diseño, la C<lntribución del concreto a la resistencia se puede tomar de manera conservadora 
igual a la empleada en vigas. En el reglamento para estructuras de co' co ~el Instituto Americano del Concreto. 
se presentan dos expresiones alternas para calcular esta contribc sin embargo. las Sonnas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto para el Distrito Federal (NTC-Concreto) 
sólo consideran la expresión para vigas. 

La contribución del refuerzo horizontal a la resistencia a fuerza cortante es calculada de manera similar 
al caso de vigas. La linica diferencia está en el peralte efectivo d que, para el caso los muros se toma igual a 0.8\... 
Para una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependerá de la cuantia y de la distribución del acero vertical .. 
Sin embargo, se. puede demostrar que la hipótesis convencional de t,omar d=O.Sl. es razonable. 

Resultados experimenules han indicado que. manteniendo las otras variables iguales. se mejora la respuesta 
histerética de muros cuando el refuerzo en el alma es mediante varillas de diámetro pequeño C<llocadas a 
separaciones pequeñas. 

Con objeto de garantizar la resistencia del muro al agrietamiento diagonal del concreto, es necesario colocar 
una cuantía mínima de refueno horizontal. Para valores normales de resistencia a la compresión del concreto y 
varillas Grado 400 (Grado 4()(' se refiere a f, = 400 ~Pa = 4.200 kg/cm'l. la cuantia rninima es igual a 0.25%. 
Esta cantidad de refuerzo es ,.Jecuada para controlar los cambios volumétricos del concreto. 

___... 
( . 
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De manera similar al caso de vigas y columnas. la resistencia al cortante disminuye en regiones donde fluye 
el refuerzo a flexión. Por tanto, es importante diseñar y detallar refuerz.o horizontal oor corte adicional para la zona 
de la articulación pl:istica. 

El deslizamiento por cortante en muros estructurales esbeltos es menor cr{ti~..'J .¡ue en vigas debido ata 
carga a.~ial actuante y a la distribución uniforme del refuerzo vertical. Este ;'¡!r;r'!,o ayuda a controlar el 
agrieramie:1to horizoncal y ·resiste el cortar. te mediante la acción de dovela ttransvcrs¡,:: :., ,.:~~de la varilla) y cortante
fricción. En planos de deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero ve;~ú:ar :~una separación igual a! 
espesor del muro. Estudios experimentales han demostrado que la falla por deslizamiento puede retrasarse si el 
esfuerzo cortante nominal es menor de 3 v'f·,. en kg y cm'-

3.4 Confinamiento e inestabilidad 

Como se estudió en el capítulo sobre confinamiento. un adecuado confinar::en¡o·del concreto incrementa 
su resistencia a la compresión y su capacidad de deformación (ductilidad). Cuandc 1luy~ el refuerzo a tle:(ión del 
muro. los esfuerzos a compresión en el concreto aumentan para equilibrar la tensión, pero si el concreto no está 
confinado. puede alcanzar la falla r:ipidarnente. En .este caso la falla se caracterizaría por el aplastamiento y 
desconcha.miento del concre~J en una gran porción de-los extremos del muro. El confinamiento debe extenderse 
sobre la zona de la articulactón pl:istica. 

Para evitar una posible falla pnr inestabilidad de la zona a compresión del muro (Fig. 11) es recomendable 
que el espesor del muro sea mayor o igual a un ctecirno de la alrura de la plan'" baJa del edificio. El pandeo del. 
refuerzo principal a compresión se puede retrasar si éste se confina con estribos ce:r~·ados s.eparados a seis veces el 
diámetro má'imo nominal de la vartlla vertical del muro. · 

Aun cuando el. muro se confine, es probable que pueda fallar por inestabilidad lateral del micleo confinado. ' . 
Esta falla puede evitane si se colocan patines en los extremos del muro. En la Fig. 12 se muestran dm.lles ti picos 
del refuerzo transversal en los patines. 

3.5 Diseño 

Las NTC-Concreto contienen requi>itos para el diseño y detallado de muros estructurales sujeto< :\:erzas 
horizontales en su plano. No se pretende en este acápite transcribir dichos requerimiemos; solameme se comentarán 
algunos de ellos. 

Los edificios, en los cuales los muros resistan la totalidad de las fuerzas laterales, se diseñan con un factor 
de componamiento sísmico Q=3 (An. ~.5.2) si se satisfacen los reQuerimientos para elementos extremos; de arra 
manera se emplea Q=2. El valor Q=3 presupone que la capacidad de disipación de energía y la ductilidad del 
muro estructural son buenas. de aquí que es indispensable una inspección y supervisión estric~as durmte 1~ 

construcción. De particular relevancia !!S la colocac:ón del refuerzo transversal. traslapes y anclaje segUn los planos 
estructurales. En el Art. 4.5.2.a se indica la distribución del refuerzo vertical por flexión en la longitud del muro 
y el corte del refuerzo. La razón de colocar el refuerzo vertical distribuido en muros robustos obedece a 
consideraciones de resistencia al coname. PJia muros con relación de aspecto h.,.. /\.,.. mayor que 1.2. el corte del 
refuerzo longirudinal se hará a una alrura igual a !.el •. La razón es la de asegurar un anclaje adecuado del refuerzo 
en la zona de la articulación plástica. 

Para usar Q = 3, los _elementos e:~.trernos de los muros deben confinarse con estribos colocJdos a pc:quef:J.S 
separaciones. Los."estribos deberán ser cerrados y de una pieza. ya sea sencillos o sobrepuestos. El diirnct;o rr:enor 
será varilla del No. 10 (se refiere a !O mm. es decir. de 3'8 pu"tg). Los estribos deben rematar en una esc;·"ca con 
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dobleces de 135 o, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación máxima no 
debe exceder de 10 cm. El cumplimiento de los requisitos de detallado anteriores es esencial para confinar 
!decuadarnente el concreto, evitar pandeo del refuerzo longitudinal y mejorar la capacidad de disipación de energía ) 

ductilidad del muro. 

La expresión para calcular la cuantía del refuerzo vertical p, (Art. 4.5.2c. Ec. 4.7) indica que si b..ll. 
disminuye. la CJ..ntidld de acero ven.ical aumenta. lo cual es consistente con lo discutido para muros estrucruiales 
robustos (ver sección 4). 

Pv = 0.0025 + 0.5 (2.5- (ph - o. 0025) 

Las NTC-Concreto indican que la separación máxima del refuerzo ser:i de 35 cm. Esta recomendación 
está basada en criterio y en práctica tradicional. y no en estudios específicos. 

El esfuerzo cor:o.c,te máximo se limita a 2 vf•,. en kg y cm'. para evitar el aplastamiento del concreto 
asociado a fallas por corr.presiÓn diagonal. La sección critica por corte está a media altura de entrepiso. 

4: 1\-rvROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS 

4.1 Tipos de Muros 

Se denomina muro estructural robusto a aquél con una relación de aspecto h..ll. menor o igual que dos. 
0 De acuerdo a su comportamiento se les puede clasificar en tres categorias: ' ) 

\. Muros elásticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta que respondan e~ el 
intervalo elástico ame sismos intensos. La mayoria de tos muros pertenece a este tipo. 

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de muros que resisten la mayor pane de la carga lateral 
aunque soportan una carga vertical relativamente baja. En este caso la capacldad del muro está limnada por la 
resistencia a volteo. Si la clmentación se diseña para este tipo de comportamiento el muro permanece elástico. 

3. Muros dúctiles. En algunas ocasiones no es posible diseñar la cimentación de manera que los 
muros permanezcan en el intervalo elástico. Entonces es necesario diseñar los muros para que e.Vtiban un 
comportamiento inel:istico limitado. 

Es común que la resistencia a fle.<ión de estos muros sea tan alta que es dificil desarrollarla sin que fallen 
por corte antes. Es importante notar que este tipo de falla puede aceptarse si las demandas de ductilidad 
(desplazamiento) son mucho menores que las requeridas para muros esbeltos o acophdos. Estos muros deben 
identificarse como muros con ductilidad restringida. 

4. 2 Resistencia a la Flexión 

Para resistir e\ momento flexionante. usualmente es suficiente colocar refuerzo vertical minimo dis:;;:,uido 
uniformemente. ELprincipal problema es cómo resistir la fuerza cortante. Al igual que para los muros esbeltos. 
la distribución wiifonne del acero venicJ.l ayuda a. resistir el deslizamiento por cortante mediante los mecanismos 
de cortante-fricción y acción de dovela de las van\\as . 
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4.3 Resistencia al CÓrtante 

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos. se apli"i. :, fuerza concentrada en 
las esquinas de los tableros .. Los muros robustos, cargados de esta manera, puede¡, 1r"'tir cargas importantes 
debido a la formación de un puntal de compresión interno. Sin embargo, los muro; "'l!.Istos son generalmente 
cargados mediante cargas puntuales transmitidas por los diafragmas de piso en cad;: l!ivcl. En estos casos el 
mecanismo resistente de puntales de compresión no es tan eficiente corno en el caso de ( arga concentrada. 

Al igual que en los muros estructurales esbeltos. es indispensable la colocación de refuerzo horizontal para 
resistir parte del cortante. Sin embargo, también es necesario colocar refuerzo vertical para tomar el cortante. Si 
observarnos la Fig. 13, es claro que para equilibrar el componente vertical del puntal a compresión, es necesario 
un tensor, es decir, refuerzo vertical. Se concluye que el cortante solamente se puede rcristir si se coloca refuerzo 
vertical. La cuantía minima de refuerzo, tar:'o horizontal como vertical, será igual io.:,5% como para el caso de 
muros esbeltos. 

En la Fig. ·¡4 se presentan esquemáticamente los modos de fal!a por conaurr. de muros ·obustos. Se 
produce una falla por tensión diagonal (Fig. 14a) cuando el refuerzo horizontal es in>uficiente P"- _ controlar la 
grieta. La resistencia a tensión diagonal depende de cómo se aplica la fuerza cortante. Así, si se puede distribuir 
la fuerza a lo largo del muro, el agrietamiento por tensión diagonal no será sinónimo de falla (Fig. l4b). 

Si el esfuerzo cortante es elevado y el refuerzo horizont3.i es adecuado, el concreto puede aplast=e bajo 
la compresión diagonal (Fig. 14c). Este caso es típico en muros con patines con una resistencia a la flexión elevada. 
A menudo, el aplastamiento puede extenderse sobre la longitud del muro (Fig. 14d). La falla por compresión 
diagonal conduce a una rápida pérdida de resistencia y debe evitarse cuando se diseñen ios muros. Los reglamentos 
de construcción (ver sección 3.5) limitan el esfuerzo cortante máx.imo que se puede aplicar para asegurar que la falla 
por compresión no disminuya la ductilidad disponible. 

Como se mencionó arriba, las fallas por. compresión o tensión diagonales se evitan si se limita el esfuerzo 
cortante nominal y si se coloca refuerzo horizontal. Por tanto las deformaciones inelásticas (fluencJa) ocurrirán 
en el refuerzo·, vertical. Después de alguno ciclos de carga, es posible que ocurra un deslizamiento de la base. Este 
fenómeno reduce la resistencia y la rigidez, la última particularmente a bajos niveles de desplazamiento. lo que tne 
como consecuencia una disminución en la energía disipada. Debido a este desplazamiento, la fuerza de compres1ón 
en la zona a compresión de la flexión, se transmite a través de superficies no uniformes de la grieta. Esto conduce 
a un mayor deterioro que se manifiesta en aplastamiento y desprendimiento qel concreto. El daño en el concreto. 
a su vez, reduce la adherencia del acero vertical y la rigidez de la acción de dovela. Eventualmente el pnncipal 
mecanismo resistente será el pliegue del refuerzo vertical. 

4.4 Control del Deslizamiento por Cortante . 

Ensayes en muros han indicado los efectos negativos que desplazamientos por cone e:\ces¡vos producen 
en la respuesta histerética. También han evidenciado el mejoramiento del comportami6nto cuando se colocJ refuerzo 
diagonal que e- ·o el plano de deslizamiento para reducirlo y para resistir el cortante de deslizamiento. Eo la.s Figs. 
15a y 15b se ~. _;entan las respuestas histeréticas de un muro robusto que falló por deslizamiento 'sobre la base. 
La respuesta de la Fig. 15c corresponde a un muro con refuerzo diagonal (Fig. l6) diseñado para remnr el 30% 
del corc:mte de deslizamiento; es notable el cambio en las curvas. Para controlar el desplazamiento en la base se 
ha propuesto que el 50% del cortante sea resistido por acero diagonal y el resto por acción de dovela. PlJ'l este 
último se ha propuesto que sea igual a O .25 veces la resistencia a tensión del refuerzo vertical. 
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4.5 Control de la Tensión Diagonal 

Para resistir la fuerza de tensión diagonal se debe colocar refuerzo horizontal que equ'lil·• '·el cortante que _) 
actúa sobre un plano de falla sup• ·sto con una inclinación a ~se. Si existe acero diagonal (••e, : "cción anterior) 
se deberá considerar el componente horizontal de la resistencia. 

4.6 Diseño 

Los corr:entarios de diseño según :-ITC-Concreto se presentan en la sección 3.5. 

5. SISTEMAS MIXTOS MURO - MARCO 

Es común el empleo de muros estructurales esbeltos en combinación con marcos d<• '. ero o de concreto 
reforzado. En estos casos. los muros se construyen entre columnas, tal que los elementos ex;;·c nos del muro sean 
las propias columnas. El sistema mixto marco-muro combina las ventaJas de ambos compoii<•Ues. Así, marcos -
dlictiles pueden disipar energía en los pisos superiores de 11:'• !dificio. Por otro lado, dada la rigidez de los muros, 
las distorsiones de entrepiso (desplazamiento relativo entre :utura) estarán dentro de los límire.• permisibles. 

Ante cargas laterales, un marco se deforma principalmente en modo de corte (Fig. i 7), mientras que un 
muro se comporta como un voladizo vertical dominado por flexión. Dada la compatibilidall de desplazamientos 
obligada por las losas de piso, el marco y los muros comparten la resistencia en los pisos infe,iores pero se oponen 
en los superiores. 

En comparación con un muro aislado ant~ cargas laterales, la interacción con el marco produce me:-. o ;es :) 
momentos máximos (en la base), pero fuerzas cortantes mayores. Esto aumenta la tendencia a una falla por cone. 
Lo anterior es particularmente importante si estudiamos la vieja práctica de algunos despachos de cálculo estrucrural 
de diseñar el marco (sin muros) para resistir la carga gravitacronal y el (los) muro(s) de manera separada (sin 
marco) para resistir la carga lateral total. Puesto que para un muro conectado a un marco. el momento má.timo 
es mis bajo que el obtenido del análisis de un muro como voladizo, el diseño por flexión seria conservador. Sin · 
embargo. el diseño por corte serta peligrosamente no conservador ya que los cortantes en el muro diseñado como 
voladizo son menores que los obtenidos en muros conectados a marcos. 

Mientras mis flexibles son los muros. mayores senin los c:ortantes que deben ser resistidos por las columnas 
de los marcos. En realidad la contribución de los muros a tomar cortante es en los pisos inferiores. 

En algunas ocasiones. la resistencia y rigidez de la cimentaCión no son suficientes pata evnar el 
. levantamiento del muro por ~. Este fenómeno se traduce en cargas axiales mayores sobre el muro que 
aumentan su resistencia a la flexión. Este aumento, extrañamente quizá. no es conveniente. ya que aurner.t.l la 
fuerza cortante. Si este incremento· no es tomado en cuenta se puede dañar al muro por corte premamrJ.mente. 
Ademis, el levantatniento del muro introduce cortantes en vigas transversales para los que generalmente oo son 
diseñadas. Estas fuerzas cortantes se traducen en fuerzas axiales a tensión en columnas en el extremo opuesto de 
las vigas. Si esta fuerza de tensión no se consideró en el diseño y detallado de las columnas, es poStble que se 
formen articulaciones plásticas en zonas no ,· .. .!liadas para eUo. 

Análisis dinámicos más refunados han t11dicado un buen comportatniento de sistemas mixtos bien detallado\ 
en los cuales los muros se extienden de la base a pa:-:e de la altura del edificio. 
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Los comentarios hechos en las secciones anteriores sobre el confinamiento. ;:m<:,_:e y deslizamiemo son 
aplicables a este caso. 

6. :\ICROS ESTRUCTURALES ACOPLADOS 

6.1 Ventajas de los Muros Acoplados 

Una desventaja potencial de los muros estructurales con comportamiento controlado por flexión es que la 
mayor parte de la disipación de energía ocurrirá mediante plastificación del refuerzo a :kxión, lo que esta asoCiado 
al peligro de una falla por deslizamiento en la articulación plástica. Este tipo de dafr·J r ' difícil de reparar puesto 
que, por lo general, los muros resisten la mayor parte de las cargas gravitacionale:; dr·l 'rtiflcio. 

Si consideramos el caso de dos muros acoplados. la rigidez del sistema :~llmelltará con el peralte de las 
vigas de acoplamiento. Sin embargo. la principal ventaja de este tipo de sisten~a 1 ·:tá en su componamienro 
inelástico. La defonnacióO de los muros ante cargas laterales causan grandes desp\az.;: nientos relativos entr~ los 

·extremos de las vigas de acoplamiento (Fig. 18). Esto provoca la formación de articulaciones en los extremos 
mucho antes de la formación de las articulaciones en los muros mismos. La estructura puede disipar una cantidad 
significativa de energía a través de la sola fluencia de las vigas acopladas. Debido a la respuesta del edificio en el 
segundo y tercer modo de vibración, aun en ffiedio ciclo de desplazamiento del muro, \.1.., vigas de acoplamiento son 
sometidas a varias ciclos de mamen: o 

Una.ventaja adicional del sistc!ma es que si las vigas son severamente dañada~ .iurante un sismo, se pueden 
reparar de manera relativamente fácil sin dejar al edificio fuera de servicio. Aun mác, si las vigas son destruidas 
completamente, el edificio tiene la redundancia estructural ~ue le brindan los muros rrabaJando de -monera 
independiente, .lo que evita su colapso. 

6.2 Criterio de Diseño 

Para garantizar un comporamiento adecuado de los muros acoplados se debe satrsfacer que: 
l. La formación de articulacion-es plásticas en las vigas de acoplamiento debe ocurrir antes que la 

plastificación.de los muros; y 
2. Las vigas de acoplamiento deben ser detalladas para obtener bu,:tas características de disipación 

de energía. 

El primer requisito es satisfecho si se diseñan los muros de manera que la resistencia nominal al cort:une 
sea mayor que el cortante consistente cuando se alcanza la capacidad a t1exión del muro. Esta capacidad se cJ!cull 
~onsidera.ndo· la reducción en la carga axial debido a la formación de articulaciones plásticas en las vig.l.S de 
acoplamiento. En efecto, al fluir las vigas. las fuerzas conantes en ellas se traducen en una reducción en las :l..!erzJs 
axiales en los muros. Si la carga axial neta en el muro de sotavento es baja, se reduce la resistencia al corte y se 
favorece la degradación por deslizamiento. 

Respecto a la resistencia de las vigas de acoplamiento, es importante señalar que la relación claro-, ::alte 
de las vigas de acoplamiento es menor de dos. lo que resulta en elementos vulnerables a fallas por cor:.:une. 
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6.3 Diseño de Vigas de Acoplamiento 

Las primeras vigas de acoplamiento se reforzaron por corte de manera convencional, es decir, aplicando ) 
conceptos para vigas esbeltas y colocando estribos ortogonales al eje a baja separación. Sin embargo, su respuesta 
ame sismos ha sido deficiente. Las vigas a.si reforzadas fallan por tensión diagonal con degradación muy severa 
o por deslizamiento cerca del muro (Figs. 19a y 19b). Las razones .. , este comc•'narniento son los altos esfuerzos 
cortances nominales que ::.-.-~:eran la degradación por cene y la í.H:itribución :-.~· lineal de esfuerzos, la cual es 
diferente de la supuestl e la teoria convencional de vigas. En efecto. el refuerzo longitudinal de la viga 
pennanece a tensión en roda el claro, Ge manera que el cort::mte se trmsmite por medio de un puntal diagonal (Fig. 
19c). 

Puesto que el concreto se degradará ante ciclos de. -:~~a. es necesario resistir la compresión diagonal a 
través de varillas diagonales que puedan resistir !Oda el corr. 1eme inclinado de la fuerza cortante. El mínimo 
número de varillas es cuatro. Se deberán colocar estribos cerrados a 10 cm m.iximo para evitar el pandeo de dicho 
refuerzo. El refuerzo deberá anclarse en el muro para permitir su fluencia. Según NTC-Concreto el anclaje será 
igual a 1.5 veces la longitud de desarrollo de las varillas. Este incremento pretende disminuir la concentración de 
esfuerzos en d anclaje. En la Fig. 20 se presenta el comportamiento de vigas de acoplamiento reforzadas 
convencionalmente y reforzadas con acero diagonal. Es importante observar las e.~celentes caracteristicas de 
disipación de energía de estas úlumas. Los detol!es del refuerzo de una viga de acoplamiento se ilustran en la Fig. 
21. Para evitar el desprendimiento del concreto agrietado. es necesario colocar refuerzo horizontal y vertical 
~nimo que funcionen como una canasta.. Este refuerzo debe cumplir los requisitos para acero por cambio 
volumetricos y se colocará en dos capas. próximas a las caras de la viga, por afuera del refuo:-:: diagonal. 

7. :\ll..iROS.DlAFRAGMA DE CO!'iCRETO REFORZADO 

7.1 Características 

~l comportamiento sísmico de marcos con muros diafragma (o de relleno) de concreto reforzado depende 
del espesor relativo de los últimos con respecto a tlS dimensiones de vigas y columnas del marco. En efecto. si 
los muros diafr::1gma son muy delgados. el marco se deformará como un marco sin muros; en este caso la energía 
se disipará en las vigas y columnas. Por el Jntrario. si el muro tiene un espesor alto, el mari::o con muros 
responderá como un muro estructural. de manera que la energía se disipa.ki mediante fluencia en la base de la 
estructura. PJia muros diafragma de espesor intermedio, el marco con :nuros se comportará como un muro 
estructural para bajos niveles de desplazamiento. Para desplazamientos elevados, los muros diafragma se 
compo~arin como puntales equivalentes de compresión y !J estructura responderá corno un marco arriostrJdo. 
Debido a la degradación gradual de los tableros se logrará una significativa cantidad de ener:; .. ! disipada. Aunqut:: 
el compor.:amiento de este tipo de sistemas no es tan bu!!no como el de muros acoplados. of:2.:.;: un incremento en 
resistencia. rigidez y disipación de energía comparado con un marco simple. siempre y cuando el marco y los muros 
Jiafr:1gma se diseñen y de{alten adecuadamente. 

7.2 Criterios de Diseño 

Los posibles problemas de diseño en el empleo de !"uros diafragma y sus soluciones son: 
l. Fle.,ibi!idad de los tableros. Puesto que los ::- ·os diafragma son mucho más rigidos que el : ::o. 

es posible que la estructura falle por fluencia en la base. ParJ este casb, se recomienda que los muros diJ .. ÚJ~ml 
se compongan de tableros separados por juntas verticoles, o bien que la carga ""Jciada a la falla por tle,ión leJ 
superior que la que produciría el aplastamiento del puntal de compresión. 

2. El puntal diagonal de compreSión mtroduce en las columnas fuerzas cortantes elevadas. Para eY:<Jr 

_...____ 
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una fafla eñ la ·columnas se requiere ITsar·una-alta·cantidad-de·refuerzo ·transversal-de·mane¡a·que·resistnodo-el 
cortante transmitido cuando el muro diafragma se agriete. Así. la resistencia al corte en los extremos de la columna 
deberá ser mayor que la carga de agriet:l!]liento del.muro diafragma (por lo general d ,,,¡'-" rzo de agrietamiento 
es del orden de 1.8 v'f',. en kg y cm') .. 

3. El muro diafragma puede desprenderse del marco y no disipar energ'". Para evitar ello se 
recomienda la coloc.:J.ción de una cuantía mínima de acero venical y·horizontal igual a. 0.00:!5 con una separación 
mix1ma de varillas de 30 cm. Este refuerzo deberá ·estar anclado al marco. 

Lo discutido anteriormente es válido patZ! ·l caso que se quiera que el muro diafragma contribuya a la 
resistencia y rigidez ante cargas laterales del edific:J. Si el muro es divisorio únicamente, se deber:i separai del 
marco por medio de una junta el:istica. 

8. DETALLADO 

En las secciones anteriores se han hecho varias observaciones respecto a la inflUencia del detallado en el 
comportamiento de los muros estructurales. A continuación se enfatizan los aspectos de juntas de consrruccLó~ y 
anclaje. La importancia del confinamiento ha sido destacada en otras secciones. 

8.1 -Juntas de Construcción 

Los muros estructurales de concreto nonnalmente se construyen colando pr~r llainos. mismos que quedan 
separados por juntas de construcción. Estas juntas tienen, a menudo, una resistencia dudosa. En• efecto, durante 
la compactación del concreto el material m:is pesado, los agregados, se precipitan al fondo de la capa de colado. 
Por tanto, en la parte superior- existirá un mayor contenido de pasta con relación agua/cemento más .::Uta (de acuerdo 
a Abr::uns, a mayor relación agua/cemento, menor es !3. resistencia). · 

Para·evitar el deslizamiento a lo largo de juntas horizontales es necesario colocar suficiente refuerzo venic:ll 
(acero en el·alma) con baja separación o acero diagonal (ver sección 4.4) para resistir el conante mediante el 
mecanismo de fricción-conante. Debido al desplazamiento relativo a lo largo de la junta rugosa. la junta se abre 
(un valor típico es del orden de 0.2 mm). Si algunas varillas cruzan la junta, éstas quedaran sometidas a fuerzas 
de tensión q~e serán equilibradas por la compresión a ambos lados de la junta. La resistencia asociada a este 
mecanismo es proporcional al área transversal del acero que atraviesa la junta y al esfuerzo en las varillas. Para 
desplazamientos relativos pequeños (del orden de 0.2 mm o menos), el mecanismo de conante-fricción es razonable. 
Por tamo, el cortante rasante resistente será función de la fuerza normal a la junta y de la fuerza desarrollada por 
las varillas que la cruzan multiplicados por un coeficiente de fricción. De esm último se desprende la necesidad 
de incrementar la rugosidad de juntas de construcción. Las juntas ·~e construcción deben estar libres de polvo. 
partículas o cualquier otra sustancia que afecte la adherencia con el nuevo concreta. Ensayes de laboratari1.) han 
indicado que el uso de aditivos no modifica sustancialmente la resistencia al corte. 

El refuerzo venical rrúnimo es suf¡ciente para controlar el desplazamiento en la base si el esfuerzo a:üa.l 
sobre el muro es igual o mayor de 4.2 kg/cm'. 

8.2 Anclaje 

El refuerzo vertical en muros. ya sean esbeltos o robustos. debe anclarse en la base del muro: esto es 
evidente. Parecería que el anclaje del refuerzo del alma no es tan necesario en la pane superior del murO: sin 
embargo, es de similar importancia. en particular en muros bajos en los cuales la m~yor pane del conanre es 
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resistido por el refuerzo venical después del agrietamiento del concreto. Se debe· • emplear ganchos en la pane 
superior para garantizar un adecuado anclaje. Un aspecto relevante son las union.:c .e varillas, en panicular cerca 
de la base del muro. Las NTC-Concreto prohiben traslapes de cualquier tipo en la zona de la aniculación plástica. · 
En el caso de muros. la colocación de traslapes en zonas con esfuerzos altos es más detrimental que en el caso de j 
columnas o vigas debido a la falta de un adecuado confinamiento lateral (hacia fuera del plano del muro) por la 
geometria del elemento. 

El refuerzo horizontal se debera anclar en los extremos y, de preferencia, dentro d<; los eÍementos extremos 
confmados. 

En ocasiones no se presta suficiente atención a la separación entre las varillas. particularmente aquellas 
colocadas en los elementos extremos. Es común observar el uso de paquetes de. varillas de gran diámetro muy 
próximos entre sí !9 que dificulta la adecuada colocación y compactació~ del .Jncreto. t.rna mala práctica de colado 
se traduce en hoquedades que reducen la adherencia del refuerzo, lo -:...:e a su vez conduce a una disminución en 
la resistencia. rigidez y capacidad de desplazamiento del muro. Se debe tener especial cuidado en supervisar dicha 
condición. · 
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COMPORT At\1IENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

UNIONES DE ELEMENTOS 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de Ingeniería 

INTRODUCCION. 

El diseño de uniones ha sido un aspecto que no ha recibido la debida atención por parte de investigadores, 
y de profesionales de la construcción y diseño. A menudo se argumenta que la importancia que se la ha dado 
recientemente a las uniones, en particular la de vigas con columnas, es exagerada ya que no existe evidencia 
abundante de fallas en sismos pasados. Esta idea se basa en que los problemas en marcos de concreto reforzado ' 
se han presentado por diseños mal concebidos en vigas y, particularmente, por un detallado inadecuado de columnas. 
Sin embargo, sismos recientes, como el de El Asnarn en 1980 (Fig. 1), los de Mé~ico en 1985, San Salvador en 
1986, Loma Prieta en 1989, y el de Los Angeles en 1994, han evidenciadc ··•las por corte y de anclaje en -iones 
viga<alumna. 

Es común que los diselladores olviden el detallado de las uniones. Se deja al construc.,r la defu:lición de , 
detalles criticas que influyen e-. el comportamiento de la estrucrura. Las uniones son criticas porque aseguran la 
continuidad del edificio y pe , 1e transmiten fuerzas de un elemento a otro. Así. las cargas y fuerzas deben 
transmitirse del sistema de piso a las trabes, de ellas a las columnas. y de las últimas a la cimentación. La 
transferencia de fuerzas entre los elementos depende del detallado cuidadoso de las uniones y de la supervisión 
minuciosa que asegure que la fabricación y la construcción sigan las instrucciones o intenciones del diseñador. 

2. CRITERIOS DE DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA 

Los criterios de diseño de uniones viga-columna se pueden fortnular como sigue: 
l. La resistencia de la unión debe ser mayor o igúal que la máxima demanda que corresponda a la 

formación del mecanismo de colapso del marco. Esto eliminará la necesidad de reparar una región inaccesible y 
que sufre deterioros de resistencia y rigidez considerables si se somete a acciones ciclicas en el intervalo inelástico. 

2. La resistencia de la columna no debe afectarse por una posible degradación de resistencia de la 
unión. 

3. Ante sismos moderados, las uniones deben responder en el intervalo elástico. 
4. Las deforrnaciones de la unión no deben contribuir significativamente al desplazamiento de 

entrepiso. 
5. El refuerzo en la unión, necesario para garantizar un comportamiento satisfactorio, no debe 

dificultar la construcción. Una unión típica ccc ·cta elementos provenientes de tres direcciones; se debe evitar la 
interferencia de las varillas que vienen de todJ. _j direcciones. 
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3. COMPORTAMIENTO ESPERADO 

Puesto que la respuesta de uniones viga-columna está controlada por meccu.ic>nns d• corte y adhe. 
que tiene un comportamiento histerético pobre. no es posible _considerar a la unión r-cnw '"" ; uente importante de 
disipación de energía. Por tanto. la unión debe experimentar oajos niveles de ag,:,._, ,,,;en.•• ¡ plastificación. La 
unión debe detallarse de manera que sus deformaciones no contribuyan signifi- ' ·. ·''el .Ir' a la distorsión del 
entrepiso (se entiende por distorsión al cociente del desplazamiento relativo entre !;. · · · ''" entrepiso). Uniones 
bien diseñadas contribuyen en 20% a la distorsión total. 

--Jmo ejemplo, una unión de fachada estará sometida a las fuerzas indicadas en la Fig. 2. En la Fig. 2b 
se presenta la distorsión angular de la unión. El agrietamiento de las vigas en las caras de las columnas. y el 
fisuramiento de las columnas en las partes superior e inferior de las vigas son el rcc.ultado del deslizamiento del 
refuerzo a traves de la unión. Es común suponer en el análisis de edificios que I:s -:ondiciones de apoyo de las 
vigas en las columnas son iguales a un empotramienro. En realidad, el refuerzo de IJ!. vi.cas se deslizará aun para 
bajos niveles de esfuerzo, de manera que un empotramiento perfecto no es posible. : :1 •_tl}Íf;,, ~:e deforma en coname 
por las fuerzas resultantes que obran en la unión (Fig. 2c). las cuales producen tee''"·' a :e largo de una diagonal 
de la unión y compresión a lo largo de la otra. Las primeras grietas diagonales +-arecen cuando los esfuerzos 
principales de tensión exceden la resistencia a tensión del concreto. Puesto que las g 'e'1S s:>n similares a las grietas 
por cortante en una viga, las primeras recomendaciones de diseño se basaron en ecuaciones adaptadas· de 
requerimientos de corte para vigas. Es importante notar que las magnitudes de las fuerzas a las que se somete una 
unión son varias veces las aplicadas en vigas y columnas. 

Ante sismos, las vigas que llegan a la unión en lados opuestos probablemero¡e estarán su: lS a momentos 
flexionantes de signos opuestos. Los factores más importantes a considerar en el diseño de uniones viga~olumna 
ir:.~ . .;yen: 

l. 
2. 
3. 

Cortante. 
Anclaje del refuerzo. 
Transmisión de carga axial. 

~- TIPOS DE UNIONES EN MARCOS DE CONCRETO REFORZADO 

4.1 Según su Configuración Geométrica 

• 

De acuerdo al tipo de anclaje de las varillas de las vigas,- las uniones se pueden clasificar en interiores (las 
varillas pasan rectas a través de la unión. Fig. 3) y en exteriores (las barras se anclan mediante ganchos. Fig. ~l. 
Atendiendo a la configuración de los elementos adyacentes, existen varios tipos de uniones exteriores. Por claridad 
en el dibujo no se muestran las losas de piso (monolíticas con las vigas). 

4.2 Según el Intervalo de Comportamiento 

Aunque es preferible diseñar.las uniones para que permanezcan en el intervalo elástico. es muy posible que 
ocurran deformaciones inelásticas en ella si los elementos adya •. .;tes, vigas o columnas, se deforman plásticamente. 
_En este caso las deformaciones inelásticas a lo largo de las varillas penetrarán la junta; esta unión será del tipo 
inelástico. Por otro lado ·' posible diseñar un marco de manera que se articulen las vigas lejos de la unión (Fig. 
Si. de manera que esta pe. ::;mezca en el intervalo elástico. Para este tipo de marcos la unión será '";rica. 
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5. MECANISMOS_ DE RESISTENCIA AL CORTE EN UNIONES INTERIORES 
--- ~~~---

Un marco de concreto reforzado, diseñado según el Reglamento de Construcciones para~· Distrito Federal 
(RDF-87) debe disipar energía ante cargas inducidas por sismos. mediante la formación de articulaciones plásticas 
en las vigas. Cuando ésus desarrollan sus resistencias máximas, las uniones estarán sujetas a fuerzas cortantes' 
elevadas. 

Bajos los efectos sís!lllcos, se generan momentos flexionantes y fuerzas cortantes en vigas y columnas que 
esfuerzan al núcleo de la unión como se ilustra en la Figs. 6a y 6b. En este dibujo las resultantes de los esfuerzos 
de tensión se denotan como T, y las resultantes de esfuerzos de compresión en el concreto y acero se identifican 
como C. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales tenemos que 

donde V, es el promedio de las fuerzas cortantes de las columnas superior e inferior. El cortante en columnas es 
el correspondiente al desarrollo de los momentos máximos en la vigas. 

Se han identificado dos mecanismos de resistencia al corte en uniones interiores. El mecanismo del puntal -
diagonal de compresión (Fig. 6c) se fortna a lo largo de la diagonal principal de 'a unión como resultante de los 
esfuerzos verticales y horizontales de compresión que actúan en las secciones cr:ticas de vigas y columnas. Es 
importante notar que el puntal se desarrolla independientemente de las condiciones de adherencia de varillas dentro 
de la unión. En este mecanismo, el nudo fallará cuando el puntal lo haga por compresión-cortante. En la Fig. 7 
se muestran los lazos histeréticos de una unión que falló por cortante. 

En el segundo mecanismo, llamado de armadura, se forman pequeños puntales diagonales distribuidos en 
la unión (Fig. 6d). Estos puntales deben ser equilibrados por esfuerzos de tensión en el refuerzo venical y 
horizontal, y por esfuerzos de adherencia a lo largo de las barras de vigas y las varillas externas de la columna. 
Este mecanismo es posible únicamente si se mantiene una buena adherencia a lo largo del refuerzo de vigas Y 
columnas. Sin embargo, es dificil mantener una buena adherencia después de la iluencia del acero. Confortne la 
adherencia se deteriora (y, por tanto, las varillas se deslizan dentro de la unión) el mecanismo de la armadura se 
degrada, de manera que el puntal diagonal de compresión tiene que resistir la mayor parte de las fuerza conantes 
en la unión. 

Las expresiones de diseño. de las Normas Técnicas Complementarias de Diseño y Construcción de 
Estrucruras de Concreto (NTC-Concreto) se basan en el mecanismo del puntal diagonal a compresión. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la resistencia al corte de uniones aumenta con la resistencia del 
concreto. 

Pór otro lado, se ha mostrado que es necesario colocar una cantidad mínima de refuerzo transversal para 
mantener el concreto y la resistencia al corte. También se ha notado que si se incrementa la cantidad de acero 
lateral en la unión, no se obtienen mayores resistencias al corte. 

Los resultados de ensayes indican que la presencia de vigas transversales, sean cargadas o no, mejoran el 
comportamiento de la unión porque contribuyen a preservar la integridad del concreto del núcleo. En forma similar. 
el ancho de las vigas también influye en el componamiento. 

Se han aplicado diferentes niveles de carga axial en la columna en ensayes de laboratorio. Los resultados 
indican que la carga axial en la columna no influye en la resistencia de la unión. 
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La losa de piso ha sido incluida en alguno especímenes. De acuerdo a lo observado, se ha destacado la 
participación de la losl en el confmamiento de la unión y en la capacidad a flexión de las vigas. Se ha enr--··ado 
que la contribución dei refuerzo de la losa sumado a aquélla del acero de la viga, aumenta la resistencia a . , 
negativo (lecho superior a tensión). 

Se ha encontrado que un deficiente comportamiento de la adherencia afecta severamente la rigidez y 
capacidad de disipación de energía de la unión. Aun más, el detenoro en la adherencia modifica el mecanismo de 
transmisión de fuerza cortante. En la Fig. 8 se presentan las respuestas histeréticas para dos modelos, llamados 
A y O. Para el espécimen A se aprecian lazos con baja disipación de energía (área interna reducida) y deterioro 
de la rigidez debidos a un anclaje inadecuado de las barras rectas, mientras que las curvas para el modelo O exhiben 
una respuesta estable con buena disipación de energía. 

Los parámetros que influyen en la adherencia de las varillas a través de las uniones son: 
l. Conflnamiemo, que afecta significativamente el comportamienco de la adherencia bajo condiciones 

sis,.,;cas. La adherencia de la barras de vigas pue.de mejorarse si se aumenta el confmamiento, ya sea mediante una 
m. · carga axial o por medio del refuerzo longitudinal interior de la columna. 

2. Diámetro de la varilla. Aunque no afecta significativamente la resistencia a la adherencia. sí limita 
la fuerza máxima que puede ser transferida por este mecanismo. Por tanto, la relación entre el diámetro de las 
varillas con respecto a las dimensiones de la unión debe mantenerse constante (límite superior). ~!ientras mayor 
es esta razón, aumenta la probabilidad de falla de la adher~ncia. 

3. Resistencia a la compresión del concreto. No afecta de manera importante ya que la adherencia 
depende de la resistencia a la tensión del concreto. 

4. Separación entre las varillas. Si la separación es menor de cuatro veces el diámetro de la varilla. 
la resistencia de adherencia disminuye en un 20%. 

5. Tipo de corrugación. La reacción de la corrugación contra el concreto circundante es la fuente 
más inaportante de la adherencia. D•'e considerarse la posición de las varillas durante el colado. En efecto, si se 
colocan 30 cm o más de concreto p0r debajo de la varilla, la resistencia a la adherencia disminuye. 

6. IDIIONES EXTERIORES VIGA-COLUMNA 

Puesto que en una unión exterior sólo se conecta un viga o :mna. en la dirección de estudio (F;g. 9), 
la fuerza cortante en la unión será menor que la que se aplica en :es interiores de dimensiones y refuerzo 
iguales. De las resultantes del dibujo, la fuerza cortante horizontal e:: .a unión es igual a 

V;.o ~ T - Vcol 

Análogamente a las uniones interiores. se distinguen dos mecanismos de resistencia a1 cortante: el del puma! 
diagonal de compresión y el de la armadura. 

Con objeto de obtener un comportamiento adecuado de uniones e'teriores ambos lechos de 'os varillas de 
las vigas deben doblarse hacia la unión; el gancho debe colocarse lo más c"'ca de la cara externa de la columna 
como sea posible, a menos que la columna sea muy profunda (ya que seria un muro esbelto). 

De acuerdo a la gráfica, para resistir los momentos flexionantes y las fuerzas cortantes sisc,:cas. se formar.í 
un puntal diagonal (ver Fig. 9) entre el radio del doblez de la varilla superior y la esquina infenc: derecha de la 
u:1ión. Es imponante destacar que para mantener este mecanismo de transferencia de carga es indispensable 
confinar la unión con refuerzo transversal. 



__ En efecto, _ _!:i_acero lateral ~n_uniones e~teriores persigue dos objetivos. Primero, confinar el concreto a. 
compresión para incrementar su capacidad de deformación y mantener su resistencia-(qüiz.á·aumentarla):-Segundo;-----
confinar el tramo recto del gancho que tratará de salirse por la cara e~terna de \a columna. 

Los siguientes aspectos deben considerarse en el diseño de uniones exteriores: 
! . Si se espera la formación de una aniculación plástica en la cara de la columna, el anclaje de las 

varillas de la viga se debe suponer que inicia dentro de la columna. Las NTC-Concreto suponen que la sección 
critica, a panir de la cual se mide la longirud de desarrollo, coincide con el paño externo del núcleo de la columna. 

2. Para garamizlf un anclaje adecuado de las varillas ..:!e la viga en columnas poco profundas se. 
recomienda: 

a. Usar varillas de diámetro pequeño. 
b. Emplear placas de anclaje soldadas a las varillas. 
c. Colocar pequeñas varillas en el radio interior del doblez ·para retrasar el aplastamiento 

o desprendimiento del concreto en ese lugar. 
d. Colocar una cantidad suficiente de estribos horizontales para restringir el movimiento del 

· gancho. · 
3. Las varillas de las vigas deben doblarse hacia dentro de la unión. El detalle de colocar el doblez 

hacia afuera de la un'•' c. es decir, hacia la columna. no es adecuado en zonas sísmicas. 
4.' Coi, : el doblez del gancho lo más .cercano a la cara externa de la columna. 
5. Cuando la arquitecrura del edificiÓ lo permita. o cuando vigas peraltadas lleguen a columnas 

esbeltas, se recomienda terminar las varillas de las vigas en 'pequeñas extensiones en la fachada (Fig. 10). Este 
detalle mejora notablemente las condiciones de anclaje de las varillas, lo que se traduce en un comportamiento 
superior de la unión. 

6. Para reducir los esfuerzos de adherencia. siempre es preferible el empleo de v'arillas con el menor 
diámetro como sea práctico. En uniones exteriores, no es aplicable el requerimiento del diámetro de la varilla en 
función de las dimensiones de la columna. En general, es más fácil cumplir con los requisitos de anclaje en las 
uniones exteriores que en las interiores. 

7. DISE~O DE UNIONES VIGA-COLUMNA SEG1.3N NTCcCONCRETO 

Corno se mencionó anteriormente. el diseñador debe prestar atención a dos aspectos para lograr que la 
unión viga-columna se comporte adecuadamente: la resistencia de la unión ;ú corte y el anclaje de las varillas de 
la viga. Ambos estados límite son cubiertos por los requisitos para el diseño de uniones viga-columna de NTC
Concreto incluidos en el Art. 5.4. Para revisar la resistencia del oudo a fuerza cortante en cada dirección principal. 
en forma independiente, se considerará un plano horizontal a media alrura del nudo. Para esta revisión. las NTC
Concreto distinguen dos casos: 

l. Nudo confinado, que es aquél al cual llegan cuatro trabes y en donde el ancho de cada una es al 
:nenas 0.75 veces el ancho respectivo de la columna. 

2. Otros nudos, que son los que no satisfacen lo anterior. 

Para nudos confinados el esfuerzo má~imo nomino. es igual a 5 .;v'f", y para otro tipo de uniones es igual 
a .\.;v'f",. Se supone que un nudo confinado restste cargas superiores a otros nudos. El esfuerzo nominal obrará 
sobre un área definida por la profundidad de la columna y un ancho efectivo, que es, por lo general, igual al 
promedio de los anchos de la o las vigas y de la columna en la dirección de análisis. Los esfuerzos mi:timos 
señalados se refieren a la resistencia a compresión-con:.ante del concreto en el mecanismo del puntal d_iagonal de 
compresión. 

Para confinar el concreto del nudo. así corno los ganchos 1; ~ las varillas en uniones exteriores. se: debe 
colocar refuerzo transve.rsal mínimo como en columnas. Al igual qt.::...: ::n columnas. el acero lateral estará iom:.Jdo 
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por estribos cerrados de una pieza, sencillos o sobrepuestos. Los estribos deben rematarse con dobleces de 135 
grados, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación no debe exceder ~~ la 
cuana par.e de la· menor dimensión transversal del elemento, ni de 10 cm. Los requisitos anteriores 
preservar la integridad del concreto de manera que se mantenga el mecanismo de transferencia del puntal di.o .... 
de compresión. Es imponante cumplir estrictamente con los requisitos anteriores para evitar daños severos, difíciles 
de reparar, en la unión. Si el nudo está conftnado como se indicó arriba, las NTC-Concreto penniten usar la mitad 
del refuerzo transversal mínimo. Esto reconoce que. las trabes que llegan a la unión la confinan por !o' que no se 
requiere la misma cantidad de acero lateral que para nudos no confinados. 

El segundo aspecto imponante en el diseño es el anclaje de las varillas. Para evitar fallas de adheren· .. l 
que. como ya se dijo. aiectan la ·'oodez y capacidad de disipación de energia de la unión. las NTC-Concreto señalan 
que el diámetro de las barras e . igas y columnas que pasen rectas a través de la jllnta deben seleccionarse de 
manera que la dimensión del elemento en la dirección de la varilla sea cuando menos 20 veces el diámetro de ella. 
Así, por ejemplo, si la columna tiene una profundidad de 50 cm, el diámetro máximo de varilla que puede usarse 
es del No. 25 (la designación esta en milímetros y corresponde a una varilla de 1 pulg de diámetro). Se permite 
que el peralte de la viga sea 15 veces el diámetro cuando m.is del 50% de la carga lateral es resistida por muros 
estructurales o cuando la carga axial de la columna superior al nudo es alta. 

Para juntas exteriores,.como se explicó, las varillas deben terminar en ganchos a 90 grados. Lllongitud 
de desarrollo se mide desde el plano externo del núcleo de la columna hasta el paño externo de la barra en el 
doblez. La ecuación para calcular la longitud de desárrollo en kg y cm' es 

F. 
L. = O. 076 db --..:..L .. fi7 

donde d., es el diámetro de la varilla. El tramo recto después del doblez no será menor de 12d.,. 
' 

Un último aspecto relevante con uniones viga-<:alumna es que las varillas longitudinales de las vigas 
pasar por el núcleo de la columna. Esto se debe a que no existe suficiente información experimental que penruta 
e:nrapolar los requisitOs de diseño vigentes a casos en los que el refuerzo pase o se ancle afuera de la columna. 
El refuerzo de los modelos ensayados que sirvieron de base para la formulación de los requerimientos de las STC· 
Concreto se anclab_a o pasaba a través del micieo. 

8. UNIONES DE ESQlJINA 

L1s uniones de esquina, o de rodilla. empleadas en marcos planos o en otras estructuras. presentm un 
problema especial de detallado. La esquina puede estar sujeta a fuerzas que la traten de abrir o de cerrar (Fig. 11 l. 
L·na situación similar ocurre cuando dos muros se intersecan. Desafortunadamente no existe suficiente información 
sobre el comportamiento de este !ipo de uniones y del las del sigUiente tipo ames cargas cíclicas. LJ. discusión que 
sigue es válida para cargas monótonas. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la falla de este tipo de uniones es el resultado del agriet.: .ento 
por tensión diagonal. por falla de anclaje (sobre el refuerzo), por fluencia del acero, por daño del mcla¡e o por 
aplastamiento del concreto. Aunque la tensión diagon.a! es a menudo ignorada .. ,,. puede ser la causa de la falla 
en esquinas que se abren. El anclaje es el problema m.is común en esqu: . ..; que tratan de cerrarse. El 
agrietamiento diagonal en una unión que se abre se presenta en la Fig. 12. El refuerzo debe colocar;e como se 
ilustra. El refuerzo se debe anclar con ganchos. Para conrinar el concreto que resiste compresión se deben colocar 
estribos cerrados. 

276 



9. UNIONES EN FORc\tA DE "T" 
. -------------

Este tipo de uniones se presentan cuando una losa se conecta con un muro. cuando los muros se conectan 
con zapatas, en vigas que llegan a columnas. o en columnas que llegan a vigas de techo. Se han conducido ensayes 
de laboratorio (Fig. 13) en los cuales se observó un incremento en la resistencia conforme se usan los detalles de 
las gráficas de la derecha. En efecto, solamente con cambiar la dirección del gancho se incrementó la resistencia 
en 40%. Esto se debe a que el puntal de compresión que se desarrolla a través de la junta produce el 
desconcharniento del concreto abajo del gancho cuando éste se dobla hacia la derecha. C"ando el gancho se coloca 
hacia la izquierda, el puntal de compresión reacciona contra el radio del doblez. como en el caso de uniones 
exteriores viga-columna. · 

10. LAS UNIONES EN LOS PLAl'i'OS DE CONSTRUCCION 

Para evitar errores o malas ii;J.terpretaciones durante la construcción de uniones. es necesario que el 
diseñador muestre los detalles de las conexiones en los planos estructurales. Al momento de incluir estos detalks. 
el diseñador es fo.rzado a verificar que d'icho detalle se pueda construir. Esto se relaciona con la colocación del 
refuerzo. y con la colocación y compactación del concreto. Por ejemplo. una viga del mismo ancho que e! de la 
columna causará problemas al obrero de la construcción si durante el diseño no se consideró que un recubrimiento 
'gua! sobre el acero transversal de la viga y la columna, prc .. ocar:i que los refuerzos longitudinales de la columna 
... · la viga coincidan. Si en este caso la sección transversal -~ la columna·se agrandara no habria problema. Las 
NTC-Concreto requieren que se incluyan dibujos acotados y a escala del refuerzo en uniones viga-columna (An. 
5.4); sin embargo, lo anterior debe ser aplicado en otro tipo de uniones. 
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Fig. 1 Falla de unioaes viga~lumna en (a) ol sismo de El Asaam y (b) en un espécimen de laboratorio 
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Fig. 4 Unionc:s c:xtcriores viga-..:olumna 
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Fig. 6 Mecanismos Jc: r~sis~t:ncia al corte c:n unionc:s inreriores viga-columna 

280 



Fig. 7 Falla por conant~ en u~a unión int~rior viga-columna 

Fig. 8 Intluenciá dd anclaje en la respu~sta histen:uca de una unión interior viga,olumna 

Fig. 9 Mec:.misrnos de: resistencia al corte en uniones c:xteriores viga-columna 
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Fig. 10 Exter. 'es de viga para colocar las varillas 
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(PO UTR!::S, POTEAUZ) ET DE LEURS JONCTIONS 

Vitelmo V.B~RTERO 
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SUI~I"ARY 

This st~te-of-the-ar~ report summarizes knowledge of seismic behavior 
of linea~ reinforced con~re~· elements; points out studies which have already 

· led to improved design and construction rules for seismic resistant structuresr 
discusses problems without satisfactory solutions; and formul.ates r= "Jmmendations 
for research and development. This report has been divided into eiqnt main 
sections. The first section -includes introduc'tory remarks, objectives and 
scope. The second section reviews general aspects and problems involved in pre-

. dicting seismic behavior of.R/C linear elements and their connections. The 
third, fourth, and fifth sections review seismic behavior of beams, c.-· ;mns, and 
beam-column joints, respectively. In these sections only the behavior· 0f 
elements cast with normal ~eight aggregate end ordinarily reinforced are . 
discussed; lightweight aggregate elements are reviewed in section six. Sec~ion 
seven reviews seismic behavior of prestressed, and of precast elements and 
their conne·~ :ions. Finally a summary, conclusions, and recommendations f:r 
future research ~nd development are presented. 

RESUfiE 

,Ce rapport,résume les connaissances du comoortement seismique des élé~en:; 
lineaires du beton armé. !1 souligne les études qui ont conduit .~ ce ar.eic:n
tion des mÚ"Jdes de "des ion" et de construction des structures rés' ;:anc"s 
aux secousses séismiques. 'ce rapport discute aussi des problemes pas encore 
résolus, et formule des recommendations relatives aux besoins de recherche e: 
de développement. Le rapport .a été divisé en huit sections. La_premiére 
section contient 1 'introduction, les objectifs et le cadre de 1 'etude. e) 
deuxieme passe en revue des asoects et des problemes rencontrés dans la :r~
diction du comportement seism.ique des élements linéaires de béton arreé e: 
leurs conn~ctions.· Les troisi~me, quatrieme, et cinquieme sections son: ::·
sacrées au comportement séismique des poutres, ~e~ colonnes,,et des c:cc~c:· ·· 
poutre-colonnes. Ces sections se limitent aux elements de b=~an fabri:c!s 
avec des agrégats de poids norr;;al, et armés de fa~on standar_. Las;,,;>., 
section traite 'les éléments fabriqués avec des agrégats légers. La ses:'·'·e 
consacrée au comportement s~ismique des é"1éments précontraints et pré:J:· .... 
et leurs connections. Finallement, un r~;umé, des conclusions, et.:e; ·:·' 
commandations pour les futures recherches et développements sont prese"· .. o· 
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1 . liiTRODUCTION 

1.1 General 

Significant advances have been made in ·the U. S. in the last two 
decades in understanding seismi~ behavior of concrete structures. This is 
particularly true for concrete structures .of the moment-resisting frame type 
whose basic elements are beams and columns, their connections and supports, 
and interacting floor slabs. The stimulus for these advances were [1]; the 
First World Conference on Earthquake Engineering in 1956 [2]; the publica
tions .of 1959 SC:AOC 8lue Book [3]; the PCA i·lanual in 1961 [4]; and the dam
ages·caused by the following earthquakes: 1964 Alaska [5], 1967 Caracas, 
Venezuela [9], the 1968 Tokachioki, Japan, and 1971 San Fernando [6]. 

By reviewing the proceedings of the six world co.nferences on earth
quake engineering [ 2, 7- 11], a picture can be obtained of the advances rnade 
during the last two decades in predicting seismic behavior. of concrete 
structures. These advances have teen particu.larly noticeable in. the last ten 
years, and have had sorne impact in earthquake resistant design of all kinds 
of concrete structures. However, rnuch of present know.ledge has.not been 
practically applied, because usua·lly- there are several problems to overcorne 
befare research results can be introduced into codes and irnplernented in 
practice [ 1 ]. In spite of these problems there has. been considerable oro
gress in developing code requirernents for earthquake res.istant construction. 
This is reflected in new codes such as.the 1976 Mexican Code [12, 13 ], the 
1976 New Zealand Code [14 ], and the Tenti!tive P·rovisions for the Development 
of Seismic Regulations for Buildings [15 j .. 

The work that has been done in the field of seismic behavior of 
structural concrete linear elements and their connections cannot be reviewed 
adequately or even surrnnarized in one short paper. Therefore sorne restric
tions will have to be placed in the objectives and scope of this report. 

1'.2 Objectives 
·r 

The main objectives of this report are: 

. , 1) to summarize present knowledge of seismic behavior of linear 
reinforced concrete elements; pointing· out those studies which have already 
led or may lead to improved design and construction rules for seismic resis
tant structures; 

2) to discuss problems ·whose solutions are not yet satisfactory and 
to formulate recorrnnendations. ·for .:·esearch and development needs. 

1. 3 Scope 

To achieve the above objectives, first a .s~mmary'was made of the data 
and results avai"lable. f.rom studies of the seismic behavior of 1 inear rein
forced concrete elernents and their subassemblages, and complex structures made 
of such structural elemen~s. The significance of these results was analyzed 
in light of the total problem of the design and construction of seismic resis-
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tant concrete structures. Ordinarily reinforced.linear elements cast in place 
of normal weight concrete are considered first. Then the problems created by 
the use of lightweight concrete and the use of prestressing and precasting 
techniques· are discussed. -- ·-- ----

This state-of-the-art report has been divided in to eight main 
sect: . .-1s. 

1 . 
2. 

3. 
4. 
S. 
6. 

7 . 

8. 

Introduction 
Review of General Aspects and Problems lnvolved in Predicting 
Seismic Behavior of Structural Concrete Linear Elements and their 
Connections 
Seism~ .: Behavior of Structural Concrete Beams 
Seismic Behavior of Structural Concrete Columns. 
Seismic Behavior of Beam-Column Joints 
Seismic Behavior of Structural Lightweight Concrete Linea,· 
Elements and their Connections 
Seismic Behavior of Prestressed and Precast Linear Elements and 

. their Connections 
Summary, Conclusions and Recommendations for Future Research and . . . 
Develüpment. 

A review of 'the state-of-the-art of experimental work on seismic 
behavior of linear elements up to 1972 has been presented by the author in 
Ref. 16. Therefore. in this report only accomplishments not reviewed in Ref. 
16 and particularly ·;ose in studies published since 1972, will be preser:=d. 
A review of studies carried out up to the beginning of 1977, as well as a di'· 

·cussion of the accomplishments and research and development needs at that 
year, has been presented in a workshop on "Earthquake-Resistant Reinf.orced 
Concrete Building Constructi0n'' (ERCBC) sponsored by the U.S. Nationa] Science 
Foundat"ion [17}. Most of the present report is based on the papers, reports 
and discussions presented at the ERCBC worKshop and those that have beeo Dub
lished since then. Because of lack of time.and space, it has not been :cssi
ble to presentan exhaustive review of the subject under consideration. Only 
general questions of the seismic behavior of 1 inear elements are discussed 
herein. 'For a more detailed discussion the reader is referred to Ref. 17. 
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. 2. REVIE'tl OF GENERAL ASPECTS ANO PROBLEr1S 
INVOLVED IN PREDICT!NG SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL 

CONCRETE LINE¡1.R ELEr1ENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

2.1 Genera 1 Remarks 

Seismic performance of reinforced concrete structures during moderate 
and severe earthquake ground motions has ranged from minar cracking to com
plete collapse. Dueto these collapses, and the relatively lower strenath and 
ductility per unit weight of ordinary (unconfined) reinforced concrete when 
compared with structural steel, it has been suggested that concrete structures 
are particularly vulnerable to earthquakes. However, as Bresler ooints out 
[18], many concrete structures have withstood severe earthquakes without sig
nificant damage, su~gesting that there is nothing inherent in concrete struc
tures which makes them particularly vulnerable to earthquakes. Regardless of 
the material used, properly designed s~ructures will perform well, although 
reinforced concrete may be less "forgiving" or less "tolerant" of improper 
constructiori (workmanship) andmaintenance. Due to this sensitivity, to have 
reinfor¿ed concrete·structures that will behave satisfactorily under severe 
earthquake ground motions· it is necessary that designers pay special attention 
to all the factors that can affect seismic structural performance. 1t is not 
enough to design structures in accordance with the requirements of the latest 
seismic codes. Performance of a structure depends on its state when the 
earthquake strikes, which may well be significantly different from the st~te 
the designer thought would exist at that time. Thus, modifications, mainte
nance, and repair of structures during their lives must be considered in addi
~ion to the general aspects involved in their construction. 

The general philosophy of earthquake-resistant design for buildings 
other than essential facilities has been well· established and propases to: 
prevent nonstructural damage in frequent minar earthquake ground shakings; 
prevent structural damage and minimize non-structural damage in occasional 
moderate earthquake shakings; and avoid collapse or serious damage in rare 
maJar ground shakings. This philosophy is in complete accord with the 
concept of comprehensive design. However, current design methodologies fall 
short of ·realizing the objectives of this general philosophy [ 19 ]. 

In a comprehensive design approach it should be recognized that 
'::uilding damage may result from different seismic effects: (1) ground 
~ailures dueto fault ruptures orto the effects of seismic waves; (2) vi
brations transmitted from the ground to the structure; (3) seismic sea waves 
(tsunamis) and tsunami-like disturbances and seiches in lakes; and (4) other 
consequential phenomena such as fires, and floods caused by dam failures and 
landsl ides. 

The seismic effect that usually concerns the structural engineer, and 
is accounted for by seismic-resistant design provisions of building codes, is 
the response or vibration of a building to the ground s~'l:ing that mioht occur 
at its foundatjon. Although damage due to other effec-. c.ay exceed fhat aue 
tü vibration ~; the building, this paper considers only ""e effects of ground 
shaking at the foundation of concrete structures. 
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2.2 Construction and Maintenance Aspects 

As pointed out earHer·,··a··bui·lding'-s response,- and-the-damage-i-t-sus-----
tains during any kind of excitation depends on how the building was actually 
constructed, not on hm·1 the designer thought it •,¡ould behave. Furthermore, 
design and construction are intimately related: the achievement of good work
manship deoends, toa large degree, on the simplicity of the detailing of mem-
bers, connections, and supports. This is especially true for reinforced con-
crete structures. Although it is possible (on paper and even in laboratory 
specimens) to det!il reinforcement in such a way that seis~ic behavior is con-
sic, obl:; imoroved, in the field such design details may be too elaborate to 
be economically feasible. A design can only be effective if it can be 
constructed. 

Field inspection "as revea1 -. ;t a large percentage of damage and 
:ailure has been due te Jr qual it; .. ~;:rol of structural materials and/or 
poor workmanship, proble.c.s which could hc·!e been corrected if the building 
had been carefully inspected during const •;ction. In many other cases. 
damage, even failure, may be attributed tó improper maintenance of buildings 
during their service life [20]. 

~.nalyses of mill tests of reinforcing steel bars, field control tests 
of concrete cylinders, and mechanical materials studies of specimens removed 
from the s_tructures, show considerable variation in mechanical characteris
tics·[ 20-]. In view of this variability, present seismic code provisions 
which specify only minimum and maximum material strengths, and recommend that 
the design and capacity of members be based on these code specified ~trengths 
alone, are unreliable and can lead to unsafe designs. This is especi·ally 
true in designing connections and in designing for shear for reinforced con
crete structures. 

2.3 General Features of Seismic-Resistant Design 

Efficient seismic-resistant construction necessitates careful atten
tion to the total ·seismic design, construction, and maintenance process. The 
phases of this process include: evaluating the seismic threat, selecting the 
structural layout and predicting the mechanic1 behavior. of the whole soil~ 
building system; proportioning and detailing ~ne structural components, with 
their connections and supports; analyzing the reliability of the design 
obtained; and constructing and maintaining the building during its service 
1 i fe. 

The main design aspects that should be considered are sucmarized in 
the flo·t~ diagram show in Fig. l. This diagram shows the intimate relation
ships of the different aspects and steps in the design process. The inelas
tic response of a structure and therefore of its components, is extremely 
sensitive to the dynamic characteristics of ground motion to which it is sub
jected, as well to mechanical characteristics of its structural and non
structural components. Studies of the response of concrete structures t~ 
severe earthquakes show that the performance of any specific critical region 
of an element is not only very sensitive to the ·· md motion and the 
mechanical characteristics of the structural ma:. :als but evento the final 
main and secondary reinforcement. This sensitivity must be recognized in 
arder to properly analyze the significance of the results to be presentad 
1 a ter. 
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In most designs the loading that will occur during the life of a 
structure is uncertain and can only be described in probabilistic terms. This 
is especially true for seismic loadings as the uncertainties are unusually 
large. Clearly, it would be rational to take a probabilistic approach to 
seismic design [32]. Todo this it will first be riecessary to collect suffi
- i en t s ta ti s ti ca 1 data. 

In summary, the seismic behavior of any element depends on the inter
action of the ground motion and the structure to which this element belongs 
[ 19 - 22]. The.seismic behavior of any structural element cannot be predict
ed solely on the basis of its mechanical characteristics: the pattern (shape 
function") of the excitations ( forces, deformations, changes in en vi ronment, 
etc.) to which it is subjected must a1so be defined. Establishing the 
probable critical excitation involves significant uncertainties anc 1n on1y 
be described in probalistic terms. 

In judging the re1iabi1.ity of results from experiments carried Out on 
reinforced concrete, and particu1ar1y in assess: :he implications of these 
results for design and construction of real s~is. _ resistarit structures, it 
is necessary to consider t~· nature and degree of uncertainties in the actual 
mechanical characteristics _; the structural materials (concrete and reinforc
ing steel) that are used. To define these uncertainties there is a need for 
extensive collection of fie1d and laboratory experimental data, for statisti
cal study of these data [23] and the variations obtained from them. Studies 
may then be carried out on the probability of failure of reinforced concrete 
e1emer ' [24]. The uncertainties of seismic loading, combined with uncertain
ties oc áctua1 mechanical characteristics of structural materials, and of 
mathematical modeling of structura1 element behavior, make predicting seismic 
behavior of even the simplest structural e1ements (such as the linear elements 
under consideration in this report) extreme1y complex. 

2.4 Importance of Loading History 

As pointed out by Park [25], "in the pasta variety of loading 
sequences and acceptance criteria has been used by various research labora
tories throughout the world, making the comparison of results difficult and 
resulting in different conclusions from the obtained results''. In Refs. 16, 
22 and 26, the author has discussed and i11ustrated the effects of loading 
h i s tory on d ifferent types of rei nforc·ed concrete el ements and subassemb 1 ages. 
Figure 2 illustrates the effect of different loading histories on the behavior_ 
of reinforced concrete co1umns [27.28]. Similar effects on a beam-column sub
assemblage of a lightweight reinforced concrete ducti1e moment-resisting frame 
are shown in Fig. 3 [29]. 

In Ref. 28 Jirsa discusses the effect of various 1oading systems. 
The importance of this prcb1em was brought out in the workshop on Earthquake
Res.istant Reinforced Concrete Building Construction, conducted in Berke1ey 
in 1977 [ 17 ]. Severa] working grcups made strong recommendations regarding 
standard 1oading histories and acceptable criteria for judging seismic be
havior of strucura1 e1ements ( see Vo1ume 1 of Ref. 17), 

2.5 Importance of Proper Struct L- ·:t 

As summarized in the f1ow _.agr 
must select the structura1 system, the 
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non-structural components. Proper solutions of the problems en- -~ntered in 
this step,require clase collaboration between the architect, structural • 

· engineer;' and manufacturers~af·materials-:---sophistic.Hion-in-tne selecfion of-, .. -. ~ 
the struttural system, structural material, and nonstructural components is 
of much greater importance than sophistication in analysis. Regardless of 
how sophisticated a method of analysis an engineer uses he cannot make an ill 
conceived structural system behave satisfactorily in asevere earthquake. 
The inertial forces depend upon the mass, damping, and the structural charac
teristics themselves (stiffness, yiélding strength, maximum strength, and 
energy absorption and energy dissipation capacities). Therefore, decisions 
made regarding the choice of layout for the structure and the choice of 
structural and nonstructur2' material must play a ·ignificant role in the 
seismic performance of the structure during tts·l ,.etime. One of the best 
policies in earthquake resistant design is to avoid problems whose so1utions 
are unre1 iable or not known. Therefore designers need to understand h0\·1 
design decisions may create· serious seismic effects. A discussion of the 
selection of a proper structural system is offered in ~efs. 20 and 30. 

Structural. material shou1d have high energy ab~orption and energy dis
sipation capacities per unit weight. To achieve these high capacities the 
material should possess: .. (1) High strength (tension and compression) per unlt 
weight; · (2) High stiffness per unit weight; (3) High internal damping per unit 
weight; (4) High toughness per unit weight;· (5) High resistance to 1ow-cycle 
fatigue; and (6) Stable hysteretic behavior under repeated stráin reversals. · 
Furthermore, the. structural material should be homogeneous, and easi1y adapt· 
able and conducive to forming full-strength connections having the:same char
acteristics as. the material itself [20,30]. In selecting the best :structural 
material.for earthquake resistant construction, a simple plot of the ratio of 
stress per unit weight versus strain for the different available structura1 
materials' can be of use (Fig. 4). Plain normal weight concrete is nota de- .. 
sirable structural material for this type of construction because its •,¡eakness 
in tension requires that it be reinforced. The usually small ducti1ity of 
ordinary reinforced concrete dicta tes the use of confined reinforced· concrete. 

The relatively low value of the strength per unit weight óf normal 
weight concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The 
advantage of using confined lightweight aggregate concrete can be seen from 
the results in Fig. 4. 

Since reinforced concréte is a composite of reinforcing steel bars 
and concrete (which is itself a com~c;ite material), there are many different 
types of reinforced concrete material in use today. Possible combinations 
depend on the different types of aggregate concrete (normal or l ight•.;eight) 

·and reinforcing steel (prestressed or non-prestressed) which are used, and if 
the concrete is cast on site or precast. Precast, partia1ly prestressed 
lightweight aggregate concrete is the combination most likely to be of 
greatest use in the future. The technology of lightweight aggregate andJ the 
Droblems of connections of the prefabricated elements, however, have not yet 

'en resolved properly, and at present the most suitable reinforced concrete 
material for earthquake resistant construr':ion is ordinary reinforced normal 
weight concrete [20]. 

2.6 Importance of Studyina Behavior of Basic Structura1 Elements 

The importance of studying the behavior of baste structural elements 
of a complete structure has been considered in Refs. 16, ·26, 31 and 32. 
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It may appear ideal to test real buildi~gs under the actual loading conditions 
to which they may be subjected during their service life. Such tests are not 
usually feasible due to economic considerations. Even if it would be econom
ically feasible to test a replica of a given building, very little would be 
gained as far as improving our general understanding of seismic behavior of 
the different types of concrete buildings that are in use. There are at least 
t·•o drawbacks to testing real buildings beyond the economic problem. The 
first is that the overall seismic response of an actual bare structural system 
is usually altered or obscured by the participation of nonstructural elements; 
and al so· the performance of individual structural elements can be modified by 
interaction with nonstructural components. This makes it difficult to extra
polate the information gathered to.different types of structural systems or 
even to the same type with different kinds of arrangements of nonstructural 
elements. Therefore, it becomes desirable to obtain a detailed understanding 
of the behavior of the basic elements of a structure under loading or defor
mation similar to that expected from severe seismic ground motion, and how 
this behavior can be altered by the presence of nonstructural components. 

The second drawt::k to testing real buildings is that information 
gathered by testing a co~plete building or structure is difficult to evaluate 
and usually insufficient to forecast the structure's behavior. Prediction 
necessitates the devel"opment of a theoretical mo·~el that may best be developed 
from observed behavior. A logical way to develo~ such a theoretical model is 
to start from an understanding of, and work toward a realistic idealization 
of, the behavior of simple elements [32]. 
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3. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE BEAMS 

3. 1 General 

In Ref. 16 the author discc;- ·~d studies up to ·1972 regarding the 
behavior of structural concrete lLc3r elements and subassemblages. In this 
reference, rather than discussing results obtained from linear elements(beams 
and columns) the author has chosen to discuss the behavior of critica\ reoions· 
of these elements, classifying them as: '1) Flexural Critical Regions;-
(2) Flexural Critical Regions with High Shear; and (3) Flexural Critical 
Regions with High Axial and Shear Forces. While the first two types of 
critical regions are developed in beams they can also be associated with 
columns that are subjected to ·1m1 axial forces. The third type of critical 
region usually develops only in columns. 

Since 1972 tremendous amounts of research into seismic resistance of 
structural concrete elements, particularly beams, has been conducted in many 
countries [ 17 ]. In spite of the advances in knowledge due tri this recent 
research, there is s-.111 a lack of agreement about sorne basic questions of 
seismic behavior of _ :ructural concrete elements. Some of these basic 
questions are described below. 

l. What are the best indices for measuring seismic behavior of 
structural concrete elements? 

Moment vs. curvature of the critical sections 

Moment vs. rotation of the critical regions 

Shear vs. rotation of the critical region 

Shear vs. shear distortion of the critical region 

Load-displacement relationship "of the whole eler:ccnt. 

2. What are the critical loading conditions that control the desired 
seismic behavior? 

Monotonically increasing 

Cyclic with no force reversal 

Cycl ic with force· reversal, but not deformation reversals 

Cyclic with partial defonnatior reversals 

Cyclic with full deformation reversals 

3. Which is the critical limit state, i.e. the one that will control 
design? Is it the serviceability, the damageability, or the collapse limit 
state? 

4 .. What is the acceptance criterion for strength capacity and defor
mation, or energy absorption and energy dissipation capacities (ductility)? 
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What is the maximum defonnation (ductility) that can be tolérated 'or demanded? 
How many cycles of full loador deformation reversals at different ductility 
levels are required? 

These questions are a result of uncertainties regarding: (1) dynamic 
characteristics of future earthquake ground motions; and (2) structural re
sponse·. Tnese unc~rtainties make i.t impossible to accurately : (1) simulate 
the effects of real ground motions on the members of real structures (i.e the 
loading or deformation histories to 1vhich actual. structural members are sub
jected; and (2) to predict the level of inelastic deformation (ductility) 
demand which will occur. 

No definite or proper answers to the above questions have been offered. 
A variety of parameters of loading sequence levels; of intensity of de:arma
tions; and of acceptance criteria have been and are still used today by dif
ferent researchers, making comparison of research results very difficult. 

In studying the seismic behavior of beams; or more precisely, the 
hysteretic behavior of flexural critical regions of linear elements which can 
be subjected to severe seismic excitations, the author h-:." used the moment 
vs. rotation of the critical regions, and the limit states and loading se
quences shown in Fig. 5, particularly Fig. 5(b). Acceptance criterion has 
v.,•ied according to the structural system, the function of the structure, and 
tce seismic risk at the structural site. 

Two loading criteria which have been used in· New Zealand laboratories 
in pseudo-static load tests [25] are shown in Figs. 6(b) and 6(c). The duct''L 
ty factor is calculated using the first yield displacement for the first in
elastic load run defined as in Fig. 6(a). The simple loading criterion shown 
in Fig. 6(b) involves initial loading runs in the elastic range to establish 
the initial elastic stiffness and then four loading runs in each direction 
to displacement ductility factors of 4. This criterion follows that reco~
mended in the New Zealand Loading Code [14]. The more complex loading cri
terion shown in Fig. 6(c) involves more elastic loading runs to observe stiff
ness changes between the cycles of imposed inelastic deformations, and cyc!es 
of imposed inelas- ·: deformation with gradually increasing displacement ·:Jc
tility factor. A ;imple acceptance criterion is that the seismic load carrj-
ing capacity should not reduce by more than 20% during the test [14]. 

Agreement on the above issues among researchers and designers would 
enable research results to be compared on a consistent basis. This agreement 
may only be achieved when sufficient and appropriate·data on the above fac:ors 
becomes available. This will necessitate an extensive analytical and exoeri
mental program. Such a program requires nonlinear dynamic analysis of the 
whole structure in arder to determine the realistic range of expected demanas 
on the members (e.g. loading conditions, ductility levels, pattern, and nu~:er 
af reversals} Analysis of results from some ·of the nonlinear djnamic studies 
carried out at Berkeley on moment-resisting frame [33] and coupled wall str"c
tural systems [34] have shown the sensitivity of plastic rotation demands w1:o 
reseect to the dynamic characteristics of the ground motion and mechanicai 
characteristics of the structure (Figs.7 and 8). When a frame beam (a bea:-.:-:
·langing to a ductil e moment-resisting frame) is designed using present C·J~e r'?
quirements, the number of yielding excursions required and the number of ro:!
tion reversals that the critica] region of the beam undergoes is usuall1 ¡Tal
ler than four even under the most severe earthquake .. However, the numter 
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of reversals increases considerably .for critical regions''of beams acting as 
the coupl_i~g_?_f __ a_~~up_le~ ~ear-walL stru~tur~l systelll __ (Fi_g:_B). ____________ _ 

Following is a review of studies since 1972 that are connected with 
the seismic behavior of beams in R/C moment resisting frames. Studies con
cerned primarily with beams used as coupling elements of coupled shear wall 
systems will be discussed at the end of this section. 

3.2 Seismic Behavior of Ordinary R/C Beams in Moment-Resisting Frames 

· This section reviews studies of seismic behavior of ordinary R/C 
beams in moment-resisting-space frames, that have been cast in situ using 
normal we1ght aggregate concrete. Current knowledge on the behavior of 
lightweight aggregate concrete beams will be discussed in a later section. 
As in Ref. 16, the author found it desirable to distinguish behavior of beams 
whose criti·-ol regions are under praétiéally pure flexure from those in 
which high ,.;ear exists. 

· 3.2.1 Beams with Critical Regions whose Inelastic Behavior is Controlled by 
Flexure. In this paper, cases where the nominal unit shear stress in the 
_critica] regions is small [sayEJ/f(: (psi) (0.25/f¿ (MPa))] are distinguished- · 
from those in which this shear stress is high [ 16 ]. In .the first case, one 
can neglect the effect of high shear on the hysteretic behavior of beam criti
ca] regions designed and detailed according to present seismic cedes [35,36], 
even for the most severe seismic ground motion that can be expected during the 
life of the st,ructure. The effect of high shear is usually detrimental to 
the energy dissipation capacity of critical beam regions. Therefore;:it is 
important that designers working with the architect use a low percentage of 
reinforcement or· selecta structural laJOUt (e.g., relatively long beams), 11hich 
will experience low shear. · 

Numerous studies have been conducted on the behavior of R/C critical 
regio~· whose inelastic behavior is controlled by flexure[l6,25,2'3,37-42,d7] 
Althou9n tests and analytical studies carried out since 1972 did not result 
in any significant new knowledge beyond that· reported in Ref. 16, they 'id 
clarify sorne of the observations made in this reference and they also ; ,;ulted 
in majar advances in the design and detailing of R/C critical regions, speci
fically in improving the energy dissipation capacity of these regions. Sorne 
of these advances are discussed below under different parameters that affect 
the design of beams in frames. These parameters include; flexural strength 
capacity; deformation capacity; energy dissipatton capacity; and prediction 
of stiffness necessary. for predictingth;! dynamic characteristi'cs of the frames. 

3.2.1.] Flexural Strength Capacity. In general, flexural strength can be 
predicted accurately if the mechanical characteristics of the reinforcernent 
under uniaxial tension and compression, and of the concrete (confined and un
confined) are known [40,43-45]. Hovtever, there are still sorne uncertainti~s 
in evaluating the strength capacity of beam critical regions for slender bea~s 
in actual structures subjected to real earthquakes. Sorne of the most impor
tant uncertainties are: (1) the effect of the strain rate, particularl; in 
cases where the maximum strength is reached at or just beyond the yielding of 
the reinforcing bars [ 16,46 ~: (2) the effective width of the floor slabs 
participating in the developro1t of flexura] capacity, e<necially the Jrnocnt 
of slab reinforcement contributing to the total tension .Jrce. 

) 
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As pointed out by Paulay [ 47 ], "the effectiveness of slab steel placed 
further away from the web of a beam or the face of a col umn is 'ikely to de
pend on the torsional resistance of the beams framing into a coiJmn at right 
angles to the beam, the strength of which is being considered''. No definí te 
provisions for the effectiveness of slab steel exists in present cedes, al
though different proposals were made in the draft recommendations of the New 
Zealand Code [T4]. 

3.2.1.2 Deformation and Enero Jissi ation Ca acities. Deformation and 
energy dissipation capacities are contra led by the buckling of the main re
inforcing bars, which is difficult to predict. Therefore, it is more diffi
cult to predict these capacities than the flexural·strength [22 ]. To avoid 
early failure and to assure sufficient deformation (ductility) and energy 
dissipation capacities most of the cedes have introduced more stringent 

'recommendations regarding proportioning and detailing of flexural critical 
regions. Sorne of the most important modifications are related to the 
fa 11 owi ng factors: 

· (i) Amount of Longitudinal Reinforcement Analytical and experimental 
res•Jlts indicate that to atta1n large curvature ductility (say higher than 10, 
wr•· :n is likely to be developed in the ca· Jf severe earthquakes) it would 
be ;¡referable to use ·lower tension steel c;;ntents than are allowed by present · 
ACI 318-77 [35] or 1976 UBC [36] provisions. (The ACI requires that the 
reinforcement ratio, p, shall not exceed 0.50 of the reinforcement ratio, Pb· 
The UBC requires that p shall not exceed O. 75 of Pb. or 0.025). Park [25] 
has reported that in New Zealand, if the compression steel ratio, o', is 0.5 
of the tension steel ratio p, it is recommended that p < 0.016 when 
f(; = 3,6000 psi (25 MPa) and p < 0.022 when f(; = 5,800 psi (40 MPa), with 
linear interpolation between for other concrete strengths. When p'/p > 0.5, 
higher p values can be used. These limits are given by formulae based on 
analytical results [48,4g]. 

(ii) ·pasitive Moment Capacity at Column Connections According to 
ACI 318-77 [ 35 ] and the 1976 UBC [ 36 ] the pos it i ve moment strength of 
flexural members at column connections shall not be less than 50% of the 
negative moment strength. Analyses of experimental·results [40] have in
dicated that to improve the energy absorption capacity of frames it is de
sirable to require that the p' /p shall not be less than O. 75. The advan.
tage of designing óeams in frames with this larger positive moment capacity 
has also been pointed out by Paulay [ 47 ] and shown by analytical studies 
conducted by Anderson [50] and by studies of ductility demand in actual 
design of framed structures [51]. 

(iii) Moment Redistriliution in °"ams of Frames Paulay [ 47] has 
pointed out that in the efficient desigr. )f reinforced concrete ·continuous 
framed beams there are three aims that the designer should attempt to 
achieve: 

(a) Reduce the absolute maximum moment, usually in the negative 
moment regían, and compensa te for this by increasing the moment in the non
critical (usually positive) moment regions. 

(b) Equalize the critical moment demands in beams at either side 
of an interior column 

(e) Fully utilize the potential positive moment capacity of beam 
sections at the column faces. 
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In Ref. 47 Paulay discussed how to carry out efficient moment redistribution 
and concluded that this_redistribution not .only_ leads toa more .economical __ 
beam steel arrangement but minimizes moment input in the columns. 

Bertero and Zagajeski [52] have discussed the importance of proper 
selection of moment redistribution in applying a recently developed computer
aided optimum design procedure [53,54] to the seismic resistant design of . 
R/C multistory frames. According to results obtained using different ~0ment 
redistributions, it appears desirable to base the design on a constant .~ount 
of top and bottom reinforcement throughout the span. The design based on 
this approach requires an increase in total steel volume of about 16% without 
any increase in concrete volume. However, nonlinear dynamic analyses of the 
responses. of the designed frames to different types of ground motions show 
that the design, based on having same amount of reinforcement alano the whole 
span, performs better than a design in which the beam reinforcemen= ; cur
tailed according toa moment envelope in which full moment redistr :ion is 
assumed. Although the required steel volume is higher, there are sorne addi
tional costs in designs where the longitudinal reinforcement is curtailed. 
One of these is the time and therefore cost for properly detailing the rein
forcement. Another is the cost of fabricating the steel cage in the field. 
Furthermore, the probability of human error is greater in detailing and fab
ricating the reinforcement cutoff than in placing continuous bars. A cut bar 
introduces a discontinuity in stress, and the section in which this cut takes 
place can become critical during seismic response. Takin9 all these factors 
into consideration, it is bel ieved best (at least in U. S.) to use a constant 
amount of reinforcement along the length of the beam. 

(-iv) Transverse Reinforcement It is generally accepted that to ob
tain large deformation and energy dissipation capacities it is necessary to 
provide the beam critical regions (potential plastic hinge region), with 
properly designed, detailed, and fabricated transverse reinforcement. The 
larger the demand in' deformation and energy dissipation capacities, the more 
stringent the requirements regarding transverse reinforcement should b~. 
This type of· reinforcement is required to provide: 

(a) Confinement of Concrete: The larger the degree of confinement, 
the higher the compressive strength and particularly the deformation capacity 
of the confined concrete . Confinement also improves the bond characteristics 
of concrete. 

(b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Reinforcing Bars: T~e 
closer the spacing of the· transverse reinforcement, the larger the buckl1ng 
stress resistance of the main bar. 

(e) Shear Resistance: The larger the amount of reinforcement, and 
the closer the spacing, the larger the increase in shear resistance. 

A brief discusoion follows of recent advances in each of these roles 
of transverse reinforcement. 

(a) Confinement of Concrete: Although the beneficial effects of transverse 
reinforcement on deformation capacity : ~uctility) are well known and general
ly accepted, its influence on strength :nhan~ement is _not so_w711 accepted. 
There is still controversy about the actual 1ncrease 1n duct1l1ty and par
ticularly in strength. Reasons for sorne of the existing controversies are 
discussed by Bertero and Val lenas in Ref. 55 .. 
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In seismic-resistant R/C structures, the designer is interested in 
the confinement of longitudinally reinforced, not just plain, concrete. There
fore, there has recently been a series of studies on confinement of longitu
dinally reinforced elements [56-58]. These studies have improved understand
ing of the effect of different types and arrangements of lateral reinforce
ment on reinforced concrete. From these investigations, new constitutive 
laws for confined concrete have been suggested (see Fig. 9). In spite of 
these advances, there still is not sufficient data about hysteretic behavior 
of confined reinforced concrete under the state of stress and strain expected 
in flexural critical regions [55]. Present American seismic code require
ments for beam confinement do not appear to be adequate when large ductility 
is demanded, although the 1976 UBC code requirements for the spacing of 
transverse steel (i.e. d/4, 8 bar diameters ·or 12 in.) are se· 1hat more 
stringent than the ACI-318-77 (i.e. d/4, 16 bar diameters or in.). 

{b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Bars: For flexural critical 
regions designed and detailing according to present seismic code requirements, 
the strength and deformation capacities under seismic excitation are usually 
controlled by buckling of the main reinforcement [ 16 ]. The main factors 
controlling this buckling are: (a) bar size and its mechanical character
istics; (b) concrete cover; (e) the spacing, size, detailing, and fabrication 
of hoops (ti es); (d) strain history of the steel bar; (e) length of the 
critical region (moment gradient). Based on experimental and analytical 
studie~ the author suggested in Ref. 59 that to prevent buckling of the main 
bar befare it is strained to the beginning of strain hardening, the maximum 
spacing, s, should not exceed 40 to 80 for grade 40 steel and 3.50 to 70 for 
grade 60, where O is the diameter of the bar. As can be inferred from r:ig.lO, 
the higher limit values are obtained assuming that the ties offer perfect 
restraint- i.e., they do not allow any lateral movement of the main bar, 
which is difficult to achieve in the field. Inspection during fabrication of 
steel cages, even in the laboratory, reveals that there is always a gap be
tween the cerner of a tie and the main bar. Furthermore the legs of the ties 
will always deform or even move, particularly when the critical region is sub
jected to large inelastic deformation. 

If large ductility is demanded (requiring a strain higher than that at 
the initiation of strain hardening), s should be even smaller than that indi
cated above (see Fig. 10). This is because the Et at the required large in
elastic strain (beyond the initiation of strain hardening) will be smaller 
than the Esr.H of a bar loaded monotonically in uniaxial compression. 

Similar observations have been offered by other investigators [25,28, 
43,60,61]. A detailed discussion of experimental observations regarding buck
ling is offered in Ref. 43. In the experimental results reported in this Ref. 
in which buckling was observed, the shear stress in the critical regions was 
higher than 3 f(:l\pSi} (0.251f(: (MPa)). 

Because of the results of beam tests [38-41,46,62], it was suggested 
that each bar should be supported laterally by a cerner of a tie. Similar 
recommendations have been made by Park [25]. Park has also recommended that 
to prevent buckling in plastic hinge zones, the spacing of stirrup ties sur
rounding compression steel bars should not exceed six times the diameter of 
the bar. It is' al so recommended that stirrup ti es spaced at 4 in. (lOO mm) 
should have a force at yielding at least one-sixteenth of the yield force of 
the longitudinal bar which they laterally restrain. {Note that four inch 
spacing is not required by present U.S. seismic cedes.) 
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The above requirements have been derived for and applied to beam 
-critica 1 regi ons of -st ruct"ures-that-can-be-s ubjected· to very severe-ground---'
motions and in which these regions are the main source of energy dissipation 
i.e., ductile r1oment-resisting frames, and therefore they are too stringent 
for other cases. For this reason, the author believes that the formulation 
of seismic code requirements by just one set of empirical rules, although 
desirable for practical applications, usually leads to the use' of provisions 
which are too stringent for most of the structures. Attempts should be made 
to formuiate seism-ic regulations as a function of the demanded or desired de
formation and energy dissipation capacities. Although this may not be possi-
ble dueto insufficient data and unreliable methods of estimating actual 
demands, work in this direction should be started. 

(e) Shear Resistance: Advances in design requirements for this role of 
transverse reinforcement will be examined later in a discussion of flexura] 
critica] regions under high shear. 

3.2.1.3 Prediction of Stiffness. To estímate the demands of strength, de
formation, and energy dissipation capacities during an earthquake, it is 
necessary to predict the dynamic characteristics of the structure at the time _ . 
when the earthquake shaking takes place. In case of "R/C ductil e moment
resisting frames, the period of the frame is usually controlled by the stiff
ness of the beams rather than that of the columns. Thus the initial stiffness 
of the beams at the moment an earthquake occurs must be estimated as accurate
ly as 'possible. In as muchas the time of occurrence of future earthquakes 
and the history of excitation to which the ·structure has been subjected are 
uncertain it is best to consider a range of probable values of stiffniSS in 
analysis. It is even possible that certain beam regions in a structure may 
have been critically stressed due to service conditions alone (e.g. high ser
vice loads; thermal or settlement deformations, environmental conditions) 
leaving these beams in a state of reduced stiffness. Unfortunately this is 
an area in which ver~ little progress has been made. 

Several investigators have developed sophisticated methods to predict 
moment vs. average curvature at critical regions and have obtained good 
agreement with measured values [40,44,45]. This is illustrated in Fig. ll(a) 
for the case of monotonically incre~'ing moments, up to large displacement 
and then unloading and in Figs. ll(b¡ and ll(c) for the case of cyclic bend
ing reversals. However no satisfactory rules have yet been offered to use 
in practice for predicting initial stiffness. The lack of such rules and 
the consequent implications for practica] seismic design have been discussed 
by Strand [51]. ·strand points out that neither the degree of cracking nor the 
effective width of the flanges due to floor slab contribution are well defined 
in either the code or in available literature. 

A method for computing lateral stiffness of beams under seismic exci
tations has been presented by Orudgev and associates in Ref. 63 and appears 
to give good results. However, again no clear rules are given for estimation 
of initial beam stiffness. 

3.2.2 Beams with Flexura] Critical Regions under High Shear. When nominal 
unit shear stress at the critical region of a framed beam exceeds 3/f~ (psl) 
(0.25/f!_(MPa)), and the beam has 5een designed and detailed accordin9 to 
present u.S. seismic cedes, the critical region is capable of develop1ng 
maximum flexural strength and flexural deformation capacity under monotonically 
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increasing loads. However, this kind of crit: :al region, under rc'!Jt·.Jt.cd 
moment reversals and particularly under full rotation reversals, vrin undergo 
a degradation· in stiffness, and energy abscirption and dissipation capacities 
considerably larger than the degradation of a similar critical region l'lith 
very low shear stresses. Degradation in strength starts to occur .1s che 
number of similar loading cycles inducing reversal of rotation int\'Cc! es. Al
though such regions are capable of developing flexural yielding str·;,¡,!th, an 
early shear failure mechanism (sliding shear) starts to develop aftt•r one 
cycle of full bending reversals beyond the yielding strength leve·:. This 
behavior was discussed in Ref .. 16 in 1972 but at that time it was !"•iltted out 
that the data available was scarce. Sources given at that time inci:!de 
Refs. 64-67. Since 1972 significant advances have been achieved thunks to 
the work of many researchers. Sorne of the results obtained have been published 
and disc:ssed in Refs. 25, 28, 37-43, 47, 62, 68-72. 

A detailed discussion of the effects of high shear in flexu: ul critical 
regions is given in Ref. 40. Figures 12 and 13 illustrate the results obtained 
from two beams, R-5 and R-6, which were tested to examine the e rfcct!; of a high 
shear force on flexural critical regions [40 ]. These beams we:·e identical 
except for their shear span. -:,e shear span of R-5 was t/d = 2./!.; the shear 
span of R-6 was t/d = 4.46 ... :01parison of Figs. 12(a) and 12(b) :tow the 
pinching effect induced by high shear on the load-displacement relationship. 
This pinching effect resulted in a reduction in the energy dissipation 
capacity of more than 66 percent- (349 k./in.for beams R-5 vs. 738 k./in. 
for beam R-6). There was also a reduction in the plastic hinge rotation ca-
pacity from 0.036 radians to 0.026 radians. · 

Perhaps a better picture of the effect of high shear can be obtained 
from Fig. 13, which compares the shear force-shear distortion loading curves 
of beams R-5 and R-6 at comparab,le ductil ities. As the deflection ductil ity of 
the loading reversals increased, there was increasingly more degradation in 
the shearing stiffness occurring in beam R-5 during the initial loading stages. 
Thus, there was a greater amount of shear distortion at comparable cycles. 
The value of averaqe shear stiffness, Ksh. during the initial stage of loadinq 
toa ó/ó'y of about- two was 200 k/in. for beam R-6, while shear distortion 6ósh 
at peak loading constituted about eight percent of the total tip deflection. 
The corresponding value for bea· R~5 were 130k./in., and about 17 percent of 
the total deflection. Af~~r loacting reached a ó/óy of about four, the values 
of K h and Msh/ó were at. .. : 63 k./in. and 0.12, respectively, for beam R-6; 
and s 7 k./in. and 0.37, respectively for beam R-5. · 

A .detailed discussion of the mechanisms involved in the observed degra
dation, mechanical models, and a quantitative analysis of tne degradation of 
shearing stiffness in beam R-5 are presented in Ref. 40. Results of studies 
at Berkeley, and other investigators reveal that: 

(1) Whén maximum nominal shear stress induced during inelastic reversals 
is high in both loading direction (e.g. 5.3Jf¿ (psi) or 0.44Jf~ (MPa) for ~eam 
R-5 in Fig. 12[a]) the degree of shear stiffness degradation becomes very s1g
nificant. For example, the shear distortion of beam R-5 constituted about 37 
percent of the tip deflection as the displacement ductility reached four. In 
the similar beam, R-6 (Fig. 12[b]) ,.with a maximum nominal shear stress of 
3.5 f~ {psi) {0.30. f~ {MPa)) this value was less than 13 percent. 

(2) The shear resistance in cracked R/C critical regions subjected to 
monotonically increasihg load is developed through: (a) shear stress of 
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uncracked concrete; (b) aggregate in~erlocking and frictional resistance along 
cracked faces; (e) web reinforcement resistance at incl inea· cracks; and 

___ (d) _ dowel _action of the .ma.in._stee.l_r:e.infor:cement._ As •. the-beam -is".subjected----· 
to several loading reversals, flexura] and/or flexure-shear cracks may de- · 
velop across the entire beam section; therefore, the shear must be resisted by 
web reinforcement, dowel action, and aggregate interlocking and friction. 
ihe last two resistances become less effective as the crack width increases 
and concrete crushes in the compression zone. As a result, large shear dis
tortion could occur and become an important source of beam deflection as well 
as a significant parameter in the overall behavior of tr.e flexural rrec·Jer. 
lt should be re-emphasized·, however, that this degradation occurs because of 
the opening of the cracks induced by yielding cf the main reinforcement and is 
therefore a combined flexure-shear type of degradation mechanism. Because bond 
slippage of the main reinforcing bars can contribute significantly to t~.e 
opening of fle,ural cracks, the deterioration observed is the result of a 
combined flexure-bond slippage-shear type of degradation. 

(3) Photogrammetric studies conducted during ·the tests at Berkeley 
reveal that, at a ductil ity level of four during the initial loading state, 
the deformation pattern in the critical region is dominatE~ by the shear de
formation at those cracks which remain open throughout the entire beam section. 
for this reason this behavior has been named "Shear Sliding" and the resis
tince m~chanism ''Interface Shear Transfer'' [72]. 

(4) The recorded shear force-shear distortion diagrams indicate that 
after flexural yielding occurred in both loading directions, the degradation 
of shear resistance and the amount of shear distortion increased with the 
~agnitude of applied load _and/or deformation as well as with each repeated 
cycle of reversal ;' The possible shear degradation mechanisms include: .. (a) 
the opening of cracks due te yielding and or slippage of the main reinforcement; 
(b) the spalling of the concrete cover around the periphery of the flexural · 
critical region; (e) the degradation in the ~tirrup-tie anchorage due te 
large variations in the strains wnere it is crossed by inclined cracks, and/or 
by the splitting and spalling of the concrete cover; .(d) the crushing·and 
grinding of concrete at the crack surfaces which could lead to a less 
effective aggregate interlocking resistance along tne open cracks; and (e) 
·the local disruptfon of bond between the longitudinal steel and concrete due 
to the dowel action along the open cracks. 

(5) The shear force-shear deformation model developed in Ref. 40 
offers a reasonable prediction of the shear degradation that occurred during 
the initial stage of loading reversals at a óeam displacement ductility 
ratio of ene, and the first reversal at a ductility level of two. The most 
important parameters for determining the snear stiffness degradation appear 
te be the aggregate interlocking along the large cracks and the dowel action 
of the longitudinal steel. When loading reversals were carried out at! dis
placement ductility of two, the aggregate interlocking resistance could not 
be predicted.~y the analytical model since it does not account for the effect 
of degradation due to reversals. 

As pointed out by Gergely [ 72 ], who has reviewed the problem of "Inter
face Shear Transfer", in beams and other R/C elements (colümns and walls), 
several approaches have been developed for the study of cyclic interface shear 
transfer across open cracks in concrete. In sorne experimental investigations 
[73] the crack width was held constant during shear cycling. In ancther 
study the bars were yielded first te produce the desired initial crack width 
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· [ 74 ]. In a third approach the bars crossing the crack were stressed in 
tension during shear cycling; the tension was applied to obtain the desired 
initial crack width [ 75 ]. An important factor affecting the behavior of 
interface shear transfer is the amount of steei near the crack. Reinforcement 
parallel and clase to the crack delays or prevents shear deterioration 
because the concrete is confined. In addition, diagonal cracks are not allowed 
to propogate from the crack plane and dowel splitting is restrained. The 
mechanism of interface shear transfer for various types of experiments is de 
scribed i~ several papers and reports [40, 72-79]. However, thé interface 
shear transfer mechanism under generalized (variable repeated) loading induc
ing large inelastic deformation still cannot be .lredicted accurately; more 
experimental studies are needed. · 

'Experimental results have shown that the behavior of flexural critical 
regions under high shear stress can be significantly improved by the addition 
of diagonal reinforcement. This is illustrated in Fig. 14 which compares the 
results obtained with different types of web reinforcement [68]. The use of 
diagonal reinforcement is an effective means of controlling sliding shear [28, 
38,39,41 ,68,80-83]. . 

In a recent .publ ication, Scribner and Wight [ 43 ] present valuable 
results regarding the effect of shear in beam f1exural critical regions, as 
well as a detailed evaluation of these r·es"ults and their implications ., 
seismic resistant design. Specimens were. designed with a variety of : _,,gitu
dinal beam reinforcement and tested usirig four different shear spans such 
that maximum shear stresses varied from 21fc (psi) "to 6/f~ (ps1) [0.16/~fc''"(MmP.,-;:a'"') 
to 0.5/f¿ (I-1Pa)]. Half the specimens contained beam web reinforcement as 
specif.ied by seismic provisions of the ACI Building code (318-71) [35] 
and half the specimens contained two laYers of intermediate longitudinal 
shear reinforcement in addition to the Code-specified ties. Based on the 
results of these tests and in conjunctionwith research done by others, these 
authors have concluded that: 

{1) The repeatability of member hysteretic behavior was related to 
maximum beam shear stress; {2) !ntennediate longitudinal shear reinforcement 
provided significant increases in energy dissipation and repeatabilitv of 
'hysteretic response for beams with shear stresses between 3/f¿ {psi) and 
6/f(: (psi) [0.25/f(: (HPa) and 0.5/f¿ (f1Pa)]; (3) Beams with shear stresses 
below this range perfonned satisfactorily without intennediate longitudinal 
shear reinforcemerit and beams with. shear stress·es higher than 6/f~ (psi) 
[0.5/f~ (MPa)] did not perform totally satisfactorily, regardless of the type 
of shear reinforcement used. . 

3.3 Seismic Behavior of R/C Coupling Beams in Shear Wall Structural Systems 

In the last lO years, significant accomplishments have been made in the 
study of seismic behavior of R/C coupling 5eams in snear wall structural systems. 
In Ref. 82, Paulay has .made ~ detailed examination of the observed perfonnance 
of coupling beams in coupled shear wall structural systems. He has pointed out 
that these beams are often deep.relative to their span. Because of this, large 
shear forces are generated which dominate the inelastic behavior of these beams. 
Typically the Vu d/11u ratio is equal to or less than unity. Thus the problem 
of these coupl ing beams is one of flexure with very high shear. Furthermore, 
the defonnation capacity (ductil ity), the number of yielding excursions and 
the num5er of plastic rotat.ion reversals that are demanded from these coupl ing 
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beams are very large when compared with those encountered iri' beams of ductile
moment-resisting frames (see Section 3. 1). 

- --------- - ·-- -··-------------. 

The performance of coupl ing during the 1964 Alas ka [ 5] and the 1972 · 
Managua earthquakes demonstrated that a conventiónal approach to designing and 
detailing these beams results in poor performance. Because of the low value of 
the Vu d/Mu ratio, stgnificant interaction between shear and flexure - usuallv 
disregarded '1 conventional design procedures - may be present. 

Paul ay [ 82 J has analyzed the behavior of couol inq beams that ha ve been 
designed and reinforced according to conventional procedures and those that have 
been designed and reinforced on the premise that the shearing force in these 
beams resolves itself irito diagonal compression and tension forces, intersect
ing each other at midspan where no moment is to be resisted. This last pro
cedure results in 'iagonally reinforced beams. A summary of Paulay's findings 
are presented belo~. For a more detailed discussion see Ref. 82. 

3. 3.1 Behavior of Conventional Reinforced Coupl ing Beams. This type of beam 
is illustrated in Fig. 15(a). Paulay has analyzed the flexural and shear be
havior of reinforced coupling beams. He has also analyzed the effects of 
reversed cyclic loading and the effects of cracking·on the stiffness of these 
be•-,s. His conclusions follow. 

Flexural Behavior. l. For coupling beams with a small aspect ratio, 
the flexural reinforcement would experience. tension over the entire span of. 
the·beam. A 1ow stress area in the vicinity of zero bending, at midspan, does 
not exist and this should be noted when it is intended to splice bars near the 
point of contraflexure. 

2. · The design or analysis of the critical support sections cannot be 
based on the-customary assumptions of doubly reinforced concrete beams. Both 

'the top and bottom reinforcement would experience tension after diagonal 
cracking. For this·reason the beneficial effect of the compression reinforce
ment ductility is not available. 

3. The unexpected distribution (vis a vis, conventional theory) of 
the internal forces. suggests that a different approach to the assessment of 
distortions and stiffness characteristics of coupling beams is warranted. 

4. In spite of the high intensity of shearing forces, the flexural 
bond stresses are not likely to become critical because the rate of change of 
the internal tension would be· considerably less than that of the bending 
moment. 

5. Because the flexural reinforcement would be in ~ension over the 
entire clear span the length of the beam would increase with the load. 

6. Because both the top and the bottom flexural bars are in tension, 
the internal tension resultant will be located between the levels of the top 
and bottom reinforcement. This stiggests that such beams attempt to resist the 
variable moments along the span by means of near constant internal forces 
T = C operating on a variable internal lever arm, z. 

Shear Behavior. The concepts of shear resistance on which the trc
ditional approach of designing shear reinforcement is based need to be n~Jdi
fied for coupling beams. According to conventonal assumptions, a considerable 

143 



portian of the transverse force could be resisted after diagonal c¡;,cking by 
arch action, óecause of the small shear span-to-depth ratio. Howevcr, this 
arch action cannot be developed in coupling beams after yielding of the web 
reinforcement, because the reactive shear forces at the boundaries are applied 
over the full depth of the beam; not in concentration form at the top and 
bottom surfaces. To prevent separation failure along a main diagnnal (i.e. 
diagonal tension failure), shear must be transferred entirely by IVeb reinforce
ment. Other mechanisms which might assist in -shear resistance sho11ld not 
be rel ied on. 

The Effect of Cracking on Stiffness. The effect of cracklng on the 
stiffness of coupling beams may be more important in assessing the elastic 
response of coupled shear walls than in assessing a similar response in a 
ductile reinforced concrete frame. Diagonal cracking has a much larger effect 
on shear stiffness than flexural cracking has on flexural stiffness. Thus, 
diagonal cracking will have a majar influence on the overall stiffness of short 
(small span-to-depth ratio) coupling beams in which shear distortion can 
domínate. Loss of stiffness due to cracking can be of the arder of 85%, a 
quant i ty si gn i fi cant enough to be cons i de red in the des i gn pro ce~ s. 

The Effects of Reversed Cyclic Loading Beyond the Elastic Limits. In 
conventionally reinforced coupling beams with a span-to-depth ratio of less 
than two, the strength and ductilities designed in earthquake resistant coupled 
shear walls are not likely to be attained. The ·load-rotation relationship 
shown in Fig. lS(a) indicates that only limited rotational ductility may be 
developed. Furthermore a sliding shear failure may result after a single large 
flexural yield excursion. 

3.3.2 Behavior of Diagonall y Reinforced Coupl ing Beam. The ductil ity and use
ful strength of coupling beams can be improved by placing principal reinforce
ment diagonally in the beam (Fig. lS[b]) instead of using the conventional 
steel arrangement (Fig. lS[a]). The design of such a beam can be based on the 
premise that shear force resolves itself into diagonal compression and tension 
forces intersecting at midspan where there is no moment to be resisted. Under 
severe seismic actions the diagonal bars can be subjected to large compression 
stress, and perhaps yielding that may lead to buckling, befare the previously 
formed cracks clase. Therefore it is important to ha ve ampl e ti es around the 
diagonal bars to confine the concrete inside the bars and to inhibit buckl ing 
of the diagonal steel. Figure lS(b) shows the load-rotation relationship for 
a beam similar to that in Fig. lS(a), except for the reinforcement arrangement. 
Comparison of hysteretic behavior in these two figures shows the superior re
sponse of the diagonally reinforced beams. This superior response of diago
nally reinforced coupling beams has also been shown in tests car•·'ed out at 
the Portland Cement Association [83]. This type of reinforcement has already 
been used in real buildings [80]. 

3.4 Implications of Results Obtained to Seismic Design 

In the ultimate strength design, as well as in the seismic destgn of 
R/C members, it is essential to provide sufficient shear capacity in possi')le 
hinge locations to develop required flexural and deformation capacities: In 
seismic resistant design, it is important to assure that such regions w1ll no' 

• fail in shear befare adequate rotation is developed at a nearly constant :c . .).< i
mum moment. It is also important that the effect of shear degradation (Jincc
ing of the hysteretic loops) on the energy dissipation capacity of these re
gions be ~inimized. To reduce the potential shear degradation in all toe 
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critical regions, it is necessary to develop good shear resist'ance along the 
regions where large cracks might occur. The use of closely spaced stirrup
ties and _su pp l ementa ry ti es_ has_ pro_ven __ to_ be E!1:fect i ve. in_ improv_ü!9_ the rota
tion and energy capacities of R/C flexural critical regions. This is so not 
only because more shear reinforcement is provided, preventing formation of 
i nc 1 i ned cracks, but al so beca use such rei nforcement pro vides better concrete 
confinement and provides more effective lateral support for the longitudinal 
compression steel. In very short beams, however, a major crack transversing 
the whole section can develop between two adjacent vertical ties. Consequent
ly, these ties cannot function as shear reinforcement. In this case, the use 
of incl ined reinforcing bars appears to be a practical solution .. 
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4. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE COLUMNS 

4.1 General 

In several structural systems, and particularly in moment-resisting 
frames, there are columns which are subjected to very low axial forces; under 
lateral load the behavior of their critical regions is controlled by flexure. 
There is very 1 ittle difference between the behavior of these columns and 
that of the beams, except that the columns are usually subjected to higher 
shear than the beams because they are shorter. Therefore, these columns can 
be classified with the beams under the oeneral denomination of flexural mem
bers. This has be recognized by certaiñ seismic cedes like the ACI 318-71 and 
318-77 [35] which specify that columns shall be designed and detailed in accor
dance with requirements for flexural members when: the maximum factored axial 
load Pe is not greater than 0.4ó Pb, where ~ is the strength reduction factor 
and Pb is the nominal axial load strength at balanced strain conditions. 

This section of the report emphasiies behavior of concrete columns ·in 
moment-resisting space frames, which are ordinarily reinforced and whose cri
tica] regions are subjected to significant axial forces. In seismic-resistant 
analysis and design, a frame structure can be modelled as a planar frame and 
subjected independently to the horizontal component of the ground motion 
acting in the plane of the frame [36]. Therefore at first discussion will be 
limited to the behavior of columns loaded in one of the principle axes (10). 
Later, the importance of three dimensional loading (30) and particularly bi
axial loading will be reviewed. 

4.2 Columns in 10 R/C Moment-Resisting Frames: Ordinarily Reinforced and 
Subjected to High Shear Forces and Significant Axial Forces 

4.2.1 Experimental Studies. A review of the work carried out up to 1972 is 
given in Ref. 16. Since 1972 there have been many investigations of the be-· 
havior of columns s~bjected to seismic excitations. Work carried out between 
''72 and 1977 has been reviewed in a series of papers [25, 28, 47, 72, 84] pre
~~nted at the Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construction [17]. Recent work on columns is discussed also in Refs. 85-92. 
Oespite these studies and some significant improvements in understanding be
havior of colurnns, some of the problems whose solutions were unknown in 1972 
[16] still have not been solved. For example, some very few studies have been 
conducted on the behavior of columns subjected to combinations of tension and 
bending induced by generalized cyclic excitations. Such studies would be es
pecially relevant because during an extreme earthquake the axial forces in 
columns can be lowered to values that can crack the concrete throughout the 
sections, especially when there are large creep and shrinkage effects. Research 
in this area is urgently needed because the importance of interface shear trans
fer in members in tension has. not been examined as pointed out by Gergely [72]. 

The importance of such studies is illustrated by a simple exarnple. 
A 16 in. by 16 in. (400 mm by 400 mm) column with eight #9 bars, when sub
jected to pure tensi0n such that the stress level in the bars approach yield, 
will develop crack ;.·Jths of about 0.02 in. (0.5 mm). Such cracks usually 
form at ties and therefore the ties closest to a crack would be one tie 
spacing away. In the absence of transverse reinfor.cement clase to the crack, 
the reversed cyclic interface shear transfer capacity for such crack <Jidths 
might vary from 200 to 300 psi (1.4 to 2.1 t1Pa); and considerable slip and 
crack deterioration may occur at lower stresses. The dowel capacity of the bars 
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is equivalent to only about to 50 psi (0.35 MPa), thus sliding shear distress 
is possible in columns subjected to tension. For a given interstor_ rela-
tive displac:ement of, say G.5-in. (-l3mm), the compression columns_would ___ _ 
also have to distort the same amount and could undergo damaging sliding 
shear displacements. A slip of less than about 0.05 in. (13 mm) is already 
harmful; such a slip is quite conceivable considering the relative magnitudes 
of approximate sliding shear_and column lateral stiffnesses [72]. 

All the available data have been obtained under excitations which pro
duce compressive axial forces, shear, and bending in only one main plane of 
the element. Since columns are usually subjected to biaxial shear and bend
ing, there is an urgent need for experimental and analytical studies of the 
inelastic behavior of columns under the combined effects of axial force and 

.biaxial shear and bending. Also, during extreme earthquakes tension forces 
can be developed due to overturning moments and the vertical component of 
acceleration. Therefore it is of paramount importance to carry out studies 
on columns in which the axial force is varied from compression to tension. To 
the best of the author's knowledge, the only experimental work on the effect 
of varying axial force in columns has been carried out in Japan [142] and 
more recently at the University of Texas. These studies will be discussed 
1 a ter. 

The columns are still the elements most susceptible to failure in destruc
tive seismic ground motions. This has been demonstrated by inspection of 
damage in many recent earthquakes. In Ref. 93 Aoyama discusses the causes of 
shear failure of columns and countermeasures taken in Japan. The causes of 
such failure can be found, the author believes by: (1) Analyzing present 
methods of evaluating column actiori during severe earthquakes, and estimating 
the range of demands placed on columns; (2) Studying the sensitivity of the 
nominal unit shear stress to the main factors involved in its computation; 
(3) eomparing this sensitivity with the values specified by present seismic 
codes. · 

Park:[25] and Paulay [47] discuss the problems encountered in estimating 
the column actions and therefore in formulating a design procedure that will 
give an acceptable degree of protectlJn against undesirable behavior. 

To illustrate the sensitivity of the nominal unit shear stress to the 
main factors involved in its computation the following equation compares the 
probable realistic value of the maximum nominal unit shear- shear stress, v~ax 
with the value given by Ae! or use codes vfi [35, 36]. ' 

where: 

M e 
u 

<Pe 
. V -e-
<1>(~1,P) 

( 1 ) 

= Maximum moment that can be developed in the real 
column 

= Ultimate moment capacity computed according to 
code provisions 

147 



~e 
V 

e 
~{M,P) 
{b d)R 

w 

{bwd)e 

R Me In eq. 1, the Mmax 1 u 

MR 
max = r u 

where: 

fR 
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pR 

= Actual distance between critical regions where MR 
developed max 

= Nominal clear height of the columns assumed in the 
analysis and design of column 

= eode strength reduction factor for shear 

= Code strength reduction factor for columns 

= Actual size of columns 

= Assumed size of columns used in.code equations for 
estimating v~ 

can be expressed as: 

fR ~R ' M' l ( 2) S max F max 

1 
l pC & M~ y 

~ 

= Maximum steel stress that can be generated 

= eode specified yield strength 

.Actual axial load action on section where R 
= Mmax 

generated 

= Axial load estimated based on code force acting 
on section where Me is computed u 

i S 

~
PR & MR-j 

F max can also 
Pe & M e 

eonsidering that f~ max can be up to twice f~ and 

u 

be considerably larger than one, either because PR is a compression force 
smaller tnan the P corresponding to the balanced point but larger than the 
assume.d <Jr estimated pe or because pR can be a tension force decreasino the 
actual shear resistance, the value of the M~ax /M~ can be larger than two. 
Additionally, because of the actual effects of lap splicing and/or nonstructural 

R e e e . 
elements, the value of Le 1 Le could be larger than one, the ~v 1 ~(M,P) is 
0.85/0.70 (ACI 318-71), and (bwd)R 1 (bwd)e can be larger than one. 

148 



1nererore rne real nom1na1 unlt snear stress, vmax' can oe rour or more t1mes 
than the value obtained using code proceilure v5 ; the value for which the shear 

~~. rei n forcement was de si gned .~Thus-it-is-not-s Ul'pr-is~i ng~that• many~of-the-frame--
failures observed have been due to shear failure of the columns. Therefore there 

is a need to conduct statistical studies of the value of v~ax /v~ in existing 
buildings. 

4.2.2 Experimental Research and Development in Japan. Ohmori in Ref. 84 
points out studies in Japan ·where the behavior of columns was investigated in 
arder to improve the design and construction of real R/C structures. Among 
the important experimental findings of the research, the following deserve 
special mentían. 

Newl Develo ed Transverse Reinforcements--The three types of lateral 
· reinforcement shown in Fig. 16 a , typical of present construction, were 
tested, considering three levels of reinforcement ratio for each type. The 
results reviewed in Ref. 16 and summarized in Fig. 16(b) show the advantages 
of tied (type A) and spiral (type S) columns when compúed with hooped 
columns (type J). However construction of tied columns presents sorne diffi
culties. Therefore, new types of transverse reinforcements that could offer 
good confinement and could be easily fabricated were sought [142]. A combi
nation of spiral and hoop reinforcements was developed which was named the 
KS type. It showed· ductile and stable hysteretic behavior similar to that 
óbserv~d for tied columns (Fig. 16[b]). Figure 16(c) shows the different 
types studied and Fig. 16(d) shows the results obtained. It is clear that the 
KS type i:o 1 umns showed the. mas t s tab 1 e and duct i1 e be ha vi or. The other two 
types which showed good behavior for the same reinforcement ratio, were .the 
spirals (S) and the. tied (T) arrangements. 

·· Splices of Large Size Re-Bars--In the lower story columns of tall 
buildings it becomes necessary to use large size rebars. In this case the use 
of lap splices offers serious difficulties. Various types of welded and 
sleeve .joints were tested. Among the most effective in the sleeve category 
were the squeezed joint, and the Caldwell joint [94]. 

~ Very little information is available on the behavior of lapped splices. 
As pointed out by Gerge.ly [72] impact type tests of splices showed an in
crease in splice capacity and stirrups enhance the toughness and ductility of 
splices. Research is needed on the behavior of lapped splices and mechanical 
splices at high-level load reversals. 

4.2.3 Concluding Remarks Reaarding Experimental Studies. From analysis of 
results obtained in different investigations up to date it can be concluded 
that: 

·(1) Short R/C columns, if designed and detailed to satisfy code recom
mendations for 0 'JCtile moment-resisting frames [36] can develop moderate in
elastic deformation prior to either a brittle shear failure or significant 
shear degradation, when subjected to high constant axial loads and to cyclic 
shear reversals. The word modera te should be emphasized. It is felt that 
the inelastic deformation capac1ties found in the investigations (particular
ly in.Ref. 88) would preve adequate when compared to the magnitude and nature 
of inelastic deformation demands that may be expected for columns that are 
components of frame systems designed on the basis of a weak girder-strong 
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:olumn philosophy. However, these deformation capacities may be insufficient 
~hen compared to the magnitude and nature of deformation demands tpat may be 
!Xpected in frames designed with· soft stories. Furthennore, the above obser
¡ations are valid for cases where there is essentially no fluctuation in axia· 
Force. The change from a ductile. shear-compression failure mode in columns 
iith certain axial compressive force toa brittle diagonal tension mode in 
;imilar columns in which the axial load decreased, suggests the need to in
;estigate the inelastic behavior of short columns in which the axial force 
;aries. The axial force should be varied ~ith shear reversa] from a maximum 
~ompression t6 either a tension value ora smaller compression. 

(2) A comparison of analytical and experimental shear strengths indi
:ates that code shear capacitiei are adequate if actual mechanical character
istics are used. H_2:.;ever, if the expected inelastic defonnations are higher 
than those used in the tests, these code provisions may be inadequate. The 
:oncrete degradation associated with large inel.astic cyclic deformations will 
result in an entirely different state than that'on which the code recommenda
tions are based.· To develop such le· :2 deformation and still maintain shear 

·strength, the contribution of concre:e should be ignored unless the ·core 
concrete can be kept effectively confined, even under the lélrgest deformation. 

(3) Comparison of ·the behavior of columns subjected to different defor
mation histories demonstrates that cyclic deformation "2duces the maximum in
elastic defonnation a member can experience in a give: lirection. This fact 
should be kept in mind when design is controlled by inelastic defonnation de-

. mands. It will be riecessary to specify not only the deformation level that 
is expected, but also the number and type of reversals {partial·, full) expect
ed. The magnitude of the nominal shear stresses developed in sorne of the 
columns tested show that moderate ductile behavior and high shear stresses 
are compatible. However, ·it is necessary to provide sufficient and properly 
detailed transverse reinfc~cement. 

{4) A comparison·of the behavior of columns with different types of 
transverse reinforcemen• indicates that the circular spiral is more effective 

. in maintaining a membe· ; .shear strength. Its continuity and relatively clase 
spacing provide excellent confinement for the core concrete and restrain the 
width of inclined shear cracks. However, the clase spacing of tHe spiral, and 
the fact that it is responsible for significant spalling through the height o 
of the column, reduces the area of concrete in concrete with the longitudinal 
reinforcement and thus contributes to bond deterioration along this reinforce
ment. 

4.2.4 Analytical Prediction of the Hysteretic Behavior of Columns. Many 
attempts have been made to predict the hysteretic behavior of columns, start
ing from the mechanical characteristics of the materials used and following 
the classical approach of continuous mechanics. In Ref. 88 Zagajeski and 
Bertero discuss different methods and models that have been used, and the dif
ficulties encountered in predicting the hysteretic behavior. Perhaps an 
easier approach is to directly model the load-deformation relationship as was 
done by Atalay and Penzien for flexural members subjected to high shear'[95, 
96]. This was done also by others [98] using a degrading trilinear model for 
the restoring force-deformation characteristics of reinforced concrete struc
tures failing primarily in flexure. Jirsa in Refs. 28 and 97 reviewed the . 
analytical work done in modeling behavior of columns and classified these dlf
ferent models in. two categories: "conceptual model "·and "element or filament 
model". An example of goce agreement obtained by using·conceptual models is 
shown in Fig. 17(a). 
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In 1977, after reviewing analytical studies, Gergely [72]"concluded: 

(l) ~1any researchers ha ve used various~ typés of ideal izatioris -an-d~ ------ . 
hysteresis rules in nonlinear analyses and have shown that good results can 
be obtained when the idealizations directly correspond to the system being 
mr~eled. In most cases, however, not all modes of stiffness deterioration 
''"'·e included in the analysis and in the corresponding tests. Significant ad
vances have been made in system identification techniques that allow the de
termination of stiffness properties from test results, or enable lineariza-
tion of non-linear systems. t1ost nonlinear analyses are too complex for 
design use but they are helpful in identifying the effects of various factors 
as well as in aiding in the planning of test programs. 

(2) t1any factors affecting nonl inear response ha ve not yet been isolated 
or studied sufficiently. Therefore, most analyses are reasonably accurate 
only for the test program for which they were derived. If other factors mod
ify the behavior or if a different type of loading is applied, the agreement 
between analysis and test is generally peor, especially after two or more 
load cycles. 

4.3 Hysteretic Behavior of Columns un~der Three Dimensional Loading 

An earthquake ground motion at the foundation of a structure has six 
simultaneously acting components: three translational and three rotational. 
Thus, the columns in a space frame are subjected to three dimensional (3D) 
loading components, which will vary with time during.dynamic response to the 
ground motion. This is particularly true in the case of exterior columns in 
a space frame. In the case of interior columns the variation of axial force 
during the~earthquake might not be important and therefore, although there is 
a state of 30-loading, only the biaxial bending and shear will vary with t'"';e. 
It is common to refer to this as a case of biaxial bending or two dimensional 
(20) behavior, although strictly speaking a 30-state of loading exists even 
for a 20 ground motion. 

~In· 1972 the author pointed out the lack of data regarding the 30 behavior 
of columns [16]. -As a consequence of damage from the 1968 Tokachioki and 1971 
San Fernando Earthquakes, several studies were conducted to see if it was 
possible to analytically predict such damage. Most of these analytical 
studies were based on the conventional planar behavior of the structural ele
ments. Since these studies did not sucessfully justify the observed damage, 
and since there was evidence of biaxial bendings in certain columns, particu
larly in the case of the main buildings of the 01 ive View Hospital, analytical 
studies•of the effects of 20 ground motions were started. 

4.3.1 Analytical Studies on the Effects of 20 Ground t1otiorÍs and Biaxial . 
Loading on Columns. Japanese and American researchers have conducted a ser1es 
of analytical studies on the effects of 20 ground motions on columns. The 
analytical work of Takizawa and his associates in Japan [99] and Pecknold anc 
his associates in the U.S. [lOO] deserves special mentían. · 

In Ref. 99 Takizawa concludes that "The margin of safety against col
lapse of R/C structures is very small when the effects of biaxial response, 
deteriorating ductility, and gravity are.all combined. In Ref. lOO Pecknold 
and Suharwardy rev.iew the analytical work conducted until 1977 and summarize 
the findings as follows: 
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"20 excitation of single mass systems produces a greater perir•d shift, 
which in turn can lead to larger displacement response, depending tu sorne 
extent on the initial system period. Gravity loads acting through the in-
creased lateral displacements may cause collapse. Aithough details of input 
motion and shape of hysteresis curve play a role, they do not appear to de
cisively influence the general trends. The combined effect of cor·relation of 
the orthogona 1 components of response and of i nel ast i e i nteract i 01· genera lly 
appears to increase with relative strength of the excitation. 20 ductilities 
about twice as large a~ ·o ductilities are typical at lO ductilit·:es of about 
5 or more. 

Since the effect of gravity load is consistent, an examination of 
responses without the P-o effect is sufficient to indicate possible problems. 
Two criteria are useful for this prupose: 10 ductil ity demand and system 
period. The most ;mportant indicator is the 10 ductility demand calculated 
from a ene-dimensional inelastic_ response analysi:. If ·the syst~,, strength 
is sufficient to restrict the 10 ductility demand to about two, n.: difficul
ties should occur. In conjunction with this, however, the system period 
shoul d be taken i nto account, si nce the consequences of a s 1 i ght ;mderdes i gn 
are more serious for short period (stiff) systems than fór long period (soft) 
systems. 

Frames resisting seismic loads in both horizontal directions should be 
designed so that column deformations do not substantially exceed "yield". 
An.important factor not accounted for by response studies of single mass 
systeins is the distribution of inelastic deformation between girders and 
columns in space frames, This distribution is different for 20 motion than 
for 10 motion, since columns may yield sooner in 20 motion. The few results 
available for multi-story structures indicate that 20 motion increases 
column response ductility demand and decreases girder response ductility 
demand. Wh 11 e a varyi ng axi a 1 1 oad do es produce 1 a rge changes in the 1 a ter a 1 
restoring force-deformation characteristics of a single column, when these 
éharacteristics are averaged over several columns in a story, the effect on 
the total lateral force-deformation resistance curve for the story appears 
to be slight. The influence of ground motion characteristics should be more 
thoroughly explored. Besides duration and general intensity level of the 
excitation, the relative strength of all components is important: Extensive 
work remains to be done along these lines." 

Jirsa, et al. presents a thorough review not only of analytical work 
in this field but also of the experimental studies that have been conducted 
until 1978 [97]. In reviewing the analytical work, Jirsa, et al., classifi
ed the proposed models in two categories: conceptual; and element or filament 
models. They then summarized the models, applications, advantages, and dls
advantates. One of the main problems in conducting experimental studies js 
the selection of realistic loading histories. The problems discussed ~or , 
lD models are increased considerably because of the many possible comb1nat1ons 
of the path of the two components. 

4.3.2 Experimental Studies. These studies can be classified as studie·s of 
flexura] behavior and shear behavior [97]. 

4.3.2.1 Flexura] Behavior. Takizawa and Aoyama [98] conducted sorne experi
ments and compared their test results with analytically predicted values .o~ 
a conceptual 'model. Measured and analytically predicted response for unldlr
ectional and 20 loading histories are shown in Fig. 17: The measured and 
analytical responses for the square (or diamond) loading history (Fig. 17[b]) 
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are. shown in Fig. l7(c). Note that the general shape of the measured curves 
is predicted by the analytical procedure. However, the magnitude of forces 

-tends to differ,·particularly·af the rai'gest deformatioñlevel, where the 
measured forces were considerably less than the predicted ones. This is 
apparent in the plot of the experimental and analytical force orbits shown 
in Fig. l7(d). The force orbit represents the locus of forces in the princi
pal directions produced by the deflection orbit shown in Fig. 17(b). 

Takiguchi and Kokusho [101], presented a summary of results from 26 
specimens subjected to biaxial bending móments. The specimens were small., 
lO cm. and 15 cm, square cross sections. The experimental results were com
pared with analytically predicted values using a finite filament model, and 
good agreement was found. Takiguchi and Kokusho concluded that "The influ
ence of bending moment about one axis due to dead load on hysteretic character
istics about the other axis should be taken into consideration when conven
Cional seismic resistant design methods (i.e. methods. in which lateral forces 
are applied independently in two directional orthogonal to each other) are 
used for reinforced concrete columns." 

.Okada, Seki, and Asai [102] compared experimenta: results with the analy
tically predicted ones using a finite element model, and concluded that their- · 
analytical model simulated behavior .reasonably well. As the severity of the 
20 loading increased, the measured response clearly indicated the deteriora
tion of strength and deformabil ity of the columns. 

tffect of Axial Load on Flexural Behavior As pointed out by Jirsa [97], the 
effect of axial load in the above studies was not significant. However, in 
the specimens tested the axial load was small or zero and remained constant 
throughout the 20 moment or lateral loading history. 

4.3.2.2 Shear Behavior under 20 Loading. From the point of view of seismic 
resistant design, the ideal frame system would be one of which column hinging 
is prevented. This is not usually economically feasible. However, an 
acceptable degree of protection against pre;,Jature yielding and excessive 
hinging should be attempted [20, 25, 47]. This design philosophy implicitly 
requires that shear failure be prevented or delayed so that the column may 
dissipate, by flexure yielding, an energy larger than that demanded by the 
most severe earthquake. This degree of protection against shear is not always 
easily achieved in practice, when columns are loaded in 20. 

As pointed out by Park [25], "The diagonal shear force resulting from 
biaxial bending in two~way frames due to concurrent seismic loading should 
be considered in design". · The shear strength of rectangular column sections 
loaded along a diagonal has received little attention in the past. Tests. 
have been conducted recently in New Zealand [103] on four reinforced concrete 
members with a 16 in. (406 IT'Jll) square section subjected to uniaxial or dia
gonal shear force and flexure with no axial load applied. Two arrangements 

. of overlapping hoops were used. The difference between the diagonal shear 
strength and the uniaxial shear strength of identical specimens was zero for 
one pair and 3% for the other pair. The result is not surprising, since, 
although for diagonal shear the component of transverse bar forces in the 
direction of the shear force is smaller, the diagonal tension crack has a 
greater projected length and therefore intercepts more transverse bars: 
these effects compensate each other ~25]. 

Jirsa and his associates have started an extensive experimental program 
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on the effect of high shear on columns [97, 104]. The primary va·riable is 
the loading history. The geometry of the specimens is the same for all tests. 
The column is a stiff element (12 in. square, 36 in. long) framing into 
fixed ends representing a stiff floor system. Two series of tests, (one with 
no axial force and the other with varying axial load), have already been car
ried out and reported by Jirsa and his associates [97, 104]. 

20 Behavior- No Axial Load ·Figures 18(a) and lB(b) compare the lateral force
deformation curves for two tests. In one test, the load history was appl ied 
in 10, in the other it was applied in 20 following a square deflection path. 
The force-deformation relationships are shown for a principal axis of the 
column. Such a comparison indicates a severe reduction of capacity due to 
prior or simultaneous loading in the orthogonal direction. This is shown by 
the force orbit in Fig. lB{c), for the specimen subjected toa square load 
path. If, under 20 loading, the resultant force (VR = V~+ Vf:wl is plotted 
against the resultant deformation or the radial deformation from the original 
position (~ = t¡j5 + ófwl• differences between 10 and 20 response are notas 
large (Fig. lB[d]J. Jirsa and his associates [97] pointed out that, while a 
great deal of additional testing will be· needed to qualify the response, re
sults to date indicate that 20 response "may be well correlated to resultant 
force-resultant deformation behavior regardless of the deformation path". 

Otani, of the University of Toronto, Canada has recently started an 
experimental program to investigate the effects o·f 20 deformation on columns. 
He has reported the results from tests of two relatively slender columns 
(12 x 12 x 60 in.) [105]. Because of early fracture of the longitudinal re
inforcement at the welding in a critical region, no data has been obtained 
under cyclic loading requiring large inelastic deformations. From the re
sults obtained, Otani concluded that: 

{a) An effect of biaxial lateral load reversals on the behavior of re
inforced concrete columns was evident prior to the tensile yielding of 
longitudinal reinforcement; 

(b) The effect of biaxial lateral load reversals was relativély small, 
in the specimens tested, after the tensile yielding of longitudinal reinforce
ment; 

30 Behavior with Varying Axial Load As "mentioned above, more research on 
the effects of varying axial load on column behavior is needed." (research 
to date has been reported by Ohmori [84], Kokusho, et al. [106, 107], .. nd 
Jirsa and associates [97]. The experiments in Japan were conducted under 
uniaxial bending; the work done by ·sa was under biaxial bending. Jirs 
concluded that while constant comp(";ive loads hada slight influence, c. 
stant tensile loads hada areater influence on columns subjected to biaxiai 
bending in comparison to añ axially unloaded column subjected to biaxial 
bending. In particular, under cyclic biaxial bending, compressive loads in
creased the shear capacity slightly and tensile loads substantially reduced 
the stiffness of the column and the shear capacity at low load. However this 
reduced shear capacity did not deteriorate, even under large lateral deforma
tion. Additional tests were conducted with 20 lateral loadings and axial 
load variation; however, the trends are not significantly different from 
tnose under constant tension or compression. Axial loads appear to have an 
influence on response only while the load is on the· structure and do not in
fluence subsequent response. This is quite different from lateral loading 
where loads in one direction influence subsequent response in the orthoscnal 

154 



direction. It should be noted that since columns were short, the P-o effect 
·.vas negligible. 

4.4 Concluding Remarks 

Although there have been many advances in understanding column seismic 
behavior most of these have been for columns under uniaxial bending and shear. 
Several analytical methods and models have been suggested for the prediction 
of real behavior of columns. However, most of these models are reasonably 
accurate only for the test program for which they were derived. If other 
factors modify the behavior or if a different type of loading is applied, the 
agreement between analysis and test is often poor, especially after two or 
more load cycles beyond yielding of reinforcement. Furthermore, most of the 
models are too complex for use in analysis or design practice. However, 
they are needed todo parametric.and sensitivity studies, thus helping to: 
identify the importance of various factors; and •id in the planning of com
prehensive experimental programs. 

The Building Research Institute in Japan recently reported ~he result of 
140 tests carried out during 1973-1976 [108]. ''This report presents sorne of 
the most. comprehensive infonnation available on the tiehavior of R/C elements" ·" 
Thorough analyses of tlíis and other data will. permit the improvement of 
present seismic design of columns. 

Present seismic code provisions regarding detailing of columns appears 
to guarantee sufficient ductility to resist moderate demand of inelastic 
deforrnations if these take 'place in just one of the principal planes. However, 
during an earthquake a colurnn can be subjected not only to biaxial bending 
but also to varying axial force. Although there have been sorne studies of 
these problems, there are rnany more factors influencing behavior for 30 than 
for lD response. Therefore, it is not surprising that few advances have been ·. 
rnade and that sorne of the results obtained do not, apparently, agree. It 
appears that bending and shear reversals in the two lateral directions increase 
the degree of stiffness deterioration under uniaxial bending. There can also 
be a significant decrease in strength and energy dissipation if the axial 
force can be a tensile force when large bending and shear exists. A practi-
cal solution to.minirnize the problerns that tensile forces can create in 
colurnns has been developed by the Kajirna Corporation [84, 94]. The outer 
:oltirnns of the first 5 stories of a rnodern 18 story building were post-
censioned. . 

No ~nalytical rnodel has been developed for predicting the behavior of 
colurnns under cyclic 3D loading inducing high shear and variable axial load. 
Sorne experimental programs have been started to gather the data necessary to 
forrnulate such a rnodel. This model is needed to carry out realistic analysis 
of the actual perfonnance of real reinforced concrete structures under·seis~i~ 
ground rnotion. 
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5. SEISMIC BEHA\'".JR OF BEAM-COLUMN JOINTS 

5.1 General 

Efficient seismic resistant design rnay be achieved through predictions, 
or at least visualization of the structure's mechanical behavior under the 
excitations which it may be subjected to during its service life. To facili
tate this prediction, the ideal would be to test real structures under such 
excitations. Sine, such tests are not economically feasible, basic structural 
components have been investigated separately. In the case of moment-resisting 
frames, the beams and columns have been investigated. Significant data on 
behavior have been obtained, and analytical methods of prediction have been 
formulated and used. Therefore the questions is: Can the response of the 
whole structure be predicted from the independent behavior of its components? 
Because of the interactions between these members, it is necessary to have 
information regarding the behavior of certain structural subassemblages. The 
author has discussed this problem in detail in Refs. 16 and 26. 

Figure 19 illustrates the basic subassemblages of a moment-resisting 
frame whose behavior is essentially planar. Note that the beam-column joints 
are included and that there is distinction between the exterior and the inte
rior beam-column joints. As will be dis:ussed later, the actual subassem
blages should be 3D and should consist o~ at least: a column; beams framing 

· into the columns in two orthogonal directions; the joint between these two 
elements; and the floor :•. 'ab they support. The behavior of these subassem
blages should be studied under 3D loading conditions. 

Because a failure of the joint means a failure of the column, ideally 
the joint should be the strongest and the stiffest element of the basic sub
assemblage. In the past this usually has been so. Surveys of earthquake 
damage usually show no evidence of joint •'lilure, except in cases of very poor 
detailing and construction. However, because of numerous failures in beams, 
and particularly in·columns, recent seismic cedes have much more stringent 
requirements regarding design and detailing of these two elements. Therefore 
the author believes that the joint may become the weakest link in the sub
assemblage. This belief has been corroborated by recent experimental results 
in laboratories and in the field. In many cases, although there is no visible 
sign of distress in the joint, it has failed internally with a loss of the 
required anchorage to the main reinforcing bars of the beams and/or columns. 

Current knowledge of the behavior of joints subjected to forces in 
one principal plane of a space frame is reviewed below. Following this is a 
more general discussion of the problem of joints in a space frame loaded in 
three directions. 

5.2 Beam-Column Joints in Planar Frame System 

In Ref. 16, the author made the following observations: 

(1) Types of spec:·"n: Subassemblages like those indicated in Fig. 
19(a), where part of the floor slab is reproduced and gravity forces are 
applied through this slab; should be tested. 

(2) Method of Testing: All tests must have·a standard loading ar
rangement and sequence. The proper loading sequence can only be obtained by 
integrating analytical and experimental studies. The usual sequence of 
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loading is that of gradually increasing the peak value of the load or deforma
tion (Fig. 5[b]). This method can be conservative or not, depending on what 

-element·controls the behavior-of~the·-·subass·emblage. If tlie- oeh·a-vior:-is con-
trolled by the beam or column, this loading sequence will give upper bounds 
for strength and energy absorbed and dissipated. lf a lower bound is desired, 
it is best to use a sequence starting with large peak load and deformation 
cycles. However, if a weak panel zone controls the behavior, the gradually 
increasing load sequence will give a lower (conservative) bound. Another· im
portant consideration is the magnitude of peak deformatio~s in each cycle and 
the number of cycles to which a specimen should be subjected. The magnitude 
of the peak deformation and number of cycles to which the specimen shou1d be 
subjected depends on the type of construction as we11 as on the type of earth
quake. Again, on1y integrated ana1ytical and experimental studies can give 
correct answers. 

(3) Overall behavior: Stiffness degradation observed with reversal 
of loading is considerably larger than that obtained for critical regions 
under pure flexure, or bending and 1ow shear forces. The majar factors con
tributing to this degradation for exterior beam-column connections appear to 
be: diagonal cracking in the joint; crushing of the concrete around the 
curved portian of the anchorage of the beam-co1umn reinforcing bars; and 
grinding of the concrete in these regions and along the diagonal cracking, 
which increases with the number of cyc1es. No reliab1e method exists to pre
dict the quantitative effect of these factors on the joint. Thus, there is a 
need for research on the behavior of joints under repeated reversal cycles. 
Behavior of interior beam-co1umn connections also should be more thoroughly 
-inve~tigated than it has been to date. 

(4) _ Seismic design: For exterior beam-column connections, premature 
failure of the joint can be avoided by beams or stubs framing into all four 
faces of this zone. lf this is not possiblem it is advisable to: (1) use ·• 
large numbers. of small diameter bars for beam reinforcement rather than a 
small number of large-diameter bars; (2) use steel with a 1ow yielding 
strength and_a large plastic plateau.or 1ow strain-hardening modulus of elas-
ticity; (3) use the widest possible column to increase. length of anchorage, 
or extend the anchorage of beam bars into a concrete stub added in the outer 
face of the column; (4) design the shear reinforcement of the panel zone, ne
glecting the concrete's contribution in resisti~g shear and considering the 

· maximum actual stress that can be developed in the reinforcing bars, including 
strain-hardening characte~istics. 

Some of these observations are still valid today, and some of •oe pro
blems still remain, although beam-column joints in planar frames have ~¿en 
studied in many countries since 1972. Experimental results up to 1977 [25,28, 
39,42,47,84,85,109-116] and their imp1ications have been discussed by Park 
[25], Jirsa [28], Paulay [47], and Ohmori [84] during the workshop held at 
Berke 1 e y [ 17]. The res u lts of these s tud i es ha ve be en incorpora ted in a se
ries of recommendations [15,16] and even in new seismic code provisions [12, 
14]. Although some of these recommendations have been questioned [117-,118], 
there is no doubt that overall they are a step toward more efficient seismic 
resistant joint design. 

Since 1977 new studies have been conducted on beam-column joints; 
some of which are reported in Refs. 29, 43, and 119-124. However, a11 these 
studies have been concerned with joint strength. There has been very 1ittle 
improvement in predicting stiffness, stiffness deterioration, and deformation 
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capacity of reinforced concrete joints. These problems will be discussed 
la ter. 

Following is a summary of results from the above studies, and appli
cation of .these results to seismic resistant design, starting with a suggested 
design criteria for the joints. Exterior joints are distinguished from inte
rior joints. The summary is based on results and discussions in Refs. 25, 28, 
39, 47, 119 and 124. 

' 
5.2.1 Design Criteria of Beam-Column Joints. Paulay in Ref. 47 suggested the 
following design criteria for joints in ductile moment-resisting space frames: 

(1) The strength of a joint should not be less than the maximum 
strength of the weakest members it connects. 

(2) The capacity of a column should not be jeopardized by possible 
strength degradation within the joint dueto inelastic cyclic displacements 
of a frame. 

(3) A joint should not be_a prime source 6f energy dissipation. 

(4) During moderate seismic disturbances a joint should respond with
in elastic 1 imits so that no repair would be necessary for the"se inaccessible 
areas of the structure. 

(5) The joint reinforcement that will ensure satisfactory perfor
mance should not present undue const·· :tion difficulties. 

Although most researchers and designers agree with the above design 
criteria, approaches for practical design and detailing of joints vary con
siderably [25,28,47,116,118,124]. 

5.2.2 Exterior Beam-tolumn Joints. As Park [ 25 ] points out, an analysis of 
the forces act1ng on an external beam-column joint of a reinforced concrete 
frame (Fig. 20) and of the associated cracking shows that the bond conditions 
for the longitudinal beam and column bars are unfavorable because: (a) large 
steel forces need to be transferred to the concrete over relatively short 
lengths of bar; (b) flexura] and diagonal tension cracks are present which will 
altermate in direction during cyclic loading; and (e) bond deteriorat.ion will 
occur during cyclic loading. For exarnple, if the outer column bars are near 
to yielding in éompression above the r.ore and are yielding in tension below the 
core, approximately twice the yield force of the bar needs to be transferred to 
the joint core by bond over the depth of the core. The extremely high bond 
stresses so induced, and the anchorage forces from the be~ bars, can result 
in-vertical splitting of the concrete along the cúter column bars. Thus the 
concrete cover over these bars spalls easily, particularly when heavy horizontal 
ties are used. This spalling may extend beyond the joint area, ;ignificantly 
reducing the flexura] strength of the column, leadir.g te hinging in the column 
rather than in the beam [ 42, 124 ]. Therefore, it has been suggested that the 
computation of column strengt~ sh,Juid be based on the :trength of the column 
e ore area only r 124]. 

If plastic hinging occurs in the beam at the column face, the anchor
age of beam steel should be considered toce -,nce within the joint core at 
one-half the column depth or ten bar diamete . .;, whichever is less, from the 
face of the column where the steel enters. An anchorage block, in the form 
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o~ a beam stub at the far face of the column where the longitudinal beam bars 
can be anchored (Fig. 20[c]) has been shown to improve joint performance and 
i s bei ng u sed by sorne d_es igners in New Zea 1 and ._ )'he_maximum di ameter-oLl ongi---- . 

·- ----tud-inal column bars should not exceed l/20th of the beam depth for steel with 
fy = 40 ksi = 275 ~1Pa or :_ 25 of the beam depth for steel with fy = 55 ksi = 
380 1•1Pa. 

It is recommended that the nominal shear stress, V¡;_, carried by the 
concrete shear resisting mechanisms in the joint core should only be taken into 
account if the com~ressive load on the col.umn exceeds O.lf~ A9. _The degrada
tion of shear carr1ed by the concrete occurs due to repeated open1ng and 
closing of diagonal tension cracks in alternating directions and full depth 
cracks in the beam which results in the beam compression being transferred into 
the joint core by bond. The ACI 318-71 [ 35] assumption at 45° cracking is 
difficult to j'ustify since the cracking will be parallel to the diagonal com
pression strut which runs from cerner to cerner·. Hence, the design horizontal 
shear force in Fig. 20(a) .is T-V', where T _is the force in the beam bars en
hanced for overstrength and V' is the column shear force. This design shear 
force should be resisted by the concrete,if the compressive load exceeds 
O.lf[. and by the force in the horizontal shear reinforcement which crosses the 
carné~ to corner crack. Vertical shear reinfo,-~ament should also exist in 
the form of vertical column bars around the perimeter of the column section 
(spacing not to exceed 6 in. (150 mm), with at least one intermediate bar be
tween the corners. Such vertical bars are necessary to help transfer vertical 
shear forces. That is, four bar columns should not be used. A procedure for 
the design of vertical shear reinforcement has been developed [ 125]. 

The use of all these rules could lead to very conservative joi~t con
struction, but until new data is available, such requirements should not be 
relaxed. 

5.2.3 Interior-Beam-Column Joints. Until 1972, relatively little attention 
was paid to interior-beam-column joints. This could have been due to the 
philcsophy of sorne seismic cedes regarding anchorage of the beam bars in this 
joint. For example, the commentary of ACI 318-71 and even ACI 318-77 [35] 
states, "The code does not require anchorage calculations for top and bottom 
reinforcement continuous through beam-column connections except for anchorage 
within each flexura] member". The argument given is that "reverse loading 
tests of interior connections conforming to ACI 318-71 provisions show that 
the advantages of continuity offset any the~retical deficiencies in embedn;ent 
length within the connections". Bertero ana Popov, in Ref. 39, have ques
tioned the soundness of this provisiori, because the sl ippage of the longitu
dinal beam reinforcing bars through the joint can lead to deterioration of 
the subassemblage's energy dissipation capacity. The importance of this de
gradation is illustrated in Fig. 21, which shows test results for one so~~imen 
[39,41]. 

Using the third-floor framing in a 20-story moment-resisting rein
forced concrete building as a prototype, a half-scale subassemblage with an 
interior jcint was designed (Fig. 2l[a]). In this subassemblage, inelas~~c 
action was to develop in the beams, i.e., the design philosophy of stron~ 
columns-weak girders was followed. The beams were reinforced in exactly :r.e 
same manner as beam specimens of a half-scale cantilever series of experi~ents 
(Fig. 21[b]) [40,69]. The testing arrangement for the cross-shaped spec;~~n 
~1as such that an axial column force, as well as vertical forces at the enes 
of the beams, cou1d be applied to it. Whereas the top hinge of the 
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StJbassemblage retnained fixed in posn1on, the other three hinges coulct be 
displaced horizontally upon appl ication of a horizontal force at the lower 
hinge. At large displacements of the loper hinge, the P~o effect caused by 
the vertical load in the column was signific!nt. 

Eight similar subassentbla·:J25 :1uve been tested to date. A brief dis
cussion of the tnajor resul ts fol iov1s. One of the cantilever specimo1s was 
tested under a monotonically incr,=asing load. Ti12 lateral load-defClt'tnation 
relationship ( H vs e) .is sllo';lll i~ r-·ig. 21 (e). From this figure, it can be 
seen that the curve is of (he softening rather than the strain-haruening type. 
This is as to be expected frrnn the results obtained with the beams, Fig. 2l(b) 
together with the added P-5 effect. The significance of the P-o can t• noted 
from the comparison of the t110 cur·1~s shovm in Fig. 21 (e). Besides the H
curve, there is another one for the equivalent story shear, Heq• which is re
lated to the measured sto1·y shear by .the relationsh·ip, Heq = H + Péi/hcol· 

In Fig. 2l(d), an analytic hysteretic loop is compared with the ex
perimental one of Fig. 21 (e). The ugreement for the monotonically increasing 
story shear is excellent. H011ever, large discrepancies can be noted during 
the loading in the reverse sense and these discrepancies become greatly mag
nified during the initial reloading of the second cycle. The following ques
tions therefore arise: 

(1) Why is there such a sharp d2gradation in strength during the 
first reversal, after just the first loacling toa displacement ductility ratio 
of 4.5? 

(2) Why is there such a pronounced degradation in stiffness duri~g 
the first reloading, after just one cycle of a full reversal? 

Since nominal shear stress developed in the beams was small [on the 
arder of 3/f~ (psi)(0.25/f~ (I~Pa))], similar to that induced in the cantilever 
beams of Fig. 21 (b), it is clear -chat the observed degradation was not the 
result of shear in the beams. The main reason.for this behavior was the 
slippage (pull-out) of the beams' main longitudinal reinforcement along the 
column joint. This is clearly shcwn in Fig. 2l(e) where the sum of the mea
sured pull-out and push-in of the steel bars is plotted. 

The effect of repeated load reversals ·can be seen from the results 
presented in Fig. 2l(f). These results ~~ere obtained from tests conducted on 
the specimen used in obtaining the results of Fig. 2l(c) after it was re
paired by injecting epoxy into the cracks. Although it was possible to 
achieve the strength attained during the first loading of the virgin specimen, 
this strength was achieved at a considerably greater deformation. Ouring the 
second cycle, there was a large drop in strength from the first peak deforma
tion reached during initial loading. As the number of cycles increased, both 
resistance at1d stiffness dropped as a result of bond deterioration along the 
embedment length of the be¡om bars. 

Recently, there have been many studies of the interior joint [Z5,47, 
114,117-123]. Many of the points made regarding exterior beam-columns apply 
to interior.beam-column jo·ints. In discussing ways to improve seismic behav
ior of interior joints, Park [25] polnts out that: 

(1) When plastic hinging occurs in the beams at the column faces, it 
is recommended that the maximum di ame ter of longitudinal beam reinforcing 
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bars should not exceed l/25th of the column depth for steel with fy = 40 ksi = 
275 MPa or l/35th of ~he column depth for steel _w~th fy =55 ksi =_3BO_M~a . 

. _The d1ameters of long1tud1nal column-bars-are·l·lml·ted·as for·extenor·Jolnts·. 

(2) The degradation of shear strength with cyclic loading occurs in 
the joint core for the same reason as in exterior joints. Repeated opening 
and closing of diagonal tension cracks, and full depth cracking in the beam at 
the column face, lead to a reduction in the effectiveness of the concreté di
agonal .compressive strut. Figure 22 illustrates the forces acting on a beam
column joint core. The forces entering the joint core are transferred across 
it by the diagonal compression strut (Fig. 22[b]) and by a truss mechanism 
involving diagonal tension and compression induced by the bond forces of the 
longitudinal bars (Fig. 22[c]). The shear carried by the concrete, ve, arises 
mainly from the di~·0nal compression strut: When full depth cracking of the 
beam leaves the lon~itudinal steel as the only effective beam force transmit
ter, the mechanism involving truss action becomes dominant and this mechanism 
requires the presence of both horizontal and vertical bars to carry the diag
onal tension for.ces across the joint core. Hence the force to be carried by 
the horizontal shear reinforcement increases as cyclic loading proceeds and 
vertical steel crossing the joint core is needed to carry the vertical forces 
necessary to complete the truss mechanism. 

·As noted by Paulay [47] althoÚgh it is possible to transfer joint 
shear -·cross the joint core with sufficient ties and intermediate vertical 
column bars, providing adequate anchorage for the main beam reinforcement pre
sents a more difficult problem. The bond of the main beam reinforcement, an
chored in the joint in the plane of the frame, can be adversely affected by 
the same mechanisms that are responsible for joint-core shear strength ·degra
dation: .In pa-rticular by the transverse tensile strains imposed by the mafn 
reinforcement of the beams frami"g at right angles to the plane of the frame, 
and yield penetration into the joint when the inelastic regions (plastic 
hinges) developed adjacent to the faces of the joint. Generally, AC! 318-71 
[35] development requirements cannot be satisfied for beam bars passing con
tinuously through interior joints that are subjected to severe earthquake 
loading. · ~ 

Excellent response to reversed cyclic loading (elimination of hyster
etic pinching) was obtained at the University of Auckland [114] in specimens 
in which the steel forces were transferred to the core by welded bond (bear
ing) plates. Although this arrangement cannot be considered as a practical 
solution to the· joint problem, the tests have clearly shown the great signi
ficance of proper anchorage within the joint. 

When plastic hinges·may form adjacent to columns, the diameter of the 
steel beam bars, passing through a joint, should not exceed the limits indi
cated above: l/25th or l/35th (depending on the grade of the steel) of the 
column depth in the relevant direction. lf this is done, experimental evi
dence indicates that a large number of excursions with adequate ductility in 
both directions of seismic loading can be made befare slippage of the bars 
will reduce the. strength of the joint [47]. 

5.2.4 Elastic Joints. Two of the critical aspects of joint seismic behavior 
discussed above have been found to result in construction difficulties [47]. 
Unless the flexural tension reinforcement content in beams is kept small (i .e. 
less than 1.5 percent) the horizontal joint stirrup reinforcement may beco~e 
so large that serious congestion of steel results. The limitation of bar size 
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in beams, to reduce the danger of slippage, may result in the use of an exces
sive number of bars. Sorne designers have found it necessary to increase mem
ber sizes for the sake of steel placement within the joint. In spite of these 
measures, in conventionally reinforced joints a satisfactory safeguard does 
not yet appear to exist against pullout of beam bars from joints. Whenever 
practical, the prime cause of these difficulties, beam hinges adjacent to col
umn faces, should be eliminated. This may be achieved by curtailing the beam · 
reinforcement so that a deliverate weakness in flexural resistance results at 
a more suitable beam section. The relocated potential plastic hinge should 
be as near as practicable to the column face but far enough to ensure that, 
as a consc-:'Jence of reversed cyclic loading, yield penetration will not extend 
to the column face. In such a beam when well designed, the steel stresses at 
the column face will approach but not exceed the level of nominal yield when 
the overstrength capacity at the relocated plastic hinges is simultaneously 
being developed. Therefore, if the joint core is adequately reinforced to 
resist horizontal and vertical joint shear force, it will remain elastic dur-
ing cycling loading. This design philosophy, of moving the formation of plas
tic hinges from the face of the column and thereby assuring elastic joint 
behavior, was suggested by Bertero and Popov [38,39,68]. Experimental studies 
[42,119] show this to be a sourid and practically feasible philosophy. Figures 
23(a) and 23(b) illustrate one of the techniques used to move the beam inelas- - · 
tic regions (plastic hinges) away from the face of the column. (The specimen 
used is similar to that shown in Fig. 2l[a].) The two top interior main bars 
of the beams were bent downward; and the two corresponding bottom bars were 
bent upward, intersecting 16 in. (406 mm) away from the column face. The hys
teretic behavior of the specimen was excellent (see Fig. 23[c]). The hyster
etic loops became pinched only after the first cycle with a full deformation 
reversal at displacement ductility seven. Comparison of test results of Figs. 
23(c) and 2l(f) shows a significant improvement achieved by moving the plas-
tic hinge away from the column faces. 

The above results have been confirmed by an experimental study carried 
out by Bull [126], and has been discussed by Paulay [127]. Paulay has also 
made recommendations which have been incorporated in the seismic provisions 
of the Draft New Zealand Code [14]. 

5.2.5 Prediction of Stiffness and Energy Dissipation Capacity of Beam-Column 
Joints. Analysis of results from investigations into the seismic hysteretic 
behavior of beams and beam-column subassemblages indicate that joints of R/C 
frames should not be considered rigid as is usually assumed. Two possible 
sources of deformation that may develop at the joint must be included to ac
curately predict the actual hysteretic behavior of the frame, particularly 
when large displacement ductility demands are expected. These two sources of 
deformation are illustrated in Fig. 24, and will be identified as the shear 
distortion of the joint .Yj, and the fixed-end rotation at the column face, 
9FE· Often the most important deformation is the one due to eFE· In contrast 
with the amount of research carried out to improve the design of beam-column 
joints for shear strength, very 1 ittle has. been conducted to improve methods 
of predicting stiffness, deformation capacity, and energy dissipation capacity 
of these joints. These mechanical characteristics are controlled by the 9FE· 
which in turn depends on tr cond-slippage characteristics of the beam bars 
along its embedment length e: the joint. 

Although excellent work has been done by several investigators on bond 
under generalized loading [128], to the best of the author's knowledge none of 
these investigations specifically a· •ressed the problem of bond deterioration 
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developing at the joint of an interior column. In the case of a joint in an 
interior column, we are dealing with bond-slippage of steel bars which are 
embedded in a well confined reinforced concrete but which can still be ad" 
versely affected by the mechan1sms d1scussed in s-ection 5~t.-l:--- AtBerkeley, 
there has been an investigation of the simplified problem of bond-slippage of 
bars embedded in well confined reinforced concrete, which simulates the con
ditions of a·beam-column joint in aplane frame loaded laterally in its plane 
[129-133]. From the results of these experimental and analytical studies it 
has been concluded that: 

(1) The ass~mption that beam-column joints of moment-resisting R/C 
frames are rigid needs to be reexamined. The main reinforcing bars of the 
beams do pull-out, and thereby cause beams to experience fixed-end rotation. 
The consequences of this behavior on the overall structural response must be 
examined. 

(2) In the joints, it is essential to distinguish between the bond 
of unconfined concrete in the column cover from that of the confined core. 
The latter is appreciably·better. 

(3) Under monotonically increasing loads, when the beam main bar 
reaches yielding the accompanying pull-out can cause ' fixed-end rotation in 
the arder of 0.001 radians. 

(4) The displacement of a bar due to monotonic loading at the column 
face can be estimated using simple idealizations of bond stress distribution 
[ 131]. The dependence on concrete s trength, type of 1 ugs, embedmen t 1 ength, 

·concrete confinement, etc. requires further investigation. 
-

(5) .Significant bond deterioration occurs from cyclically applied 
load reversals, particularly when the applied stresses exceed yield. 

(6) .:It appears that bond resistance deterioration is gradually sta
bilized at the value of friction between two concrete cylindrical surfaces 
which have a'common diameter .equal to the outer dimension of the bar, includ
i ng the .1 ugs. 

(7) More comprehensive analytical model s úe required for general ized 
loading of a bar. (A model has been developed b:: 'iwathanatepa [133].) 

. (8) The implications of the effect of eFE on the behávior of struc
tural systems should be studied analytically. (A computer program that per
mits inclusion of eFE in nonlinear analysis has been developed by Soleimani 
[120].) . 

5.3 Beam-Column Joints of Space Frames Subjected to 30 Loading 

As pointed out in the discussion of columns under 30 loading, the 
moment-resisting frame is usually a space frame having two-way frames in each 
joint, i.e., beams framing into the joint along the two orthogonal main axes 
of the structures, and subjected to ground motions with components in both 
directions. In spite of this, most seismic codes presently require that the 
joint be designed independently in each direction. Furthermore, sorne codes, 
such as ACI [35] allow the transverse reinforcement in the connection to be 
reduced by one-half if every beam has a width not less than one-half the col
umn width and a depth not less than three-fourths that of the deepest beam 
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framing into the connection. Even the new recommendations of:the ACI-ASCE 
Committed '352 [116] for design of beam-column joints allows an increase in 
the shear stress carried by concrete when. the joint is confined by lateral 
members framing into the joint. It is agreed that transverse confinement can 
enhance the shear capacity e::' the concrete. However, the question is how ef
fective this confinement can be when critical regions (plastic hinges) are 
developed in the beams framing transversely into the joint. . . 

In Ref. 25 Park has shown that if the beams in the two directions are 
identical and they·yield simultaneously, the horizontal shear force acting 
along the diagonal of the joint cross section (Fig. 25) is IZ times the uni
ax i a 1 shea r force. However, the di agona 1 tens ion e rae k i ntersects the same 
number of reinforcing bars as for un1axial shear. lf these bars are parallel 
to the sides of the section, the diagonal component of the bar·force is only 
1//Z that available to resist uniaxial shear. Hence design for biaxial shear 
for symmetrical two-way frames can lead to approximately double the quantity 
of s~ear reinforcement required for uniaxial shear design. This can create 
serious practica 1 prob 1 ems, su eh as congestion of stee l. Experimenta 1 stud i es 
of this problem are needed. Sorne experiments are presently being·carried out 
at the University of Canterbury, New Zealand [121], and at the University of 
Texas, Austin, Texas. 

5.4 Concluding Remarks 

Research concluded since 1972 has resulted in significant advance in 
understanding the behavior of beam-colu~n joints, leading to development in 
the practical design and construction of such joints. However there are sorne 
problems that still need further research ánd development. There ·is a need to 
study how the strength capacity of the joint can be affected by (a) the slab; 
(b) 30 loading; (e) the eccentricities of the elements framing into the j6int; 
(d) the amount and type of 'both transverse and longitudinal reinforcement. 
The main parameters controlling such strength capacity should be identified. 
There is also an urgent need to stúdy the joint's stiffness, the deterioration 
of this stiffness, and its deformation capacity and energy dissipation capac
ity. It is important to develop simple but reliable mathematical .models of 
joint behavior that can be used in computational analysis to study the affect 
of joi nt behavi or on sei smi e response of ductil e moment-resi sting space frames. 

Until further information is available, joint 1design should be based 
on the stringent rules given above or should be based on the philosophy of 
keeping the joint elastic by moving potential critical regions in the beams 
away from the face of.the columns. · 
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__ 6. SEISMICBEHIWIOR_OF_L!GHTWEIGHLCONCRETE __ _ 
LINEAR STRUCTURAL ELEMENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

6.1 General 

:ere are a number of advantages to using lightweight, rather than normal 
weight, aggregate concrete in seismic-resistant reinforced concrete construction. 
One of the basic principies of such coristruction is to avoid use of unnecessary 
mass. The lower the weight of the reactive masses the lower the seismic forces 
that will develop as a consequence of earthquake ground motions. lf one com
pares the standard mechanical characteristics obtained from compression test 
per unit weight of lightweight concrete with those of normal weight concrete 
(Fig. 4) or analyzes results available from experimental studies on individual 
structural elements there is no doubt that it would be advantageous to use 
1 ightweight aggregate concrete. Therefore, sorne investigators have concluded 
that the use of this type of concrete results in more efficient earthquake 
resistant construction [134, 135]. However, proper assessrrient of the per
formance of any structural system requires not only analysis of the behavior 
of the individual elements, but also of the assemblage of these elements. As 
already discussed, this is of· particular importance in the case of R/C 
structures where connections between elements depend upon transfer·of forces 
between the two constituent mate~ials, reinforcing ste~l bars"and concrete. 

Current seismic cedes in both the U.S. [35, 36] and Cánada [136] permit 
the use of lightweight concrete in the construction of ductile moment-resisting 
space frames. The only precaution is that "the maximum specified strength for 
lightweight.concrete shall be limited to 4000 psi (28 MPa)". Unfortunately, 
because of its lower modulus of elasticity, very high compressive strength 
concrete mixes have bee~ used to achieve a higher degree of stiffness and this 
has caused s·ame problems regarding the use of these mixes for seismic-resistant 
construction, particularly regarding the effectiveness of confinement, bond, and 
shear transfer of such concrete. 

6.1.1 Confinement. References 20, 23 and 137 discuss the problems of usinq con
fined lightweight aggregate concrete for seismic construction. A summary of 
the observations made in these references follows. 

Confinement of concrete with all types of aggregate tested was effective 
in developing large deformability. However, the effectiveness of concrete 
confinement in the performance of earthquake-resistant reinforced concrete 
structures should not be based only on the extent to which the deformability is 
increased, but also on the ability of the.confined concrete to sustain large 
deformations without loss of strenqth. Therefore, confinement should also in
crease the compressive strenqth of-the concrete, so that it is possible to off
set the loss of strength due-to the reduction of the cross-section resulting 
from crushing and spalling of the concrete cover. 

Figure ~6 shows sorne results of the study in Ref. 23. These results show 
that the conditions of increased deformability and compressive strength are 
satisfied toa verying extent for different concretes, and the effectiveness 
of confinement is highly sensitive to the type of aggregate used. The effect
iveness of confinement can be characterized by two material constants, ko and 
k~, which are defined by relating the increased compressive strength ~· to 
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the confinement pressure, fr. 

* · The max.imum compressive strength f~ max, occurs after sorre strain, 
s0 , and can be related to the unconfined compressive strength of the same 
concrete, fe, and the confinement pressure as: 

f; max = fe+ kofr (3) 
At very laroe deformations, s~ » s~ , tlie compressive strength usually de
cteases toa value of f~u ' and can be related to these ;ame parameters as: 

= 
( 4) 

The confinement pressure, fr, depends on the geometric and material 
characteristics of the spiral wire, and can be approximated by: 

2A f sp S 1 = ----- = 2 Ps f 
De S 

S ( 5) 

where Ps is the ratio of volume of spiral to total volume of core and fs is the 
stress that had been developed by the spiral wire._ Assuming that the ductile 
spiral wire yields when the longitudinal-strain in the concrete is in the 
range E~ tos~, and that the strain-hardening of the spiral is negl igible in 
the range of these concrete strains: · l) fs is equal to fy; (b) fr can 
be calculated for given values of Asp. De, and s from Eq. 5; (e) values of k0 
and k u can be cal e u l ated from Eqs. 3 and 4, us i ng the test res u lts. The va 1 u es 
for the five different concretes used in this study are shown in Table l. 
Early investigators have shown that the confinement effectiveness coefficient, 
k, varies with lateral· pressure intensity and with longitudinal strain. How
ever, in developing the ACI criterioñ for spiral reinforcement (Section 10.9.2 
of ACI 318-71) [ 35] and similar criteria which are based on the confinement 
of concrete, a constant value of k, usually taken as 4.0 to 4.1, has been 
assumed. 

'l:ABLE 1 • - EITECT OF C0.11FI:rD!ENT O:T CCMPRESSIVE STRENGTH A.'ID 
DEFORMATION OF CONCRETE. 

Type of Confinetntnt ~a~i~um Camore~sion 1 Ult11'111te Comcresslon 

Concnte Stress Strain ! Confinement Strain Conflnement 

Rlt1o Rltio Effectiveness Ratio Effectlveness 

(f,lf;l (cO/c0 ) 'o (c~/c 0 ) k 
u 

~ o:u 1.8 

1 

7.0 11.5 

1 

~ 

E·S O.JZ 7,8 5.0 11.5 l. 1 

L1ghtwe1ght 0.13 1.9 

1 
·-· 8.7 -o.s 

R·S 0.3'2 4,0 Z ,O 6.7 2.0 

8·5 0.13 l. 35 3.9 10.6 o 
O.JZ !.SS LO 8.6 0.9 

0.11 1.8 

1 

z. 7 8.9 ·'-0 R·l 
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As shown in Table 1, the values of k for normal weight aggregate con
crete vary in the range of O te 7.0. For the two lateral pressures (0.13 fe 
and 0.32 fe)., values of ~o at ma.ximum compression. are 7.0 and 5.0 respectively, 
and va lues of kú· at ul ti mate ·strength-are-O-and-3;-1-respectiVe ly. -sa·sed-ón ·' 
these values, and noting from Fig. 26 that concrete behaves ·;n· a relatively 
ductile manner throughout a signiftcant range of strains, a constant value of 
k = 4.0 may be justi(ied for normal we'ight concretes such as E-5, particularly 
in the case of fr = 0.32(fcllo· . . 

For 1 ightweight concretes B-3, B-5, R•3, and R-5, the values of k vary 
in the range of -1.0 te 4.4. ·Negative values of ku indicate that compressive 
failure in the confined concrete r··: occur at values below the compressive 
strength of 'm~onfined concrete. . Jr the two lateral pressures (fr, 0.1 f~ 
and fr = 0.3 fe)• values for k0 at maximum compression range from 1.0 to 
4.4 and values for ku at ultimate range from -1.0 to 2. l. Based on these 
results, a value of k in the range_of 1.0 to 2.0 should be taken in deve1oping 
design criteria based on the increase in strength due to confinement of 1ight
weight concrete. Therefore, the amount of spiral steel required in a column 
of 1ightweight aggregate concrete wi11 be 2 to 4 times greater than that 
currently prescribed by the ACI Code [ 35 ]. Because of the geometric 1 imita
tions introduced by the size of the spiral wire and the mínimum spacing, it 
would be virtua11y impossible to produce a spiral which would also allow 
normal placing of concrete. 

The effect of the variable coefficient, k, is illustrated in Fig. 27. 
In this figure, the loss of the axial load carrying capacity for spirally 
reiriforced concrete columns due to spalling is plotted against k, assuming that 
the spiral reinforcement was designed in accordance with the ACI criterion 
[ 35]. This,loss of capacity is expressed as a ratio and derived as: 

Loss =. O.B5fc(A9 - Ac) - kfrAc ; 

and usin-~ Eq .. S 

Loss = •. O.BSf(;(Ag - Ac) - O.SkosfsAc (6) 

According to the ACI criterion, o5 = 0.425 [(Ag/Ac) - l](f(;/fsl· B~ subst!tuting 
this equation into the above, and dividing by O.BSfcAg, the follow1ng rat1o 
is obtained . · 

Loss 
o.B5f(: Ag 

= (1 -~ ) - 0.25k(l - ¡g ) 
Ag 

(7) 

Typical values of Ac/A (where Ac is the area of core and A !s the· 
gross area) for. spirally rei~forced square columns vary from appr8x1mately 0.4 
to 0.6. For round columns this ratio varíes from approx1mately 0.5 ~o 0.7. 
The loss ratio for typical values of Ac/Ag is plotted in Fig. 27, wh1ch 
i1lustrates the significant 1osses that can occur dueto k values 1ower than 4. 

Most of .the recent suggestions and requirements for improved design of 
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earthquake-resistant reinforced concrete structures rely on the·beneficial 
effects of confinement on concrete behavior. Thus it is important to analyze 
the implications of the results summarized above I 23] with·regard to seismic 
behavior of concrete structures. Sorne observations.obtained from such analyses 
fo 11 ow [' 1 3 7 ]. 

l. Confinernent of concrete with all types of aggregates is effective 
in developing large deformability, i.e .. large ultimate strains. This 
characteristic is the majar factor in the improved performance of elements with 
spirally confined concrete, as it compensates for sorne of the losses in strength 
and stiffness of concrete under cyclic loading. 

2. The increase in compressive strength due to confinement is about 
twice as great for .1ormal weight concrete as for lightweight concrete. There
fore, one should be cautious in using equations from tests on normal weight 
aggregate concrete to predict behavior in lightweight concrete. 

3. The low effectiveness of confinement in saine concretes may lead to 
significant losses•in compression capac.ity when spalling occurs. This is of 
utmost importance i'n the seismic design of column elements, since these 
elements should be able at all times to re.:st the effects of gravity loads 
and overturning moments. 

These conclusions have been confirmed in a recent experimental study[138]. 

6.1.2 The Bond and Shear Transfer Problems. Recent bond tests performed at 
Berkeley [129-133], on specimens simulating the conditions of an interior 
beam-column joint, demonstrated that the deterioration of bond in lightweight 
concrete occurred under smaller steel strains than in normal weight concrete 
[132]. 

In the ~3se of flexura] critica] regions under high shear, one of the 
main factors controlling the degradation of stiffness is shear transfer along 
the cracks. Mattock has conducted a series of studies on the problem of shear 
transfer along cracked concrete[ 78, 79, 139]. · Based on test data obtained in 
these studies, Mattock has concluded that "the shear transfer behavior of 
initially cracked all lightweight concrete is more brittle than that of 
sanded lightweight or sand and gravel concrete," and that "shear transfer be
ha · cr across a crack becomes more brittle as the concrete strength increases". 

The above studies examined the three basic problems in the behavior of 
lightweight concrete- the effectiveness of confinement, bond, and shear 
transfer. The studies showed that, for seismic-resistant construction, light
weight concrete has certain deficiencies in addition to its low modulus of 
elasticity. These deficiencies indicate a need for further studies in arder 
to properly modify the proportioning and detailing rules obtained from and 
used for members cast of normal weight concrete, so that ·1ese rules can be 
applied to lightweight concrete. 

6.2 Behavio~ of Linear Ele~snts and their Subassemblages. 

6.2. 1 Studies of Beam Behavior. Very few studies have been reported on light
weight concrete beams subjected to seismic action. Mihai, et al. [ 140] ha ve 
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carried out sorne tests on lightweight aggregate concrete beams columns and 
their connections and have concluded that: ·· 

"Generally the ductility of-bending-members of-granulite 1-ightweightc--------
concrete is 15-40% greater in comparison with that of similar members of 
heavy concrete. In the case of members subjec'ted to compression with bending, 
the ductility factors are clase for the similar members made of heavy concrete, 
and lightweight concrete. With a proper detailing conception, the joints 
realized with lightweight concrete are more ductile, with 15-25% increases, 
in comparison with heavy conc~ete enes. The more elastic and also more break
able behavior of lightweight concrete, requires detailed and careful experi
mental and theoretical research for all types of granul ite material". 

Because of insufficient detail it is difficult to judge what definition 
of ductil ity the author of Ref. 140 has used. 

6.2.2 Studies of Column Behavior. Experimental studies show it is possible 
to achieve good ductile behavior by properly confining lightweight concrete 
with spiral or closely spaced and carefully detailed rectangular hoops and 
ties [140, 141, .142]. However the only comparison available between similar 
specimens cast of lightweight and normal aggregate concrete show better 
strength, stiffness and ductility for the normal aggregate concrete [142]. 
In Section 6.1, sorne drawbacks of the use of lightweight aggregate concrete 
were discussed. In addition, lightweight concrete has a higher rate of creep 
than,normal weight concrete. Therefore, seriou~ questions remain regarding 
the use of lightweight concrete in columns, especially in tall frame build
ings. In the lower stories of buildings,,high axial loads caused by gravity 
loads can cause : a higher rate of creep and larger P-o effects of light
weight than for normal weight concrete, due to 'the lower stiffness of J ight
weight concrete .. Comprehensi ve experiments are needed to find the rol~e of 
these effects on the hysteretic behavior of lightweight concrete columns. 

6.2.3 Subassemblage Behavior .. As discussed in Section 6.1, proper assessment 
of the performance of any structural system requires studying the behavior of 
the system's basic subassemblaaes. Studies were conducted at Berkeley [29] of 
the behavior of basic subassemblages of a ductile moment-resistant space ""ame 
(Dr~RSF) .built o( 1 ightweight aggregate concrete. The completed study hac :,¡o 
main objectives ... The first was to study the behavior of a DMRSF subassem-
bl age constructed of 1 ightwei ght aggregate concrete under earthquake-1 i k e 
load conditions and to compare such behavior to that obsérved under monotonic 
loading, paying particular attention to the effects of bond degradation in the 
joint regían. The second objective was to compare the performance of light
weight R/C subassemblages to that of previously tested normal weight subassem
blages for both monotoriic and cycl ic loadings. Figure 2' (a) shows the · 
soecimens which were used: half-scale models of interic beam-column sub
assemblages from the third floor of a t·nenty-story office building. A su"'"ary 
of the results of these tests follows. 

Figure 28 compares the behavior of lightweight aggregate specimens _ 
(BC7 and BCB) with that of normal weight subassemblages (BC3 and BC4) o~ 
s imi · · ~ concrete stren'gth and s teel yi el d strength subjected to similar a:
pliec jispla~ement programs. Dueto the greater flexibility of lightweisht 
concrete, ductility, ll.5• rather than absoluted displacement was used as toe 
base of comparison. · 
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. Monotonic Loading - From analysis of the curves shown in Fig. 28(a) it 
is clear that the overall,behaviorof the lightweight concrete was very similar 
to that of normal weight concrete. Furthermore, the contribution of the fixed 
end rotation eFE• dueto slippage of the beam main bprs along the joint, to.the 
lateral displacement, ó, was approximately the same for BC4 and BC7. However, 
the initial stiffness, which is highly dependent on the material stiffness of tk 
concrete, was 52 percent higher in BC4. This was in agreement with the relative 
moduli of elasticity of the tl-10 specimens, as BC4 hada 46 percent higher 
modulus of elasticity. This signifies that lightweight R/C structures will 
have greater nonstructural damage and higher P-o moments for the same displace
ment duct i 1 ity. 

Cyclic Loadina- The performance of the normal and lightweight concrete 
specimens under ·incrementally increasing cyclic loading differed significantly 
as shown in Fig. 28(b). Specimen BC3 reached a peak strength at LP25 (u~ = 3.9) 
and LP26 (u5 ~ -4.2) while the strength of specimen BCB peaked much earl1er; 
at LP17 (u 0 = 1.45) and LP18 (u,= -1.75). At LP22 (u0 = -2.7) the capacity of 
BCB was already only 70 percentvof that of BC3. The d1fference in behavior was 
due to the premature total slippage of the reinforcement in specimen BCB. By 
LP24 (u0 = -2. 7), the contribution of the eFE at the column face to 6 was over 
75 percent for BCB while it was less than 35 percent for BC3. Total 
slippage of the beam bars did not occur in BC3 until LP29 (u0 = 5.4) when over 
SO percent of o was due to eFE· This strikinqly different behavior under cyclic 
loading indicated that the bon-d within the joint deteriorates at 
lower u0 in lightweight concrete. Although the cause of this earlier deterior
ation is not completely understood, it is speculated that th~ lightweight 
aggretate is sheared and crushed by the lugs of the deformed bars at lower 
stresses, leading to earlier bond deterioration. Propogation of cracks formed 
by the action of the lugs might also,be affected by the type of aggregate•used. 

ó.3 Concluding Remarks. From the available information, particularly from 
results of studies carried out at Berkeley, the following observations can be 
made. Because of the relatively meager data available, these observations are 
of a preliminary nature. 

l. Individual lightweight aggregate members have a similar hysteretic 
behavior to normal weight aggregate members of similar strength. The only 
remarkable difference is the lower stiffness of lightweight concrete, which means 
larger deformation is needed to develop the same displacement ductility. 

2. Beam-column subassemblages subjected to monotonic loading show that 
a displacement ductility (u¿) in excess of 5 can be achieved without a decrease 
in resistance. Behavior is very similar te that of the normal weight specimen. 
For the same ductility displacement ratio the total displacement and the 
story drift is greater than that of the normal wéight specimen, causing larger 
P-o moments. 

3. Under cyclic loading, the behavior of beam-column subassemblages cast 
of lightweight aggregate concrete is drastically differen~ than that unde~ 
monotonic loading, dueto earlier slippage of the beam re1nforcement through 
tro joint. Yielding of this reinforcement accelerates bond deter1orat1on and 
t' ·efore sl ippage. 

4. Under cyclic loading, the energy Jissipated by beam-column sub
assemblages is smaller than that of similar normal weiaht subassemblages. The 
main reason for this was that total slippage of the beam reinforcement through 
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the joints occurred earlier•tn the lightweight spe~im~~~ ~t u0 = 2.4 as com
pared to u0 = 5.4 for the normal weight specimen, ·resulting in a more pinched 
hysteretic behavior. __ . __ . 

- - - - -------
5. The assumption of a rigid joint appears to be inaccurate not only at 

ldrge duc.tilities, but even at the yield level, under monotonic and particuhrly 
cycl ic loading .. The contribution of the fixed-end rotation to the total story 
drift under monotonic loading is about 13 percent at the yield level, increasing 
to 22 percent at higher ductilities .. Under cyclic loading the contribution is 
18 percent at the yield and increases to greater than 90 per cent at higher 
ductil ities. 

6.4 Recommended Design !mprovements:and Research Needs. 

l. Develo~.,ent of new design and construction methods is needed to pre
vent yielding of :he reinforcement at the beam-column interface, which usually 
.triggers or accelerates total slippaqe of the beam -~inforcement. One such 
method is to move the regions of the inelastic actL.1 away from the joint. This 
can be accomplished by: (i) bending or cutting off ata short distance from 
the joint sorne of the top and bottom beam reinforcing bars, forming a region of 
sufficiently lower moment capacity to be the critical one. Sorne research has 
already been conducted in this area using normal ¡ggregate [ 119, 126]; or by 
(ii) designing haunches which sufficiently inérease the moment capacity near 
the joint to prevent yielding of beam reinforcement at the column face. An
other method consists of improving the anchorage of the reinforceinent within 
the joint by using special mechanical devices [ 114] or better detailing, such 
as crossing the top and bottom beam reinforcement [127 ,143]'. · 

2. The baste causes for more rapid bond deteriorati· ;n lightwe!ight 
concretes should be explored further. 
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7. SEISMIC BEHAVIOR OF PRESTRESSED AND PRECAST R/C LINEAR 
ELE~IENTS AND THEIR CONNECTIONS 

7.1 General 

7.1.1 Prestressed Concrete. In 1972, the author reviewéd the state-of-the
art in prestressed and partially prestressed concrete structures and their 
elements. [16]. He reported the conclusions reached by Blakely and Park in 
their historical review of the seismic resistance of prestressed concrete 
~971) [144], as well as the conclusions of their tests on four =~Jl-size, 
precase prestressed concrete beam-co1umn assemblies. A brief ,.wmary of these 
conclusions follows: 

From the 1971 review: 

(1) Most structures containing·prestressed concrete elements which 
have been subjected to earthquakes have performed well. Failures which have 
occurred appear to have been due mainly to fai1ure of the supporting struc
tures or of the joint connections. However, · :neroe is very little information 
on the behavior of fully framed prestressed contrete structure~ under strong 
ea rthqua k es. 

(2) Although the energy absorbed by a prestressed concrete member 
could be th·e same or even 1arger th.,.; a similar reinforced concrete member 
the greater elastic recovery of the ~restressed concrete member will result 
in a lower energy dissipation for cyclic loading. ·Th1s lower energy is a 
drawback in seismic design. However, litt1e is known of the energy-dissipation 
capacity of prestressed concrete members under high-intensity cyc1ic loading. 

(3) High intensity cycl ic loading tests of prestressed concrete mem
bers and subassemblages including different joint details is needed. 

From the test results: 

(1) Energy dissipation is relative1y small prior to commencement of 
crushing in the concrete, but substantia1 once crushing has occurred. (2) 
Large post-elastic deformation can be available in prestressed concrete members, 
even where the transverse reinforcemenf satisfied only normal prestressed-
conc rete code requ i rements for shea r. ( 3) Subs tant i a 1 st iffness degrada ti on 
is apparent for prestressed concrete members after high-intensity cyclic lo'd
ing. (4) Mortar joints between precast post-tensioned frame members can be
have satisfactorily under high-intensity load reversal. (5) Prestressed
concrete framed structures can be capable of resisting moderate earthquakes 
without structure damage, and of withstanding severe earthquakes although 
structural damage may occur, with a consequent difficulty of repair back to 
fully prestressed condition. 

In the concluding remarks of Ref. 16, the author enumerated a series 
of problem areas in which research was needed to improve understandtng of the 
behavior of concrete structurcs under generalized excitations. The author 
then stated, "All the above required research applies as well to reinforced 
concrete as to orestressed concrete. However, in prestressed concrete other 
prob1ems such as questions of the optimum degree of partial prestress' 'g, of 
bonded versus unbonded prestressing tendons, the behavior of prestressed an
chorage under dynamic loading, etc. sti11 remain to be answered." The author 
would like to emphasize that the basic prob1ems encountered in the seismic 
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behavior of ordinary reinforced concrete are also present in prestressed con
crete, since prestressed concrete is just a special case of reinforced con-
crete structure in which an initial, desirable state of compression is intro
duced to the concrete. The (Jn_ly difference is ~the_degree ~Of severHy-of-these-- · 
problems: (For exámple, ene cannot expect good seismic hysteretic behavior 
of prestressed elements whose critica] regions have not been properly confined 
with lateral reinforcement. These points - that the basic problems of ordinary 
and prestressed concrete are the same, and that the severity of .the problems-
may differ- should be kept in mind in juding results from experiments of pre
stressed concrete elements. 

In arder to obtain a good sense of the state-of-the-art and the state
of-the-practice, up to 1977, of seismic behavior of prestressed concret~ 
framed structures and their elements, one can review papers presented at the 
ERCBC Workshop held at Berkeley in 1977 [17]. Particularly appropriate are 
the papers by lin and associates [145]; Park [146]; Hawkins [147]; and Park 
and Thompson [148]. Hawkins, in Ref. 149, has reviewed and synthesized the 
information pres~nted in this ··;orkshop and severa] other researchers and prac-. 
ticing engineers have discuss¿, it. From this review it is apparent that al
though the advances in knowledge about·seismic behavior of prestressed con
crete elements have been not as great as the advances for ordinarily reinforced 
concrete elements, there is sufficient evidence to formulate comprehensive 
seismic design recommendations for prestressed concrete [150,151]. A brief 
summary of sorne of the new information on seismic behavior of prestressed 
concrete elements is presented later in this section. 

~It is generally agreed that the response of a prestressed concrete 
structure to a given earthquake will be greater than that of a comparable 
reinforced concrete structure, because of its lower energy dissipation•and 
viscous damping properties. However, because the use of higher concrete 
strength results in a smaller neutral axis depth, prestressed concrete mem-
bers may sustain greater curvatures befare crushing than comparable rein:~rced 
concrete members ;of the same flexural strength and section size. Alterr3tively, 
prestressed concrete members may be of smaller section, Ld therefore less 
mass. These factors may well counteract the effect of the smaller energy 
dissipation capacity under cyclic loading [152]. From the review of all the 
available information, it becomes apparent that proper use of prestressing 
can be an asset to seismic resistant construction of concrete frame structures. 

7.1.2 Precast Elements. In the zones of high seismic risk in the United 
States, precast concrete framing is not widely used as a primary lateral load 
resisting system: little information exists regarding seismic behavior of 
this type of concrete constructian. Hawkins, in Refs. 147 and 149, reviews 
the state-of-the-art in seismic resistance af precase concrete structures, 
al though most of the review is devoted to precast panel construction rather 
than to precast concrete frames. Ikeda and assaciates, in Ref. 153, have re
viewed the state-af-the-art of precast concrete techniques ·in Japan, painting 
out that the main problem is the prediction af strength and deformatian capac
ities of beam-column connectians. It is clear that there is nothing wrong 
with the e 1 emen ts. The prob 1 em i s in the jo i nts between these e 1 ements . I t 
is bel ieved that proper use of prestressing can improve the performance af 
j a i nts· between preca s t e 1 ements. There i s a tremendous potent i a 1 for the use 
of"l ightweight aggregate concrete, precast, _prestressed elements in seismic 
resistant construction. 
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7.2 Seismic Behavior of Prestressed Concrete Beams, Columns, and their 
Subassemblage 

7.2.1 Beams. As with ordinarily reinforced concrete structures, it is con-
venienttaClassify pres~ressed beams according to stresses controlling be- . 
havior of their critical regions: i.e., F" •xural and Flexural with High Shear. 

7.2.1.1 Flexura] Critical Regions. Hawkins [147], after analyzing the ex
perimental results obtained in numerous experiments as well as the performance 
of prestressed. concrete beams in real earthquakes, ':rew a series of conclu
sions. The most important conclusions are summarized below, together with 
sorne conclusions from recent studies carried out in New Zealand [148, 152]. 

(1) Most prestressed concrete beams, when designed for loading rever
sa 1 s, perform we 11 in ea rthqua k es. Genera 11 y, deformed bar rei nforcement and 
confinement by stirrups are necessary to provide adequate strength under 
moment reversals. The failures that have occurred have been due mainly to 
fai.lures of the supporting structures or connections. Majar consideration 
must be given to the strength of connections and supporting structures. 

(2) Experimental flexural strengths of the beams are usually greater 
than theoretica-1 flexural strengths because experimental moments reach their 
maximum atan extreme concrete fibre stra_in greater than 0.003. This is due 
to the extra confinement given to the beam concrete by its reinforcement and 
the adjacent column concrete. With stirrups and compression reinforcement, 
ultimate strength can increase by as much as 16 percent. 

(3) Unless the first damaging load exceeds about 80 percent of the 
collapsed load, the capacity in the reverse direction is unaffected. If the 
concrete is not confined, cycling to strains greater than 0.002 induces a 
loss in strength and stiffness dueto spalling of the compressed concrete and 
penetration of crushing into the core of the member. That degradation can be 
slowed and the ductility and energy absorption increased by the idition of 
either bonded compression reinforcement or confinement - prefera"iy both. 
Unle<< confinement is provided there is a marked degradation in the flexural 
cap¿_ . ty for beams reversed cycl ically and loaded to an .excess of 90 percent 
of tneir flexural capacities. Confinement should be achieved by closed stir
rups with a spacing not exceeding d/4. 

(4) High seismic loading rates can result in strength increases of 
four to seven percent and ductility increases of 10 to 15. percent. It is 
generally appropriate for design computations to be based on static loading 
strengths only. 

(S) Prior to crushing of the concrete or marked inelastic flow of the 
prestressing steel, loading-unloading curves are bilinear with ranges corre~ . 
sponding to crack open and crack closed conditions. The loading and unload1ng 
curves closely parallel each other with small amounts of dissipation of 
energy. 

(6) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after con
siderable inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic loops. 
Figure 29 compares beam moment-end deflection relationships for three beam
column specimens with similar theoretical flexural strengths and ~1th pre
stress levels of 1160, 386 andO psi,l8.1, 2.7 andO MPa,) respectwely. 
Energy dissipation for prestressed concrete elements is less than that for 
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reinforced concrete elements ·because of elastic recovery·effects. In general 
the residual tensile force in the prestressing steel is· adequate to clase pre: 

. viously open cracks. T~ti.S, significant energy dissipation does not develop 
until the deformed bar reinforcement yiHas~ltie-prestressTng steeryTeras,----.-
or the concrete crushes. Recent test results of beams where flexural behavior 
controls inelastic response have been promising. The use of these beams in 
seismic resistant prestressed concrete frames should be investigated further. 
1·1os t prev i ous tests ha ve prima ril y i nvo 1 ved synmetri ca 1 arrangements of pre
stressed and nonprestressed steel: these. tests need to be extended to other 
arrangements. Further study is also needed of the spacing of stirrup ties 
that are required to prevent buckling of nonprestressed steel under reversed 
loading. 

7.2. 1.2 Flexural Critical Regions with High Shear. As noted by Hawkins [147], 
there is little information available on the behavior of these prestressed 
critical regions. In the tests carried out by Park and his associates [148, 
152 , the nominal unit shear stresséd developed were very small: less than 
2 f~ psi [0.16/f~ (MPa)] and less than 1/3 of the theoretical computed shear 
strength using ACI 318•71 ·[35]. Therefore, no adverse shear effects were 
observed. There is an urgent need for systematic studies on the behavior of 
the prestressed elements subjected to high shear stresses. 

There is general agreement that beams should be proportioned and de
tailed so that they will not fail in shear. The FIP CoiMlission [150] recom
mends that in calculating the design shear force the plastic hinge moments 
should be determined considering the possible overstrengths of the material. 
These enhanced plastic hinge moments may be estimated as 1.15 times the flex
ural capacities based on the characteristic strengths of the materials. The 
proposed provisions for ':he New Zealand Cede [14] contains spec~fic require
ments for designing against shear force, neglecting-the concrete's contribu
tion in resisting shear when the design axial compressive .force produces an . 
average stress smaller than O. 1 f~. 

7.2. 1.3 Bond, Grouting and Anchorage. According to Lin and associates [145], 
seismic safety can be equally obtained by either bonded or unbounded con
struction. However, this is a controversia] issue, on which the FIP Commis
sion on Seismic Structures has prepared a special report [145]. 'resent F!P 
guidelines [150] recommend grouting the prestressing ducts in flexural mem
bers of ·a ductile structural frame. The New Zealand Cede has similar require
ments, except for special cases where post-tensional tendons may be ungrouted. 
Bond transfer lengths and performance under cyclic loading are very sensitive 
to surface conditons and to the method of release for the strand. 

Ca re fu 1 cons i derat ion mus t be g i ven to the 1 oca don of tendon anchor
ages. They should not be placed in regions of high bending or rotation, 
which can adversely affect their capacity. Consideration must also be given 
to the flow of forces from the anchorage. 

7.2.2 Columns. Except for experiments carried out by Hisada and associates 
[142] there has not been much research done on prestressed columns alone. 
Usually, columns have been stuc ·j as part of a subassemblage, in which they 
were stronger than the beams anc nence were not critical elements. An excep
tion to this was the jtiint core regions which will be discussed later. The 
ductility of prestressed concrete columns have been studied by Blake~y [154]. 
As expected, the available curvature ductility of a prestressed concret~ col
umn decreases with increased axial load level. Special transverse conf1n1ng 
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steel is necessary in prestressed columns (as it is for reinforced concrete 
'columns) ene~ the axial load exceeds sorne nominal value such as 0.1 P0 where: 
P0 = strength of columns when load is applied with zero eccentricity. 

Prestressing can improve the behavior of reinforced concrete columns 
[142] and therefore of the whole frame, provided the peculiarities of pre
stressing are éonsidered in the designas well as in the detailing of the col
umns. Figure 30 illustrates an example of post-tension prestressing the outer 
columns of the first 5 stories of an 18 story building (to reduce the possi
jility of tensile cracking str~ngth during severe earthquakes). This applica
:ion has been di.scussed by Ohmori [84], ~luto [94] and Hisada and associates 
[142]. 

There is a need for experimental work on partially prestressed columns 
under severe seismic actions. Among the parameters that need to be studied 
the following deserves special attention: 

1 i ne; 
optimum degree of prestressing; and optimum location of the. pressure 

quantity of confining steel necessary to achieve adequate rotation 
dUctility, particularly under high compressive loads, and to prevent buckling 
of the bars; 

• the affects of unbonded tendons, particularly when used continuously 
over several column stories. 

7.2.3 Beam-Column Joints: Following design criteria similar te that used 
for ordinarily reinforced concrete structures, the FIP Commission en seismic 
structures [150] recommends: "The connections between members in prestressed 
concrete construction should be carefully designed for effectiveness at all 
earthquake limit states, en the following basis: 

(a) Connections should be checked for both seismic stresses and 
deformations. 

(b) The load-carrying capacities of conner~ions should not be less 
than those of the adjacent structural members. 

(e) Connections should be capable of =ailing in a ductile manner. " 

In their commentary the FIP Commission emphasizes that inelastic loading 
cycles (particularly those involving not only load but also deformation re
versals) can result in a degradation of the concrete shear-resisting mecha
nism due te breakdown of the joint core, caused by alternating bond force and 
diagonal tension cracking. 

The above design philosophy is clear and well accepted. However, 
adequate provisions, methods and rules for quantifying and practically apply
ing this philosophy are still lacking despite improvements in understanding 
hysteretic behavior of beam-column joints. Most of the studies have been 
related to the strength of the joint, very little has been done regarding 
prediction of stiffness and its degradation with increasingly severe cycl ic 
loading, or with the prediction of deformation capacity and energy dissipa
tion capacities. 
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The work of Park and his associates [146,152) has significantly in
creased knowledge of the effects of prestressing on joint behavior. Their 
work showed .that serious difficulty in preventing joint core distress during 
severe 5-eiSmic-loading -can- only-be minimized-by careful proportioning-a-nd- --
detailing. Their main findings follow: 

(1) The ACI 318-71 Appendix A [36] approach for joint core shear 
strength cannot be regarded as adequate for plane frames subjected to intense 
·cycles of seismic loading. It fails to make any provision for vertical shear 
reinforcement in the plane of bending. 

(2) The use of a reasonable level of prestress through a central ten
don improved the hysteretic behavior of the joints. 

(3) The contribution of the concrete to shear strength should be 
neglected except when the mean column compressive stress exceeds to 0.1 r¿. 

(a~ The inclusion of vertical shear reinforcement within beam-column 
joint ·cor .. , in the form on intermediate column bars, and horizontal shear 
reinforcement, in the form of ties, allows the joint core shear force to be 
resisted more effectively than when intermediate column bars are not present 
(Fig. 31). 

{5) The draft of the New Zealand Concrete Design Code [14] recommends 
the provision of the vertical shear reinforcement to transmit vertical shear 
forces within ·the joint core. The amount of horizontal and vertical shear 
reinforcement required by this draft Code approach was found to be safe but 
rather conservative. 

Although the above results led to improved understanding of the hysteretic 
behavior of·prestressed concrete beam column joints, research is needed in 
the following areas: 

(1) The actual contribution of concrete to joint strength, stiffness 
a~.: energy dissipation capacity when subjected to different levels of com
pressive stress. 

(2) Other means of vertical joint shear reinforcement. 

{3) Maximum bar diameters allowable for longitudinal steel to prevent 
total slippage through the joint core. 

{4) The affect of unbounded tendons. 

{5) The potentials of moving the critical regions away from the face 
of the col umns. 

7.3 Seismic Behavior Precast Concrete 9eam, Column and their Connections 

As discussed in Section 7. 1.2, the main problem in using these elements 
is associated with their connections. As noted by Hawkins [147], while many 
types of connections have been developed [155,156] more information is needed 
regarding the behaviór of these connections under severe ea~thquake load1ng 
conditions. A comprehensive experimental research program 1s needed where 
these connections, as well as those- already in use, will be studied under 
simulated sei'smic conditions. l·leanwhile, it is recommended that des1gners 
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and fabricators of these precast elements try to locate the connections so 
they can be eas ily constructed and are not subjected to severe s imultaneous 
bending, shear and axial forces. An example of proper location of field cón
nections is shown in Fig. 32. 

7.4 Concluding Remarks 

Prestressed and precast linear concrete elements are not widely used 
to form primary seismic resistant structural systems. The amount of research 
in this area has been relatively small compared with that on ordinarily rein
forced concrete, and sorne fundamental questions remain unanswered. Nonethe
less, in the last decade, there have been significant advances in understand
ing problems introduced by these techniques of reinforced concrete 
construction. 

There is tremendous potential in the use of prestressed and precast 
lightweight concrete structural elements. To realize this potential quickly, 
it is necessary to recognize - that prestressed and precast concrete elements 
are justa particular case of R/C structures and practically all drawbacks of 
ordinary R/C elements are also present in prestressed and precast elements. 
Therefore, existing knowledge of seismic behavior of the ordinary R/C elements , . 
should be used. The problems to concentrate on are those that are peculiar 
to prestressing (i.e. problems of anchorage, bond, transfer, grouting, type 
of steel and level of prestressing); and to the precasting technique (like 
the problems of joint). 
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8. SUMMARY, CONCLUSIONS, ANO RECOMMENOATIONS FOR 
FUTURE RESEARCH ANO OEVELOPMENTS 

8.1 Surranary 

Significant advances have been made in the last ten years in understanding 
seismic behavior of structural concrete linear elements and their connections. 
This im~roved understanding has had sorne impact in earthquake resis~ant desiqn 
of R/C structures where these elements are used. However, much of oresent · 
knowledge "os not yet been practically apolied. There are several problems in 
predictin; ,aismic behavior of these linear elements and their connections. 
Sorne of these problems are of a 9eneral nature and apply to all tyoes of elements, 
regardless of the material used (e.g. problems in predicting demand due to uncer
tainties about the ground motion and the overall response of the structure). 
There are cther problems, inherent to the type ·of member and associated with the 
peculiar sensitivity of reinforced concrete construction to all those asoects 
which affect structural behavior- design, construction, maintenance, modifica
tion, and repair - which should be considered in arder to obtain e'ficient 
seismic resistant construction. 

Problems of a general nature have been discussed in section two. The seis-· 
mic behavior of any element of a structure depends upon the interaction of the 
ground motion and the structure; there are many uncertainties in predicting both 
ground motion and structural response. All these uncertainties must be considered 
in arder to judge the reliability of experimental results and to assess the impli
cations of these results for design and.construction of seismic resistant struc
tures. To characterize these· uncertainties properly, data from field and labora
tory studies must be collected and statistically reviewed. Then studies·may be 
carried out on the probability of failure of R/C elements. 

Section two emphasizes the importance of loading ·history in the behavior of 
e 1 ements. The importance of properly sel ecti ng a structura 1 1 ayout and choos i na 
the material to be used is also discussed. 

The requirements for suitable seismic resistant structural materials are 
discussed. The relatively low value of strength per unit weight of normal weight 
concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The use of 
precast, partially prestressed lightweight aggregate concrete elements has tre
mendous potential in seismic resistant construction. However, the technoloqy of 
lightweight aggregate; the problems of determining the optimum degree of pre
stressing; and the problems of ccinnections of prefabricated elements, have not 
yet been resolved. Thus. the most suitable R/C material for earthquake resistant 
design is still cast-in-place, ordinarily reinforced, normal weight concrete. 

Section two also discusses the importance of studying the seismic behavicr 
of basic structural components and their subassemblages, rather than the resoonse 
of a whole structure. 

A review of the-inherent pro::ems of linear reinforced concrete members and 
their connections shows that no general theory has been formulated to accurately 
predict the real seismic behavior (stiffness, strength, deformation, and eneray 
dissipation capacities and their variation with load) of such structural co~oon
ents. It is doubtful that such a theory will ever be developed. However, t~e-e 
have been significant accomplishments in the understanding of such behavior, ~ar
ticularly of R/C eleme!'lts that are used in plane moment-resistinq frames subjected 
to unidirectional (10) loading conditions in the plane. For these elements nct 
only have the problems been dete_rmined, but the different sources of the ar:c:e-s 
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have also been identified. The author considers these advances of paramount 
importance and would like to emohasize the need to present these advances to 
the profession. The author considers this to be more imoortant than develooinq 
simple empirical rules for the design of standard elements. If the designer · 
knows what the problems and their sources are, he has two possibilities for 
coping with them. First, he can try to avoid them. Since he knows the sources 
of the ¡Íroblems, if he cannot avoid them, he can try to minimize them by prooer 
design, particularly proportióning and detailing. Two tyoical examples follow: 

Most failures of.'R/C linear elements are caused by the develooment of hioh 
.shear in flexural critical regions. The ·designer can avoid such o~oblems by· 
proper selection of structural form, selectin9 relatively slender members and/or 
using a low percentage of steel reinforcement of low yielding strength and strain 
hardening characteristics. ·since such failures are due to sliding shear, designers 
can avoid or sufficiently delay the failure of such members by oroper use and 
detailing of special web reinforcement in the flexural critica,. re0ions. 

Another problem that has been observed in seismic behavior is the degrada
tion in stiffness and strength of beam-r.-Jlumn subassemblages·with reoeated 
cycles of deformation reversals. This :··oblem occurs at the beam-column joints; 
its sources have been identified as hi·. shear and/or ~igh bond stress through 
the joint. The designer can avoid thi: problem by selecting wider colurnns, and 
beams with a low percentage of steel !!_E'1low yielding strenoth and strain harden
ing characteristics. Or he can avoid the formation of bearn plastic regions at 
the faces.of the columns. lf this·cannot be done, prooer detailing of the rein
forcement of the beam, colurnn, and joint can minimize the detrimental consequences 
of stiffness and strength degradation. 

• 
Following, with the presentation of the conclusions, there is a summary of 

advances in the design and understanding of seismic behavior of normal weight 
R/C elements and ttieir cast-in-place subassemblages under lD loadin9 conditions. 
There has been very little research for 2D or 3D loading. However, sorne oara
meters influencing the seismic behavior e' frame subassemblages under two dimen
sional-lateral motions have been identified. 

There ha ve be en some si gni fi cailt advances in unders tandi ng behavi or of 
lightweight concrete. Sorne of the oeculiarities of this type of concrete have 
been identified by comparing its behavior with the behavior of similar normal 
weight concrete. These peculiarities include: a lower gain in strength and 
ductility with confinernent (particularly with high strength [e.g. greater than 
4,000 psi]); lower bond; and lower shear transfer. More comnrehensive studies 
are needed of the mechanical characteristics of this type of concrete and its 
interaction with reinforcing steel under seismic conditions. 

The amount of research in the area of prestressed and precast linear con
crete elements has been srnall. However, there have been sorne advances in the 
proper use of prestressing, particularly for improving behavior of bearn-colurnn 
joints and colurnns in tall buildings. The main problern for precast construction 
is connection. Although many types of connections ha ve been suggested, and sorne 
used, there is no available inforrnation about their behavior under seismic load
ing. 

8.2 Conclusions 

The following conclusions ernphasize findings which have helped to advance 
the design and construction of normal weight R/C elernents and their cast-in
~láce subassemblages subjected to lD loading conditions. General observations 
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applying to all members are presented first. Then observations for beams 
columns and their connections are presented separately. ' 

Reliable methods are lacking te oredict de~ands, particularly deformation 
and energy dissipa:tion demañds. that c.fn b"e exp"ected du"dng a structure's "res:-· . 
ponse te extreme earthquake shaking. Therefore, it is highly desirable to 
design R/C elements and their subassemblages so that they will be caoable of 
dissipating the largest possible amount of energy through stable hysteretic 
behavior. Special attention should be paid to proportioning and detailing. 
The following reco~mendations are designed to achieve such stable, tough behavior. 

8.2.1 Beams. Most of the following observations aoply to the design of the 
potential beam critica] regions. 

(1) It is essential to provide sufficient shear capacity in potential 
critical (plastic hinge) regions te develop the required flexura] deformation 
and energy dissipation capacities. 

(2) Lower tension steel contents, p, are recommended than those presently 
allowed by R/C cedes. · 

(3) It is recommended that beams be designed so that, at their connection 
with columns, they have a larger positive moment capacity than presently requirea · 
by seismic cedes (p'/p ~ 0.75 has been recommended). 

(4) The. location of spli-~'ng of main reinforcing bars should be carefully 
established. As much as economically feasible, curtailing of the main bars 
should be avoided. 

(5) The effectiveness of different arrangements of transverse steel in 
confining concrete·.has been studied and constitutive laws for such confined 
concrete have been· formulated. 

(6) Present seismic cede requirements for beam confinement are not adeauate 
when large ductility is demanded. 

(7) To prevent premature buckling of main reinforcing bars, ~ach of these 
bars should be supported laterally by a cerner of a tie and tie soacing should 
not exceed six bar·ctiameters. 

· max ¡8) The use of beams where the nominal unit shear stress, v , can exceed 
61f(: psi) (0.51f(: (MPa)) should be avoided. 

(9) Present cede requirements result in satisfactory hysteretic behavior 
·~hen vmax is $ 31f~ (psi) (0.251f(: (MPa)). . 

(10) When Vmax is in the range of 31f(; (psi) to 61fc (psi) ((0.251f(; (:·IPa) 
to 0.51f(; {MPa)), it is necessary te use special web re1nf?rcement: Althouah . 
the use of intermediate longitudinal bars imaroves hysteret1c behav1or, the addl
tion of diagonal reinforcement seems te be more effective in controlling 
sliding shear at critical regions. 

(11) Conventional seismic resistant design is inadequate for couolino bea~s. 
of coupled shear wall systems, which have Vud/Mu ratios of ene or less. The 
energy dissipation capacity "(ductility and useful stable strength) can be 1maroved 
by placing the main reinforcement diagonally in the beams. 
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8.2.2 Columns. These elements are still the most susceotible to failure in 
destructive ea:thquakes, particularly when subjected to high axial and shear 
forces. This 1s because of the sensitivity of shear stress to variations in 
the values of many of the factors affecting "Jch column stress. 

(1) Short columns designed and constructed according to present U.S. 
seismic cedes can dissipate moderate amounts of energy through inelastic 
deformations. This can be adequate for ductile moment-resisting frames which 
are properly designed, constructed, and maintained and in which the short 
columns are not subjecte~ to significant fluctuations of axial force. 

(2) In the case of large fiexural ductility demands, the contribution 
of concrete to shear resistance should be ignored. 

(3) Circular spiral is the most effective transverse reinforcement to· 
confine concrete and prevent the main reinforcing bars from buckling. 

(4) New types of column reinforcement have been developed in Japan. A 
combination of spiral and square hoops resulted in excellent hysteretic behav
i or. 

(5) Because joint core behavior can lead to sorne damage of"the concrete 
cover of the column, the column strength computation should be based on the 
stro~gth of the core area only. 
8.¿.3 Beam-Column Joints. Design criteria have been forumlated for this type 
of joint. The criteria for the strength of the joint is that the beam-column 
joint should be the strongest and stiffest component of a basic moment-resisting 
frame subassemblage. While this usually has been so in the past, it might not 
be so in future structures, because while more stringent requirements for 
seismic design of beams and columns have recently been included in cedes, no 
changes have been introduced for the design of joints. Research résults have 
indic ~d that: 

(1) The effectiveness of concrete to resist shear shou1d only be consi
dered when there is a compressive load on the column which exceeds O.lf~ A

9
. 

(2) Vertical shear reinforcement should be provided to help transfer ver
tical shear force to complete the truss mechanism at the joint core. Vertical 
column bars should be used around the perimeter of the c~lumn section with 
spacing not exceeding six in. (150 mm). 

(3) For exterior beam-column joints, if plastichinging occurs in the 
beam at the column face it is recommedned that the diameter of the lontitudinal 
column bars should not exceed l/25th or l/20th of the beam depth (for 55 and 
40 grade steel, respectively). · 

(4) For interior beam column joints, if plastic hinging occurs in the beams 
at the column face it is recommended that the maximum diameter of the longitu
dinal beam reinforcing bars should not exceed l/35th or 1/25th of the column 
depth (for 55 and 40 grade steel, respectively). The diameter of longitudinal 

.column bars are limited as for exterior joints. 

(5) If plastic hinging occurs in the beam at the column face, in deter
minin'g the anchorage length of beam steel it is necessary to distinguish be
tween the effectiveness of the bond offered by unconfined concrete in the column 
cover (which is small and should be neglected) and that offered by the con
fined concrete core. In exterior joints, the anchorage should be considered 
to begin within the joint core ata distance of either one-half the column 
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depth or ten bar diameters, whichever·is closer to the column face where the 
s tee 1 en te rs. 

(6) ·Perfonnance of exterior·joints can ·be ·improved-by using a beam-stub-~--
at the far column face where the longitudinal beam bars can be anchored. · 

(7) Signifiéant bond deterioration occurs 
reversáls cyclically appli_ed to the beam bars. 
rotations, particularly when the stress applied 
columns equals or exceeds yield. · 

at the joint core from load 
This results in beam fixed-end 
to the beam bars entering the 

(8) To avoid detrimental beam fixed-end rotations,' beam hinges adjacent to 
column faces should be eliminated. Practical techniques ~o accomplish tbis have 
been suggested, tested, and preven to be satisfactory. 

8.2.4 2D and 3D Loadings. The following observations are of a tentative nature, 
because of insufficient data. 

(1) 2D column displacement ductility demands about twice as large as lD 
ductilities are typical ata lD displacement ductility of about five or more. 

( 2) 
designed 
to two. 

To avoid difficulties under 2D it is recommended that frames be 
so that column displacement ductility demands under lD are restricted 

(3}_ While compressive axial loads have little influence on column behavior 
under 2D loading, tensile. axial loads substantially reduce the stiffness and 
shear capacity at low loads. 

(4) Theoretically, for a symmetrical two-way frame, joint design for bi
axial shear leads to approximately twice the shear required for uniaxial shear 
des i gn. Because th i s can crea te seri ous practica 1 prob 1 ems, it i s s ugges ted 
that beam hinges adjacent to column face be eliminated. 

8.2.5 Use of Lightweight Aggregate Concrete. Because of the relatively 
meager data available, the following observations are of a preliminary natur· 

(1) The effectiveness of the confinement, bond and shear transfer of 
-lightweight aggregate concrete is inferior to that of nonnal weight aggregate 
concrete of similar strength. The higher the strength of the concrete the 
larger the difference in confinement effectiveness. Furthermore, lightweight 
aggregate concrete has higher creep. Therefore caution should be used in 
applying equations or se.ismic code provisions derived for nonnal weight aggre
gate to lightweight aggregate concrete, particularly in designing columns. 

(2} Under cyclic loading, the energy dissipated by beam-column subassem
blages cast of lightweight aggregate concrete is significantly smaller than 
that of similar nonnal weight concrete subassemblages. 

(3} The compressive strength of lightweight aggregate concrete used in 
seismic resistance construction should be limited according to the mechanical 
characteristics of the aggregate. 

8.2.6 Use of Prestressed and Precast Technigues. In addition to the problems 
common to any kind of reinforced concrete elements, the main findings of the 
reviewed research are: 

183 



(1) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after ''nsider
able inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic lr•:.ps. 

(2) Energy dissip;tion of prestressed concrete elements can be increased . ' and degradat1on·of stiffness decreased, by the proper addition of b0nded com-
pression and transverse (confinement) reinforcements. .. 

(3). Although high seismic loading rates of prestressed element can result 
in strength increases of four to seven percent, and ductility incre~!-eS of 10 
to 15 percent, it is recommended that design computations can be bil.'Cd on 
static loading strengths only. 

(4) The use of a reasonable level of prestressing through a ce11tral tendon 
improves hysteretic behavior of joint. 

(5) The use of prestressing can improve behavior of ordinarily reinforced 
concrete exterior columns in tall slender buildings by decreasing tid? possibil ity 
of cracking due to tensile forces originated by overturning moment:. 

(6) . Use of prestressing can improve the behavior of connections between 
linear elements. 

(7) The use of prestressed and precast lightweight concrete structural 
elements has great potential for seismic ·resistant construction. 

8.3 Recommendations for Future Research and Developments. 

Amóng the different recommendations formulated in this report the following 
deserve special mention: 

(1) Perform integrated analytical and experimental research on the, three ~ 
dimensional behavior of actual structures under realistic seismic loading con
ditions to determine the demands on different structural components. In arder 
to carry out more realistic experiments than has been done up to date it is 
important to determine the expected loading or deformation histories that the 
structural elements will undergo. Seismic performance of R/C structures is 
very sensitive, not only to how the structures have beeri designed and detailed, 
but also to how they are constructed, and to the modifications, mainten,nce, 
and repair which they can undergo befare an earthquake strikes. All these 
aspects must be considered in establishing design criteria. 

(2) Improve quality control of the R/C materials. Statistical data regard
ing mechanical characteristics of the material from existing structures shoulé 
be collected and studied.· 

(3) Perform experiments to improve prediction of the interface shear trans
fer in plastic hinge regions of beams and columns subjected to generalized 
loadings. 

(4) Perform experiments under seismic loading conditions, on the contri
bution of the floor slab to: development of beam flexural capacity; behavior 
of the beam-column joint; and overall strength, stiffness, deformation, and 
energy dissipation capacity of basic frame subassemblages. 

(5) Perform experiments to study the behavior of columns and beam-column 
joints subjected to two and three-di~ensional loadings. Emphasis should be 
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' placed on the effects of high shears and the fluctuation from high compressive 
to high tension axial forces. 

- -- - - - - -- - - - R - - e ----
(6) Coriduct- statistical studies of the variation of vmax 1 vu in elements 

of existing buildings. 

(7) Perform experimental studies of behavior of lapped and mechanical 
spl ices under high intensity load reversals and at -different loading (strain) 

· ra tes. 

(8) Perform experiments to study behavior of construction joints in beams 
and columns. 

(9) Perform expérimental studies to establish reliable bond-slippage 
constitutive law for the beam's reinforcing bars along the confined concrete 
of beam-column joints. 

(10 1 Conduct analytical studies of how the fixed-end rotations at the 
beam ends of column faces affects seismic response of framed structures. 

(11) Conduct integrated experimental and analytical studies on the seismic 
· behavior of reinforced lightweight aggregate concrete elements,with emphasis 
on: the effectiveness of confinement, bond, and shear transfer of such concrete; 
the higher rar.o of creep for lightweight than for similar normal weight; and 
how that higher creep cah effect the seismic performance of framed structures. 

(12) Conduct coordinated analytical and experimental studies·to define: 
the degree of stiffness; damping; abruptness of failure; and hysteretic be
havior of prestressed concrete subassemblages. These subassemblages should 
contain combinations of prestressed tendons and deformed bar reinforcements 
similar to those likely to be found in practice. 

(13) 1·1ake generic studies of hysteretic behavior of different types of 
connect i ons between precast el ements. · These studi es shoul d cover non-tens i oned 
and post-tensioned connections subjected to loading intensities and histories 
similar to those which would exist during extreme earthquakes. These studies 
should examine precast elements of various types (particularly lightweight 
prestressed) and various cross sections. 

(14) Conduct research programs which examine the applicability of reduced 
ductility and strength requirements for areas other than those of highest 
seismicity. 

It is hoped that this report can serve as a basis for spirited discussions 
at the Symposium, and that these discussions will contribute toward the solu
tion of the many problems and questions that have been raised here. Because 
of the complex nature of these problems, international collaboration is needed 
between practitioners, educators, researchers, and representatives from indus
try and government agencies in the field of earthquake resistant construction. 
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AVANCES EN EL DISEÑO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO REFORZADO 

Procedimiento de Diseño por Resistencia Ultima en Estructuras de 
Concreto Reforzado 

(Instituto de Arquitectos de Japón) 

Osear López Bátiz• 

INTRODUCCION. 

Como principio básico del diseño antisismico de estructuras arquitectónicas en Japón. se plantea 
. la formación de un mecanismo de falla o mecanismo de fiuéncia, como el formado por ·aparición de 

articulaciones plásticas en vigas. o el mecanismo de columna fuerte - viga débil. La aparición de 
articulaciones plásticas en columnas se contempla unicamente en la parte inferior de las columnas del 
primer nivel y en la parte superior de las del ultimo nivel. El mecanismo de articulaciones plásticas en 
vigas se plantea con el objeto de incrementar la capac1dad ·de disipación de energía en la estructura, asi 
como lograr una distribución uniforme de dicha disipación 

El cnterio basico de diseño antisismico se resume en la Tabla-1. Este consta de dos fases. que 
esencialmente corresponden a los dos niveles mostrados en la tabla. La primera fase de diseño tiene por 
objeto proteger las "partes débiles" de la estructura. esto es, procura eliminar la formación de 
articulaciones plásticas (propias del mecanismo propuesto) ante un sismo correspondiente al nivel 1. La 
segunda parte del procedimiento de diseño, tiene por objeto asegurar la formación del mecanismo de 
fluencia planteado ante un sismo correspondiente al mvel 2. La carga de falla o fiuencia. asociada con 
la formación del mecanismo, se calcula en forma similar a la definición de capacidad por carga ultima 
estructural definida en el reglamento de construcciones arquitectónicas Japonés. A continuación se 
presenta un resumen a grandes rasgos del criterio de diseño correspondiente al n1vel 2 de la Tabla-1. 

Tabla-1 Criterios de diseño antisismieo [1] 
N1vel de nesgo s1sm1cO 
Probabd1dad de ocurrencia 
Máximas velocidades de terreno 
Fuerzas en los elementos 

Ductilidad por piso 
Ductilidad en elementos 
Angulo de deformación de piso 

1. ESTRUCTURACION. 

uno en la v1da ut1i 
25 cm/s 
Agrietamiento en el concreto 
sin fluencia en el acero 
menor que 1 
menor que 1 
menor que 1/200 

1.1 Conceptos base para la estructuración. 

Ntvel 2 
max1mo pos1bie 
50 cm/s· 
Fluencia en el acero 
sin falla total de la estructura 
menor que 2 
menor que 2 
menor que 1/100 

Definición del mecanismo de fiuencia, con el propósito de que se genere el mismo al alcanzar la 
estructura su resistencia de diseño (la carga de falla o fiuencia). Definición de las características de los 
elementos estructurales, con objeto de verificar que los elementos en los que se proyecta la aparición de 
articulaciones plasticas tengan la resistencia y capacidad de deformación adecuadas. Asimismo. que 
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aquellos elementos en los que no se proyecta la aparición de articulaciones plásticas, tengan la 
resistencia adecuada. Definición de las características en plano y elevación de la estructura. Para evitar 
posibles comportamientos no deseados en la estructura, se verifica la uniformidad en la distribución de 
rigideces, resistencias y ductilidades entre otros aspectos. 

1.2 Estructuras a base de marcos momento-resistentes. 
El mecanismo de fluencia y la ubicación de las articulaciones plásticas se proyecta para que las 

articulaciones plásticas se formen en los extremos de las vigas de todos los niveles y en la parte inferior 
de las columnas del primer nivel. formando un "mecanismo de fluencia por vigas" (Fig. 1 ). 

Excepción en los mecanismos de fluencia y en la ubicación de las articulaciones plásticas. 
Respecto al mecanismo planteado, se permiten la aparición de articulaciones plásticas como se indica: 

a) La parte superior de las columnas del ultimo nivel. 
b) Columnas exteriores cuya carga ax1al decremente ante la incidencia de fuerzas sísmicas. 
e) Columnas interiores que no intervengan en la transferencia de fuerza sísmica incidente. 

1.3 Estructuras con muros estructurales. 
Básicamente en una estructura con muros estructurales se busca la simetría en su posición, la 

regularidad y uniformidad en el plano del mismo, y la continuidad del muro desde la cimentación en toda 
la altura de la estructura. 

En caso de emplear muros estrucl'. .,les con aperturas en e.l plano, el efecto de estas en la rigidez 
y resistencia del mismo deberá ser cons1c-o. 3do. 

Respecto a la ubicación de articulaciones plásticas por flexión en muros estructurales, se proyecta 
su formación en la parte inferior del muro en el primer nivel (Fig.2). Sin embargo, también se permite el 
giro del muro y la aparición de articulación plástica en la trabe de c;'Tlentación (Fig.3). 

La parte de la estructura a base de marcos momento- :sistentes, sigue el mismo criterio 
presentado en la sección 1.2. Sin embargo, si se garant1za que el muro estructural cuenta con una 
resistencia adecuada, se permitirá. la formac1ón de articulaciones plásticas en las columnas. 

1.4 Estructura de cimentación. 
Como regla general en la trabe de c1mentación no se· proyectará la formación de articulación 

plástica. Sin embargo. cuando se define un mecanismo de fiuencia que presente giro en la base de un 
muro estructural (Fig.3), la trabe de cimentación requerirá ser diseñada para presentar articulación plástica 
en la vecindad al muro. 

Respecto a la losa de cimentación y a los pilotes o pilas, no se permitirá la formación de 
articulaciones plásticas en los mismos. Las estructuras de sótanos deberán revisarse a ser 
suficientemente rígidas. y no se permitirá la formación de articulaciones plásticas en ningun elemento 
estructural de los mismos. 

1.5 Elementos no estructurales. 
Las ¡untas entre la estructura y los elementos no estructurales deberá hacerse de tal manera que 

el comportamiento de estos no afecte a la formación del mecanismo de fiuencia definido. Deberán 
diseñarse para evitar falla o caída de los m1smos ante sismos de mediana Intensidad. 

2. METODO DE DISEÑO. 

2.1 Procedimiento de diseño. 
El diseño estructural tendrá por ob¡eto asegurar que ante carga vertical y sismos de mediana 

intensidad la estructura tenga y mantenga la res1stenc1a y funcionalidad adecuada. y ante sismos de gran 
intensidad asegurar que la estructura tenga la ductilidad o capacidad de deformación necesana para 
desarrollar el mecanismo de fiuencia ante la fuerza lateral incidente sin presentar la falla total. 

El diseño ante carga vertical contempla la revis1ón de resistencia, deformación, desplomes. 
agrietamientos y posibilidad de problemas de V1brac1ón no deseada. El diseño ante carga lateral se lleva 
a cabo en dos partes, primero el diseño del mecan,smo de fluencia. ¡ segundo el diseño para el 



aseguramiento de la formación del mecanismo de ftuencia. Estos se resumen como sigue: 
a) En el diseño del mecanismo de ftuencia, se verificará que la estructura tenga la resistencia 
ante carga láteral adecuada, y que los elementos presenten ductilidades dentro de los limites 
requeridos. Para lo cual se hacen análisis elasto-plástico de la estructura considerando la 
resistencia esperada de los elementos estructurales . 

. b) Para asegurar la formación del mecanismo de fluenc1a ante un sismo de gran intensidad, se . 
realiza un análisis elasto-plást1co que muestre que, en elementos en los que no se proyectó la 
formación de articulaciones plásticas. no se presente falla o formación de articulaciones 
plásticas. Para llevar a cabo este tipo de análisis. se cons;dera la resistencia esperada para los 
elementos en los que no se proyectó la formación de articulaciones plásticas, y se considera el 
limite superior de resistencia en aquellos elementos en los que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas para la conformación del mecanismo de fluencia. El significado de cada 
término se ve en la Fig.4. 

2.2 Combinación de estados de carga. 
Las cargas a considerar en diseño son cargas muertas. vivas. por acumulación de nieve. por 

viento y las debidas a sismo. Las condiciones de carga a considerar. así como los factores que afectan 
a cada una de ellas varían de acuerdo a la región y país. Sin embargo, el mayor número de 
combinaciones posibles debe considerarse en el diseño. 

2.3 Diseño del mecanismo de fluencia. 

Fuerzas sísmicas de diseño: 
· (a) El coeficiente de fuerza cortante. basal de diseño se calcula de la siguiente manera 

C1 = Z R1 CB (1) 

donde, C1: coeficiente de fuerza cortante basal; Z: coeficiente sísmico zonal; Rt: factor por 
características dinámicas de la estructura; CB: coeficiente de cortante basal estándar. El 

· coeficiente de cortante basal estándar se considera igual o mayor a 0.25 para estructuras a base 
de marcos momento-resistentes. y se considera igual o mayor a 0.30 para estructuras a base 
de muros estructurales. 
(b) Para calcular las fuerzas sísmicas de diseño, se parte de la hipótesis de que el 
co --,portamiento de los ejes principales ortogonales de la estructura es independiente. La fuerza 
sísmica horizontal a aplicarse en cada nivel se puede calcular como se indica (salvo 
investigación especifica) 

Fi = p¡ +PI 
= p¡ 

(para i = n) 
(para i ,; n - 1) (2) 

donde, Pt: fuerza lateral concentrada en el último nivel, que se calcula con la expresión (3). Para 
estructuras con menos de 6 niveles P1 = O. 

Pt =a T Ot 

El valor de Pi se calcula como se indica 

Pi = ( Ot - P1 ) W; H; 1 ( I Wi H; ) 

donde, F; : Fuerza horizontal concentrada en la losa del nivel (i + 1) 
Ot : Fuerza cortante de entrepiso para diseño del primer nivel, Ot = Ct I W; 
a : Coeficiente de la carga concentrada en el último nivel, igual a 0.1 O 
T : Periodo fundamental de la estructura (s). T = 0.02 Hn 
Hi : Altura respecto al nivel de suelo de la losa del nivel ( i + 1 ) 

(3) 

(4) 



Análisis lineal. 

Hn : Altura de la estructura (m) 
Wi : Suma de carga muerta y carga viva (para sismo) en el nivel ( i + 1 ) 
n : Número de niveles de la estructura (siendo 1 el nivel de suelo) 

El estado de esfuerzos a emplear para el diseño del mecanismo de fluencia se calcula 
considerando la rigidez de los elementos estructurales componentes y haciendo un ~nálisis lineal de la 
estructura con las Siguientes hipótesis: 

(a) Elementos en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas. la rigidez se 
considerará igual a la rigidez secante al punto de fluencia. Elementos en los que no se proyecta 
la formación de articulaciones plásticas. al calcular su rigidez se considerarán los efectos de 
agrietamiento por flexión. 
(b) En el caso de muros estructurales o elementos con relación claro/peralte pequeña, los 
efectos de deformación por cortante deberán ser considerados. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rígidos. 

Redistribución de esfuerzos.· 
Para definir el estado de esfuerzos a emplear en el diseño del mecanismo de fluencia·, el estado 

de esfuerzos obtenido del análisis lineal puede ser redistribuidO con las condiciones siguientes: 
(a) Posterior a la redistribución de esfuerzos. deberán satisfacerse las condiciones de equilibrio. 
(b) La variación del yalor de los momentos por la redistribución respecto a los valores obtenidos 
por el análisis lineal, no será mayor que el 20% para estructuras a base de marcos y 25% para 
estructuras a base de muros .. 
(e) La variación por la redistnbución de la suma de momentos de entrepiso. no deberá ser mayor 
a 5% de la suma de momentos de entrepiso producto del análisis lineal en la estructura a base 
de marcos, y no mayor que 15% en estructuras a base de muros. 

Limites de deformación. 
La deformación angular de entrepiso de una estructura ante un análisis sísmico .lineal deberá 

limitarse a ser menor que 1/200 rad. 

2.4 Diseño para aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. 

Estado de esfuerzos para diseño. 
El estado de esfuerzos para asegurar la formación del ·mecanismo de fluencia se obtendrá 

empleando el limite superior de resistencia en los elementos que se proyecta la formación de articulación 
plástica. Se lleva a cabo un análisis pseudo-estático no-lineal, incrementando la fuerza lateral hasta la 
formación del mecanismo de fluencia. El estado de esfuerzos obtenido de este análisis se modificará 
considerando los siguientes efectos: 

(a) E'ecto del comportamiento dinámiCO 
(b) Efecto de incidencia de fuerza sísmica en dos direcciones 

Análisis no-lineal. 
Tomando en cuenta las características de comportamiento elásto-plástico de los elementos 

estructurales. se realiza el análisis pseudo-estático no-lineal para determinar el estado de esfuerzos a la 
formación del mecanismo de fluencia. Adicionalmente. se considerarán las siguientes hipótesis: 

(a) La distribución de la fuerza sísmica lateral será en forma de triángulo invertido. Por med1o 
de métodos paso a paso o de traba1o virtual. se resolverá la ecuación de equilibrio. 
(b) En el cálculo del limite supenor de resistencia de los elementos donde se proyecta la 
formación de articulaciones plásticas. se empleará el acero de refuerzo propuesto en el 
prediseño. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rígidos. 
(d) La rigidez no-lineal ~el elemento se calculará en base a la rigidez elástica y al refuerzo áel 
mismo. Para materiales comúnmente empleados se puede emplear la ecuac1ón propuesta oor 



Sugano-Aoyama(2] 

Ky =ay Ko 
ay= ( 0.043 + 1.64 r¡ pt + 0.043 a 1 D + 0.33 r¡o )( d 1 D )2 

r¡o = N 1 b D cr8 (5) 

donde. Ky: rigidez secante al punto de fiuencia por flexión del elemento; Ko: rigidez elástica del 
elemento; r¡: Es/Ec, Es y Ec son los módulos de Young del acero y concreto respectivamente; 
pt: Porcentaje de acero de refuerzo en la sección; d: peralte efectivo del elemento; D: peralte 
total de la sección; a/0: Relación entre claro de cortante y peralte; N: fuerza axial de compresión 
en el.elemento; cr8 : Resistencia a la compresión del concreto. 

Amplificación de esfuerzos por efecto del comportamiento dinámico. 
El coeficiente de incremento de momento y fuerza cortante por efecto del comportamiento 

dinámico en columnas y muros estructurales, a excepción de que se determine por medio de una 
investigación especial, se calcularán de la siguiente manera: 

wci = 1. O + ( dwi 1 rfJo )( Pchi 1 Pci ) 
WoNI : 1.0 + ( dWi / r/JO ){ /Jwhi / /Jwi ) 

(6) 
(7) 

dwo es el parámetro con que se considera el efecto de modos superiores en el nivel i, y se calcula 

dwi = 0.25 
= 0.20 
= 0.20 + 0.10 ( i- n/2) 

( para i = 1 ) 
( para 2 s i s n/2 ) 
( para i > n/2 ) (8) 

donde, wci, wwo: factores de ampliftcación de esfuerzos en columnas y/o muros del nivel i; rfJo: factor de 
Incremento de resistencia estructural por el limite superior de resistencia de los elementos (=Cto/0.25): 
Cto: Coeficiente de cortante basal al momento de formaciór del mecanismo de fiuencia. al emplear el 
lim1te superior de resistencia en los elementos; Pci , /]wi: porcenta¡e de fuerza cortante a resistir por efecto 
del modo fundamental en columnas y/o muros del nivel i; Pchi , /Jwhi: porcentaje de fuerza cortante a 
resistir por efecto de modos superiores en columnas y/o muros del nivel i. 

Amplificación por efecto de incidencia sísmica biaxial. 
En el caso de columnas, el momento y/o el cortante de diseño se afectará por el factor de 

amplificación por comportamiento dinámico wci, y este a su vez se afectará por el factor de seguridad ante 
efecto sísmico biaxial lp2. El factor de seguridad ante efecto sísmico biaxia.l .1/12 se tratará 
independientemente 'para cada eje de análisis, y por regla se considera igual a 0.1 O. La carga axial de 
diseño en columnas y muros se calculará considerando el 100% de los resultados del análisis plano en 
una dirección, adicionando el 50% de los resultados· del análisis plano en la dirección ortogonal. 

Deformación de seguridad estructural. 
Los elementos estructurales en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas 

deberán diseñarse de modo que la capacidad de deformación plástica supere la deformación de seguridad 
estructural. La deformación de seguridad estructural de los elementos tiene relación directa con la 
deformación por seguridad estructural de la estructura en su conjunto, por lo tanto se obtendrá del análisis 
pseudo-estático no-lineal. 

3. DISEÑO DE ELEMENTOS A FLEXION Y CARGA AXIAL. 

3.1 Determinación de las secciones transversales. 

Hipótests básicas para la determinación de la resistencia última a fiexión. 



+ Las deformaciones en el concreto y el acero en cualquier punto de la sección transversal serán 
proporcionales a la distancia de dicho punto al eje neutro. 
+ La relación esfuerzo-deformación del acero de refuerzo. tanto a tensión como a compresión, se 
considerará elástica para valores menores que los ilustrados en la Tabla-2. Para deformaciones mayores 
que las correspondientes a los esfuerzos ilustrados en la Tabla-2. el esfuerzo en el acero de refuerzo se 
tomará igual a la resistencia a la fluencia del material. 

· + La relación esfuerzo-deformación del concreto se obtendrá empleando modelos adecuados (vrg. el 
modelo de Kent - Park [3], Fig.5) 

3.2 Resistencia esperada a la flexión. 
La resistencia esperada a la flexión se calculará en base a las hipótesis que se indican: 
(a) La deformación del concreto en la fibra exterior a compresión de la sección transversal se 
considerará como 0.003. Para la resistencia del acero de refuerzo se considerarán los valores 
mostrados en la Tabla.2 

Tabla.2 Resistencia del acero de refuerzo 
Tipo de acero Res1stenc1a del matenal 
de refuerzo (a) Resistencia esperada (b) Limite superior de resistencia 
corrugado 3000 1. O ay 1.30 ay 
corrugado 3500 1. O ay 1. 25 ay 
corrugado 4000 1.0 ay 1.25 ay 
corrugado alta 1 . O ay 
ay: lim1te infenor de lluenc1a probado del acerq de refuerzo 

(b) El acero de refuerzo de losa que tenga la longitud de anclajé requerida y se encuentre en 
el ancho efectivo a considerar de la losa. podrá tomar~e como parte ·del acero a tensión en su 
caso. 
(e) Podrá. considerarse el acero .de r.efuerzo colocado en varias capas. 

3.3 Limite superior de resistencia a flexión. ' 
El límite superior de la res1stenc1a a flexión se calculará en base a las s1guien:7s hipótesis: 
(a) La deformación del concre.to en la fibra exterior a compresión de la secc1on transversal se 
tomará como 0.003 (un ejemplo en vigas se ilustra en la Fig.6). El limite superior de resistencia 
del acero de refuerzo se considerará conformé se indica en la Tabla.2 
(b) 'cuando se traten secciones T o 1, el ancho efectivo correspondiente a los patines se tomará 
como dos veces ·el considerado para el cálculo de la resistencia esperada. Igualmente. ei acero 
de refuerzo de losa o muro se considerará en el c.álculo. 
(e) El acero de refuerzo colocado en capas. o bien cualquier refuerzo que contribuya a resistir 
esfuerzos por flexión, deberán considerarse en el cálculo. 

3.4 Limite de la ca~ga axial permisible en elementos con posible formaciÓn de articulación plástica. 
En .elementos en los que por diseño se proyecta la formació~ de articulación plástica en el mecamsmo 
de fluenc1a. deberán satisfacerse los siguientes límites requeridos para la carga axial: · · 

(a) La carga axial en columnas deberá satisfacer la ecuación (9) 

- k2 Ag ay S Nc S k1 Ac cr8 (9) 

donde. Nc: carga axial de compresión en la columna. obtenida del diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fiuencia; Ac: Area de la sección transversal de la columna: 
Ag: area total del acero de refuerzo longitudinal a tensión efectivo en la columna; ay: resistencia 
esperada del. acero de refuerzo longitudinal; k1: coeficiente por carg~ axial de compresión (=1/31 



En caso de cumplir los requisitos para confinamiento del acero lateral, kt puede considerarse 
como 2 1 3 ); k2: coeficiente por carga axial de tensión ( = 3/4 ). 
(b) La carga axial en muros. por lo general deberá satisfacer la ecuación (10) 

Nw .S k3 Acore u 6 - Aws uwyu (1 O) 

donde. Nw: carga axial de compresión en el muro obtenida del diseno para aseguramiento de 
la formación del mecanismo de fluencia; Acere: area de la sección transversal de la columna 
ubicada en el extremo a compresión del muro; Aws, uwyu: area y limite superior de resistencia 
del acero vertical colocado en la parte del muro: k3 = 2/3 (en caso de cumplir los reqursitos de 
confinamiento para el acero lateral, el valor de k3 se puede considerar igual a la unidad). 

3.5 Regulación sobre la estructuración. 

El ancho de la viga será mayor a 25 cm. Para vigas en las que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas. el ancho de las mismas será mayor a 1/4 veces su peralte. 

El acero de refuerzo longitudinal· será acero corrugado con diámétro mayor a 19 mm. 
En vigas con articulaciones plástrcas. el porcentaje de acero de· tensión pt, incluyendo la 

·contribución del acero de la losa, será menor a 0.025. El area total del acero de refuerzo a compresión 
será mayor a O. 5 veces el.area total del acero de refuerzo a 'tensión. ( pt = At 1 b d, At: are a total del acero 
de refuerzo a tensión, b: ancho de la viga. d: peralte efectivo de la viga). 

La colocación d.el acero de refuerzo podrá hacerse en dos capas máximo. 

Columnas. 
Cualquier de los lados o diámetro de columna deberá ser mayor a 40 cm. Para columna con 

formación de articulación plástica proyectada, el lado corto de columna será mayor a 1/3 veces el ladr 
largo de la misma. · 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 

Muros. · 
La' geometria transversal del muro estructural será en forma de 1 con columnas en los extremos. 

El ancho del muro será el valor mayor entre 15 cm y 1 1 20 de la altura de entrepiso. 
El acero de refuerzo a emplear en el muro será corrugado con diámetro mayor a 1 O mm, se 

requiere que las cantidades de acero horizontal y vertical sean iguales. En zona de articulación plástica 
el acero de refuerzo deberá colocarse doble (en dos ca:1s). 

En el caso de proyectar una abertura en zona ca articulación plástica, la abertura deberá hacerse 
al centro del muro lo más posible. La dimensión del hueco será tal que no provoque pérdida de 
monoliticidad en el muro. 

4. DISEÑO ANTE FUERZA CORTANTE. 

4.1 Método de diseño. 
4.1.1 Fundamentos básicos del procedimiento de diseño. 

El procedimiento de diseño ante fuerza cortante tiene por finalidad que la resistencia esperada 
de los elementos ante cortante. sea mayor que la fuerza cortante considerada en el diseño para 
aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. También. para que los elementos donde se 
proyecta la formación de articulaciones plásticas tengan una capacidad de deformación plástica que 
supere al limite de deformación estructural para el mecanismo de fluencia. En el caso de columnas y 
vigas. se corrobora que la resistencia por adherencia del acero de refuerzo longitudinal sea mayor que 
el estado de esfuerzos de adherencia en el mismo, obtenido en el diseño para aseguramiento de la 
formación del mecanismo de fluencia. 
4. 1.2 Resistencia del acero de refuerzo por cortante. 



En el cálculo de la resistencia por cortante, la resistencia del acero de refuerzo lateral deberá 
considerarse igual a la resistencia esperada del mismo. 

4.2 Resistencia ante cortante de columnas y vigas. 
La expresión para calcular la resistencia esperada ante cortante en columnas y vigas es como sigue 

Vu = b jt pw awy cotq, + tan8 ( 1 - p ) b D u .u, 1 2 ( 11) 

donde, pw O'Wy S U u, 1 2 

tan8 = [ ( L 1 D )2 + 1 1"' - L 1 D 

p = ( 1 + cot'q, ) pw awy 1 ( u u, ) 

uwy S 25 u, 

awy: resistencia del acero de refuerzo por cortante; b, jt, D. L: son el ancho del elemento. distancia entre 
el centroide de los aceros de refuerzo a tensión v compresión, peralte total, y claro libre del elemento, 
respectivamente; pw: porcentaje del acero de reiuerzo por cortante. u es el coeficiente de resistencia a 
la compresión efectiva del concreto. q, representa el angulo de inclinación de la zona de concreto a 
compresión componente del mecanismo ::e armadura (Fig.4.a). 8 representa la inclinación del mecanismo 
de arco (Fig.4.b). Los valores de u y q, se determina como se indica: 

(a) Elementos estructurales en los que no se proyecta la formación de ~ :.~ulación plástica 

u = O. 7 - u, 1 2000 ( 12) 
• 

cotq, = m'n { 2.0, jt 1 ( D tan8 ), [ u u, 1 ( pw awy ) - 1 1"' ) (13) . 

(b) Para elementos en los que se proyecta la formación de articulación plástica al formarse el 
mecanismo de fluencia. el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto u. se 
calculara conforme a la ecuación (14). El valor de cotq,'se obtendrá como el menor valor de los 
calculados empleando las ecuaciones (13) y (15). Sin embargo, en estas expresiones el valor 
de p será calculado empleando el valor de cotq, correspondiente a la zona exterior a la 
articulación plástica. y el valor de pw uwy correspondiente a • .: )na de articulación plástica. 

u = ( 1.0- 15 Rp) ( 0.7- u, /2000) O< Rp S 0.05 
= 0.25 ( 0.7- u, 12000) 0.05 < Rp 

cotq, = 2.0 - 50 Rp 
= 1.0 

O < Rp S 0.02 
0.02 < Rp 

( 14) 

(15) 

donde. Rp: deformación angular de la articulación plástica del elemento correspondiente a la deformación 
por seguridad estructural del elemento en todo su conJunto. 

En la zona que tendrá comportamiento en el rango elástico. para elementos donde se proyecta 
la formación de articulación plástica, el calculo de la resistencia al cortante se hará empleando el 
coeficiente de resistencia a la compresión efectivo del concreto calculado conforme la expresión (14). El 
valor de cotq, se tomará como el menor de los calculados conforma las ecuaciones (13). Sin embargo, 
el valor de p se tomará igual al empleado para la zona de articulación plástica. . 

La confiabilidad del procedimiento de diseño presentado, se aprecia en la Fig.S, donde se 
comparan resistencias calculadas con resultados experimentales. 

4.3 Resistencia ante cortante en muros estructurales. 
La resistencia esperada a cortante de un muro estructural se puede calcular con la expresión ( 16) 



donde, 

V u = tw lwb ps usy cot41 + tan9 ( 1 - P ) tw lwa u u0 1 2 

ps usy :S u u0 1 2 
tan9 = { [ ( hw /lwa )2 + 1 ]"'- hw./lwa } 
p = ( 1 + cot'\f> ) ps usy 1 ( u u 9 ) 

(16) 

usy: resistencia del acero de refuerzo por cortante del muro (usy :S 4000 kgf/cm'); tw: ancho del muro; 
ps: porcentaje de refuerzo por cortante del muro; hw: altura de diseño del muro (puede considerarse igual 
a la altura de entrepiso): 41: ángulo de inclinación de la zona de concreto a compresión en el mecanismo 
de armadura del muro (cot4) = 1.0); lwb, lwa: longitudes equivalentes del muro a considerar en los 
mecanismos de armadura y arco respectivamente. 

En el cálculo de las longitudes equivalentes de muro para ambos mecanismos, la contribución de 
las columnas laterales puede considerarse. y se calculan como se Indica: 

lwa = lw' + De + .dlwa 
lwb = lw' + De + .61wb 

(17) 
( 18) 

donde, lw'· longitud del muro comprendido entre las columnas laterales: De: Peralte de las columnas 
laterales; .dlwa . .dlwb: incremento de la longitud efectiva de muro que se valúa conforme las expresiones 
(19) y (20) 

.dlwa = 
= 

.61wb = 
= 

Ace/ tw 
[De+ (AceDe 1 tw )"2 J 1 2 
Ace 1 tw 
De 

Ace :S tw De 
Ace > tw De 
Aee s tw De 
Ace > tw De 

Ace: Area de la sección transversal de la columna lateral, a calcular según la expresión (21). 

Ace = Ac - Ncc 1 u 9 Ace :S 3 tw De 

( 19) 

(20) 

(21) 

Ac: area de la sección transversal de la columna lateral sujeta a compresión; Ncc: carga axial en la 
columna lateral del nivel superior a diseñar. ~btenida del análisis de esfuerzos para el ~iseño por 
aseguramiento de formación del mecanismo ce fluencia·. 

Para cuantificar el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto para diseño 
ante fuerza cortante en muros estructurales, se plantea el sigUiente procedimiento: 

En la zona donde no se prevé comportamiento plástico del concreto en el muro, u se valuará 
conforme la expresión (12). Para la región o el elemento donde se proyecta la formación de articulación 
plástica, el valor de u para el cálculo de resistencia al cortante se tomará como sigue: 

u = O. 7 - cr9 1 2000 
= (1.2- 40Ru)(0.7 cr8 /2000) 
= 0.4 ( 0. 7 - cr8 1 2000 ) 

donde, Ru: deformación de seguridad estructural del muro. 

Ru < 0.005 
0.005 :S Ru < 0.02 
0.02 :S Ru (22) 

En muros estructurales, el porcentaje mínimo de refuerzo ante fuerza cortante no será menor a 
O.CC25. Para las columnas laterales, en elementos donde se proyecta la formación de articulación plástica. 
el porcentaje de acero de refuerzo ante cortante no será menor a 0.003. 

5. DISEÑO POR ADHERENCIA ENTRE ACERO DE REFUERZO Y CONCRETO. 

5.1 Esfuerzos de adherencia empleados para diseño. 
Los esfuerzos de diseño por adherencia entre el acero de refuerzo y el concreto circundante, se calculan 



empleando la expresión (23). Sin embargo, para elementos donde se proyecta la formación de articulación 
plástica en un solo extremo, o no se proyecta la formación de ninguna, los esfuerzos por adherencia serán 
el valor menor proporcionado por las expresiones (23) y (24). 

1f = db l!J.u 1 [ 4 ( L - d ) ] 
rt = b pwt crwy cottfl 1 'f.qJ 

(23) 
(24) 

donde. l!J.u es la diferencia del estado de esfuerzos en ambos extremos del acero de refuerzo 
longitudinal obtenido durante el dise~o para aseguramiento de formación del mecanismo de fluencia. 
Cuando en ambos extremos se presente articulación plástica l!J.u = 2 uyu. cuando solo en un extremo se 
presente articulación plástica l!.u = uyu + uy, finalmente. en el caso de no presentarse articulación plástica 
l!.u = 2 uy. Aquí. uyu y uy son el límite superior de resistencia y la resistencia esperada, respectivamente. 
del acero de refuerzo longitudinal. También. db : diámetro del acero de refuerzo; 'f.tp : sumatoria del 
perímetro de todo el acero de refuerzo. L. b. d : longitud o claro libre del elemento. ancho y peralte 
efectivo del elemento. respectivamente; pwt, crwy. tf1 : porcentaje de acero de refuerzo empleado para el 
diseño ante cortante en el centro del claro del elemento. resistencia del acero de refuerzo de cortante. 
ángulo de inclinación del concreto a compresión componente del mecanismo de armadura en el elemento. 
respectivamente. 

5.2 Resistencia de adherencia. 
La resistencia ante problemas de adherencia en columnas ylo vigas estructurales se puede cuantificar 
empleando la expresión (30). Sin em::3rgo. para el refuerzo longitudinal colocado en la parte superior de 
vigas. el valor calculado con la expres1ón (30) será penalizado 0.80 veces. 

7bu = ( 1.2 + 5 pw' b 1 db ) ( u, ) "2 (30) 

donde. pw' porcentaje de acero de refuerzo lateral colocado en la perímetro exterior de la sección 
transversal. 

6. UNION VIGA - COLUMNA. 

6.1 Objetivo del procedimiento de diseño. 
La unión viga - columna se diseñará con el propósito de no presentar falla durante la formación 

del mecanismo de fluencía hasta alcanzar la deformación de seguridad estructural. Igualmente. ante la 
incidencia de carga cíclica no se deberá presentar degradación notable de la rigidez o adelgazamiento 
de la curva histerétíca de respuesta (pinching). 

6.2 Procedimiento de diseño ante fuerza cortante. 
Por normatívidad de diseño. la resistencia esperada ante cortante de la unión V¡u, deberá ser 

mayor que la fuerza cortante obtenida del estado de esfuerzos empleado en el diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fluencia V¡. 

La resistencia a cortante de la unión se obtiene con la expresión (31) 

V¡u = K u, b¡ O¡ (31) 

donde, K: coeficiente que depende de la configuración de la unión segun la dirección de la carga incidente 
considerada. para unión interna con forma de + se toma O. 30. para unión exterior con forma de T o L se 
toma O. 18; 0¡: peralte de la columna. o bien la distancia entre el paño de columna y el punto de doblez· 
del acero de refuerzo longitudinal de la viga; bi: ancho efectivo de la unión a calcular con la expres1ón (32) 

bi = bb + ba1 + ba2 (32) 

donde. bb: ancho de la viga; bai: el menor valor de bú2 y 014: bi: distancia entre las caras laterales de 



viga y las caras laterales de la columna; D: peralte de la columna (para mayor claridad de la simbología 
consultar la Fig.9). 

El refuerzo lateral pih en la unión debera cumplir con los siguientes aspectos: el porcentaje de 
acero de refuerzo lateral debera ser mayor a 0.002, exceptuando que se cumpla con la expresión (33) 

pjh ;;, 0.003 V¡ 1 V¡u (33) 

6.3 Anclaje del acero de refuerzo de columna y/o viga. 
En extremos de vigas donde se proyecta la formación de articulaciones plasticas, se propone.que 

el acero de refuerzo longitudinal de las mismas pase a través del núcleo de la columna, o en su defécto 
se ancle en el núcleo mismo. Para valuar la longitud de anclaje de los aceros de refuerzo tanto de vigas. 
como de columnas. en la unión, se considerara que dicha longitud inicia en las caras de cada elemento. 
El anclaje del refuerzo de viga en el núcleo de la columna se hara con un doblez de 90 grados. ubicando 
este doblez posterior al eje de columna. 

7. COMENTARIO FINAL. 

<:1 trabajo presentado aquí consiste en una traducción resumida de la "Guia para Diseño 
Antisismico de Estructuras de Concreto Reforzado Empleando el Concepto de Resistencra Ultima"(4), que 
como su nombre lo indica no son normatrvas, ni reglamentarias. pero que contribuyen a disipar dudas y 
mostrar caminos para lograr diseños lógicos, razonados y económicos. 

Es ·claro que aún permanecen muchos aspectos inconclusos, como son entre otros la 
determinación· del sismo de diseño, la relación entre '·' cantidad de deformación plástica y las 
características del sismo de diseño. la cuantificación de! ;actor de seguridad ante la incidencia de un 
sismo dado. la posibilidad de extender una guia o criterios de diseño como lo aqui presentado a 
estructuras irregulares o especiales. Sin embargo. es loable y de mucha utilidad la publicación de 
documentación como la mostrada en la referencia [4), ya que es producto de años de intensa 
investigación en el área de concreto reforzado. 
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ESTADO DEL ARTE SOBRE DISPOSITIVOS 
PARA REDUCIR DAÑOS PROVOCADOS 

POR TEMBLORES 

José M. Jara 
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RESUMEN 

Se presenta una descripción de los principales dispositivos usados 
en.·la actualidad que buscan reducir, los Ja11os provocados por evclll, .. , 
sísmicos. Se comenta :-·~ uso de sistemas de ~.:ontroles pasivo y acti··. 
así como el de cables de presfuerLO para la rigidización de u11a 
estrucllira y su aplicabilidad en la República Mexicana. 

ABSTRACT 

A description of the main devices uscd rccently in arder to search 
how to redu.;e damage produced by sismic evcnts are presented. 
The use of passive and active control systems and prestessed cables 
in a stiff structure and its applicatio1; in M¿xico is cominented. 
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José M Jara 

INTRODUCCIÓN 

El intento por, reducir los dnños pro,·ocados 
por temblores hn llendo al desarrollo d~ 
elementos flliC se incorpornn en lns estrnctu~ 

rr~s pi!r:l modificnr sus propicdndcs din:l.micns 
\·. en :1\gunns c:1sos. incrementar su c;-¡p;1cidr~d 

de disipación de ci1crgía. 

A pnrtir de la última dccada ha crecido 
considcrnblcmcntc el número de dispositi\'OS 
f:1bricndos en el mundo. Pnr:-~lcl:lmcntc. lns 
institncinHcs de in\·cstignción h:l!' .!cdic<1do 
cad<J \"Cl m:1yor tiempo <1l estudio .;n:llilico ~

c . ..;pcrimcnt:ll de cstmctums con estos si.,tcmas. 
Los dispP..-itiYos se han ;-~gmpado como hmción 
de sn f0rmil de tr:1ba_io en dispnsiti\·os de 
control pasi\·o y di<::ipositivos de control :1cti\'O. 

l. I>ISPOSITIVOS DF: 
CONTROL PASIVO 

E\istcn cn:1trn ,¡_,tcm:ls principnlcs dcsarw!l:-~
do" en \:1 :1ctn.1lid:1d: 

Di~ip:nlnres de energia 
i\i~ladore~ de ha~c 
O.scii:Jdnre.s rc<::onantes 
Cahlcs de presfnerzo 

Los disipadores de energí:1 modifican la 
rigide:~. de la e.stmctnra y husc:m concentrnr 
en ellos !:1 rnn.ynr parte de la di~ipación de 
encrgí;1. Para sn funcion;1miento dependen 
fnnd;lmcnr;Jimcntc de los dcsplaznmientos 
relnlin"'s de entrepiso. Los nisl;1dnres de bnsc 
son elementos CJHe se colocnn comr'mmcntc entre 
la cirncnt:~ción y el cdincio p:u:1 intcn1:1r nisl:lr 
el mo\·imiento del terreno del de L1 .SHpcr
e~tructnra. Un oscilndor reson:1ntc es un;1 o 
\·arhs ma.sns ndicionnles. gencrnlmcnle snhrc 
el r"lltimo nh-cl de l:1 estructurn. cnn ciertas 
propicd;Jdcs din;ímicas 'ltle reducen la rc~pnc<::l;l 

de la cslrnctura: \. los cahlcs de prr~:lúcr:to 

rigidizan :1 1:1 eslnrctum e incremenlan h car!-!a 
élxial en ~;,._ cnlnmnn.s reduciendo. en :d.l!nnos 
c:1S0S. In~ gir0<:: en sus C"\tremos. 

1.1 Disipadores de energía 

Estos di.spositi\·os se ubican gener:-~lmentc en 
contr:l\"ienlos. y tienen como nn:-~Jid;-¡d disnrinuir 
o eliminr~r b. disipación de energía hi.srerC!ic:-~ 

_16 

en las conexiones viga-columnn de b estmctura. 
También se han usado en- combinación con 
aisladores de base. Se pueden agrupnr. de 
acuerdo con la manera en que disipnn cnergí:l. 
en los siguientes: 

Dispositi\'oS de mnterialcs con comporta
miento elastoplástico 
Por cxtrusión 
Por fricción 
Disposith·os de mntcrinles cnn comport;l
micnto Yiscoclástico 

a) Comportamicllto clastoplústico 

Su comportnmiento idcnHz.1do c.<:: .semc_j.1111e ;,l 
mostrado en la fig 1. Ln pendiente de h z.on1 
inel;ístic:J depende de las camcteristic1s de c;1dn 
di.spo.sith·o y la di.sipnción de energía es m~s 
grr~nde conforme se increrncntn el <lre:1 b:1.io 1:1 
cnrV;l. 

El disposith·o" mostr:1do en la fig 2 fue 
e~tndi;,do pnr C:kinner ~· col ( 1 1J75-h) C0n.si.stc 
en dos pbc~ · forma de U que disip:m cncrgi:'l 
al despl;,z;lr'. .rl1•1 c:un con re~pectn n !;, otm 
L:1 pr~rtc centr:1l del diposith·o se une a 1111 ni\"cl 
de la e.stmctura y lr~s p:1rtc~ e\lrcm:1s al ni\·ct 
inmedi:1to superior mediante h;1rr:1s l.n~ 

dcspl;,znmientos rcl:1tiYos entre los nh'Cies 
oc;,sion:1n el movimiento conocido com0 ro!:ldo 
por flexión mediante el Cl1.1l se di.sip:1 encrgi:t. 

Aguirre y Sánchc1. ( l'JR9 y 19911) probnron 
c.xperimcntalmcntc solcr:1s t:1mbién en f0nn:1 de 
U (fig J). Sn comp0rt:lmicntn histerético e~ muy 
e~tnblc (fig -l) y por !;1 mnncr;, en qne ~e dcfnr
rnr~n :1lc:1117.:1n la nuencia en c:1si t0da l:J sección 
trnnS\-crs:ll al mismo tiei11po El númer0 de cicl0s· 
de cnrga y dcsc;,r_ga r¡11c soport;,n dcpenrlc de 
la amplitud de dcfPrmncir'n (fig 5). Fl lnstifnlo 
de lngenierin de la UNA~f (Chó,·ez ,. G0u?;iic7. 

lllR9l rc.11izcl prnch;,s cxperimcnt~lc<:: en mes:-~ 

dhradom con un mnrco cie mw crnií:1 ~- rt0s 
ni\-clc.s nnien<io do~ de C"I0S disp0~iti,·0s 1r1r:1 
d:~r !:1 formíl de unn orng:1 de tr:~ct0rL hr:1 y 
c0l (199]) c~t11di:1r0n !;1 rc~pncst:1 :Jn:11ític;¡ de 
nnél cstn1cturn de nccro de diez niq:lc!' y 11n:1 

estructurn de concreto de nuc\·e c0n c~tc dis· 
po.siti\·o. somctid:~s rt temblores con bs c.1T.1c
tcrí.sticns de los qne ocurren c0n m:1yor 
frecuencir~ en In ciud;,d de MCxico. ,\1 someter 
;1 l:1s cstruc!ura.s al temblor de r-..tichn.,c;ln de 
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1· tg 1 Comport.tJIIJcJ\lo clastoplústico 

f= 2 Dispositivos en forma de U 
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19S5 rcgisrrado en SCT. se obluvieron rcSJtllodos 
alenladores poro la reducción de la rcspucsra 
en lo z.ono blondo del Dislrilo Federal. sobre 
todo p:ua In estructura de acero. Estudios 
posleriorcs del on:ilisis paramélrieo de un 
sislemo de un grado de liberlnd con disipa
dores de energía y dcmnndns de ductilid;1d de 
dfl" y cu;llrn. mostr;'lron que el intcn·nlo de 
:1plicación de este .sistcmn en In zonn hl:nHia 
de la ciudad. se limilo n periodos de los 
cstructurns inferiores a I.G scg (Górncz y col. 
1 YIJl). 

Urrcgo y col (199)) cstudinron la y;Jriación 
de In respuesta sismicn de marcos de coPcrcto 
rcfor7.ndo c0n tres cn~jíns y diez nh-r'"" pam 
diferentes '!hicncinncs de disip;1dorcs con 
respecto n 1:1 :lltllrn del edificio. Los rcsnlt:1dos 
mucstrnn 1:1 inconYcnicncia de col0c;tr rli.C\tri
bucioncs de disip:1dores no simétricos 

Skinncr y col { 1 975-n y bl y Skinncr y 
f\kVcrry f 1 97:') cstudi:lron expcriment:1!mcnte 
elementOS 501l1Ciidn~ [} ncxión en C:lntilh-cr. fliiC 

se colocnn en In cimentnción como se mnestrn 
en la fig r1. i\1 ocurrir un dcsplaz:tmicnto rcln
th·o entre !;1 supcrestntctura y In cimcnt:1ción 
se disip1 cncrgh debido ni comport:lmicnto 
histerético del c:1ntilh·er. Los ciclos son cst:Jblcs 
y sus par;lmctros fueron dctermin:1dn~ expc
rimcntnlmcntc por Skinncr y col (JI>7"-hl Por 
el lngar en r¡uc se co1ocnn se pretende fliiC 

se incorporen comhinados con nisi:-Hinrc<:: ele. 
base. 

f\.clly ( 1 t)~Xl IISÓ 1111 dispo<\iiÍ\"0 SC'III:j:nJIC 

;11 ;-~nfcrinr Cll 1111 edificio de ];1 corrf'r:tcit"•n 
t::l_iim;¡_ en .hpi111 de tre" nÍ\"_elcs. cnn··trnidn 
snhrc .1i..::l:Jd'lrc..:: ele h;-¡~c (fig 7) Lns ro:_:..::ldl:tdn<:: 
;Jn:llíticn' nw,tr;¡rnn flllC b rc~pnc<.:t:l e-: d-::1 
~·-~-:·• --~-: ~.,_ t:_r:=:r---. ~1r1_~ '~-~ h ~--:-!''!'":~'-¡ 

:1 IC:J!Jhlnr-:~ :':n -:r•nt·:nid.os ;11:-:<:: de fr·: .·.;·n.:.t:J..:: 

:111:¡..:: 

.'\ eSic mi<=nto tipo pertenece C"1 di<-:pt•<.:ithn 
form:~do por 1111:1 p1ac;, de sección tr·,rccial 
(fig X) nsadn en 1:-~ hnse de 1111:1 rhin1cnc.1 
con~lruid;-¡ en NlJC\";1 Zcbndn (Skinnrr v crd. 
I'JXfl). Los pnr:irnelro_s fl\IC detcrn•iwm sn 
geometría ~nn rroporcionndos en gr:ífic-1<\ que 
rclaci011;111 !:1 nllur:~ de lns p!:lC;l~ cnn !'11 
espesor f111C se oh! m·ieron con ba5e en rmch;,s 

experimenlnles. Al sislemn se adicionaron barros 
de acero dobladas (paro perrnilir desplazamienlos 
horizontnlcs) que combinados con :li'51ndorcs 
de bnsc incrcmcnt:m el amortiguamiento (fig 9). 
El comporlnmienlo de la chimenea baja las 
cargas reales a que se hn vislo somclidn no 
se ha· publicado en la lilcrnlura. 

El elemento que se muestm en In fig 1 tl. 

usndo en la constmcción de un pnente (Skin
ner y col. 1980). csl:i formado por nno horro 
circul<1r de nccro que se deforma. por In ncción 
de dos brazos. h:1cia nrribn y hnci;-~ :1h;-~_i(1 

disipando encrgín por nexión: en In figurn se 
mucstr;ln también los ciclos histcréticos del 
disipndor que result:1n cnsi rectnngnl:lrcs. lo 
que lo hace muy eficiente en la disipnción de 
energía. Los disposith·os se colocaron entre 
In supercslmcturn y el estribo de npoyo fi_io 

Alonso 1 19R'J). \Vhillokcr '" col 1 i'>R'Jl. Sd<oll 
(1990). Sn v Hnnson (1990-o '" I'J'.>II-h) ,. 
Bergman y Han son ( 19911) esrndioron un 
dispositi\'o compuesto por pl:lcas de rtccro. con 
sección trnnsvcrsnl en forma de X (figs 1 1 y 
12). !In modos ADAS ( Addcd Domping ond 
Stiffness). Ln \'nrinción de In sección tran.<::\-crqJ 
obedece n ·:::e t~l despl:17.:1fsc un ni\·cl respecto 
:1! otro. l:1s placns se deforman en doble cnrY;l
tnra. nsí que. si se empolrnn 1:-ts plncas. se 
gcncr:1 un diap.r:~m;, de esfuerzos cn"i 11nif0r
me en todo el pcrrtlte que c:1mbi:1 de SÍ!!Tlfl c11 

el eje neutro. F.sto ocnsirn1:1 que el csfner70 
de nnencin se nlc:~ncc pr:íctic:~rncntc en tod· 
el \"Olnmen ni mismo tiempo. Se lnn rroh:~do 
t:1mhién rl:lcns de secriPn tr:1q·erc::;,l rcrt;,n
gtd:-~r. D:Hln q11c !:1 di~trihnciún d':' cc::fncr;¡-..o;; 
por Ocxiñn signe sicnrlo lrianelllr!T. en ec::l(' C:JC::\1 
lo..:: ec::fHcrl.o<> de nuenci:~ se :-~lcnn7::-~n sóln C"n 
r~fJl!Cñ:l<> /00;15 C\"trCin;-15 !0 .fl!IC fC'rll!CC r.1di
:---.lf!l';fll": 1_.! j~.:.ir~::~An d:2 ;:n:r~i·.1 c0n ".:~r-:-::-'1"\ 

ah ~--~::i..,n 1p~·.-:-rs1\ ·:-11 f--,r~·q -1: >: 

.¡ fJ 

Lns pL1r::l'\ -\0.-\~ ~e rncd-:"11 cr:d0-:"::l!" ':<"JIIn "C 
scii:1l;1 en h" figs 1 ~ y 1--$ en m:~rcf's ,. tllnrn<= rlc 
r_i!-!idcz con tr:1hes de ;,copl;,mient~. rcc::rcc•i· 
r:1mente. r.J comport:1mientn histcréticn de 1 '" 
pl:1c1s se nmcstr;J t::-1 1:1 fi!-! 1.". Los di,pnciti\<'" 
se 5ometiernn ;1 m:ls de cien ciclo~ de C:Hi!:t ' 

deSCM~:l. IIIOStr:llldO llfl C0T11p0r1.1TlliCIII0 11111\ 

cstahle. sin degr:Hbción. De estos resnl1.1dn" 'C' 

dc~rende la recmnencbción que en <=n di"c'''' (1.' 

consideren rrtlores de dnctilidrtd m:i.\"ifll:l dC' ~·:t< 
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flg. 6 Dispositivo a flexión 
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fig. 7 Amortiguador histcrético Je acero 
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Dimensiones, en mm 

Fig. 8 Amortiguador en la base de una chimenea 
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Fig. 9 Aislador de base y amortiguadores de barras dobladas 
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Fig. 11 Dispositivo a das 
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l'ig. 14 Dispositivos actas en edificios con muros de cortante 

CAR6~A------------r------------, CAR6rA~----------.-------------, 
Z.40 

1.!0 

000~-,~---------t----------~----l 

-1.20 

-o.•oL------1 
- o.a -o, e -0.4 -o.z o.oo o.z o.4 o. e o.e -o.e -o e ·0.4 -o :r: o.oo o.z o.4 o.e o.a 

DI!SPLAZAIIIIUTO IPULIADASI 
DESPUI!S DEL. lar CICLO 

DESPLAZAIIIIEIITO IPULIADASI 
DESPUES DI!L CICLO llo. IOD 

Fig. 15 Curvas de histércsis ob1cnidas experimenlalmente 
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Estos ciispositivns se usaron como solución 
estructurnl en la reparación de dos edificios 
de la ciudad de México daftados por los 

temblores de septiembre de 1985 (Martlnez. 
1990). 

Tsai y col (1993) estudiaron una placa 
triangul<~r (similar a la mitad de una placa de 
ADAS) llomoda TADAS. Las placas se empotran 
en uno de sus lados a otra placa de acero que 
se conecta ni nivel superior del entrepiso. En 
el vértice del triángulo se colocan pernos que 
se conectan 1 contraviP.ntos que parten del niYel 

inferior del entrepiso (fig 16). Este tipo de 
conexi!.lll ncasioníl que las placas se rl·::-fnrmcn 
en curvaturn c::implc. 1\l incorpM<U este "i"tema 
en un m<~rco de acero a escala natural se pudo 
c0mpr0har que las reducciones en la rcc;pucsta 
son similares n las ohtcnidas con Af1AS. Sin 
emhargo. de acuerdo con los autores. los 
resultadns del modelo analltico del m~rco se 
acercan mús al modelo experiment<1l cnn este 
dispositivo debido a que la rigidez laternl de 
las rbcas. rnr la f0rma de conectarlas. se rrc-

HTREMO INFERIOR VIGA 

TAO AS 

PLACA DE AJUSTE 

Fig. 16 Dispositivo Tadas 

dice con menor incertidumbre que con las placas 
ADAS, en las que la rigidez es fuertemente de
pendiente de la conexión con las placas de 
apoyo. Esta dependencia se seftala también en 
el estudio de Whittaker y col ( 1989). 

Kobori y col ( 1992) estudiaron la respuesta 
experimental de placas de acero similares en 
sección transversal a los A DAS pero colocadas 
en su dirección perpendicular y unidas entre 
sf. Por el espacio que queda entre las placas. 
se le nombró de tipo panal (fig 17). !.os ciclos 
histeréticos ohtenídos son muy estrtbles. c0n 
forma casi rectangular. Se realizó un estudio 
analftico de e"te sistema colocado en.tre un 
nivel y otro. a través de muros. en una estruc
tura de 2Q niveles. 1 as reducciones en las 
respuesta fueron de hasta un ~ ·· '~. Adicio
nalmente. analizaron otro dispos;~:·.·o de acero 
de sección circular variable empotrado en dos 
placas de acero (fig 1 R). Este dispositivo ,. 
analizó .en el estudio analitico de una r:1mpa 
de 98 m de altura ·máxima: la respuesta resultó 
40% menor que aquella que se ohtuvo sin 
incorporar la barra de acero. 

El comportamiento elastoplásticn se l0gra 
también al someter una harra de acero a tnrsi1ln 
(r,g 19) (Skioner y col 1975-a y b. v Sk;nner y 
McVerry. 1975). que como sucede con los 
disipadores ADAS y en forma de U. alcanza el 
esfuerzo de nuencia al mismo tiempo en casi 
todo .<:11 volumen. La torsi0n se !!enera ~ohre 
la placa 5 al conectar los clemcntt1~ 1 y 2 a la 
hase y lns Or:u:os ~ y 4 a la cimentaci0n. E~te 
si~tema fnc usado rn la cnn~trncci1ln de un 
puente en Nuevo Zelondo (Reck y Sbnner. 1 n'1). 

Estudios po<:tcri0r<'~ (Kelly y en!. )077) 
muestran r¡ue una ZPnn crítica en el disel1n de 
estns ele-mentos e<; la unión entre Jno;; hr:Hrs 
del dispositivo y la rlacn que trahaja a tnr~i0n. 
El estudio e.xpcrimental consistió <'n prnhar un 
edificio de treo;; nivele.<: provisto de aisladnre<; 
de hase (fig :20). l.as vigas a torsi0n se c0m
portan elfl,.tic<'lrnentc, y se plastifican cuando 
la excitación s0hrepasa cierto umbr<!l. lo que 
modifica la rigidez del edificio en condiciones 
de servido. Al disipar energía se incrementa 
también el nmortiguamicnto crítico eqnivalente. 
estimándose este en JO% para el nwdclo de 
tres niveles. lo que causa una fuerte rcdución 

de la respuesta. 
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Fig. 17 Dispositivo tipo panal 
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Fig. 18 Dispositivo de sección variable 
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Medeot y Albajar (1992) hacen una doscrip
ciún J~ los Jisposilivos incurrtli'JJus en pu~:ntt..:s 

y t..:stuJios lh.:vaJus J t:Jbo t.:ll lt<.diu subrL! t..:stos 
SÍ!:>lt..:ma::.. l. a ¡¡¡ayur' park tit.:u~.:n tUr111a y compur
tJmit..:ntv similar a varios di.! los anteriores. Se 
ha12c llh.:n..:ión tJmbic!n Lid bu~n comportamienw 
cn..:untraJu ~..:n sish.:mas hibriJos. · 

Para '-JUl.! l.!stos sish.:mas se us~.:n en la 
práctil:a pruft:siun;_¡l, es· lh.:ct.:sario que se obten
gan r..:culllt:ILJacionl.!s J~: Jist..:i'lo sencillas y de; 
fácil aplicación. Con t..:stt.: p1upúsil0, School 
(1993) y \\'l1ittakr;:r. y col ( 1993) sugit..:n.:n criterios 
g,encralc:s 4ut: deben ~.:onsidt::rJrsc para el 
análisis JI.! t..:structun.s con Jisipadon:s dt: t:ncr
giJ. La incurpuración Je estos diSJ-lOSÍtivos en 
tus r~:gL..lm~ntus actuales r~qui~r~ que se: 
I.:UIIIÍilÚ~ 1.:01_1 ~:,tuJÍu.::. t::>.perÍIIII.:IItakS y anali
IÍCOS que p~r.mitan contar ~on un mayur 
11Úlllt:fll J~ 1"\.!SUitaJo:, r~suilaJoS Cll 4ui.! runJa
lll~IIIJI" has propues!as. 

O_tra furllla promisuria Lit! redu~dón de la 
rc:spuc:st.t con ~.:umpurtamicnto c:lastoplástico, 
p.:ru al.urJ en la c:structura misma, sin nc:ccsidad 
Jc Jispusitivus t!Spe~.:iaks, cunsistc en colocar 
una barra Jiagoni.ll JesJ~ d nudo JI.!! nivt:l 
inferior hasta a un punto distunt~: del nudo 
del nivd superior, o dos barras desde los 
nu_dos dd nivel inferior al centro de la viga 
supcriur sin que st: conect~:n al mismo punto, 
como s~ muestra en la fig 21. Esto ocasiona 
qtll .. ' la partt.! JI.! la viga ubicada entre la barra 
y d nuJo o cntrt! la::. Jos barras fluya por 
corw.ntt.: y Jisipe energía. Por la manera en que 
se: ~.:unc~.:tan lus dem~ntos ctiagonalcs, a este 
sish:ma .::.~ k Jcnomina de: comravicutos excén
tri~o:u.::. ._;{idc:s y Popov, 1987; Popov y col"l989, 
y Ricb y Uolin, 1990). 

b) Disipación por extrusión 

En e::.tos sistemas, la disipación se logra al 
lkfurmar un material en su sección transversal. 
L::.to ocurr\.! ~.:uando se mueve el material 
JisipaJur J.:ntro de un tubo de sección variable 
(fig 22 ). L\ sist¡_;ma fue propuesto inicialmente 
por Robinson y Greenbank ( 1975 y 1976) y 
Robinson y Cousins ( 1987) para su uso en la 
cunstru~.:~.:iún de dos puentes en Nueva Zelanda. 

el plumo se disipa energía, y, al recuperar su 
s~..:~.:ciún original, s.: n.:cristaliza y recupera sus 
prupicJ;.¡J~,.·.-.; ini..:iaks. El di::.po::.itivu l"ut.: ~umc
tiJo a ~.:icntu v~..:intitrcs ~.:iclos dc ¡;argu y 

dcsunga con ciclos hi~tcr~ticos Ca!!i rectan
gul.m . .::i y ::.in dc:;raJa¡;ión apredablt.: (fig 23). 

cj Ui.1 ipución por Ficción 

Los disipadores por fricción consisten t:n 

culoe<..1r Jos placas en la inteDccción dt! contra
vit.:ntu::. en for111<t de cruz, JI.! manaa que al 
despbzarsc lall:rülmente la cstru~..:tura pruJuzca 
esfuc1zus di! fricción por d cont~t~:to cntr~ las 
pla~..:as. 

Ll ::.istcma mostrado ¡_;Jl la t"ig 24 fue 
Jc;;~rrollado por l'all y ~larsh ( 1'182). Se 
cvllcda ~.:un bi.Jrras al m.;r~:o y di::.ipa cncrgia 
pur fric~..:ión, al desplazarse una Jiagun;..:l ~..:on 

1 e)pL·do a 1& otra. Ll J¡:,.,;i\0 bu::.~..:J C\"ÍliH t:l 
dcsliZitlllicntu bajo carg:.ls ·dt.! ·!:len il:io, lu l(UC 

Ja ri;.;¡Jcz adicional al marco y, .. d subrt.:pi.l::..tr 
un Ulubral, se inicia la Jisip<H:ión J~: en.:rgia 
pur fricLi0n. Estudios posll.:riur, Je c::.lc !:!Ístema 
se encu~:utran en Pall (IY~-lJ: rc..:t"inamit.!lllus 
en su lllOllt.:lación analítica ~n l"iliatrault y 
Cherry ( 1 n7 y 1990) y hlratraull y col ( 19~0). 
El comportamiento de los Jbpo::.itivus se.: muc::.tra 
en la lig 25, 

L• incorporación de este Ji.spo::.itivo ~n 

~..:::.tru~turas Je hasta dic.:¿ nivt.:lc..:::. en CanaJá 
se m~..:nciona en Pall y Pall (199]). La modelación 
analítica de t.:Stas cdificaciunt:s muc~tra que los 
Jc:splazamientos laterales Je los m<.trcos con 
los Ji::.ipadorc:s son del orden de la h:Ict:ra parte 
d..: los mJr¡;:os solos, al ser sometidos a lo~ 

registros sísmicos utilizados en t.:! estudio. 

Schull (1984) estudió un dispositivo 
desarrollado por Oiles lndustry Co., Ltd of 
Tokio, Japón, formaqo con acoro y hule (lig 26), 
Se coloca, al igual que el anterior, en la inter::.ec
ción Jc contravientos. El l.!stuJio e:\pt:rimcntal 
de un marco de: un nivel con estus elementos, 
mu~:slra incremento en el amortigua111icnto y 
modillcación en la rigidez con rcspc~.:tu al marco 
sin dispusitivos. La principi.JI dt.!svt.:ntaja c:s su 
costo comparativo con otros si:,tcmas. 

El dispositivo c:stá formado por un tubo de Nims y col (1993) deh.:rminaron la rcspuc:sta 
acero cun plomo en su interior. Al deformarse analíti~o:a de: un marco di.! seis nivdcs escala l/3 
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Fig. 21 El m arco con contraventeos excéntricos 

Fig 22 Disipador por extrusión 
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Fig. 23. Comportamiento histcréticu d~l disipador por ~xtrusil>n 
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Fig. 24 Disipador de energía por fricción 
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No DI! CICLO! oliO 
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l'ig. 25 Comportamiento histcrético del dispositivo de fricción 

CONTIIAVENTEO 
', 
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.,.. (Las alturas 1 Ími te indicadas en la figura corresponden a edificios construidos 
p ..... ~tw 

en zonas donde las fuerzas horizontales. de diseño son g¡;¡8i9és e vieritci;-en--zonas 

sísmicas son, en general, menores; la ductilidad del sistema, de enorme importan-

/). cia en diseño sísmico, es mucho menos crítica cuando el diseño es por vient~ 

lf 

Marcos rígidos. 

Los marcos rígidos tridimensionales, formados por un c¡lonjunto de vigas y 

columnas, constituyen un sistema estructural eficiente para edificios de altura 

pequeña o media, hasta unos 10 6 12 pisos. En edificios destinados a habitaci6n 

no suele justificarse su empleo como únicos elementos resistentes, pues por requi

sitos de funcionamiento se cuenta con gran número de muros, que separan unas 

habitaciones de otras, colocados en las mismas posiciones en todos los nivele!'!, 

que pueden utilizarse con ventaja, solos o en combinaci6n con los marcos. En 

cambio, los edificios de oficinas carecen casi por completo de divisiones de 

carácter p!;!rmanente, por lo que en ellos sí puede convenir utilizar. la. marcos 

rígidos como único sistema estructural, pues proporcionan la máxima libertad de 

· planeaci6n y operaci6n. • 

Los marcos rígidos' constituyen una soluci6n adecuada en edificios de poca o 

mediana altura que se van a construir en zonas sísmicas porque, además de propor

cionar la resistencia necesaria ante cargas verticales y horizontales de una 

manera econ6mica, permiten obtener estructuras de ductilidad elevada, capaces de 

incursionar en el intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, 

disipando una parte importante de. la energía que les transmite el terreno sin 

sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantía y fácil 

reparaci6n. 

bes 1118PC:B8 plo;¡iEiss Sien diseñados, detallados y construidos, tienen un compor

tamiento dúctil estable bajo cargas cíclicas fll:!e les t.sseR ba~ fuera del 

.intervalo elástico, y la mayor parte de los c6digos de construcci6n los consideran 

sistemas estructurales preferenciales, para los que especifican cargas laterales 

menores que las correspondientes'a otros sistemas. 

Es una práctica aceptada generalmente la de que el dimensionamiento de los 

miembros que componen los marcos rígidos se haga de manera que las articulaciones 

plásticas se formen en las vigas antes que en las columnas, con lo que se logra 

que las deformaciones plásticas más importantes se concentren en zonas que pueden 
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que cuando los claros crecen tienen que utilizarse vigas de peral_te considerable 

para controlar los desplazamientos. El peral te económico aumenta en. lOs· ·pisos 

inferiores, en los que la fuerza cortante es mayor, y en edificios de cierta altura 

excede ¡{el permitido por requisitos arquitectónicos o funcionales, lo que obliga a 

utilizar secciones más pesadas; ésta es una de las causas principales de la inefi

ciencia de los marcos rígidos. Además, si los desplazamientos se controlan aumen

tando las dimensiones de las vigas éstas se hacen más resistentes que las columnas, 

lo que está én contra de la hipótesis, generalmente aceptada, de que en zonas 

sísmicas conviene que tengan una resistencia menor. 

La relación altura/ancho total del edificio es también de la mayor. importancia 

en la eficiencia de los marcos rígidos,· ya que cuando el c¡ncho es grande aumenta 

el número de crujías. Los marcos de la periferia del inmueble pueden ser más 

eficientes que los interiores si el proyecto arquitectónico permite disminuir la 

separación entre sus columnas y aumentar el peralte de las vigas. 

u .. 't .... , rt ,:...,, 
Las BBRBHi8R9&1 aumentan el costo; dp lg¡; mapr;ee PÍ§i~9€t por este motivo, un 

sistema estructural popular en Estados Unidos es el Formado por marcos rígidos 

colocados sólo en la periferia del edificio, mientras que el resto de la estructura 

tiene juntas flexibles; disminuye así sustancialmente el número de conexiones 

rígidas, pero aumenta el grueso de las paredes de los elementos que han de unirse 

entre sí, puesto que el sismo es resistido. por sólo dos marcos en cada dirección, 

crecen las dificultades para hacer buenas soldaduras y disminuye la hiperestatici

dad del sistema. Las fallas de soldadura de penetración completa entre los patines 

de vigas y columnas registradas durante el temblor de Northridge, California, del 

17 de enero de 1994, se han achacado, al menos en parte, a los problemas creados 

al soldar placas muy gruesas, originadas por el sistema estructural mencionado. 

, •• ..a.-:,...,. 
En edificios al tos, en los que ~"las solicitaciones producidas por viento o 

sismo, el marco rígido convencional deja de ser una solu

ción adecuada, pues para darle la resistencia y rigidez necesarias se requieren 

vigas y columnas de dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene utili

zar elementos estructurales adicionales, muros de rigidez o contraventeos, que 

resistan las fuerzas horizontales más eficiente y económicamente. 

El uso de los elementos mencionados hace que el marco rígido deje de ser 

indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede construirse con 
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eléctrico y de teléfonos) y en los muros de lindero del edificio, y se combinan 

con marcos rígidos. 

-~ ":"':.¿ •• ~ p·.'~ '.¿ :..: ·-. 

Contraventeos excéntricos. 

En la Fig. '"¡ se muestran cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de· 

contraventeos excéntricos. Las fuerzas axÚ,a,es que aparecen en las diagonales, 

como un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a las columnas o a otras 

diagonales a través de un tramo corto de viga, llamado "eslabón activo", que traba

ja en flexión Y. cortante. · Escogiendo adecuadamente su geometría puede lograrse 

que un marco contraventeado excéntricamente tenga una rigidez elástica muy cercana 

a la de marcos similares provistos de contraventeos concéntricos y que, por otro 

lado, los eslabones activos se deformen inelásticamente durante temblores severos,. 

absorbiendo y disipando energía de una manera análoga'· a la de los marcos rígidos 

. no contraventeados. . Se obtiene así un sístema estructural que posee característi

cas favorables 'de los dos sistemas, v que puede satisfacer, en forma eficiente, 

los dos· requisitos de. rigidez y ductilidad característicos del diseño sismico. 

La capacidad de los eslabones activos de disipar grandes cantidades-de energía 

durante sobrecargas extremas es de importancia crítica para la ductilidad de con- : 

junto del sistema estructural; se ha encontrado, por medio de estudios de laborato

rio, que los. eslabones que fluyen principalmente en cortante son más eficientes 

que los que fluyen en flexión. 

La elección de. las excentricidades constituye uno de los pasos más importantes 

en el diseño de marcos contraventeadós excéntricamente, pues'de sus valores depende 

tanto la rigidez \e,ástica del marco como la demanda de ductilidad en los eslabones 

activos; 

En resumen, los marcos contraventeados excéntricamente son estructuras dúcti

les en las que las deformaciones inelásticas se confinan a regiones en las que no 

afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de la estructura. 

Los contraventeos, las columnas y las vigas, estas últimas en las zonas que 

no forman parte de los eslabones activos, se diseñan para que permanezcan en el 

intervalo elástico, y no se pandeen; prácticamente toda la actividad inelástica se 
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aislador son mucho más amplias que las obte
nidas con hule normal. 

Al usar las propiedades calculadas en Lec 
,. ~ledland (1'J7R-a). dichos autores (I<J7R-b) 
c~tudinron ,.:1rins estructuras de seis nh·clcs 
sometidas :1 19 tipos de tcmhlorcs con y sin 
nis!;"tdorcs Los resultados muestran reducciones 
de la respucs; , de hast;"t 80'%. con respecto 
n la estructurn sin :Jislndores. Los autores dnn 
también nlgnnas recomendaciones de diseno 
parn cstructurns. aislndas. 

~lcgget ( 1 <J7R) realizó el estudio del primer 
edificio aislado en Nucn Zelanda. Consta de 
cnntro nh·clcs con estructuración de mnrcos 
de concreto reforzado (fig 32). Para protegerlo. 
se U$aron aisladores cnn ~ornz0n de plomo 
(Robinson ,. Tnckcr. 1'Í7"1). El disello se realizó 
con dispositiHlS lo snficicntcmcntc rígido:.. prtr;-¡ 
que el plomo se comport;ua clftsticnmcntc :1ntc 
las ~~-<·l_Xilllas tncrz<~s cspcrndns producidas· pflr 
\'icnto. El costo de loe;; aisladores representó 
el .1 51% del costo tot:1! del cdincio y se cslimó 
simibr al costo requerido del edificio sin :lisb
dorcs. pnr01 soportnr las mismas acciones de 

·di serlo. 

Kcllv y crd ( 1 !)XII) cs1•1dinron nn mnrc0 de 
acero de cinco nh-clcs con aislndorcs rlc h;¡sc. 
a escala 111. en el laboratorio de la Unh"CTsidod 
de Cnlif'":min en Bcrkcley. Se ndicicmó 11n 
sistema de seguridad que entra en f11nr:i0na

miento <1\ presentarse la falla de los rtisl:ldorcs 
~ ':':.':l5iste en ~r'='Y05 adicionales qu~ disip;1n 
cncrgb por fricciór:t y limitan los dcspln7a
micntos. · <1.11nquc incremcntnn las acclcrncioncs 
transmitidas .a la estructura. 

Tylcr y Rohin~on (19R.¡) cncontr:~~c)n 

satisfnctorio el comportnmicnto de <1isl:1dnrr;~ 

de b<1.se con cor:11.6n de plomo p;n;1 dcf()rrt,:t
ciones unit:1rbs por corte mrtyorcs dCI .1 ' 1 11''~. 
Estndin" pnstcriorc" fJIIC cnrrot"loran t:l huC'n 

comporlallli('nto drl ;¡jo;;lndn'". prtr:l 1111 ¡•r:111 
número de ciclos de carga . .i"~odwcll \ crd 
I'J'lll) 

Fujit<1 ( l9XS) hizo una revisión de los 
sistemas dcs;Jrrollados en Japón p:u:t :-~i"lar 

eqt~ipos. Los sistemns se han combin:-~do con 
nmortigundores de aceite y fricción v/o disi
padores. 

Constantinou y Tadjbakhsh ( 19R~) muestran 
las ventajas del uso de aisladores de base en 
un estudio analítico mediante la teoría de 
vibraciones ;,lcatorias y modelaron la excitnción 
como un proceso no estacionario. E~ta mode~ 
lnción permitió ;matizar un grnn número de 

· crtsos: se concluye que los despla7.amientos 
y fuerzas cortnntes se reducen de manera muy 
importante al incorporar lo~. aisladores. 

Con la finalidad de contar con métodos que 
permitan probar un mayor número de estructu
rns con ilislndores de base. Tagami y col ( 1990) 
desarrollaron un método de prueba pseudo
dinámico. para el análisis de estruct.ums aislndns 
al recurrir a técnicas de subestructHración. 

El efecto de la aceleración vertical. en un 
·sistema de dos masas. sobre la respÍ1esta de 
ni.sladores que disipan enrr!!Ía por fricéión. fue 
estudindo t~nnlíticamente. por Lin y Tadjb:1khsh 
( 19RG). Los resultados bajo cargo armónica 
muestr:'" incrementoS en In fricción y los 
despln.-:lmicntos relnth·os al incorpornr In 
ncclcmción vertical. Sin emhnrgo. su innucncin 
fue prácticnmentc· nuln ni someter <1l sistemn 
al sismo de El Centro. de 19.10. 

Kelly y col ( 1 'JXó) estudiaroit 1;;· super
estructura de un puente ~obr.c nislndorcs con 
y siri cornzón de plomo. El aislador con rlomo 

·resulto efectivo pnra·disipar energb y.limit<1r 
los dcspla7.<1mientos laterales. Encontr:Hon 
también ndccuado el método lineal er¡niY:llcntc. 
para el análisis de la e5tnJctura'. 

Para el diseño de aisladores. se ha iniciado 
desarrollo de Criterios que permiten obtener 

recomcnd:-~cioncs prñcticas crnno bs de Priestley 
y col (1977). Kcllv v col (19Rf>). Mchroin ' 
Clovlon (1'187). Chal!tonh v Kcllv (l'l'\11). Kclh· 
(I'JQO). ~lavcs ,. col.(l?90). Kuntz (1'.1911) v 
Griffi1h v col ( I<J•m-b). 

T:1djh:ddi~h y l._in.(1 1JR7l cstmlinnm el nso 
d~ rtisladcHes con fricción prnrorci0n:1l :11 
despla7:nniento. l.a ,·arhción en In friccicín se 
logra mediante la colocación de dos cables ~ue 
producen un incremento de la fuerza il:-:ial sobre 
bs pl:1cas al despl:l7.nfse later:-tlmcntc los 
aisladores. Los resultados muestran que el 
incremento de fricción reduce la respnCst.1 de 
mnnen importante. 



concentra• ~ en zonas escogidas-, diseñadas y detalladas especialmente. El res

to de la estructura se dimensiona para que resista,· trabajando elásticamente, las 

~olicitaciones que aparecen en ella mientras los eslabones activos fluyen plásti

camente, las que se determinan estudiando el mecanismo de colapso del marco; poste

riormente se revisa su comportamiento bajo cargas de trabajo, utilizando métodos 

elásticos. 

Tubos reticulares. Si se incrementa la resistencia de los marcos de las 

fachadas, colocando columnas muy juntas y aumentando los peraltes de las vigas, y 

se hacen continuos en las esquinas, se obtiene un· cantiliver tubular de paredes 

perforadas, que es muy eficiente para resistir fuerzas horizontales. 

(,.1 '"?.~te. ... 
En la Fig. (Fi~a 1~, ~ag. 555, ''GeM~~F~e~iaMBl ••. ") se m8estFs· la distribuci6n 

de fuerzas normales en las columnas.. Si las paredes del tubo fueran macizas, 

serían iguales en todas las columnas de los marcos de "los patines", y tendrían 

una distribución triangular en las columnas de "las· almas"; sin embargo, las defor

maciones por cortante de los marcos rígidos reales reducen la eficiencia del canti-
.1 • ' liver. Debe buscarse ~ comportamiento ka mas cercano posible al del voladizo de 

paredes macizas;. suel~ l~grarse que la deformación por cortante no excega del 25% 

de la total. 

Tubos con diagonales. El tubo con diagonales en las fachadas constituye una 

solución' muy apropiada para estructuras de acero. En el sistema tubular ideal 

todas las columnas exteriores se interconectan por .medio de diagonales, de manera 
cacclowi 

que se formal una estructura tridimensional muy rígida, que resiste las f"sP~ee 
laterales con las fuerzas axiales que se generan en los miembros, en vez de utili

zar su resistencia a la flexión. 

Comparado con el tubo reticular, este sistema tiene la ventaja de que permite 

separaciones mucho mayores entre las columnas de las fachadas. 

Los tubos con diagonales resisten las fuerzas horizontales de manera muy 

eficiente, pero pueden no ser adecuados para zonas de alta sismicidad, porque su 

ductilidad es limitada. Sin embargo, pueden combinarse con marcos rígidos dúcti

les, o interconectarse por medio de elementos de ductilidad suficiente (Fig~'.l&.. 
¡;¡rá~. 669, "beR&tPustia al ... "). 
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Andcrson ' Sanndcrs ( 1987) estudiaron el 
uso de aisbdorc< en la reparación y en el rcfor-
7;lmiento de edificios ;1nliguos. Los elementos 
mcc;lnicos ~- dcspl:1zrtmientos obtenidos ba.io 
;1cci0ncs sísmicas. corrobora los rcsult;1dos de 
otr0s im·cstig:1d0rcs. con relación n los porccn~ 
taj_cs de rcducdón de la respuesta. 

Andriann ~- C:1rr ( 1 iJX7) colocaron aisladores 
de h:-~sc en c"trnctnms de muros de concreto. 
Comprob:-~ro11. c011 hucnos resultados. !;1 apro:xi-
111;1Ción del métndo linc;¡l equivalente y la 
distribución de fuerz:l5 propuesta por Prie~;tlc~· 

v col (\ '!77 ¡ 

('onstantinou y cnl í IIJX7) determin:1ron 
cxpcrimcnt:lllllcnte la v;ni:1ción de la fricción 
en una interf~se de tcnón con acero. La fricción 
se incrementó :-~1 crecer la ncelcración y di<:nd
nuyó al :lPmentar la presión sobre Lls p! ¡c;1c: 

Para frccucnci;1s de b cstrnctnra menor~- ... -~ o_ -c.; 

Hz_ .}· presiones baj;1s. el sistem;-¡ pr0pnr¡__·i.---,n:l 
Hll ;-JÍSI;"IlllÍCiltO eficiente p:1ra letnhl0rcs lliO(k

f;ldOS ~· gr:11Hk·s. P:1r<1 01r:1s efln'!-;n:lcinncs se 
carece de :.::.Indios experimentales qtlc muestren 
el Comportamiento. 

l\·1nkhn ~- col 1 1 ~J'J0-:1 y b) rer~lizmon cstHdios 
e.'\periment;1les de ;1isl:-~dores con superficies de 
tcflón. Detcrminnron r¡uc este tn<1teri:1l reduce 
In trnsfcrencia de frccucnci:1s :1ltns :1 b estmc~ 

tur;-¡ por b dependencia d~,; la· friccicín con !:1 
\"Clocidad de <lc.~IÍI";llllÍClliO. Con hase en eslos 
esturlios se d:u1 pr0pncst;-¡s p:-~rr~ el modclarl0 
;"Jn;Jiítico de este Jn:ltcri:JI. 

Kelly (! 1)~!) e lknnolmon (I'>R:l pwp0ncn 
1:1 sn<;;;~itnc:iñn de l:ls pl:-~cac;; de a~ern por lcfkHl 

en lns :-~i~lactnrc" de h;1Sc. El sistcm:1 cncn1:1 
c0n un;-, ,-ari JJ-; d.: ;1ccrn r¡uc _conecta h ""rcr
cstrnctma con !:1 511!-'!estrnctnrn disc!l:lci:J par:1 
f;~ll;n Cl!:l!Hln l;1s fnerz:-ts producirl<1s pnr r.l 
tcmbl0r exceden de cierlo umbral (fig 11) 

Griffith _,. col ( I 1>XX) c::::tndinron un llHHkln 
c:-;-pcriment:d de siet-e nh·cles. esc:-~1:1 11~. 
estrnctur:Hin cnn murns de concret0 sohre 
aisi:Jd0rcs de h:1se formados de plnc:1s de :1ccro 
~- lullc. El modelo fue sometidn a 'arios 
temblores entre Jns r¡w· ~e enc'H'n!ra !.1 C011l
pnnente F-W de 1:! est;1ción SCT del tcmhlnr 
del (!) rlc sep!i·-mhrc rl.c IIJR5 de t\.1é:dcn Ante 
la :1cc:iOn de tcmhlnrcs de gran m:1gni111<.1 h 

estmctura se sepnró de los apoyos. Par:-~ c\·it:u 
tal separación Griffith y col (1990-a) proponen 
un aislador con nn dispositivo en el centro 
que le permite trabajar en tensión ~· reducir los 
despbz"mientos (fig H). L" efeeti,·id"d del 
dispositivo se comprobó al estudiar nn modelo 
de nueve niveles sometido a vnrios temblores. 

Nngarnjninh v col ( 1 9R9) dcsarrnlhro11 1111 
programa de computador:-~ p<1r:1 ;-JnaJi;;-¡r cstmc
tur<ls fli.slad:ls tridimension:llmentc. C;1lihraron 
los resultados con estudios. cxpcrimcnl:lles de 
otros itwcstigndorcs. Posteriom1cnte N:-~gnr~j;1iah 
y col (1990) aplicaron este progr:lm<l y demos
lr:lmn r¡ue el comportamiento bi:1xial tiene m:~y0r 
importancia en los aislndores con fricción flliC 

en los aislndorcs con corazón de plomo. 

Un :1specto poco estudiado es el rclaci0n:1do 
con la fatiga de los :-~isladorcs. Roedcr y col 

· ( IIJ9fl) rc;1lizaron Ynria::; pn1ebns de l;Jhor.1torin 
con :1isladorcs de hule y :-~cero p:1ra determinar 
la importnncia de los par~melros que intcrYicnen 
en el fenómeno. De ncncrdo con los resnlt:1d0s. 
In vnrinción de 1:-~ temperatura y !;1 :1111pli1nd de 
los ciclo.s de histéresis son las \·;1riablc.s C]IIC 
más contribuyen al fenómeno, (]IIC ptlcck llcg:u 
a ser un ;-~s¡iccto imp0rtante en el clisc-Tl0. 

1' (j 

Z"vas ,. col (I'J')Il) ,. Bozzo ,. col (l'l'lll) 
proponen un sistem:l de :lisl:lmiento de surerfirie 
cónca\':l h:-~s:-~do en el nwd111iento de 1111 pén
rlulo: L:1 fncrz;1 rcstitnti' a es pr0pnrcicm;1dJ rnr 
1:1 f0r111;1 del di<:p0sith·o. El m:1.tcrial cnn fl!IC 

se fabrir;1 es nccm ~- en la zon;1 ric dccli;':unicnl0 
cromo (fig ~5). Por 1:1 geon~ctrí:J del ;li.-::!;nlor. 
el periodo no depende rle !:1 c:-~rg:l Yer1 ir·JI 

nplic:1da ~- su rigidez es diTect:~mcnte ptclrr•r
cimnl a la c;1rgn )(') 'lliC hace r¡ue bs to15i0nc5 
pr0\"0Crld;1S p_or coneC'Htr:-tciones de 11!;¡_(":1 Cll 

b e~tructnra dismiiii!V:ln ('ll el nh·el de ;¡i-.;I:J

miento. Sn comport:-~mien'!n histerCtic0 se 
muestra en 1:1 fig i(í_ Su principal dcsYcnl:li:-t 
e~ r¡ne el crnmo (simil:lrmente al tefJi,n 1 se 
:-~dhicren con el tiempo. 

Fn ~1é.\"ico .1 medi;Jdns de los r,n_ r! lne 
Mnnncl Gondlcz Flores ( 1%~) desarrolló "" 
si:.tcnw de :1isbmicnt0 de base con pl;-,c:1"- de 
occro ,. halinc.< (fig 17). [1 ai,l:1rlnr fnc 
incorpor:1do en dos edificios de cinc0 ni' clc"
Cl'le h:1~1:1 l:1 f-.::cha h:-~n mostr:1do hnc-n 
c0mportamiento. Su principal limit:Jcicin "l' 



Un parámetro muy importante para determinar los límites de aplicación de un ..... 
sistema dado 8B 

aparecen en las 

el ssn~tituiele ~er las tensiones (o fuerzas "hacia_ arriba'')_que 
t\ 

columnas, sobre todo en l9tt tramo inferior. Un edificio puede 

rigidizarse de manera que sus desplazamientos laterales se conserven dentro de los 

límites de diseño, pero al hacerlo es posible que una parte del sistema resistente 

"atraiga" fuerzas horizontales de magnitud tal que aparezca en ella un momento de 

vol tea l;a" ~r!ll"ll!il!! que origine fuerzas de tensión en la cimentación, cuya capacidad 

para soportar fuerzas hacia arriba suele ser reducida; este fenomeno puede limitar 

la aplicación de un sistema estructural determinado. 

En edificios muy esbeltos es frecuentemente necesario transferir cargas verti

cales de las columnas interiores a las de la periferia, para contrarrestar las 

fuerzas hacia arriba. 

La primera frecuencia de vibración transversal en cada dirección y la frecuen

cia torsional tienen una influencia considerable en el comportamiento de los edifi

cios al tos. Es preferible que los periodos correspondientes estén separados ·uno 

de otro cuando menos en 15%, y que el torsional sea el tercero. Se evitan así 

·, acoplamientos dinámicos de los modos, que pueden ocasionar una respuesta inconve

niente. 

Los periodos fundamentales de vibración del edificio deben estar suficiente

mente separados del periodo del terreno, para evitar posibles fenómenos de amplifi

cación por resonancia. 

Una suposición. básica en el análisis y diseño sísmico de edificios al tos es 

~ que los sistemas de piso, actuando como diafragmas, transfieren las fuerzas 

horizontales a los elementos resistentes y las distribuyen entre ellos en propor

ción a sus rigideces laterales. Los esfuerzos en los diafragmas de edificios 

normales son pequeños, y pueden ser resistidos, sin problemas, por el sistema de 

piso. Sin embargo, deben revisarse las zonas en que haya cambios bruscos de rigi

dez lateral, y cuando las cortantes horizontales se transfieren de un elemento 

resistente a otro que no se encuentra 

en los diafragmas pueden ser también 

dimensiones considerables. 

en el mismo plano vertical. Los esfuerzos 

crí tices cuando hay en ellos aberturas de " 

• 
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desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extre-
ei\Qt 1 

mos de las barras que concurren en ~aaa M~d&; para que el com-

portamiento de la estructura real corresponda al supuesto, no 

basta con analizar y diseñar vigas y columnas con gran exacti-

~ud, sino se requiere también que las uniones entre ellas se 

diseñen y construyan de manera que se satisfaga esa suposición. 

Hasta hace pocos años las se trataban, ~-geRe~al¡ 

como si no tuviesen dimensiones, como si fuesen el punto de 

intersección de lo~ ejes de las barras que concurren en ellas; 

si se consideraban las dimensiones, se supon1a que eran inde-

formables. -La realidad es otra: 
ur'lfon"'s 

las eeAeHlaRes son elementos 

estructurales deformables de dimensiones finitas; sus deforJUa-

cienes, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en 

el tablero limitado por los bordes interiores de !'os patines de 

vigas y columnas, pueden influir de manera significativa en la 
.,¡atlol 

respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a prgpo~-

eieAarles una rigidez suficiente para que las deformaciones no 

afecten el comportamiento de la estructura, o a tenerlas en 

cuenta en el an~lisis cuando sean significativas. 

El comportamiento de los marcos r1gidos depende en buena medida 

del de sus 
l.lt\~C>MI 
j~Pltaa; si su rigidez es insuficiente pueden permi-

tir rotaciones elásticas y comportarse- como uhiones semi-

r1gidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la 

J estructura sean mayores que los determinados en el análisis (por 

ejemplo, aumentan los momentos positivos que producen las cargas 
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Fig. 38 Aislador con control de desplazamientos 
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. ~ Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a t-ravés de 

:¡ ,. 

':' 

;· 
¿ 

.. 

ia junta, y las vigas se unen a sus patines.~E"c;~l-.~r \" . ..'':' Jz. t'• e. FJ· 
"'~"~~- ~.g.¡., .. , ...... .l \ . 

•;. ·;. 

..A. (o) A ( b) 
• y 

A A 
r • 

..,. .. 

A (el A ( d ) 
• • Ll , . . ·' 

Fig !r.-8-;·1 Co nexiones viga-columna de marcos rigidos 
S' .: 

Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido 

a marcos planos, con una o dos vigas unidas a los patines de la 

columna; sin embargo, en estructuras reales hay casi siempre . ' c.t~oon 
tres o cuatro vigas en cada eQAe!:tiR, pues en cada columna se 

' cruzan dos marcos; las vigas llegan a uno o a los dos patines y 

a uno o ambos lados del alma • 

*Este no es un requisito indispensable; puede haber ocasiones en 
que convenga que los elementos que se interrumpan en la 
conexión sean las columnas. Sin embargo, es la situación más 
común, pues se facilita el montaje de la estructura y se obtie
nen conexiones más resistentes, en vista de que los perfiles 
usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma 
es, en general, más gruesa. 
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Fig. 40 Curvas esfuerzo defprmacii10 de clisrnsiti,·n~ de aleacinn 
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~ Caracter1sticas de las 
uf\:.ón 

unro"&1 
asAeuisne!l. Para que el comporta-

miento de una j~ftea sea satisfactorio, han de satisfacerse los 

requisitos siguientes: 

Resistencia. Las 
·un:,f\t~ · 
eeAelllenes deben ser eapaees el& resistir las 

acciones que les transmiten los miembros de la estructura que 

llegan a ellas. En diseño elástico, el limite de utilidad 

estructural deberla ser la aparición del esfuerzo de fluencia en . 
fsutll;r lq "''h 

1a junta o en el extremo de alguna de las vig.as o columnas. ¡-~E'~· e¡ 

diseño plástico, el estado limite lo constituye la formación de ". 

una articulación plástica en la·junta o en una o varias de las 

vigas y columnas; 
un~ó.-. 

la llllftauié!'l debe resistir las solicitaciones 

de los · miembros que la rodean hasta que se formen en éstos las 

articulaciones plásticas necesarias para que la estructura se 

convierta en un mecanismo. 

Rigidez. La rigidez, en el inter~alo elástico, de las 

'~a"t~ 
seiHIIt:res. viga-columna, debe ser suficiente para que las 

1 
posi-

cienes relativas de todos los elementos estructurales se conser-

ven fijas bajo cargas de trabajo. 

<J.t\~011\e', 
*El estado de esfuerzos en las eeReu¡~Res es muy complejo, pues 
los esfuerzos producidos por los momentos flexionantes, fuerzas 
normales y fuerzas cortantes que les transmiten las vigas y co
lumn~s, ya de por si complicados y dif1ciles de evaluar, se su
perponen con los residuales que hay siempre en los perfiles de 
acero y con los que ocasiona la soldadura; ésto hace que bajo 
cargas de trabajo (y; seguramente, antes de aplicar esas car
gas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibi
lidad de determinar los esfuerzos reales en condiciones de ser
vicio, y el hecho de que la aparición del esfuerzo de fluencia 
en algún punto. no constituye un estado~1mite de resistencia, 
hacen que ,a lz prácti • ee'lts~ las se'R~Ii-eAae se diseñen con 
métodos plásticos simplificados: iu'Rq~ el diseño de la estruc
tura en general se efectúe utilizando esfuerzos permisibles. 
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nplican fucrz;~s ;¡ In cstmctur:l con la finalidad 
de contrnrrest:-u el 1110\'Ímiento. 

Los princip;-¡Jcs sistemas dcsnrroii<Hios en 
l:1 actnnlidrHI se describen n continuación: 

2. t !\lasa activa 

Eqc sistc1~1:J es nn:1 cxtcnsiOn Jcl sistcm:1 p:1si\'O 
con oscilarlorcs rcson:mtes. El movimiento de 
la masn sobre el ,·lltimo nh·cl .ic la cstructur:1 
es controlado p0r medio de unn computadora 
que detecta el mo\'imicnto del edificio n tra\'és 
de los scns0rcs y cn\'b a los nctu:1dorcs el 
modlllcnto que se debe aplicar a lns masas (fig ..f l). 

A clifcrcnci:l del sistema pasivo. el r~cti\'o 

controla el nHwimiento del edificio parn temblores 
de hnnda nngostn y de bnnda nnchn. Ln primer:1 
:¡plicrtción de este si,tcm,1 se hizo en .l:1pi'f1 

parn un edificio de ;,cero de 11 ni\'elcs ITfl\':nnn 
y col. l'.l'l1) 1\it:diciones de l<1 rcspnes!·1 :wt!"" 

l.1 r~cci{on del \·icrito h:111 mostr:1do que (•1 
nto\'imict~'..._l l:ltcml del edificio es de :!lrcrlednr 
del ~O'!·i, del qn~ tcndri:l. si no e:dsticr<"~ 1:~ m:1"a 
ncti\'rt. 

Un:1 de la' princip;¡Jcs des\'cntr~jas de c~1os 

sistcmns ce:: 1:-~ .1~r:1n dem:1ndn de encrJ.!Í:l fl'IC' 

se requiere p:na ;¡plic:1r hs rncrzns de control 
Encnmin:vlf"'s- ;¡ ampli:1r l:1 nplicación de C""tos 
dispositivos. se han propuesto diversos si'lema" 
como el descrito por Mnebaynshi y. col. JI)'J~. 

Se propone 1111 sistcmn de control simil:lr al 
:n1terior. pe-ro con el uso del sistema de m:J<;;:l 
t:mto acti\·n como pasiva. con lo c¡ne se logra 
dic;minuir In energía necesnria a In tercem p;,rte 
prtm el control de Yiento y sismos moder;~dos. 
El ~;istema se cncucntr:-~ instnlndo en un edificio 
del hpón de siete ni\'eles. 

Simil<u ni nnterior. Fujita y col (J 1P12) 

describen el e~lndio expcrimcntnl de un nwdclo 
a c~ciln n:-~1nr:1l de sci" ni\'eles en el fl11C se 
incnrp.oró 1111:1 fll:l"<l de control :tctiYo p:1r:1 

\·ienl0 y tcmhl0res moderados. qne se con' irnc 
en p:1~Í\':l p:H:t 1cmhl0res de gr:-~n m_:tcnilnd 
J.;¡ reduccii111 de la rc,puc~!:t p:1rn c~tos último<:: 
C\·cntos es de nlredcdnr d~l .10%. Uno rrorncs· 
1:1 simil:lr es la de Kit:mmra y col (1 1)92). que 
incorpor:1n como mn~a ndicionnl seis l:lllr¡ncs 
sobre nislndorcs de h:1~e. en ct último ni\·cl 
de la cstrnclnrn. El sistema se incorpor<·, en 
1111:1 estn1ctnr;¡ de 21 pisos y 130 m de :Jltur:t 

La respuesto annlítica de los desplozornientos 
con control activo representa el 15n.~¡, de !:1 
estructura sin control. Cuando la mns:1 nctúa 
como sistema pash·o. la ndxima reducción 
encontrodo es del 10%. 

2.2 Tendones activos 

Los tendones son contra\·ientos coloc:tdns 
di:1gonnlmentc en rorma de X que aharc:1n 1111n 

o \':uios nh·clcs de la estmcturn (rig -12). L:-~s 

rucrzas que se requiere ;-~plicar a los tendones 
se obtienen de m:~ncr;1 sin.lil.1r ¡-¡l sistem:t 
nnterior. 

Se hnn dcsnrroll.1do también te11d0nes 
:tcth·os pmn modifict~r las pr0pied;-¡des din:lmic:1s 
qe In estrnctun cuyo objeti\'o es :1le.i:lr el 
periodo rundnment:ll de la estrnctllr:l de 1:-~s 

rrecucncins dominnntes del temblor p:lra cad;-¡ 
inst:1ntc y con esto cYitnr el erecto de resD
n:lnci:l. Un:1 de l:'!s posihles t~ltern:lth·as es In 
de modific:1r la inclin:1ción del tcnd0n c0n el 
tiempo. lo que permite cnmbiar \;-~· rigidet. de 
los marcos. 

Descripciones m:\s det:1llndas de r~tns 

elementos y e"tndios de l:lbor:llflrio se cncncn
trnn en lfig:tshino (l')')(l) y Soong (1 1)Clll y ! 1}'11). 

Se h:tn propuesto métodos de ;-¡n:'disis p:u:t 
estos sistem~s como ·los descritos en Chcn!! 
( 1 'JIJO). Suhardjo \' col ( l9 1Jfl) y "Y:~m:td:l y col 
( I9'Jfl). 

2.3 Dispositivo de fricción activo 

Akbny y Aktan ( 1990) propmdcron un sistcm:1 
de eontr0l :1cti\'o. que disipa enC'rgin por 
rricción. simil:lr :ti p:l5i\'O de Pall (J!JX2L [1 sis
tcm;-~ puede controlnr J¡¡ ruerza umbrnl de rlcsli-
7:tmiento de los dispositiY0S en condici0nes 
de !'cn:icio y en condiciones últim:1s. 

COI\IENTAIHOS FINALES 

1.:1 :lplic:-~ción ctc loe; sislemns anteriores depende 
de ror;imctros. que in,·olucmn los coroctcristic"< 
de Jos e,·entos sísmicos, la locnlizaci<in '" el 
tipo de estructura. 

Los disipndores de energía son una 0pciPn 
,.i:1hle p:1rn la disminución de d:ulos provnc.1dos 



i 

mismos métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las 

inc~rtidumbrés en el cálculo de los esfuerzos provienen de difi

cultades en la evaluación de las solicitaciones, sobre todo 

s1smicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción 

con muros, contravientos verticales, sistemas de piso y rampas 

de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales y caneen-

traciones de esfuerzos, as1 como de la interacción suelo-

estructura que puede ocasionar, entre otros fenómenos, hundi~ 

mientas diferenciales de los apoyos; por todo ésto, 
"""fc:tl\t.' 

las j'dft~as 

deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de 

las estructuras. bajo solicitaciones mayores que las calculadas, 

pues en caso contrario la falla puede presentarse mucho antes de 

que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 

expuestas, 
• ·un.Of\t.1. 

las ju~••• de los marcos diseñados elásticamente 

deben dimensionarse y construirse de manera que posean una capa-

cidad de rotación suficiente). 

Econom1a. La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de 
·un:,;,.. 

una j tu pueden incrementarse siempre aumentando la cantidad de 

material utilizada . en ella; sin embargo, como una parte impor-

tante del costo de fabricación de los marcos r1gidos correspon
~f\lo~e.s, 

de a las eeftell¡e~es, i•tas han de diseñarse de manera que ten-

gan propiedades satisfactorias con el menor incremento posible 

de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para que 

permitan un montaje sencillo y rápido. 

Cat:EJadas SÍS'iñO 
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por temblores en la Republica Mexicana para 
ciertas caractcrfsticas de las edificaciones. Sin 
embargo, es necc!'nrio comparar su comporta
miento con si!'temns alternativos que permitan 
elegir el más adecuado económica y estructu
r411mcnte. Por la manera en que disipan encrgla 
(mediante dec;plnzamientos relativos entre dos 
ni\'clcs cnnsccutivt,s) y de acuerdo con los 
resultados hao;;t:l ahora obtenidos, su utilización 
result<1 ntr~ctivo para edificios pequeños y de 
mediana altura. 

Fl principal ohjcti\'o de los aisladr'lrcs de 
b<l!'C consic;t~ en nexibilizar a· lc1 estructura T.<1 

cc;bclrez r:s 11nn de Jos parámetros que rcc;tringc 
c;u uso dchidn <1 Jos m''mentos d·~ \'0itc'l y ;1 

lnc; der.rh7:1111icntos lntemles. Las m;-ynr~c; 

rcducci0T1CS lÍe la rrc;puestrt se ohtic11Cn en 
ec;tructuríl.c; cnn pcrindos pequeftos h<t.in c-.:ci
tnciones cnn grnndc~ cnntenidos de frec11cn,~ias 

<~ll<ls. Dchidn :1 Jo <1ntrrior y a lns posihlcs 
ac;cntamicnflrc; difcrencinlcs, no parece <ll:-:-~cti"o 

su uso en la znna hl<1nda de la ciudad de M0.xirn. 
aunque si en ntras p:1rtcs de la Repúblict1. cr" .. :"\ 
son l:1s cn"'.fílc; del Pacifico. 

Fl osril:ldor rcc;nníl.ntc es un si.<:tcma prn
mis,.ri0 p:1r:1 C<;frnctnr<ls con comport;-~Jilirntn 

linc<ll. f.nc;; c<:tudios que <lCtllíllmcntc c;c lk\·:m 
<1 C<l~O permitido <J.:finir líl aplicabilid:td rl·-J 
<;Ístcma. El incrcmrnf(l de la cnpacidad d1• 
disipacil.Hl del c;i~ICill'l se podrin l0~r;u cnn In 
incorport~rir'lll rlc dic;ir<~clnrr<: ele cner!!,Í<l. P hi':n 
c0n un pi<:n <1dicinn;,l ele comport:1mirnto 
CJílslnpJ;)<:li('0 \' í1dCc11:1d:.1 d11ctiJidad. ( ll1·;l rnc;i. 
hi!irbd qnc h:-1·~· r~lr:v·li\·n <1! sic;tcmrt ce; pen•1ili1 
dcmí1nd<1s de dt~r:tilidarl pcque!las c11 h 
eqructuríl. cn<1nd0 Se ve<1 sorn~tidrt rt eventnc; 
c;íc;micos de gr<111 rn:1gnitud. 

l.os c:-~hkc; de rrcsfuerzo son nnrt .:;olución 
atractiv_a rílríl estructuras pequef\(1<::: y de 
rnedi<tnrt altor:-~ p<1ra cierto tip0 de trmblr1rc.;;. 
Aunque r.'"' '1wdific<1n. de mrtnen imronanrc. 
!J cílpac: · de di<:Ípí1ción dC' ener!!,Í<l rlc l;¡ 
c::;tructuríl. incrcment<1n c;u rigidez y IC~ic;t('nri1. 

y mcjor;Jn el rnrnri,rt:-~rnientn c;jc;mico. CPil h 
cnntrihnc¡,·,n !k la cc;tnrctur:-¡ ~xistcnte 

1 nc; sistcrnac; de control :1.ctivo ~e cncucntr;-,n 
en dcc;\'entfl.ia ('n nnc~tro país c0n rec;pcrt(l :1 

lo5 pasivo~. rnr ."11 elevado costn y !.1 n("(,'('
sidad de !1l;"li11CnÍI11ÍC'Illf'l reriódico: no •·!·•:;;¡nfe. 

pueden controlar más eficazm"ente el mnvimiento 
de la estructura. Es de esperarse que en el 
futuro se desarrollen con mayor frecuencia 
combinaciones· de sistemtls pasivos y ar'ti\'ns 
(sistemas hfbridos) que disminuyan 1" 
limitaciones de los primeros y reduzcan l<1s 
fuerzas de control necesarias. con la 
consecuente disminución dell costo. 
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Una unión viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si 

satisface alguna de las condiciones siguientes: 
'St. '1 '-C. \dt; \o 

a) Los patines de la viga esláA salelaees a tope, con eelela~nms:dw penetración completa, a los 
•• ¡;¡aliASB de la columna, y el alma de la viga eelé conecta¡{¡{ a la columna, o a una placa vertical 

soldada a ella, con soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o ¡¡apaeee de resistir, 

como mfnimo, el 50 por ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma 

más la fuerza cortante que hay¡! en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos 

de aRa resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es mayor que el 70 por ciento del módulo de 
n. 

sección plástico de la viga completa (es decir, b,t,(d-t,)F ,~0.7M,). Los patines de la viga 9&láR 
'"'e \da ... 
seleladee a tope, con sclded¡¡......-cJ¡¡ penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga 

~ conectas/¡!' a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soldaduras o 

tornillos de aRa resistencia que transm~en la tuerza cortante que hay en ella. 
loJ .-t:...,) eh lA. v:,fQ. SI l't.l"'-"' ' t•pt ,J d 

e) b,t,(d-t,)F ,< 0.7MJ~alma se suelda a la columna directamente o por medio de una placa, con 

una soldadura que tenga una resistencia de diseño no menor que el 20 por ciento de la resistencia 

nominal a la flexión del alma. La fuerza cortante en la viga se transmite con soldadura adicional o 

con pernos de aRa resistencia que trabajen por fricción. 

d) La conexión; hecha con soldadura o con tomillos de aRa resistencia, tiene caracterfsticas 

diferentes de las indicadas en a, b o e, pero se ha demostrado, por ry¡edios analfticos o 

experimentales, que posee la resistencia requerida. Cuando la demostración se haga 

analfticamente, la resistencia de diseño de la conexión será 25 por ciento mayor que la FB&isleAeia 

de sisaRa del elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen 

a transmitir la misma fuerza. 

· Las condiciones señaladas en a, b y e, que han de cumplirse para que una conexión entre viga y 

columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en rasuRados de laboratorio, 

obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los patines 

es un porcentaje elevado de la resistencia de la sección completa, los primeros pueden transm~ir el 

momento plástico por sf solos, gracias al endurecimiento por deformación, por lo que la conexión 

del alma puede diseñarse sólo por fuerza cortante. En cambio, en secciones en las que el alma 

contribuye significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transm~a. a 

través de ella, la fueria cortante completa y el porcentaje del momento plástico que le corresponde, 

con lo que se ev~a un endurecimiento por deformación excesivo de los patines. (Comentarios por 

el temblor de Northridge). "" '" -1 '·:i•· ,: .1":,. \o;. 

En la Fig. 5.2 se muestran varios tipos de juntas rfgidas viga-columna que se han utilizado en la 

práctica. 
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R, = (2.5k + N)F,. t, 

donde 

d = perahe total de la columna 

F,. = esfuerzo mfnimo especificado de fluencia del alma de la columna 

N = grueso del patfn de la viga 

2:46PM 6!23194 

Ec. 5.3 

k = distancia de la cara exterior del patln de la columna al punto donde se inicia la curva de unión 

de alma y patfn 

t, = grueso del alma de la columna 
tontlt•....dfe"'te.~ · 

Los atiesadores eeleeades lreRIB al patfn en tensión de la viga¡se soldarán al patln de la columna 

para que transmHan la parte de la fuerza de tensión que les corresponda. Los que estén frente al 

patfn comprimido pueden soldarse al patfn de la columna o ajustarse contra él, para recibir la 

fuerza por apoyo directo. Unos y otros deben unirse al alma de la columna con la soldadura 

necesaria para transmHirle la fuerza que hayan recibido de la viga. 

En lugar de colocar atiesadores transversales, el alma de la columna puede reforzarse por medio 

de placas adosadas a ella. 

c. Aplastamiento del alma. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patfn 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R,.. donde F, =O. 75 y R. se determina como se indica 

más adelante, el alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

atiesadores transversales, o una placa adosada a ella, de attura ig~l. cuando menos, a la mHad de 

su peratte. 

1) Cuando el patfn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor o igual que d/2, 

Ec. 5.4 

2) Cuando el patfn está unido a la columna a ·una distancia de su extremo menor que d/2, 

Para Nld S 0.2, 

Ec. 5.5 

Para Nld > 0.2, 

. [ ( ) J.S l ¡¡;:;¡;: R.=s7or:I+(4;-o.2);: V~ Ec. 5.6 

t, es el grueso del Ílatfn de la columna. 
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Placas adosadas al alma. Cuando se empleen placas adosadas tlf1allm para aumentar la 

resistencia de diseño de la junta, o para reducir su relación peralte 1 grueso, se soldarán al alma de 

la columna, en sus dos bordes horizontales, con soldadura de filete corrida de tamaño no menor 

que el mfnimo especificado, y se unirán a los patines con soldadura de filete o de penetración 

diseñada para desarrollar la resistencia al ~orte de la placa 

Relación entre los momentos en las vigas y en las columnas.En las uniones viga-columna debe 

satisfacerse alguna de las relaciones siguientes: Jk 

!v 

En las ecuacuines anteriores, 

A, = área total de la sección transversal de la columna. 

F,. = esfuerzo de fluencia mfnimo especüicado de la viga. 

F,. = esfuerzo de fluencia mfnimo especificado de la columna. 

H = promedio de las anuras de entrepiso arriba y abajo de la unión. 

P ~ = fuerza axial de diseño en la columna. 

V" = resistencia nominal de la junta, calculada con la ec. 5.8. 

Z, y Z, = módulo de sección plástico de una viga y de una columna. 

d, =promedio de los peraltes de las vigas que llegan a la unión. 

No es necesario satisfacer los requis~os anteriores cuando: 

a. La compresión en las columnas satisface la condición P ~ < 0.3F,.A( 

Ec.5.10 

Ec. 5.11. 

b. Las columnas forman parte de un entrepiso que tiene una relación resistencia al corte de diseño 

1 fuerza cortante de diseño 50 por ciento mayor que la del entrepiso que está encima de él. 

c. La columna no forma parte del sistema que =t' las fuerzas cortantes producidas por sismo, 

pero sf está incluida entre las que resisten Jos momentos de volteo. 

Al imponer las condiciones dadas por las ecs. 5.1 O y 5.11 se busca que las articulaciones plásticas 

se formen en las vigas, y no en las columnas. 
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!He+-c:o~I9~Jf<'"e~~t4i"''o''i:el-'(d~ee-:los estudios t eporeaoos en J as refs S. 8.18 y 
St "-"' ~"r~ lQ~o u ... ~o"'e.J 

¡¡ il l-9 elCaminarV"'las ¡;:¡¡¡:¡sxiGResVpor alma desde los puntos de 

vista de resistencia, rigidez y ductilidad, asi como eGRei9erar 

los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios 
(,.,. ~~" 

para alcanzar la resistencia o rigidez deseadasj1 s. mira final 

es formular recomendaciones para diseño. 

""'O'I~S 
El comportamiento de las eeneuienes es adecuado, en general, 

cuando se emplean atiesadores que evitan que el alma de la 
't~. 

columna se deforme (Fig 5.8.14, by e), pero puede no serlo si 

el ancho del patin de la viga es menor que el peralte del alma 

de la columna y la unión se hace en forma directa, sin atiesa-
" OO.cl 

dores (Fig §,8.1~8), ya que puede formarse un mecanismo de falla 

eeR l1Reas ae fl~je en el alma de la columna, antes de que 

aparezca ur.farticulación plástica en la viga. Además, aunque no 

se forme ese mecanismo, lo que depende del ancho del patin y del 
' 

peralte de la viga, asi como del peralte y grueso del alma de la 

columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha 

por la teoria plástica simFlR porque la unión mencionada oca

siona elevadas concentraciones de esfuerzos y pérdida de ducti-

lidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las 
'-'"'~OW\e~ ~..._t St. """' ~ ... ~~ 

Q&fteXlOilCG QR&ilj'iildas falló por fractura 

cuando la carga alcanzó el valor predicho por la teoria plástica 

simple, o estaba cerca de él, sin que se presentasen deforma

ciones plásticas 'significativas. Las grietas que ocasionaron la 

falla se iniciaron en la unión del patin en tensión de la viga y 
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1. Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor 
'S.~ ól 

que el del pat1n de la viga (Fig Sa8.15~), con lo que se 

reducen las concentraciones de esfuerzos en las zonas de las 

placas adyacentes a los extremos de los patines de la 

columna. 

2. Empleo de atiesadores en la columna del lado opuesto al que 
').~ b 

recibe la viga (Fig So8d,5b). Algunos análisis realizados 

con elemento finito han indicado que las concentraciones de 

esfuerzos en las zonas indicadas en el punto 1 se reducen 

cuando menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

J. Alargamiento de las placas de conexión para separar las sol-

daduras entre ellas y el pat1n de la viga y los de la 

columna, evitando la intersección de soldaduras y los eleva
'S.'Ic 

dos esfuerzos residuales asociados con ella (Fig .ii a-·lVT!). 

4. Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración 
'r.4a 

de esfuerzos en la sección critica (Fig S. 8 .l§Q) .. 

~cce:o',. -1"-.s.venal de le.. 
5. Reducción de la/Placa de conexión entre su unión con los 

patines de la viga y los de la columna, a cierta distancia de 
or.4 ce 

ambas unione• (Fig 5a8ol5~). 
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6. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

La solución ideal, desde un punto de 

si~temas estructurale.s que se diseñen para 
M!:'S.~ra-

vista económicf, consiste en escoger 

soportar las cargas verticales, y que 

seao sa~oocs ~e r~si~tir la combinaci6n de éstas y las solicitaciones sísmicas 

sin que el aumento de esfuerzos (o la disminución de factores de carga respecto a 

la falla) exceda el incremento permitido en los reglamentos para solicitaciones 

producidas por cargas permanentes y accidentales combinadas; al mismo tiempo, 

debe revisarse que los desplazamientos horizontales relativos entre niveles conse

cutivos no sobrepasen límites aceptables, y comprobarse que se tiene una seguridad 

adecuada contra la inestabilidad de conjunto de la construcción. 

Los edificios de pocos pisos, con muros de carga, suelen satisfacer automáti

camente las dos condiciones ... tePieFee de resistencia y rigidez; al aumentar el 

número de niveles y requerirse una estructura el problema se vuelve más difÍcil, 

y para evitar incrementos excesivos en costo y en el tamaño de los elementos 

estructurales deben utilizarse·sistemas adecuados. ' ' 

ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL. 

Las características principales que debe tener un edificio que se va a cons

truir en una zona sismica son: 

Resistencia. El edificio ha de tener una seguridad adecuada contra el colap

so durante temblores intensos. Para ello, debe diseñarse para que soporte solici

taciones sísmicas relativamente altas, compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez. Es necesaria para evitar daños en muros, canceles, instalaciones y 

otros elementos no estructurales, durante temblores frecuentes de poca intensidad, 

y para impedir fallas por inestabilidad, debida a amplificación excesiva de los 

momentos por interacción carga vertical - desplazamiento horizontal, en temblores 

intensos. La rigidez aprcipiada se logra manteniendo los desplazamientos latera

les de entrepiso por debajo de limites. adecuados, que se indican en los regla

mentos. 

Ductilidad. Esta propiedad no es indispensable, en teoría, puesto que pueden 

construirse estructuras que, también en teoría, se comporten elásticamente bajo 



temblores de cualquier ·intensidad; constituye, sin embargo, una manera económica 

de obtener estructuras capaces de soportar temblores intensos, si bien sufriendo 

"daños que pueden ser importantes. Además, como no se conocen las característi 

(intensidad, duración, contenido de frecuencias, etc) del temblor más desfavorable 

a que quedará sometida la construcción, no puede suprimirse la ductilidad, . al 

menos en zonas críticas de la estructura, sin correr el riesgo de que el comporta~ 

miento real esté muy por debajo del previsto. 

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ V RESISTENCIA LATERALES. 

A""""' O ~sssp ~e que la raz6n de ser de la estructur~ de un edificio proviene de 

la necesidad de soportar cargas verticales, la elección del sistema estructural 
k. ~S:•te• 

queda determinada, casi siempre, por la manera en que han de PE~i~~iFBB las fuer-

zas horizontales; más todavía, aunque no hubiese más que cargas verticales, 

también se tendría que pensar en cómo obtener rigidez lateral adecuada, puesto 

que siempre es teóricamente posible que un edificio completo, o· alguno de sus 

entrepisos,falle por inestabilidad lateral. Las solicitaciones horizontales son, 

pues, las que determinan las características principales de los sistemas estruc

turales de los edificios excepto, quizá·, en los que no tienen más de dos o tre,...-· 

niveles. 

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condición posible de carga. 

Cuando lo son, las solicitaciones exteriores ocasionan eR elle~ deformaciones 

pequeñas, y las fuerzas interiores les devuelven su forma original cuando desapa

recen las cargas. En cambio, ·si una estructura es inestable las cargas producen 

deformaciones muy grandes, que crecen aunque las solicitaciones se mantengan 

constantes; además, las acciones interiores estabilizadoras no logran que la 

estructura recupere su configuración inicial cuando se descarga. El conjunto de 

vigas y columnas de la fig. ¡é. es claramente inestable, pues no resiste fuerzas 

horizontales ni tiene ningún mecanismo que haga que recupere su forma inicial. 

En la fig. 1¡6 se ilustran los pocos mecanismos que pueden utilizarse para 

obtener sistemas estructurales estables, capaces de resistir los efectos produci

dos por fuerzas horizontales. El primero consiste en añadir una diagonal, con lo 

que se obtiene una estructura contraventeada. En el segundo la estabilidad late

ral se logra por medio de muros de cortante o de rigidez, de mampostería de tabi-



que o de concreto reforzado, que son elementos planos verticales de gran rigidez 

y resistencia. Por Gltimo, los miembros que forman la estructura pueden unirse 

·entre si por medio de conexiones rígidas, que impiden las grandes rotaciones 

asociadas con el colapso: la estabilidad lateral se consigue con el uso de marcos 

rígidos. 

Para asegurar la estabilidad, en todas las direcciones, de un edificio, 

puede utilizarse uno solo de los sistemas mencionados, o una combinación de varios 

de ellos. 

Ventajas del acero estructural. El acero es el material más comGn en siste

mas estructurales de varios pisos. Sus ventajas principales son su alta resisten

cia, en tensión o"en compresión, y su gran rigidez, que ~roviene de su elevado 

módulo de elasticidad; la combinación de estas propiedades produce estructuras 

mucho menos masivas y, por consiguiente, más ligeras y eficientes desde el punto 

de vista del uso de los espacios, que las que se- obtienen con el otro material 

~~1! 99 wtili #! 1!1"1 la construcci~n,' el concreto reforzado. Además, con acero se 

pueden salvar claros grandes, lo que permite crear los grandes espacios_abiertos 

necesarios en los edificios modernos de oficinas. El empleo de sistemas de piso 

de lámina acanalada, en vez de losas de concreto, elimina el uso de obra falsa y 

aumenta la ligereza de la estructura. Su ductilidad lo hace el material más 

adecuado para ·los edificios al tos, sobre todo para los que se construirán en 

zonas sísmicas. También la ligereza es un factor favorable,~A este s~ss, pues al 
' disminuir el peso de la construcción disminuyen las fuerzas de inercia producidas 

por los temblores. 

Las estructuras de acero se fabrican en taller, de manera que su uso indus

trializa el proceso de construcción, con las consiguientes ventajas de velocidad, 

precisión y calidad que llevan, finalmente, a la- obtención de un sistema estructu

ral muy confiable. Cuando la rigidez lateral de la estructura se vuelve crítica, 

el acero puede utilizarse combinado con concreto. 

Para determinar el sistema estructural más conveniente en un edificio alto 

ha de reconocerse que su capacidad para resistir fuerzas horizontales se vuelve 

crítica, y que deja de serlo la manera en que se transmiten las cargas verticales 

(función que, de todos modos, no debe olvidarse). El sistema que resiste las 



fuerzas horizontales, producidas par viento a sismo, está compuesta par una combi

nación ·de vigas, columnas, cantraventeas en diagonal y muros de rigidez. Debe 

'diseñarse para que soporte la mayar cantidad pasible de carga vertical, de mant 

que se eviten, a se reduzcan a un minima, las tensiones netas transmitidas a la 

cimentación durante un sismo, y para que proporcione soporte lateral a subsiste

mas diseñadas s~lo para carga vertical. 

Las fuerzas laterales producen fuerzas cortantes horizontales, momentos de 

voltea y desplazamientas.~~tePelea. La demanda de resistencia y rigidez crece 

rápidamente cuando aumenta la altura del edificio, y el sistema estructural debe 

satisfacer esa demanda. La fuerza cortante aumenta linealmente can la altura, y 

el momento de vol tea y las desplazamientos lateral.es crecen can su segunda y 

cuarta potencia. 

En edificios de cierta altura el diseña suele quedar regida par la necesidad 

de proporcionar rigidez lateral suficiente para mantener las desplazamientos 

relativas· de entrepiso dentro de limites aceptables, na par la capacidad del 

sistema para resistir las fuerzas cortantes horizontales y las momentos de voltea • 

.. Esto ha hecha que en las Últimas tres décadas se hayan desarrollada diverso,.-

sistemas estructurales, buscando satisfacer la demanda de rigidez lateral de 1 

manera económica. 

Las sistemas estructurales que se han empleado a partir dP. los años sesenta 

siguen un procesa lÓgica de evolución, basada en comparaciones can el sistema más 

eficiente pasible, un cantiliver que utiliza las dimensiones exteriores totales 

del edificio. La medida de la eficiencia de un sistema estructural cualquiera 

está, pues; relacionada directamente con su efectividad para soportar fuerzas 

horizontales trabajando como cantiliver. 

El marca r!gido, que resiste las fuerzas horizontales por flexión de los 

miembros que la componen, constituye el cantiliver menas eficiente, par la que se 
es 

colocó al principia de una carta de sistemas pasibles; el otra extremo la saAat~-

~ un cantiliver completamente efectivo, que utiliza la forma exterior tridimen

sional completa de la construcción. Entre los das extremas hay una serie de . ~~. 
_·-, sistemas, que se muestran en la Fi.g.l(~i§- · 2 pág. ~',Q, "CeRetPl::ICtieRel,;;,.l. La 

carta es útil en las primeras etapas del proceso de diseña, ya que permite escoger 

un sistema adecuada, que después se dimensiona para lograr la eficiencia buscc 
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.-(Las alturas límite indicadas en la figura corresponden a edificios construidos 
P•'"~fW en zonas donde las fuerzas horizontales de diseño son i;l¡;¡l3i,elaa "' viento; en zonas 

sísmicas son, en general, menores; la ductilidad del sistema, de enorme importan-

-.~ 

/). cia en diseño sísmico, es mucho menos crítica cuando el diseño es por vient~ 

lf 

Marcos rígidos. 

Los marcos rígidos tridimensionales, formados por un c/onjunto de vigas y 

columnas, constituyen un sistema estructural eficiente para edificios de altura 

pequeña o media, hasta unos 10 6 12 pisos. En edificios destinados a habitaci6n 

no suele justificarse su empleo como Únicos elementos resistentes, pues por requi

sitos de funcionamiento se cuenta con gran número de muros, que separan unas 

habitaciones de otras, .colocados en las mismas posiciones en todos los nivele_!3, 

que pueden utilizarse con ventaja, solos o en combinaci6n con los marcos. En 

cambio, los edificios de oficinas carecen casi por completo de divisiones de 

carácter permanente, por lo que en ellos sí puede convenir utilizar . .=.. marcos 

rígidos como único sistema estructural, pues proporcionan la máxima libertad de 

planeaci6n y operaci6n. 

Los marcos rígidos-constituyen una soluci6n adecuada en edificios de poca o·=·~ 

mediana altura que se van a construir en zonas sísmicas porque, además de propor.,

cionar la resistencia necesaria ante cargas verticales y horizontales de una 

manera econ6mica, permiten obtener estructuras de ductilidad elevada, capaces de 

incursionar en el intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, 

disipando una parte importante de 1a energía que les transmite el terreno sin 

sufrir daños, o experimentando désperfectos locales, "de pequeña cuantía y fácil 

reparaci6n. 

b.ee IOSFIOBiil PÍ!jielee !lien diseñados, detallados y construidos, tienen un compor

tamiento dúctil estable bajo cargas dclicas E¡t:!e lee Rase" tPe~ fuera del 

intervalo elástico, y la mayor parte de los c6digos de construcci6n los consideren 

sistemas estructurales preferenciales, para tos que especifican cargas laterales 

menores que las correspondientes a otros sistemas. 

Es una práctic~ aceptada generalmente la de que. el dimensionamiento de los 

miembros que componen los marcos rígidos se haga de manera que las articulaciones 

plásticas se formen en las vigas antes que en las columnas, con -lo que se toqra 

que l~s deformaciones plásticas más importantes se concentren en zonas que pueden 

/ 
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aceptarlas con poca, o ninguna, pérdida de resistencia. Esta es la filosofía de 

diseno conocida como "columnas resistentes - vigas débiles". 

Sin embargo, !3 ductilidad se convierte en la principal desventaja de· los 

marcos rígidos cu~· :o se pretende utilizarlos en edificios al tos carentes de 

elementos estructu: 

lateral del conjun:• 

columnas, muy por e"' 

odicionales que contribuyan a la resistencia y rigidez 

s se hace necesario aumentar las dimensiones de vigas y 

de las requeridas para soportar las cargas verticales, 

primero para obtener ."resistencia necesaria ante cargas horizontales y después, 

cuando crece el número de pisos, para controlar los desplazamientos laterales y 

mantenerlos dentro de límites adecuados. 

Los marcos rígidos constituyen el e·squeleto resistente de un gran· número de 

construcciones modernas de muy diversos tipos. '(>"ig. E! ).1 Su nombre proviene de que 

·los elementos principales que los componen, vigas y columnas, están ligados entre 

sí por medio de conexiones rígidas, capaces de transmitir los momentos, fuerzas 

normales y cortantes, sin que haya desplazamientos lineales o angulares relativos 

entre los extremos de las barras que concurren en cada nudo, lo que hace que la 

estructura resultante pueda resistir por sí sola, sin la ayuda de elementos adicic -
na les de otros tipos, cargas verticales y horizontales. El dimensionamiento 

las conexiones entre vigas y columnas constituye uno de los aspectos más importan-

tes del diseno de 1: ecos rígidos. 

6.) 
En la Fig. ~ 19Él§l: 650, 11 G311119lil'uettsM--t • • --:-) se muestra un marco rígido 

deformado por fuerz¿o; horizontales 

rotación de los nudos y la flexiór 

deformación por cortante y la pr 

columnas. En marcos rígidos de 

el 80 y el 90% de la deformacié 

de la estructura, desde el punto 

minimizarla. 

.a deformación, que se caracteriza por la 

vigas y colúmnas, comprende dos partes, la 

3 por el alargamiento y acortamiento de las 

rciones usuales la primera representa entre 

.ü, de manera que un dimensionamiento Óptimo 

vista de las deformaciones, estará dirigido a 

Los desplazamientos por cortante son "proporcionales a las sumas de rigideces 

I/L e I/h de todas las vigas y columnas de cada nivel; como el claro de las vigas 

es, en general, dos o tres veces mayor que la altura de las columnas, para que las 

contribuciones de unas y otras sean semejantes los momentos de inercia de la!' 

primeras deben ser dos o tres veces mayores que los de las segund~s, lo que In. 



que cuando los claros crecen tienen que utilizarse vigas de peral te considerable 

para controlar los desplaza111ientos. El peral te económico aumenta en- los pisos 

inferiores, en los que la fuerza cortante es mayor, y en edificios de cierta altura 

excede Jel permitido por requisitos arquitectónicos o funcionales, lo que obliga a 

utilizar secciones m's pesadas; ésta es una de las causas principales de la inefi

ciencia de los marcos ~ígidos. Adem,s, si los desplazamientos se controlan aumen

tando las dimensiones de las vigas éstas se hacen m's resistentes que las columnas,-,_ 

lo que est' en contra de la hipótesis, generalmente aceptada, de .que en zonas 

sísmicas conviene que tengan una resistencia menor. 

La relación altura/ancho total del edificio es también de la mayor importancia 

. en la eficiencia de los marcos rígidos, ya que cuando el ancho es grande aumenta 

el número de crujías. Los marcos de la periferia del inmueble pueden ser más 

eficientes que los interiores si el proyecto arquitectónico permite disminuir· la 

separación entre sus columnas y aumentar el peralte de las vigas. 

• 1 • l-Uth•"'•' f• , • ..,., 

Las 9BF18)Ü8F18S aumentan el costo; ¡tp 1 g¡¡ maP1U99 PÍ§i9Q€t par este ._motivo, un 

sistema estructural popular en Estados Unidos es el formado por marc:os rígidos 

colocados sólo en la periferia del edificio, mientras que el_ resto de la estructura 

tiené junt.as flexibles; disminuye así sustancialmente., el número de conexiones , .. 

rígidas, pero aumenta el grueso de las paredes de los elementos que han de unirse 

entre sí, puesto que el sismo es resistido por sólo dos marcos en cada dirección, 

crecen las dificultades para hacer buenas soldaduras y disminuye la hiperestatici

dad del sistema. Las fallas de soldadura de penetración completa entre los patines 

de vigas y columnas registradas durante el temblor de Northridge, California, ·del 

17 de enero de 1994, se han achacado, al menos en parte, a los problemas creados 

al soldar placas muy gruesas, originadas por el sistema estructural mencionado. 

f''·-....:~'-
En edificios altos, en los querlas solicitaciones producidas por viento o 

sismo,~==~Eb=m~==~--~-=:a~ el marco rígido convencional deja de ser una solu

pues para darle la resistencia y rigidez necesarias se requieren ción adecuada, 

vigas y columnas de dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene utili

zar elementos estructurales adicionales, muros de rigidez o contraventeos, que 

resistan las fuerzas horizontales m's eficiente y económicamente. 

El uso de los elementos mencionados hace que el marco rígido deje de ser 

indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede construirse con 



~T ... Ioo.lot~ ~" '-t1 c., l....., .. ,!', 
vigas "!' eslt:JAlAEi8 sPtiB<Jls8ss e !'llore ~i, . proporcionando la rigidez y resistencia 

laterales necesarias para evitar problemas de inestabilidad y para soportar ' ·~ 

·efectos producidos por fuerzas· horizontales por medio, por ejemplo, de armad, 

verticales formadas por columnas, vigas y contraventeos en diagonal colocados 

entre ellas. 

En un mismo edificio se puede emplear una combinación de marcos rígidos, 

contraventeos, muros de rigidez y vigas articuladas en las columnas, cambiando 

incluso la forma de trabajo en las dos direcciones principales, ya que, de acuerdo 

con sus características arquitectónicas y funcionales, una combinación de dos o 

más de los sistemas estructurales mencionados puede proporcionar la solución más 

eficiente y económica. 

Marcos contraventeados. 

Bajo cargas horizontales, las armaduras verticales formadas por vigas, co

lumnas y diagonales trabajan como elementos en cantiliver; los momentos de volteo 

son equilibrados por fuerzas normales, de tensión y compresión, que aparecen en 

las columnas, y las fuerzas cortantes 

pueden tener di
6
versas configuraciones, 

son resistidas por las diagonales; ést<~ 

. '· ""· como se muestra en la fig. ~H~a 11 1 f 

Las armaduras de cortante pueden, por sí solas, proporcionar toda la resisten

cia y rigidez requeridas en edi ficiÓ.s de altura media; se emplean con frecuencia 

para resistir los efectos· del viento, pero en zonas sísmicas suelen combinarse con 

marcos rígidos, con· lo que se obtiene un sistema de marcos y armaduras que interac

túan entre sí. Cuando se combina la deformación por cortante de los marcos con la 

de las armaduras, en flexión, se obtiene un sistema de gran rigidez lateral; en la 

parte superior del edificio los marcos restringen las deformaciones de las armadu

ras, y en la parte inferior •wseriite le ¡;gntPePiet son las armaduras las que res

tringen a los marcos. Esto ocasiona una redistribución de fuerzas cortantes entre 
t.. 'S) 

marcos y armaduras (Fig. 12, J3ÉI~s é§J, "SeP'tet!rl!lettieRal,.~")- que llev·a la rigidez 

del sistema a un nivel mucho más alto que el que se obtiene sumando directamente 

las rigideces de ~nos y otras. 

Las· armaduras verticales se colocan alrededor del núcleo de servicios ( oue 

incluye elevadores, escaleras, sanitarios, duetos y cuartos para equipo mecán 



el~ctrico y de tel~fonos) y en los muros de lindero del edificio, y se combinan 

con marcos rígidos. 

-~~;d ... ~ P··~.-:...:1·-· 

Contraventeos exc~ntricos. 

En la Fig. '"; se. muestran cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de· 

contraventeos excéntricos. Las fuerzas axú,a;es que aparecen en las diagonales, 

como un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a las columnas o a otras 

diagonales a trav~s de un tramo corto de viga, llamado 

ja en flexión y cortante. Escogiendo adecuadamente 

"eslabón activo", que traba

su geometría puede lograrse 

que un marco contraventeado exc~ntricamente tenga una rigidez elástica muy cercana 

a la de marcos similares provistos de contraventeos concéntricos y que, por otro 

lado, los eslabones activos se deformen inelásticamente durante temblores severos,. 

absorbiendo y disipando energía de una manera análoga a la de los marcos rígidos 

no contraventeados.. Se obtiene así un sistema estructural que posee característi

cas favorables de los dos sistemas, ·y que puede satisfacer, en forma eficiente, 

los dos requisitos de rigidez y ductilidad característicos· del diseño sísmico. 

.,.. 

La capacidad de los eslabones activos de disipar grandes cantidades de energía 

durante sobrecargas extremas es de importancia crítica para la ductilidad de con- .... 

junto del sistema estructural; se ha encontrado, por medio de estudios de laborato

rio, que los· eslabones que fluyen principalmente en cortante son más eficientes 

que los que fluyen en flexión. 

La elección de las excentricidades constituye uno de los pasos más importantes 

en el diseño de marcos contraventeados excéntricamente, pues de sus valores depende 

tanto ia rigidez \eástica del marco como la demanda de ductilidad en los eslabones 

activos. 

En resumen, los marcos contraventeados exc~ntricamente son estructuras dúcti

les en las que las deformaciones inelásticas se confinan a regiones en las que no 

afectan de manera adversa la resistencia y estabilidad de conjunto de la estructura. 

Los contraventeos, las columnas y las vigas, estas Últimas en las zonas que 

no forman parte de los eslabones activos, se diseñan para que permanezcan en el 

intervalo elástico, y no se pandeen; práctic'amente toda la actividad inelástica se 
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La ductilidad que se obtiene por medio de deformaciones inelásticas reversibles es la 
justificación principal para que el diseño sísmico se haga con fuerzas mucho menores que 
las que aparecerían en una· est~tura elástica durante un temblor de. tierra intenso. Sin 
embargo, la capacidad de los marcos contraventeados para resistir deformaciones 
inelásticas reversibles está severamente limitada. El alargamiento y el acortamiento aJtial 
de miembros esbeltos no son reversibles, y el de elementos comprimidos más robustos es 
posible sólo hasta que se presenta un pandeo significativo; se ha encontrado, de manera 
eltperímental, que la resistencia de miembros . bajo carga aJtial disminuye -.y 
rápidamente cuando se les somete a cargas cíclicas después de que se inicia el pandeo; 
además, no recuperan su forma recta original. 

Por las razones anteriores, los contraventeos sólo se permiten cuando están acompañados 
por marcos rígidos que pueden soportar una parte sustancial de la fuerza sísmica total. En 
esas condiciones, el RDF93 permite que se diseñen con un factor de comportamiento 
sísmico igual al de marcos rígidos sin contraventeo; en cambio, en SEAOC y en ASCE 
se especifica ·una fuerza de diseño 1.5 veces mayor. 

El comportamiento, durante temblores, de los marcos contraventeados, es aceptable 
. mientras conservan una configuración estable; en general, su respuesta en el intervalo 
elástico es eJtcelente, pero puede no serlo fuera de él; las recomendaciones para diseño 
buscan evitar fallas frágiles y elevar el nivel de respuesta estable. 

Cuando se pandea un elemento de contraventeo comprimido, se presentan varios 
fenómenos: 

a. Una parte de la carga se transfiere a la diagonal en tensión, con lo que aumenta la , 
fuerza que debe resistir. 
b. Pueden ocasionarse rotaciones eJtcesivas en los elttremos de la diagonal, que pueden 
provocar la falla local de la coneJtión. 
c. Es posible una falla por pandeo local o torsional en la zona central de la diagonal. 
d. Si el contraventeo se sale de su plano original, destruye los elementos no estructurales 
colocados a sus lados. 
e. El pandeo puede presentarse en forma asimétrica en los varios sistemas de 
contraventeo del edificio, ocasionando un incremento de la torsión, tal vez significativo. 

Las relaciones de esbeltez reducidas y los esfuerzos bajos disminuyen, o evitan, la 
deformación del contraventeo fuera de su plano; ésto es lo que se busca con las 
recomendaciones de los códigos. Además, debe prestarse especial cuidado para evitar el 
pandeo o la fractura de las placas de coneltión, el pandeo local del contraventeo y la 
fractura de las soldaduras de unión, cuando las diagonales están formadas por. varios 
perfiles (dos ángulos, por ejemplo), así como el pandeo entre ellas. 



concentra• ~ en zonas escogidas·, diseñadas V detalladas especialmente. El res

ta de la estructura se d1mensiona para que resista, trabajando elásticamente, las 

~alici tacianes que aparecen en ella mientras las eslabones activas fluyen plásti

camente, las que se determinan estudiando el mecanismo de colapsa del marca; poste

riormente se revisa su comportamiento baja cargas de trabaja, utilizando métodos 

elásticas. 

Tubos reticulares. Si se incrementa la resistencia de las marcas de las 

fachadas, colocando columnas muy juntas y aumentando las peral tes de las vigas, y 

se hacen continuas en las esquinas, se obtiene un cantiliver tubular de paredes 

perforadas, que es muy eficiente para resistir fuerzas horizontales. 

'·' l&'f> ........ 
En la Fig. (Ei~a 1~, p6g. 555, ''Ce"~~Fue~ie~Bl ... '') se ~~estPB la distribuci6n 

de fuerzas normales en las columnas. Si las paredes del tuba fueran macizas, 

serían iguales en todas las columnas de las marcas de "las patines", y tendrían 

una distribución triangular en las columnas de "las almas"; sin embarga, las defor

maciones· par cortante de las marcas rígidas reales reducen la eficiencia del canti-
.1 . 

liver. Debe buscarse ~ comportamiento te más cercana pasible al· del voladiza de 

paredes macizas; suel~ lograrse que la deformación par cortante na exceda del 25% 

de la total. 

Tubos con diagonales. El tuba can diagonales en las fachadas constituye una 

solución muy apropiada para estructuras de acera. En . el ·sistema tubular ideal 

todas las columnas exteriores se interconectan par media de diagonales, de manera 
CICdOMI 

que se forma;' una estructura tridimensional muy rígida, que resiste las f"ePlBB 

laterales can las fuerzas axiales que se generan en las miembros, en vez de utili

zar su resistencia a la flexión. 

Comparada can el tuba reticular, este sistema tiene la ventaja de que permite 

separaciones mucha mayores entre las columnas de las fachadas. 

Las tubas can diagonales resisten las fuerzas horizontales de manera muy 

eficiente, pera pueden na ser adecuadas para zonas de alta sismicidad, parque su 

ductilidad es limitada. Sin embarga, pueden combinarse can marcas r!gidas dúcti

les, a interconectarse par media de elementos de ductilidad suficiente (Fig~~ 
n.<,.,_ 669 nr • . •· :>. ") 1""-9-, oBr:JihPUGti!:BIB:t.... 



Los dos sistemas estructurales anteriores influyen de manera importante en la 

arquitectura de los edificios, sobre todo en las fachadas, lo que no está muy de 

·acuerdo con las tendencias arquitectónicas actuales. 

Supermarcos o . megamarcos. La estructura de un supermarco está constituida 

por piernas verticales situadas en las esquinas del edificio, ligadas entre sí por 

elementos horizontales colocados cada 10 a 20 pi.sos. Tanto las piernas como los 
T: .. ,.., "-"~· 

elementos horizontales ¡¡gn estpustuP8~ Ele grandes dimensiones (Fig. :íaa 1 ¡;¡é~. 661--

J1601 IS~FU8!iÍePII!Ü a a.") • 

..,¿....,·, t'e. ... 
Los supermarcos ~epmiten el ae~msQs Be espacios variables, adecuados para 

múltiples funciones. Históricamente, los edificios altos han estado destinados a 

oficinas o departamentos, pero las megaestructuras de muchos pisos deberán integrar 

varias funciones en un sólo edificio, con espacios flexibles que puedan ser planea-
'IC 

dos eficientemente para la actividad que "8'18 8 desarrolhlz'i!e en cada uno de ellos, 
~ 

¡ con la menor interferencia posible de la estructura. 

La eficiencia estructural se obtiene de la concentración de columnas en lollll 

&&o&&'!'Pesesooio'ss.CM•• las esquinas; aumenta transfiriéndoles las cargas de las column..--

interiores, de manera que crecen su rigidez y resistencia, y se contrarrestan s 

tensione~ producidas por las fuerzas horizontales. 

Parámetros de diseño. La elección del sistema estructural que resistirá las 

fuerzas horizontales depende de gran número de variables; las más importantes son 

las deflexiones laterales de entrepiso, los efectos geométricos de segundo orden 

e• (P~, las tensiones en la cimentación y las frecuencias de vibración del edificio. 

Las deflexiones laterales de entrepiso deben mantenerse por debajo de lÍmites. 

que aseguren un comportamiento satisfactorio de elementos no estructurales, como 

muros y canceles, durante sismos frecuentes de poca intensidad. 

El efecto geométrico de segundo orden conocido como efecto P~está íntimamente 

ligado con la rigidez lateral del edificio y, por consiguiente, con sus desplaza

mientos de entrepiso. Hace que crezcan los elementos mecánicos con respecto a los 

de primer orden. 



Un parámetro muy importante para determinar las límites de aplicación de un 
IOn 

sistema dada 89 ~l BsRo;ti,tuiele ~.,,. las tensiones (a fuerzas "hacia_ arriba") que 

aparecen en las columnas, sobre toda en ~ trama inferior. Un edi ficia puede 

rigidizarse de manera que sus desplazamientos laterales se conserven dentro de las 

límites de diseña, pera al hacerla es pasible que una parte del sistema resistente 

"atraiga" fuerzas horizontales de magnitud tal que aparezca en ella un momento de 

vol t!;!O l;a" ~rl!l~d~ que origine fuerzas de tensión en la cimentación, cuya capacidad 

para soportar fuerzas hacia arriba suele ser reducida; este fenomena puede limitar 

la aplicación de un sistema estructural determinada. 

En edificios muy esbeltas es frecuentemente necesaria transferir cargas verti

cales de las columnas interiores a las de la periferia, para contrarrestar las 

fuerzas hacia arriba. 

La primera frecuencia de vibración transversal en cada dirección y la frecuen

cia tarsianal tien~n una influencia considerable en el comportamiento de las edifi

cios al tos. Es preferible que las periodos correspondientes estén separadas ·una · 

de otra cuando menas .en 15%, y que el tarsianal sea el tercera. Se e.vitan así 

. -, acoplamientos dinámicas de los modas' que pueden ocasionar una respuesta inconve

niente. 

Las periodos fundamentales de vibración del edificio deben estar suficiente

mente separadas del periodo del terrena, para evitar pasibles fenómenos de amplifi

cación par resonancia. 

Una suposición básica en el análisis y diseña sísmica de edificios altas es 

~ que las sistemas de pisa, actuando como diafragmas, transfieren las fuerzas 

horizontales a las elementos resistentes y las distribuyen entre ellas en propor

ción a sus rigideces laterales. Las esfuerzas en las diafragmas de edÚicias 

normales san pequeñas, y pueden ser resistidas, sin problemas, par el sistema de 

pisa. Sin embarga, deben revisarse las zonas en que haya cambias bruscas de rigi

dez lateral, y cuando las cortantes horizontales se transfieren de un elemento 

resistente a otra que na se encuentra en el misma plana vertical. Las esfuerzas 

en las diafragmas pueden ser también críticas cuando hay en ellas aberturas de 

dimensiones considerables. 

• 
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5. CONEXIONES 

Las conexiones deben ser ea¡¡ases Ele transmitir loo- .. , .• -,.,ntos mecánicos calculados en los 

miembros que liguen, satisfaciendo. al misma liem¡¡e, -c,s condiciones de restricción y continuidad 

supuestas en el análisis de la estructura. 

/1: bae eeReMienes ,éstán formadas por elementos de unión (atiesadores, placas, ángulos, ménsulas) y 

conectores (soldaduras, tornillos, remaches).Los elementos componentes se dimensionan de 

manera qua su resistencia de diseño sea igual o mayor que la solicffación de diseño 

correspondiente, determinada, a) por medio de un análisis de la estructura bajo cargas de diseño, 

b) como un porcentaje especificado de la resistencia de diseño de los miembros conectados. Con 

frecuencia se diseñan para desarrollar la capacidad Integra de los miembros conectados, 

incrementada muchas veces, sobre todo en diseño sfsmico, para tener an cuenta la 

sobrerresistencia debida al endurecimiento por deformación del material. 
Un"•Of\IJ'\ ""''Q•Cc.lw .... ftQ otft ""QtcDl r>g_¡.¡olclt: .J,y¡:-:cio.S. . 
l:lnlones rttiEI · . Eri lo que sigue se da el nombre de "conexión" al 

conjunto de elementos que unen las vigas con la columna (placas o ángulos por patines o alma, 

soldaduras, remaches, tornillos),y se llama 'junta• a la zona completa de intersección de los 

miembros; en la mayorfa de los casos la junta es la parte de la columna, incluyendo atiesadores o 

placas adosadas al alma, que queda comprendida entre los planos horizontales que pasan por los 

bordes superior e inferior de la viga de mayor peratte. 

----:::;, ~3). lo(, o A lo"~ '\ ~01-
AII:Ia~er el diseño se supone que los elementos que experimentan deformaciones plásticas 

grandes aplican a lu * 1 • J la unión cargas iguales a 1.25 veces su resistencia 

¡máxima no factorizada, y se considera que un elemento responde elásticamente cuando las 

solicnaciones a que está sometido no exceden su resistencia de diseño. 
\" 

Las resistencias en los extremos de vigas y columnas se determinan como si 9611Nies&R semelidas 
C~.~;ne . 

;r cargarestática, con las modfficaciones indicadas en la sección 4, y la de la junta se evalúa con los 

métodos que se presentan más adelante. 

En general se considera conveniente que no sean las columnas las que fluyan plásticamente, para 

evffar mecanismos de colapso restringidos a un solo entrepiso, que exigen una ductilidad elevada, 

muchas veces excesiva. Sin embargo, aparecen articulaciones plásticas en las bases de las 

columnas inferiores, y Elaee reGQROC.:&rse !;JU& eR hay casos en los que es impráctico evnar la 
""·l"-t'"· 

plastfficación de columnas de entrepisos superiores; eso sucede,lcuando se emplean vigas de alma 

abierta (arrr.:c ·''." 

Reslstenc'o "e .oJ.nexlón. La resistencia de la conexión de cada viga debe ser suficiente para 
. . e' 

transmff1r¡. ·- ·••nimo, 1.25 veces las acc10nes internas de diseño que haya en el extremo de la 

viga, sin que' : '" ;ecesario sobrepasar su resistencia o la de la junta • 

• 

-



' 

desplazamientos lineales o angulares relativos entre los extre-
• - ··-el\QI) 

mos de las barras que concurren en ~aaa n~d~; para que el com- · 

portamiento de la estructura real corresponda al supuesto, no 

basta con analizar y diseñar vigas y columnas con gran exacti

~ud, sino se requiere también que las uniones entre ellas se 

diseñen y construyan de manera que se satisfaga esa suposición. 

Hasta hace pocos años las se trataban, ~eRePal¡ 

como si no tuviesen dimensiones, como si fuesen· el punto de 

intersección de lo~ ejes de las ba~ras que concurren en ellas; 
• 

si se consideraban las dimensiones, se supon1a que Eran inde-

formables. ·realidad es otra: 
unfon'-' 

las eeReM~BRes son elementos 

estructurales deformables de dimensiones finitas; sus deforma-

clones, 
1
sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes ~n 

el tablero limitado por los bordes interiores de los patines .de 

vigas y columnas, pueden influir de manera significativa en la 
..la•I.S 

respuesta bajo carga de la estructura, lo que obliga a propo~-

eieRailes una rigidez suficiente para que las deformaciones no 

afecten el comportamiento de la estructura, o a tenerlas en 

cuenta en el análisis cuando sean significativas. 

El comportamiento de los marcos r1gidos depende en buena medida 

del de sus 
'Af\~OIVS 
jttPteae; si su rigidez es insuficiente pueden permi-

tir rotaciones elásticas y comportarse como uniones semi-

r1gidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la 

estructura sean mayores que los determinados en el· análisis (por 

ejemplo, aumentan los momentos positivos que producen las cargas 

1061 



verticales en la parte central de las vigas); si su resistencia 

es baja, pueden ser incapaces de resistir las solicitaciones que 

obran sobre ellas, o de alcanzar y mantener, durante rotaciones 

importantes, los momentos necesarios para que se forme el meca-

nismo de colapso, lo que ocasiona.una disminución de la resis-

tencia del marco. 

Como el diseño correcto de un marco·r1gido requiere un conoci-

miento completo del comportamiento 

, 
· .UI'\\OfiC'S, 

de sus aanaKieftes, en los 
• 

intervalos elástico e inelástico, ·se han realizado nuchos estu-

dios, anal1ticos · y experimentales, para determinarlo; la mayor 
IAC\:of\~1 

par.te de ellos, sobre todo los recientes, se refiere a jliReae 

soldadas, con tornillos de alta resistencia, .o ·con una combina-

ci6n.de ambos. 

Buena parte de los estudios se ha encaminado a conocer el com

portamiento ·bajo carga estática, pero en.iosúltimos años se han 

unro"H 
investigado también las 8Silex1:eRes cargadas cfcl .icamente, para 

obtener métodos de diseño aplicables a marcos r1gidos de edifi-

cios construidos en zonas s1smicas. 

~>Yiloni!!S. 
Las cuatro eene~eieaEs viga-columna que se emplean en marcos de 

<;i. 
edificios se muestran en la Fig -5-:"lt:"l·; las dos primeras corres-

ponden al nivel superior y las otras dos.a uno intermedio; en 

cada caso se ha dibujado una columna lateral y una interior. 
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Como es usual en estructuras reales, la columna pasa a través de 

ia junta, y las vigas se unen a sus patines.~f~"'~~,:;r \<; ,,,, ""- l"< .,_ ~d· 
. (J,;t1~ ~'0.4 .. :.;.-,,.~.i) . 

•;. •;. •7 

.A {al A { b l 
• -.,-

A • • 

.. ,. ·~ ·~ 

A {el A {d) 
• " u \•_ ~.:_~ ... l., 

Fig 5-:-9-;-1 Conexiones viga-columna de marcos r1gidos 
S' -~ 

Casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido 

a marcos planos, con una o dos vigas unidas a los patines de la 

columna; siri embargo, en estructuras reales hay casi siempre . ' U~1on 

BQRH:i:'"• pues en cada columna se tres o cuatro vigas en cada 

cruzan dos marcos; las vigas llegan a uno o a los .dos patines y 

a uno o ambos lados del alma. 

*Este no es un requisito indispensable; puede haber ocasiones en 
que convenga que los elementos que se interrumpan en la 
conexión sean las columnas. sin embargo, es la situación más 
común, pues se facilita el montaje de la estructura y se obtie
nen conexiones más resistentes, en vista de que los perfiles 
usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma 
es, en general, más gruesa. 
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Cuando la columna pasa a través de la ;YR~a, 

¡;rr u u .. consiste en: 

el .disel'lo 

1. Dimensionamiento de los rnedios de unión entre trabes y 

columna, necesarios para transmitir a ésta los elementos 

mecánicos de las secciones extremas de aquellas, utilizando 

soldadura, remaches~ o tornillos de alta resistencia. En 

juntas soldadas la unión puede ser directa o por medio de 

placas en los patines, ángulos o placas en el alma, o asien-

tos; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas, 

ángulos u otros elementos (tés, por ejemplo). 

2. Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y 

rigidez adecuadas para soportar las solicitaciones que recibe 

de las viqas, al mismo tiempo que actúa sobre ella. la compre-

sión que proviene de los niveles superio~es. 

3. Diseño, en su caso, de los refuerzos necesarios: atiesadores 

entre los patines de la columna, placas adosadas o paralelas 

al alma. 

U'ft~OW\tS 
Bajo carga vertical l:ss jwRtas más criticas suelen ser las late-

~\. \ 
rales (Fig 5, S .1., a y e), porque los momentos que recibe una 

columna central de las dos vigas son', en general, de signos 

contrarios, por lo que tienden a equilibrarse; la situación 

cambia cuando obran sobre la estructura fuerzas horizontales 

ocasionadas por viento o sismo. 
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Ut'I':'OI'I~S 
Caracterfsticas de las eeReHienes. 

lii'I~Ó .. 

Para que el comporta-

miento de una j~ftea sea satisfactorio, han de satisfacerse los 

requisitos siguientes: 

Resistencia. Las 
·ut\:bnt~ 
eeAeuiePLes deben ser oa13aees de- resistir las 

acciones que les transmiten los miembros de la estructura que 

llegan a ellas. En diseño elástico, el limite de utilidad 

estructural deberia ser la aparición del esfuerzo de fluencia en . 
· ;s,ut~r lQ. ..._.,+t, 

la junta o en el extremo de alguna de las vigas o columnas. r·EJ;· ( l 
diseño plástico, el estado limite lo constituye la formación de 

una articulación plástica en la junta o en una o varias de las 
un• '"" 

o 1 1 , .. o- d b . o VJ.gas y co umnas; a llllftlllllSPI e e resJ.stJ.r las solicitaciones 

de los miembros que la rodean hasta que se formen en éstos las 

articulaciones plásticas necesarias para que la estructura se 

convierta en un mecanismo. 

Rigidez. 
~a~at~ 
ser !=u: =• es 

La rigidez, en el intervalo elástico, 

viga-columna, debe ser suficiente para que las 

de las 

posi-

ciones relativas de todos los elementos estructurales se conser-

ven fijas bajo cargas de trabajo. 

u.n':'o~~, 
*El estado de esfuerzos en las eeReK~IIAIIB es muy complejo, pues 
los esfuerzos producidos por los momentos flexionantes, fuerzas 
normales y fuerzas cortantes que les transmiten las vigas y co
lumnas, ya de por si complicados y dificiles de evaluar, se su
perponen con los residuales que hay siempre en los perfiles de 
acero 'y con los que ocasiona la soldadura; ésto hace que bajo 
cargas de trabajo (y, seguramente, antes de aplicar esas car
gas) haya ya zonas localizadas en estado plástico. La imposibi
lidad de determinar los esfuerzos reales en condiciones de ser
vicio, y el hecho de que la aparición del esfuerzo de fluencia 
en algún punto no constituye un estado~mite de resistencia, 
hacen que ·s 1 ,rácrj • me•ts~ las ee·Aa~lieAee se diseñen con 
métodos plásticos simplificados ,• aJ'Fiq~ el diseño de la estruc
tura en general se efectúe ~tilizando esfuerzos permisibles . 
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Capacidad de rotación. 
....,¡o.,...s 

Las Ul'llllli:enee deben admitir rotaciones 

lnelásticas importantes conservando la resistencia a la flexión 

correspondiente a la formación, en ellas, de una articulación 

plástica, o tener resistencia y rigidez suficientes para que se 

formen articulaciones plásticas en el extremo contiguo a ellas 

de alguno o algunos de los miembros, y que giren, bajo momento 

Mp constante, los ángulos necesarios para las redistribuciones 
S< \I"<SC~~~ dt<,...~te. 

de momentos que p~agedeft la formación del mecanismo de colapso. 

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura 

alcance la carga de colapso teórica, pues para ello tienen que 

formarse todas las articulaciones requeridas para el mecanismo 

sin que disminuya el momento resistente de ninguna, lo que ~ólo 

sucede cuando su capacidad de rotación bajo momento Mp constante 

es suficiente. 

1.1'1\:0l'l!!~ 
Las jwR&as de estructuras diseñadas elásticamente no requieren, 

en teoria, capacidad de rotación, ya que el limite de utilidad 

estructural corresponde a la aparición del esfuerzo de fluencia 

en alguna zona critica; sin embargo, la ductilidad es deseable 

como una protección contra fallas frágiles y . para obtener un 

comportamiento aceptable bajo solicitaciones sismicas. (Los 

esfuerzos evaluados con métodos elásticos aplicadcs a estructu-

ras de cierta complejidad tienen poco que ver con los que·real

mente existen en ellas; su utilidad estriba en que permiten com-

parar el comportamiento previsto de la estructura que se está 

diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los 
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mismos métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las 

incirtidumbras en el cálculo de los esfuerzos provienen de difi-

cultades en la evaluación de las .solicitaciones, sobre todo 

sismicas, de la complejidad de las estructuras y su interacción 

con muros, contravientos verticales, sistemas de piso y rampas 

de escaleras, de la existencia de esfuerzos residuales y concen-

traciones de esfuerzos, asi como de la interacción suelo-

estructura que puede ocasionar, entre otros fenómenos, hundi-

mientes diferenciales de los apoyos; por todo ésto, 
"""re."c.~ 

las jldft'Eas 

deben diseñarse para que permitan un comportamiento dúctil de 

las estructuras bajo solicitaciones mayores que las calculadas, 

pues en caso contrario la falla puede presentarse mucho antes de· 

que se alcance la resistencia máxima teórica. Por las razones 
• , un,Of'\t.<\ 

expuestas, las j~•-•• de los marcos diseñados elásticamente 

deben dimensionarse y construirse de manera que posean una capa-. 

cidad de rotación suficiente). 

Economia. La resistencia, rigidez y capacidad de rotación de 
'll~Ó"' 

una j ·a pueden incrementarse siempre aumentando la cantidad de 

material uti.lizada en ella; sin embargo, como una parte impor-

tante del costo de fabricación de los marcos rigidos correspon
u."'t Ot'\e.S, 

de a las aaftelltaAns, i•tms han de diseñarse de manera que ten-

gan propiedades satisfactorias con el menor incremento posible 

de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para que 

permitan un montaje sencillo y rápido. 

eeuexio11gS C&l'€Jadas eliseño 
-·--
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El comportamiento dúctil y la absorción inelástica de ·- · ;ia pueden presentarse en tres 
elementos de las j.i'iit&s' de los marcos rígidos: los extremos de las vigas y columnas,~ 
aeReYFP8R 811 la j anta, en los que pueden formarse articulaciones plásticas por flexión, y 
la zona común a vigas y columnas, que puede fluir por cortante. Dentro de ciertos 
límites, se permite el comportamiento inelástico de cualquiera de esos elementos o de una 
combinación de dos o más de ellos. La elección final queda .en manos del ingeniero 
estructural. Los problemas que han de resolverse en el diseño dependen, en buena parte, 
de cuál de las tres áreas se escoge para que tenga el umbral de inelasticidad más bajo. 

La preocupación principal al diseñar un marco que debe ser capaz de responder 
inelásticamente es evitar fracturas frágiles y pandeo severo en las zonas inelásticas. 

A ·que puede permitirse el flujo plástico en las columnas, la mayoría de los ingenieros 
co;·,:;idera que es el menos deseable; cuando se diseña para que se presente, se limita la 
fuerza axial en la columna y se toman medidas especiales para contraventearla. Cuando 
el comportamiento inelástico se inicia por flujo plástico por cortante en la ~eH!IiR a 
\'igas y ~eiYA:mas, su flexibilidad contribuye significativamente a los desplazamientos 
totales de entrepiso, por lo que debe considerarse en el diseño. Si se escoge evitar el 
comportamiento inelástico en las dos zonas anteriores, las artic¡laciones plásticas se /u. 

/<k! formarán en los extremos .¡las vigas, lo que hace que los aspectos críticos del diseño 
sean la conexión viga-columna y la estabilidad de la viga. 

Los requisitos que deben satisfacerse en el diseño de las :e".:;;;r~R8& tienen por objeto 
asegurar que las deformaciones plisticas que pueden presentarse .e,n ellas durar.~e la 

· d · 1 1 1 d (ona""'"' · 1 d respuesta a stsrr · ;e veros no ten ran ugar en os e ementos e -. smo en a gu:· :1 e 
las dos zonas:, :entes, la .iga o el 1aelere de alma de la junta. El diseño no se nace 
para las fuerz: ·enidas en el anáiisis, sino para las resistencias nominales. de los 

1 1 1 · d · 1 ""' 0
.,.

1 
miembros que :lp ean rea mente en a estructura, evttan o ast que as ~QRilliUIIIS 

fallen antes de ;e presenten las deformaciones inelásticas necesarias; ésto es cierto 
aún cuando los ;,:;embros estén sobrediseñados por resistencia, por ejemplo cuando se 
aumentan sus dimensiones para reducir los desplazamientos de entrepiso. 
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Una unión viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si 

satisface alguna de las condiciones siguientes: 
t.t. 'l~c.\d• ... 

a) Los patines de la viga estéR salaaEies a tope, con aeiEIB~btas:dw penetración completa, a los 
•• • 

~atifle& de la columna, y el alma de la viga llelé conecta# a la columna, o a una placa vertical 

soldada a ella, con soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o ¡¡a¡¡aeae de resistir, 

como mlnimo, el 50 por ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma 

más la fuerza cortante que hayj!Í en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos 

de ana resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es mayor que el 70 por ciento del módulo de 
ro. 

sección plástico de la viga completa (es decir, b,t,(d-t,)F ,.;,0.7M,). Los patines de la vig¡¡ e&láR 
S\&• 'da" 
selaedee a tope, con !Cidadu¡;¡¡;:¡:J; penetración completa. a los de la·columna. y el alma de la viga ""' . . . 
8&lé conecta¡{_¡í a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soldaduras o· 

tornillos de alta resistencia que transmiten la fuerza cortante que hay en ella. 
. l.ot .-i:-tt •h 14. 1.1:.¡• St h.c1~ ... , 1'•fl't j •' · 

e) b,t,(d-t,)F ,.< 0.7M,.'l!tialma se suelda a la columna directamente o por medio de una placa, con 

una soldadura que tenga una resistencia de diseño n<;> mt;!nor que ·el 20 por ciento de la resistencia 

nominal a la flexión del alma. La fuerza cortante en la viga se transmne con soldadura adicional o . . . 
con pernos de ana resistencia que trabajen por fricción. 

d) La conexión. hecha con soldadura o con tornillos de aHa resistencia. tiene caracterfsticas ' . 

d~erentes de las indicadas en a. b o e, pero se ha demostrado, por ~edios analfticos o· 

experimentales, que posee la resistencia requerida. Cuando la demostración se haga . 

analfticamente. la resistencia de diseño de la conexión será 25 por ciento mayor que la FasisleReia 

!le giseí:ie del elemento conectado; y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen 

a transmitir la misma fuerza. 

Las condiciones señaladas en a. b y c. que han de cumplirse para que una conexión entre viga y . . . 
columna desarrolle la resistencia de la primera. están basadas en resuHados de laboratorio. 

obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los patines 

es un porcentaje elevado de la resistencia de la sección completa, los primeros pueden transmnir el 

momento plástico por sf solos, gracias al endurecimiento por deformación, por lo que la conexión 

del alma puede diseñarse sólo por fuerza cortante. En cambio, en secciones en las que el alma 

contribuye sign~icativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transmna. a 

través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento plástico que le corresponde, 

con lo que se evna un endurecimiento por deformación excesivo de los patines. (Comentarios por 

el temblor de Northridge). "" ;., , , .. _¡ •. :: \": .. '"'. 

En la Fig. 5.2 se muestran varios tipos de juntas rlgidas viga-columna que se han utilizado en la 

práctica. 
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Conexiones con vigas en el.alma de la columna. 

_.. Comentarlo NTC-RDF, págs; 1101 a 1106. 

'· Revisión de la columna..... ando las vigas están unidas a los patines de la columna, deben ... ,..,.,._~ .. , -
revisarse los estados limite sigurentes: 

a) Flexión local del patrn de la columna frente al patrn en tensión de la viga. 

b) Flujo plástico local del alma de la columna frente a cualquiera de los patines de la viga. 

e) Aplastamiento del alma de la columna frente al patrn comprimido de la viga. 

d) Pandeo del alma de la columna por compresión-frente al patrn comprimido de la viga. 

e) Cortante en el alma de la columna. 

Comentario NTC, pág. 107 a 1078. \lo. ·:·~tO.:,..h......Xe <lt'~ ~ T;k.le "l<', .. t•':D~ ..& r.. ..J.... ... ...:· 

A, Gol\liRIIaeiéR se iR~iGa cóme se re'VisaiHes-estades limite-indieades aFfilla. 

a) Flexión local del patln.Si la resistencia requerida del patrn de la columna frente al patrn en 

· tensión de la viga excede de F, R,, donde 

F, = 0.90 
-
R, = 6.25t,' F, 

.. , 

Ec /'5.1 

se coloCará un par de atiesadores transversales en el alma de la columna, frente al patrn de la viga, 

que se prolongarán, cuando menos, hasta la m~ad del pera~e del alma. 

Las literales que aparecen en las expresiones anteriores tienen los significados siguientes: 

F,. = esfuerzo mfnirno especificado de fluencia del patrn de la viga 

t, = grueso del patr n de la viga 

No es necesario revisar la ec.5.1 cuando el ancho del patrn de la viga es menor que Ó.15 veces el 

' del patrn de la columna. 

Si el patrn en tensión de la viga está unido a la columna a una distancia del extremo de ésta menor 
. ~' ú \t.· ...... ~So ele lo..J . . 

que 1 O t, (lo que puede suceder en IQ&.Uamos s11per.i9~es a a las aaiYmAas de edificios). R, se 

reduce en 50 por ciento. 

Cuando se coloquen atiesadores transversales. se soldarán al patrn y al alma de la columna con la 
. . 

soldadura necesaria para transmitir la fuerza que les corresponda. 

b) Flujo plástico local del alma. Se colocará un par de atiesadores transversales, o una placa de 

refuerzo adosada al alma de la columna que llegue, cuando menos, hasta la m~ad de su pera~e. 

frente a cualquiera de los patines de la· v'iga, siempre que la resistencia requerida d~l alma en el 

· inicio de la curva de unión con los patines sea mayor que F,R,, donde F, = 1.0 y R, se determina 

como sigue: 

1) Cuando el patrn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor que d, 

A,.= (5k + N)F,. t, 

2) Cuando la distancia es menor o igual que d. 

Ec. 5.2 
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R. = (2.5k + N)F,. t, 

donde 

d = peraHe total de la columna 

F,, = esfuerzo mfnimo especificado de fluencia del alma de la columna 

N = grueso del palfn de la viga 

2:46PM . 6fl3194 

Ec. 5.3 

k = distancia de la cara exterior del palfn de la columna al punto donde se inicia la curva de unión 

de alma y palfn 

t, = grueso del alma de la columna 
couu t•....dre"te.) 

los atiesadores eeleeedoe freAt& al palfn en tensión de la viga¡ se soldarán al palfn de la columna 

para que transmttan la parte de la fuerza de tensión que les corresponda. Los que estén frente al 

palfn comprimido pueden soldarse al palfn de la columna o ajustarse contra él, para recibir la 

fuerza por apoyo directo. Unos y otros deben unirse al alma de la columna con la soldadura 

necesaria para transmitirle la fuerza que hayan recibido de la viga. 

En lugar de colocar atiesadores transversales, el alma de la columna puede reforzarse por medio 

de placas adosadas a ella. 

c. Aplastamiento del alma. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al palfn · 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R.,. donde F, = O. 75 y R.. se determina como se indica 

más adelante. él alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

aliesadores transversales, o una placa adosada a ella, de attura iglJl!l, cuando menos, a la mitad de 

su peratte. 

1) Cuando el patfn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor o igual que d/2, 

•. : II<O<!H~l(::J'Y;:· Ec. 5.4 

2) Cuando el patln está unido a la columna a 'una distancia de su extremo menor que d/2, 

Para N/d s 0.2, 

Ec. 5.5 

Para N/d >·0.2, 

• .. ""'H '; -o2)(;;)"~';.'• · Ec. 5.6 

t., es el grueso del patfn de la columna. 
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Cuando se neces~en atiesadores, se ajustarán o soldarán al patrn y al alma de la columna, para 

transm~ir la fuerza que haya en ellos .. 

d. Pandeo del alma de la columna. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patrn 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R,, donde F, = 0.90 y R. se determina como se indica 

más adelante, el alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

atiesadores transversales, o una placa adosada a ella, de anura igual, cuando menos, a ·su peratte. 

34390t~~Fya 
R = ----'C...:..-

• h 
Ec. 5.7 

Si la distancia del patrn comprimido al extremo de la columna es menor que d/2, R, se reduce en 

50 por ciento. 

Cuando se necesiten atiesadores, se ajustarán o soldarán al patrn y al alma de la columna, para 

transm~ir la fuerza que haya en ellos. 

, e. Cortante en el alma de la columna. (101 alma d& la viga es paralela a la de la eelumna). 

1.Resistencia a cortante. La resisten~ia a cortante requerida en la junta, V,, se basará en los 

momentos flexionantes de los extremos de las vigas, pero no es necesario que exceda de 

0.9rF.M, de las vigas que llegan a la columna. La resistencia de diseño de la junta, F.v •. se 

determina con la expresión 

donde F.= 0.75 y 

t, = grueso total del alma de la junta, incluyendo placas adosadas a ella 

d, = perane total de la columna 

b,. = ancho del patrn de la columna 

t., = grueso del patrn de la columna 

F, = esfuerzo de fluencia mlnimo espec~icado del acero de la junta 

Ec. 5.8 

2. Grueso de la junta. Para reducir a un mfni.mo la posibilidad de que se presente una falla por 

pandeo por cortante durante las deformaciones inefásticas de la junta, el grueso del alma de la 

·columna debe satisfacer la condición 

t, <: (el, + e) 1 90 Ec. 5.9 

donde el, y ~ son el perane y el ancho de la junta medidos, respectivamente, entre los atiesadores 

horizontales y entre los patines de la columna. 

En t, no se incluye el grueso de placas adosadas al alma de la columna, a menos que se unan a 

ella por medio de soldaduras de tapón que evrten el pandeo local individual de cada placa. 
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Placas adosadas al alma. Cuando se empleen placas adosadas a11411Rl para aumentar la ·- . 

resistencia de diseño de la junta, o para reducir su relación peralte 1 grueso, se soldarán al alma de 

la columna, en sus dos bordes horizontales, con soldadura de filete corrida de tamaño no menor 

que el mlnimo especificado, y se unirán a los patines con soldadura de filete o de penetración 

diseñada para desarrollar la resistencia al corte de la placa 

Relación entre los momentÓs en las vigas y en las columnas.En las uniones viga-columna debe 

satisfacerse alguna de las relaciones siguientes: · Jk 

/v 

En las ecuacuines anteriores, 

A, = área total de la sección transversal de la columna. 

F,. = esfuer_zo de fluencia mlnimo especificado de la viga. 

F,. = esfuerzo de fluencia mfnimo especificado de la columna. 

H = promedio de las ahuras de entrepiso arriba y abajo de la unión. 

P ~ = fuerza axial de diseño en la columna. 

V. = resistencia nominal de la junta, calculada con la ec. 5.8. 

Z, y Z, = módulo de sección plástico de una viga y de una columna. 

d, = promedio de los perahes de las vigas que llegan a la unión. 

No es necesario satisfacer los requis~os anteriores cuando: 

a. La compresión en las columnas satisface la condición P ~ < 0.3F ,.A( 

Ec. 5.10 

Ec. 5.11. 

b. Las columnas forman parte de un entrepiso que tiene una relación resistencia al corte de diseño 

1 fuerza cortante de diseño 50 por ciento mayor que la del entrepiso que está encima de él. 

c. La columna no forma parte del sistema que~ las fuerzas cortantes producidas por sismo, 

pero si está incluida entre las que resisten los momentos de voheo. 

Al imponer las condiciones dadas por las ecs. 5.1 O y 5. 11 se busca que las articulaciones plásticas 

se formen en las vigas, y no en las columnas. 



que la segunda se flexione alrededor de su eje de menor momento 

de inercia. Los especimenes ensayados 
5.'3 

han sido del tipo ·mostrado en la Fig 5. 8.14; en la columna act1la 

una ~ compresión, aplicada en el extremo superior, que 

reproduce los efectos de los niveles del edificio situados 

encima de ella. 

u"~ot\e.~ 
El análisis y diseño de estas eenexienes es más dificil que~· 
C:lla...lo l.ts u~¡¡s Se Q9'!!"- ... ~ 
• &ie las qua tienen las vi']as uaidas .a los patines de la 

columna, por las razones sigu"ientes:~ 
'.#' 

• 1 
Uf\, o., 

l. La resistencia máxima de la eeReuiéR corresponde, en teor1a, 

a la formación de articulaciones plásticas en la columna o en 

la viga. Sin embargo, hay otros factores que limitan esa 

resistendia; por ejemplo, si los patines de la viga son mucho 

más angostos que el alma de la columna, puede formarse en 

ésta un mecanismo con lineas.de flujo antes de que ~parezcan 

las articulaciones plásticas. Otros factores que pueden 

impedir que se alcance la resistencia máxima predicha por la 

teoria plástica simple son el pandeo local de los patines o 

el alma de la columna y la fractura de material del conjunto . 
... .. 1 "1.\oo ... <\l.'"' •'" .. ...;.. 

La posible formación de un mecánismo ·con lineas de flu:fot'o el 

pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna . 

. / 
\4W\,o~ 

2. El montaje en campo puede ser dificil, aunque la co••exi~• se 

haya diseñado y detallado adecuadamente, a causa de las 

restricciones de espacio que crean los patines de la columna. 
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BB~l-co71ls~J'!". ee-t.t.4i"''"'' e,_...,d:tee-1 os es t ud i os r e pe r ~a dGs; en J as re f s S • 8 • 18 y 
$t ~"" ~.&.\"~ l.CU, UI'\~O""e.J 

examina:rV'ias ~oRexieResVpor alma desde los puntos de 
.. ~ 

i il 19 SS' 

vista de resistencia, rigidez y ductilidad, as1 como eeRsiserer 

los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios 

''"' [~. para alcanzar la resistencia o rigidez deseadasj1 ~ mira final 

es formular recomendaciones para diseño. 

\lf\-:'of\eS 
El comportamiento de las eeAeJ,ie"es es adecuado, en general, 

cuando se emplean atiesadores que evitan que el ·alma de la 
• ~~i 

columna se deforme (Fig 5.8.r4, by e), pero puede no serlo si 

el ancho del pat1n de la viga es menor que el peralte del alma 

de la columna y la unión se hace en forma directa, sin atiesa-
U.cl . 

dores (Fig §o8.14e), ya que puede formarse un mecanismo de falla 

eeR l1Reas ae fl~je en el alma de la columna, antes de que 

aparezca u~articulaci6n plástica en la viga. Además, aunque no 

se forme ese mecanismo, lo que depende del ancho del pat1n y del 

peralte de la viga, as1 corno del peralte y grueso del alma de la 

columna, es posible que no se alcance la carga máxima predicha 

por la teor1a plástica simFl& porque la unión mencionada oca-

siena elevadas concentraciones de esfuerzos y pérdida de ducti-

lidad, que pueden producir la fractura del material. 

La mayor parte de las 
"""'-:"o"'e~ ~"'"t St. "''""' ~ ... ~~ 

Q&nel:ie¡ 1cs &R&' a yadas falló por fractura 

cuando la carga alcanzó el valor predicho por la teor1a plástica 

simple, o estaba cerca de él, sin que se presentasen deforma-

cienes plásticas significativas. Las grietas que ocasionaron la 

falla se iniciaron en la unión del pat1n en tensión de la viga y 
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el alma de la columna en las conexiones como la mostrada en la 

Fig 
"S.'\d, 
5.9.14d, y en el punto en que se unen la placa de conexión 

y el pat1n de la columna las del tipo de la Fig 
'i. '\ b¡ 

en s.s.lt!l; 

estas últimas grietas se debieron, probablemente, al estado 

·triaxial de esfuerzos que se crea en el punto mencionado, ~; 

/uu(,;í.. .,..,,..,,. 
[_ 

~"'-'-'//////."'// 

1 :1 
1 

1 1 
! 1 

1 
bl 

1 
1 -tA 1 
1 
L 
~ 
1 

' ' ... r-. 
1 
1 V 
1 
1 al 1 
1 
1 
1 
1 -
P+V 

Fig 5.8.14 Viga conectada 31 a~ 
- o -. ' -

L 

• 

• 

:rtes A-A 

de la columna 

Las que no tienen acidad de rQcació~ajo carga má~a 

no son s isfactorias~- uesto impide~~ r~~tribucióri de 

t . t t / d. ñ lá . // momen os que e necesar~a an o n ~se o p s co como en 

estructuras onstruidas en zonas de alta sismicid~ 

s;,. ....... ~rtte•l.lo 
IOR la I!'Bg §,11 l9 se ¡;ugiaE=el'l medidas para mejorar el comporta-

JrAri~o"'u, . 
miento de las eeflelüer~es, sobre todo desde el punto de vista de 

S' .4 
su capacidad de rotación (Fig 5.8.~5): 
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Ól. 

b; 

do 

ef 

. ,_ 

l. Empleo de placas para transmitir el momento de grueso _mayor 
~.~a 

que el del pat1n de la viga (Fig s.B.lSa), con lo que se 

reducen las concentraciones de esfue~zos en las zonas de las 

placas adyacentes· a los extremos de los patines de la 

columna. 

2. Empleo de atiesador~s en la columna del l~do opuesto al que 
').~ b 

recibe la viga (Fig So8d,5b). Algunos análisis realizados 

con elemento finito han indicado que las concentraciones de 

esfuerzos en las ·zonas indicadas en el punto 1 se reducen 

cuando menos en un tercio al colocar esos atiesadores. 

3. Alargamiento de las placas de conexión para separar las sol-

daduras entre ellas y el pat1n de la viga y los de la 

columna, evitando la intersección de soldaduras y los eleva-
. ~-~e: 

dos esfuerzos residuales asociados con ella (Fig i a--; §a) . 

4. Uso de placas de ancho variable para reducir'la concentración 
'r.4d 

de esfuerzos en la sécción critica (Fig s.B.l§d). 

~cedo',. -<t~ercal el& '-. 
5. Reducción de lafPlaca de conexión entre su unión con los 

patines de la viga y los de la columna, a cierta distancia de 
'f.4e 

ambas uniones (Fig So8ol5e). 
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(a) 

(b) 

(e) 

(d) 

(e) 

[[3·-------·A 

::::::[·:+:.-.-.··1 

B:P"''4 

B+i>¡.¡~+·t 

' Plqcas dt c:onulón 
mds orunat 

Al!uodor '" el ledo 
apunto o lo viga 

Plqco dt conuiÓn 
mds larga 

Placo de eonuiÓn dt 
ancho varloblt 

Placo dt eonuiÓn mÓt largo 
y con ucc:ldn tronsvenol 
reducid~ 

'Fig 5.8.15 Medidas para mejorar el comportamiento de juntas can 
vigas unirlas al alma de la columna 

C5.8.3.4 Conexiones viga-columna carga~d~a~s~--~e~s~t~á~t~i~c~a~m~e~n~t~e. 

Resumen de resultados. Los result~1os que se resumen aqu1 

corresponden a juntas en las que la columna recibe vigas en uno 

o en los dos patines y en una o en l~s dos caras del alma. 

Columnas no atiesadas. 
. . 

No se necesitan at1esadores frente a las 

patines comprimidos de las vigas si 

y, simultáneamente, 

C5 .l. S 

o la fuerza aplicada por el patin de la viga no excede de 
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/ 
rotación tipo, más grande que la~hecesaria en la rnayoria de los 

,. 

casos; todas las juntas ensayact~s admiten rotaciones mayores, 
. / 

bajo momento casi constanté. Además, corno ya se ha mencionado, 
/ 

si se le dá a la junta la/ resistencia adecuada, las rotaciones 
/,·· 

necesarias para que ~e forme el mecanismo de colapso se presen-
/ 

tan en los extrerno~de las vigas, y no en ella. 

/ 
En la Fig'r.'5 

<;..; 
.;,g,s se muestran. esquemáticamente las solicitaciones existentes 

• 1 
l4r\•O·~ 

en una ~•nexiéfl interior viga-columna con carga vertical 

simétrica; en la columna no hay flexión, pues los momentos que 

le transmiten las vigas se equilibra~ entre si. 

. r ~ he 
1 ~ . 

l'· 

. ~. 

M( )M 
T 

d, 

l 

4~M0r l0M ·~ 
¡ '· 

( b) 

r l'e . be 1 

1 he T 
1 

(a ) A 

f P:zv 

·~--~ de 

'• "S":=; 
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'f.'S b 
En la Fig iz8,5b sé ha dibujado el diagrama de cuerpo libre de 

la columna, sustituyendo las vigas por sus efectos; no s 

incluyen las fuerzas cortantes, que son de importancia secun-

daria, y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por 

los patines. 

TEn 

no 

S.b 
la Fig S 8-.A;. se muestran las deformaciones de una columna que 

tiene atiesadores, exageradas para mayor claridad. 

~-u~ u 

(al 

( b) 

-iP.. 

1t 
r:.-r-----1 

Zoiía de posible iniciaciÓn 
de la r ractura 

Fractura 

Pandea 

Fig 5.8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma de la columna en 

las zonas frente a los dos patines de las vigas, en tensión y en 

compresión, y el de los patines de la columna en la zona en ten-

sión. El alma puede ser critica en cualquiera de las dos zonas, 

ya que puede fallar por flujo plástico, acompañado o seguido 

inmediatamente por pandeo en la zona comprimida, o por fractur¡ 
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en la de tensión; si el alma es delgada, el pandeo de la-zona 

comprimida puede iniciarse antes de que los esfuerzos lleguen al 

limite de fluencia. 

En la zona en tensión pueden ser cr1ticos los patines de la 

columna, que se flexionan y contribuyen a la fractura de las 

soldaduras que los unen con los de las vigas; por su poca 

rigidez, los extremos se flexionan hacia afuera, siguiendo el 

desplazamiento de la viga, pero la deformación de la zona cen-

tral e.stá restringida por el alma de la columna, y es probable 

que ah1 se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su 

ca~acidad de deformación y no 

los desplazamientos de 

pueda 

los 

seguir, sin fracturarse, 
'S'.,b 

extremos (Fiq . 5.8.6b)·. 

La zona del alma afectada por la fuerzas concentradas que recibe 

de los patines de las vigas se extiende al penetrar en la 

columna; si la ampliación de esa zona es insuficiente para redu-

cir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de 

patines y alma (e eea a la distancia kc del paño exterior de la 
<S:~ 'o 

columna, Fig s,e;Se), la resistencia del alma es insuficiente. 

Este efecto debe revisarse frente a los dos patines .de la viga, 

en las regiones en compresión y en tensión. Cuando la columna 

está formada por tres placas soldadas la fuerza de tensión puede 

hacer que falle la sol~adura que une patines y alma; además, la 

distancia kc se reduce a la suma del grueso del pat1n y el 

tamaño de la soldadura. Por todo ésto, muchas veces es nece-

sario aumentar las dimensiones de las soldaduras en la zona de 
•• \A,I'I,OI'I. 

la eenexiéPJ. · 
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Es dificil determinar anal1ticamente cómo se distribuyen las 

fuerzas que recibe la columna, por lo que se suele ~uponer una 

distribución lineal, basada en investigaciones experimentales; 

se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5: 1 desde 

el punto de contacto hasta la distancia kc (Fig ~~),\ En 

disefio elástico se utilizaba 

diente a una distribución de 

una penctilnte de 1:1, corres on
t 

/ 
esfuerzos según rectas a 45° raza-

das a partir del punto de aplicación de la carga. Las/dos supo

siciones están basadas en resultados experimental sr· la discre

pancia entre ellas se debe probablemente a que los espec1menes 

se cargan hasta el colapso para obtener r sultados aplicables a 

disefio plástico, mientras que en diseñ elástico los estudios se 

suspenden cuando las solicitac' es alcanzan intensidades poco 

mayores que las de trabajo. 1n embargo, para hacer compatibles 

sus dos especificaciones efs 5.8.2 y 5.8.3}, el AISC recomien

da ahora la pendiente 2 5:1 también en sus normas .para diseño 

por esfuerzos p~rmis les (ref 5.8.3). 

lo "'-\ 
loa suposiai6, antrd:lll:''l'"implica que la fuerza de cada uno de los 

patines tiene que ser resistida, a la distancia kc de la cara 

exterior de la columna, por una porción de alma de longitud 

tv + 5kc, donde tv es el grueso del pat1n de la viga . 

. --~-·-·· / 
C5. 8. J. l. 1 Análisis de la zona co~primida de la con ex i6n. La 

/ 
viga se sustituye por una pl~ca de dimensiones iguales a las de 

/ 
uno de sus patines, que aplica una fuerza de compresión en la 

colum·na (Fig 5.8.7}. 
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El temblor de Northridge tuvo lugar el17 de enero de 1994 a las 4.41 a.m., horalocal, en 

el valle de San Fernando( su a~raeiéfi-fue-<le 1 o a-1-5-se!J. El epicentro se localizó a 1.6 km; 
' 

aproximadamente, al suroeste de Northridge, y 32 km al noroeste de Los Angeles. Su magnitud 

fue de 6.8 en la escala de Richter, ~ -s,., J,_,,U',;.,: .. '\~ .. v_, (c ... ~'" ... .:.;~ < .. fa to 1 ~~ l"·r· 

A pesar de su magnitud relativamente pequeña, tuvo una intensidad elevada en zonas 

con alta densidad de construcción, como lo revela el que se hayan medido aceleraciones 

máximas del terreno de 1.8 y 1.2 g, en las direcciones horizontal y vertical, respectivamente. 

Hasta antes de este temblor se consideraba que los marcos rfgidos de acero const~uran 
!C'I\\J!fl·.,..,tc 

el sistema estructural más aElee~aelo para resistir acciones slsmicas intensas, pues tomando las 

medidas adecuadas para evitar fallas por inestabilidad, o de tipo frágil, se obtenfan estructuras 

que respondlan dúctilmente hasta el colapso; éste se presentaba al formarse mecanismos, con 

articulaciones plásticas, principalmente en las vigas, precedidos por la absorción y disipación, 

por comportamiento inelástico, de grandes cantidades de energfa. 

Las fallas de tipo frágil pueden presentarse, principalmente, en las conexiones viga

columna Desde fines de los años 50 se cuenta con métodos, basados eri resultados de 

laboratorio, para diseñar ese tipo de conexiones sometidas a cargas estáticas, y unos diez años . 
después se empezaron a realizar estudios, también básicamente experimentales, para ampliar y 

completar esos métodos, de manera de obtener procedimientos seguros para el diseño de 

conexiones viga-columna bajo solicitaciones sfsmicas intensas. 'Aparentemente el objetivo se 

. habla logrado; en normas y espec~icaciones se proporcionaban métodos para diseñar 

conexiones cuyo comportamiento, en estructuras reales bajo temblores de tierra reales, habla 

sido, al menos err apariencia, completamente satisfactorio. 

Sin embargo, el temblor de Northridge produjo fallas de tipo frágil en varios miles de 

~ · conexiones,l3n más de un centenar de edificios de alturas comprendidas entre uno y veintitantos 
Jl( 

pisos; aunque no hubo ningún colapso y, por consiguiente, no se perdió ninguna vida por este 

problema, la magnitud de los daños es tal que, sumando todos los producidos por el temblor, 

éste va a ser la segunda catástrofe natural más costosa en la historia de los Estados Unidos; se 

calcula que se invertirán varios miles de millones de dólares en reparar estructuras dañadas y en 

reforzar construcciones potencialmente peligrosas. 

El temblor de Northridge ha sacudido la confianza que se tenia en el marco rfgido como 

sistema estructural preferente en zonas sfsmicas. Una vez más se ha demostrado que en 

ingeniarla sfsmica no se justifica la confianza ciega,' sobre todo si se deposita en una conexión 

M>Gadllllli!am en la que la transmisión de la fuerza se efectúa a través de una sola soldadura de 

penetración completa, cuya supervivencia depende de gran número de parámetros, muchos de 

ellos relacionados con la calidad de la inane de obra. Además, el problema aumenta cuando 

esas conexiones, responsables de la integridad del edificio, se reducen a un minimo, de manera 

que la falla de muy pocas pone en peligro a la construcción completa. 
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En Estados Unidos se opina que el temblor de Northridge ha invalidado las 

recomendaciones de los códigos y las prácticas que segufa la profesión para diseñar marcos 

rfgidos en zonas sfsmicas. 

Los cinco problemas que se han mencionado con mayor frecuencia, entre las muchas 
t_l/1..'1.1~ l' J.\ 

causaslqa 1 1 • 1 1 1 pobre comportamiento de las conexiones, han sido: 

t. Ejecución incorrecta de las soldaduras. 

2. Grietas preexistentes en las soldaduras o en el metal base adyacente. 

3. Esfuerzos residual~~ en las juntas, generados durante la construcción de la 
, f .J(C .. :_.. ~""' 

estructura, incluyendo la cel~sación de las soldaduras. 

4. Falla del patfn -de la columna, ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Problemas básicos de configuración de las juntas. 
) 'l 

-~ El gran número de conexiones falladas,en estructuras fabricadas por muchas empresas 

< ~diferentes, elimina al primer factor como la causa principal de las fallas. 

En el diseño de estructuras para edificios situados en las zonas sfsmicas de los Estados 

Unidos se ha tratado, siempre, de reducir a un mfnimo el número de conexiones rígidas entre 

vigas y columnas, de las que depende la estabilidad de la construcción durante temblores 

intensos, buscando obtener soluciones económicas, ya que el costo de las juntas representa un 
..-....... .:. t.>s 

porcentaje elevado del valor total de la estructura. Con esa idea, )ámlimn:lEEBil'CtJent;zt¡f!molas 

marcos perimetrales son los más eficientes,. y fli.WI en ellos se pueden emplear, con frecuencia, 

vigas de mayor peralte que en el resto del edificio, se ha vuelto muy común un sistema 

estructural en el que las acciones sfsmicas son resistidas exclusivamente por los marcos de la 

periferia, que son los únicos que se diseñan y construyen como rfgidos; todas las vigas 

.. , restantes, incluyendo las normales a los marcos perimetrales.'se conectan a las columnas con ,1, 
uniones flexibles. 

El número de conexiones rfgidas se reduce, fll410fiwmlllflta, pero al concentrar en pocos 
t.t.,.¡ . 

marcos (muchas veces, en dos en cada dirección) la resistencia'á fuerzas horizontales, 

aumentan significativamente las dimensiones de las vigas y columnas que los componen lo que, 

a su vez, lleva a que crezca el grueso de las placas que han de unirse entre sf: ésto hace que 

todos los problemas r:nencionados arriba se vuelvan más crfticos. 

Las fallas se han debido, seguramente, a una combinación de los factores mencionados, 

más dos aspectos a los que hasta ahora, al menos en apariencia, se ha prestado poca atención: 

la naturaleza casi instantánea de las fuerzas ocasionadas por los sismos, y los complejos 

estados de esfuerzos tridimensionales existentes en las conexiones desde la fabricación y 

montaje de la estructura, agravados por los efectos del temblor. 

Es bien sabido que las fallas dúctiles están asociadas con esfuerzos cortantes; una 

barra en tensión axial, cargada lentamente, a la temperatura ambiente, se rompe después de un 

alarga!'liento muy importante, producido por deslizamientos en planos inclinados cuarenta y 

cinco grados respecto a la linea de acción de la fuerza, porque los esfuerzos cortantes en esos 

planos, iguales al cincuenta por ciento de los de tensión, ocasionan deslizamientos antes de que 



/s 

/" 

los cristales se separen por efecto de la tensión; esta forma de falla, que se produce sin 

deformaciones previas significativas. es de tipo frágil. 
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Es también sabido que los incrementos en la velocidad de aplicación de las cargas, y los 

descensos de temperatura, ocasionan aumentos de la resistencia al corte,.con lo que cambian 

. las relaciones entre solicitaciones y resistencias a cortante y a tensión; ambos fenómenos hacen 
1.)~ .~.:.r 

que disminuya la ductilidad del acero, y cualquiera de ellos, o la combinación de ambOs, puede 

ser causa de que un acero dúctil en condiciones normales se vuelva completamente frágil. No 

parece que las temperaturas· bajas hayan influido en el comportamiento de la mayorfa de las 

estructuras dañadas (la temperatura ambiente a la hora del temblor era de 4°C., y varias de las 

fracturas de columnas se presentaron en estructuras en construcción, en las que el acero no 

estaba todavfa protegido por recubrimientos y acabados), pero sf debe haber jugado un papel 

importante la velocidad de aplicación de la carga. 

Puesto que para las fallas dúctiles se requieren, necesariamente, esfuerzos cortantes, 

en una región de una estructura que estuviese sometida a un estado triaxial de esfuerzos con los 

tres esfuerzos principales de tensión y de magnitudes iguales, no podrfa presentarse nunca una 

falla de tipo dúctil, pues los esfuerzos cortantes son nulos erí todas las direcciones. como se 

comprueba trazando el cfrculo de Mohr correspondiente. Es cierto que en una estructura real los 

esfuerzo~ principales no son nunca de magnitudes iguales; sin embargo,ia contracción irregular 
),( 

y restringid(! de la soldadura depositada entre los patines de viga y columna, y del material base 

adyacente, durante el enfriamiento desde el estado lfquido hasta la temperatura ambiente, 

produce esfuerzos residuales de tensión que, a lo largo del eje de la soldadura, pueden ser 

mayores que el Hmite de fluencia del material, y que son también elevados en las dos 
oc~~-.,Q~~ 

direcciones ortogonales; su superposición con los esfuerzos r>reaneiclo¡; por las acciones 

sfsmicas origina estados triaxiales para kls que disminuye drásticamente la relación esfuerzo 

cortante/esfuerzo axial, que tienden a promover fallas de tipo frágil. Lo anterior se agrava por las 

concentraciones de esfuerzos producidas por discontinuidades en el material (debidas, por 

ejemplo, a defectos de las soldaduras, o provenientes del proceso de laminado) y por cambios 

en la dirección en que se transmiten las fuerzas interiores . 
...,~..,.:o.,~S . 

La combinación de los efectos antariores puede hacer que sea imposible construir 
1 

conexiones con los patines de las vigas soldados a tope cotra los de las columnas que no fallen 
. \QL Q('c;.'o"'~' c1 1 

de manera frágil bajo loaoaleGies casi instantáne,9s de un temblor; desde luego, quedan 

invalidadas suposiciones como aquella que permitfa, en muchos casos, diseñar la conexión por 

alma sin tener en cuenta la parte del momento de flexión que le corresponde. bajo la suposición 

de que el endurecimiento por deformación permitirfa a los patines transmitir, por sf solos, el 

momento plástico completo de la viga; es ·Indudable que ésta se fracturará mucho antes delque 

~'" se presenten las deformaciones correspondientes al endurecimiento. 

La afirmación anterior parece verse confirmada por los resultados de una serie de 
l'"'c:tL: t.<~.J.o\ 

ensayes de laboratorio ~1'011 en la Universidad de Texas en Austin, con el objeto de 

evaluar el efecto de soldaduras "mejoradas" en el comportamiento de las conexiones 
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tradicionales. y determinar diseños a~ernos: todos los especfmenes .,radicionales", construidos 

con soldaduras y detalles mejorados (depósitos de soldadura de alta calidad, remoción de las 

placas de n;$paldo y de extensión, colocación de üna soldadura de filete para reforzar la de 

penetración completa y reducir concentraciones de esfuerzos) fallaron prematuramente, bajo 

niveles de carga considerablemente menores que los requeridos para que se formasen 

/s articulacionef plásticas. 

lj 

La solución, si se desea seguir utilizando conexiones soldadas, parece estar en 

reforzarlas para que su resistencia aumente, de manera importante, por encima de la de las 

vigas, de tal forma que las articulaciones plásticas se formen en éstas, sin exigir deformaciones 

significativas en las conexiones; ésto se ha visto confirmado, al menos parcialmente, por el 

comportamiento, muy superior, de especfmenes de laboratqt'rio en los que, por fuera de los 

patines de las vigas soldados a tope (es decir, encima del superior y debajo del inferior), se 

colocaron placas de refuerzo horizontales, soldadas a tope al patín de la columna y con filetes al 

de la viga, o verticales, en forma de cartabones soldados a los dos patines. 
' l. ~ ..... 

Debe buscarse, además, reducir los esfuerzos residuales; &ski puede lograrse haciendo 
1 

la conexión sin soldar los patines de las vigas con los de las columnas, sino transmitiendo las 

fuerzas de unos a otros por medio de placas unidas a las vigas con soldaduras de filete, y a las 

columnas con penetración completa; haciendo primero esta soldadura los esfuerzos residuales 

longitudinales disminuyen, pues la placa no está, todavfa, restringida en esa dirección; además, 

las placas pueden sobrediseñarse para alejar la articulación plástica de la conexión. La placa 

¡._ inferior se soldará en el taller, con lo que se evi~rá la diffcil soldailura en la zona central del 

patfn. 

Conviene promover también el uso de técnicas que reduzcan los esfuerzos residuales, 

/r coino pueden ser secuencias adecuadas de colocación de los cordones y m<¡iilleo ("peening") de 

éstos. 

Por ú~imo, parece que convendrá aumentar el número de marcos rígidos que resisten el 

sismo en cada dirección para que el grueso de las placas por unir sea menor y, además, 

disminuya la importancia de cada unión individual en la resistencia de la estructura completa. 

Este último punto es de poca importancia en México, pues en nuestros diseños solemos utilizar 

todos los marcos, o al menos la mayorfa de ellos, para resistir las acciones sísmicas. 
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Fuerzas. La resistencia de diseno de las conexiones de los miembros de 

contraventeo (incluyendo uniones viga-columna, si forman parte del sistema) no 

será menor que la más pequeña de las siguientes: 

1. La resistencia de diseno en tensión axial del miembro. 

2. La fuerza en el miembro obtenida de un análisis con las combinaciones de 

carga especificadas ~n el reglamento. 

3. La fuerza máxima, indicada por un análisis, que puede transmitir la estruc

tura al contraventeo. 

Con las condiciones anteriores se busca evitar que sean críticas las fallas 

por pandeo fuera del plano o por fractura de la placa de conexión. El tercer 

criterio pretende cubrir la posibilidad de que la fuerza cortante esté limitada 
... 

por el momento de volteo que puede ¡¡o¡¡; desarrollai!le ~ el sistema estructural. 
• 

Area neta. En juntas atornilladas se cumplirá la relación 

donde: 

Ae = área neta efectiva de la sección transversal del elemento de co~~raventeo. 

At = área total de la sección transversal. 
r."'\olll·~"'~ 

P8 = resistencia~del contraventeo.Fe~~epies. 

Pn = resistencia nominal en tensión. 

FR =factor de resistencia= 0.75. 

~ = fracción de la fuerza en el miembro que es transferida a través de 
una sección neta particular. 

Placas de unión. 

1. Cuando ~1 plano crítico de pandeo del contraventeo sea el del marco, la pla

ca y las demás partes de la conexión tendrán una resistencia de diseno 

igual o mayor que la resistencia nominal a la flexión, en ese plano, del 

contraventeo. 



2. Cuando el pandeo se presenta fuera del plano indicado arriba, debe prop· 

cionarse una longitud libre de cubreplaca suficiente para que se forme u,, 

articulación plástica; para ello, el contraventeo debe terminar a una 

distancia no menor que el doble del grueso de la cubreplaca, medida a 

partir de la lín"ea teórica en la que la flexión. está restringida por la 

unión con la viga o la columa. La placa tendrá la resistencia en compresión 

necesaria pará resistir, sin pandearse, la fuerza que le transmite el 

contraventeo. (Fig. 5.~:. 

• 
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DISEÑO SfSMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO. 

1. FILOSOFfA DEL DISEÑO SfSMICO. El objetivo principal de todos· los reglamentos 

modernos para diseño slsmico es proteger la seguridad del público durante los temblores de 

intensidad máxima que es probable que se presenten en el sitio durante la vida útil de la . 

conslrucción; se pretende obtener una s;guridad adecuada contra fallas mayores y contra la pérdida 

de vidas, y tienen carácter secundario la limitación de daños, que la edificación se mantenga 

funcionando, o que sea fácil de reparar después de un evento slsmico. 

Las estructuras diseñadas y construidas correctamente deben, en general, satisfacer tres 

requisitos: 

1. Resistir temblores frecuentes, de poca intensidad, sin daños de ningún tipo. 

2. Resistir temblores de intensidad media, que ~s probable que se presenten dos o tres 

veces durante la vida útil de la edificación, sin daiíos estructurales, pero con posible deterioro de 
' ' ' 

elementos no estructurales e instalaciones. 

3. Resistir movimientos de tierra mayores, de intensidad igual al terremoto máximo 

experimentado o predicho para el sitiÓ, sin colapso, pero con posible,s daños no eslructurales y 

estructurales.· 

El nivel de daños depende de múltiples factores, corno son la configuración de la 

construcción, las caracterlsticas del sistema estructural, los maleriales e'mpleados y el cuidado con 

j¡( que se haya hecho la construcción. 

Es razonable esperar que una estructura bien planeada y construida no sufrirá un colapso 

duranle un lemblor de gran intensidad, aunque los daños dei sislem;¡ estru~lural primario pueden ser 

insignificantes o de gran importancia, reparables o no. Las vidas de los ocupantes están 

razonablemenle protegidas, pero no con una seguridad absoluta 

Las consideraciones anteriores deben hacerse del conocimiento de las autoridades que 

adopten el reglamento y de los propielarios de los edificios; unas u olros pueden optar por una 
' ' . 

seguridad mayor, con el aumento consiguionlo do costos, y s<1bicndo quo nl!n nsl no podrá 

garantizarse la seguridad de manera absoluta. 

La filosoffa aceptada hace dificil especificar las fuerzas de diseño, ya que no sólo dependen 

de las caracterlsticas dinárnicas del edificio, cor~o periodo natural y grado de amortiguamiento, sino 

también de la capacidad de la estructura para admitir deformaciones inelásticas importantes sin 

pérdida significativa de resistencia, pues la experiencia l1a demostr<~do que no es económicamente 

factible, en general. disef1ar los edificios para que respondan elásticamente durante temblores de 

gran intensidad. 

Los objetivos mencionados se alcanzan especificando luerzns para el dimensionamiento de 

los miembros de magnitud compatible con la sismicidad de la zona, y proporcionando normas para 

diseñar, detallar y construir la estructura que aseguren que podrá desarrollar la ductilidad requerida. 
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El empleo de fuerzas de diseño mucho menores que las que se tendrían si la respuesta 

fuese elástica hasta el colapso se justifica por la suposición de que durante un temblor intenso la 

estructura experimentará varios ciclos de deformación inelástica, de manera que el nivel de carga 

depende del sistema estructural y de su capacidad para soportar esas deformaciones y disipar 

energfa por comportamiento inelástico. sin pérdida significativa de resistencia bajo carga vertical. 

Los códigos tienen en cuenta la influencia del material y del sistema estructural por medio 

del factor de comportamiento sfsmico, que es un número, igual o mayor que uno, entre el que se 

dividen las fuerzas correspondientes a una respuesta elástica ilimitada para obtener las de diseño. 

Su valor, elevado en sistemas estructurales dúctiles y reducido en los frágiles, se 11a fijado, hasta 

ahora, por consenso entre ingenieros e investigadores destacados en el campo de la ingeniarla 

sísmica, quienes se apoyan en estudios analíticos y experimentales y, sobre todo, en el 

comportamiento, satisfactorio o no, que 11an tenido las estructuras <.le diversos tipos ante temblores 

de tierra reales. El factor de comportamiento sísmico se designa con la letra Q en el Reglamento de 

Construcciones para el Distrito Federal (ref. 1 ). 

Para que la ductilidad de un sistema sea adecuada, todos los miembros crfticos, y sus 

conexiones, deben desarrollar la ductilidad local requerida durante el proceso de deformación 

inelástica; a menos que 11aya sido optimizado, la falla de un sistema estructural dúctil bien diseñado 

se presenta después de la formación y rotación de un buen número de articulaciones plásticas, 

acompañadas por la disipación de grandes cantidades de encrgfa. Influye también en este 

comportamiento la sobrerresistencia del sistema. 

El acero es un material dúctil por naturaleza que tiene, aliemás, un comportamiento muy 

estable bajo inversiones de carga, trabaja igual en tensión que en compresión y tiene una relación 

resistencia/peso muy favorable; es, por todo ello, muy adecuado para construcciones 

sismorresistentes. Sin embargo, la ductilidad del material no garantiza la de la estructura, que puede· 

perderse por prácticas inadecuadas de diserio o construcción; las recomendaciones para diseño de 

estructuras de acero en zonas sísmicas están encaminadas. principalmente, a· conservar en la 

estructura la ductilidad propia del material. 

La ductilidad de un miembro estructural está relacionada con. el tipo de deformación que 

experimenta bajo carga: Los elementos que trabajan en flexión o en tensión pueden desarrollar 

ductilidades mucho mayores que los sometidos a compresión, de manera que los marcos rfgidos, 

que usan la resistencia a la flexión para soportar las cargas laterales, y en los que puede haber 

plastificación completa de miembros y conexiones. tienen una gran capacidad de disipación de 

energfa, y son muy apropiados para construcciones en zonas ·slsrnicas; sin embargo, son sistemas 

flexibles, antieconómicos en edificaciones de cierta altura. La rigidez de los miembros en tensión o 

compresión es mucl1o m~yor, por lo que se emplean en marcos contraventeados. pero su uso 

implica reducciones importantes de dtrctilidad. En el disel1o en zonas slsmicas se busca. entre otras 
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cosa~. encontrar sistemas estructurales de rigidez lateral adecuada que tengan, al mismo tiempo, 

ductilidad suficiente. 

La pérdida de ductilidad de las estructuras de acero suele estar asociada con algún tipo de 
~r'IQltQ~~ I.·JoJ' 
pa~d""· local, de miembro o de conjunto, o con alguna forma de fractura frágil, casi siempre en las 

conexiones; deben evitarse fallas prematuras de estos tipos, que harlan que la estructura no 

pudiese desarrollar la ductilidad asociada con el valor escogido de las fuerzas slsmic.as de diseño. 

Las estructuras no fallan aunque los esfuerzos producidos por las solidtaciones slsmicas 

alcancen el limite de fluencia; son seguras mientras las deformaci~nes plásti9as y, por endl¡!. las 

demandas de ductilidad. permanecen dentro de limites aceptables. 

En los posibles fenómenos de inestabilidad deben incluirse el pandeo local de los elementos 

planos que forman los pertiles estructurales, el pandeo por flexión de columnas largas y 
· - 141' ~ .. c\1.-.;,:.,¡.,¡, d. 

contra vientos, el pandeo lateral por flexotorsión de vigas ,~(elementos flexocomprimidos, y el efecto . . . 
P·t. en marcos esbeltos con carga vertical importante. Las fracturas frágiles pueden deberse a fallas 

en tensión en las áreas netas de conexiones atornilladas o remachadas, fractura de soldaduras en 

zonas de concentración de esfuerzos. desgarramie~to laminar en placas. que no admiten las 

deformaciones a través del grueso ocasionadas por contracciones del metal de soldadura, fractura 

de placas debida a deformadones grandes, producidas por pandeo local o por flexión, y fatiga con 

pocos ciclos de carga y deformadones inelásticas importantes. Si el diseñador controla todos estos 

problemas, la estructura resultante tendrá ductilidad y capacidad de disipación de energfa 

sufidentes. 

Estructuras dúctiles. Las acciones internas que generan los sismos en las estructuras son. 

en la mayorfa de los casos, mucho menores que las que corresponderlan a una respuesta elástica 

hasta el colapso; en cambio, los desplazamientos laterales de entrepiso si son del orden de los 

predichos por la leerla elástica. Este comportamiento se debe, en parte, a la plastificación, en 

regiones localizadas, que precede al colapso. 

Otro factor que contribuye, de manera muy importante, a que la r.esistencia real sea mayor 

que la evaluada con la teorfa elástica. es la sobrerresistencia del sistema:/ si no se presenta una 

falla frágil, las estructuras tienen reservas de resistencia. ante cargas laterales, que no se consideran 

explfcitamente; son consecuencia del uso de factores reductivos en el cálculo de las resistencias de 

diseño, de que las resistencias reales de los materiales son, en promedio, mayores que las 

· nominales, las fórmulas de diseño son conscientemente conservadoras, los pertiles comerciales 

tienen resistencias mayores, sistemáticamente, que las necesarias teóricamente. y, además, al 

modelar las estructuras no se consideran elementos y efectos que contribuyen a su resistenda, 

como losas. firmes, canceles y muros divisorios. escaleras y efectos tridimensionales. 

La sobrerresistencia ha sido. probablemente. uno de los factores que más ha contribuido a 

la supervivencia de edificios ante sismos de gran i"ntensrdad. 
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• Las normas de diseño sfsmico la tienen en cuenta dé manera implfcita, pero no 69-f'Í~e 
CUQ"t.-C':co.. 

se ~fu¡lm su importancia, lo que lleva a diseños con niveles de seguridad contra el colapso que 

no son uniformes, y que pueden ser peligrosamente bajos. e incluso inaceptables, en estructuras de 

hiperestaticidad muy peque1ía o que 11ayan sido dimensionadas con métodos de dise1ío óptimo. 

La respuesta global de una eslructura· se mueslra esquemáticamente en la Fig.1.1. Las 

ordenadas son fuerzas cortantes en la base de la estructura. o en· alguno de sus entrepisos, y las 

abscisas desplazamientos horizontales totales del nivel superior o desplazamientos relativos de los 

niveles que limitan el entrepiso considerado. 

Como se ve en la figura, el fc-•·or de reducción O' es igual al producto de tos factores de' 

ductilidad, ~'· y de sobrerresistencia, L 

Uno de los problemas asociados 'con el diseño "elástico" es que, como no se conoce la 

resistencia real de las estructuras, ·no puede calcularse su sobrerresistencia; si es mucho menor que 

la implfcila en los códigos, es probable que el comportamiento, bajo sismos intensos, no sea 

satisfactorio. La definición precisa· de ductilidad estructural. y su evaluación, en edificios de varios 

pisos, constituye otro obstáculo que no se ha salvado todavla. 

Tampoco se sabe mucho respeCto a los daños que se acümulan en las estructuras durante 

temblores de tierra sucesivos, o dura.nle Ún solo terremoto de larga duración. Si el sistema 

estructural es dúctil, puede experimentar deformaciones importantes, bajo carga aproximadamente 

constante, sin sufrir daños excesivos o pérdida de resistencia que alecten significativamente su 

respuesta ante aplicaciones de carga posteriores. 

Puede obtenerse una seguridad adecuada contra el colapso dando. a la estructura una 

resistencia suficiente para que su respuesta sea básicamente elástica, haciéndola muy dúctil, o 

combinando de manera económica las dos propiedades: éste es el camino que se sigue en los 

reglamentos modernos de diseño sfsmico. 

Como las vigas pueden, en general, desarrollar ductilidades locales mayores que las 

columnas, la mayorfa de las estructuras de edilicios construidos en zonas de sismicidad elevada se 

diseña .con el criterio de columnas resistentes - vigas débiles: para ello se adoptan factores de 

ear§a y resistencia diferentes para las distintas formas de falla, para propiciar que la mayorla de las 

articulaciones plásticas se forme en los extremos de las vigas. 

Para obtener un comportamiento dúctil se idenlifican los modos de falla posibles, se 

determinan los que se caracterizan por una respuesla dúclil, y se escoje un conjunto de factores de 

seguridad que reduzca a un valor suficientemente bajo la probabilidad de que sé alcance primero 

algún estado lfmite asociado con una forma de fall;¡ f•ágil. 

Las pequeñas regiones de las que depende la duclilidad global de la eslructura se diseñan y 

detallan de manera muy cuidadosa. para obtener las duc'lilidades locales necesarias. 

Las recomendaciones del Capilulo 11 de la 1ef.t estan encaminadas a obtener estructuras 

cuya respuesta ante sismos sea dúctil. y que no sul1an delerioiO significativo aunque el temblor sea 
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de [arga~duración. de manera que los daños localizados que experimenten puedan repararse 

después del evento; al mismo tiempo, se procura que tengan una sobrerresistencia del orden de la 

supuesta implfcitamente al escoger las solicitaciones de diseño. Se buscan márgenes de seguridad 

más elevados contra las fallas frágiles que contra las dúctiles. y el diseño se hace de manera que las· 

articulaciones plásticas asociadas con el mecanismo eventual de colapso se formen, 

predominantemente, en las vigas. Se reconocen aqullas bases del diseño por capacidad. 

· Las consideraciones anteriores llevaron al desarrollo. en Nueva Zelanda, de un enfoque 

determinlstico sencillo para el diseño slsmico. el diseño por capacidad. En él. los resultados de un 

análisis elástico tradicional. efectuado con cargas estáticas laterales especificadas, se utilizan para 

establecer una jerarqula aceptable en la formación de mecanismos disipadores de energla. La 

jerarqula debe ser formulada .por el diseñador en un esfuerzo para "decirle" a la estructura "qué 

hacet' en el caso de un evento slsmico ~xtremo. Una vez hecha la elección, a cada miembro se le 

da la resistencia necesaria para asegurar que, cuando se requiera. sólo se formarán los mecanismos 

escogidos. La simplicidad del método proviene de que el diseñador ordena a la estructura "qué es lo 

que debe hacer". en vez de preguntarle. por medio de un análisis, "qué puede hacer". El objetivo que 

se busca es.,~ asegurar .un comportamiento elastoplástico deseable y predecible durante 

temblores de tie'rra extremos. de caracterlsticas desconocidas. 

En el diseño por capacidad de estructuras resistentes a temblores se escogen los 

elementos resistentes primarios. los que se diseñan y detallan adecuádamente para que puedan 

disipar energla durante deformaciones inelásticas severas. A los ele.mentos estructurales restantes· 

se les proporciona la resistencia suficiente para que se conserven los medios de disipación de 

energla elegidos. 

. Para asegurar una respuesta inelástica satisfactoria durante un evento slsmico extremo, el 

diseñador debe depender de mecanismos disipadores de energ la confiables. que formen parte de la 

estructura, que proporcionarán el amortiguamiento histerético necesario. Por consiguiente. una parte 

importante del esfuerzo de diseño debe destinarse a·.detallar adecuadamente las regiones de las 

articulaciones plásticas potenciales. en las que la demanda de ductilidad será máxima. 

Desde el punto de vista del diseño para que la estructura sobreviva el temblor más intenso. 

debe quitarse énfasis a la precisión de los análisis elásticos. en vista de· las burdas aproximaciones 

inevitables en las reglas. contenidas en los códigos para análisis estático y de las incertidumbres 

asociadas con la respuesta dinámica inelástica de estructuras sometidas a temblores cuyas 

caracterfsticas son. todavía. imposibles de predecir. Las cargas laterales estáticas especificadas, Y 

las técnicas de análisis elástico modal, deben considerarse, principalmente, como medios para 

obtener una distribución razonable de las resistencias potenciales de la estructura. Como las que se· 

obtienen al aplicar los requisitos de los códigos son considerablemente menores que las que se 

requerirfan si los edificios respondiesen elásticame11te ante el temblor de diseño, cualquier técnica 

razonable de análisis elástico es adecuada. 
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Comportamiento de estructuras de acero. Buena parte de los estudios sobre el 

comportamiento de estructuras. de acero bajo solicitaciones slsmicas se ha encaminado a 

comprobar si las reglas para diseño por carga estatica siguen siendo aplicables cuando la carga es 

dinámica y, de no serlo, a determinar las modificaciones necesarias para asegurar una respuesta 

adecuada. 

En general, se escoge de antemano el mecanismo de colapso más conveniente. desde los 

puntos de vista de resistencia, rigidez y capacidad de disipación de energla, se dimensionan muy 

cuidadosamente las zonas en que se concentrarán las deformaciones inelásticas, ·para evitar fallas 

no dúctiles prematuras. y se diseña el resto de la estructura para que responda elásticamente hasta 

el colapso potencial. 

La ductilidad final de ·una estructura de acero depende de múltiples factores. que pueden 

agruparse en aspectos relativos al material y a la geometrfa de fas secciones de los elementos 

estructurales, propiedades de los miembros (vigas. columnas, contraventeos) y de las conexiones, y 

caracterfsticas de tos s1s;emas estructurales. Todos estos factores se estudian en los apartados 

siguientes. 

2. Material. 

Composición qufmica. El acero es una aleación de l1ierro con cantidades muy pequeñas 

de carbono; tos aceros estructurales contienen, además. otros elementos en cantidades variables, 

principalmente manganeso, fósforo, azufre y silicio que son impurezas é¡ue no pueden eliminarse, o . 

cuya supresión seda demasiado costosa. o que se añaden intencionalmente, en diferentes 
' 

combinaciones y cantidades, para obtener caracterfsticas y propiedades especificas en los 

productos terminados. 

El hierro es dúctil, pero blando y de baja resistencia; el carbono se añade para endurecerlo y 

aumentar su resistencia mecánica; cuando crece el contenido de carbono suben la dureza, la 

resistencia a la ruptura en tensión y el esfuerzo de fluencia, pero disminuyen ductilidad, tenacidad y 

soldabitidad, por lo que en tos aceros estructurales se limita ese contenido; en general, el máximo 

permitido es 0.30~/o o menos, dependiendo de los otros elementos de aleación y de la soldabilidad y 

tenacidad deseadas. Cada aumento de 0.01% de carbono eleva el esf)Jerzo de fluencia en unos 35 

kg/cm 2. 

El manganeso aumenta la dureza y la resistencia de los aceros, aunque en menor grado que 

el carbón; además, se combina con el azufre, formando sulfatos de manganeso, con lo que se 

minimizan los efectos desfavorables del azufre. 

Este es casi siempre perjudicial; l1ace que d1srninuyan ductilidad. tenacidad y sotdabilidad. 

EL silicio y e' ,:uminio se emplean en la manufactura del acero para eliminar los gases. 

principalmente oxigeno, que se disuelven en el rnetnl en estado liquido. El aluminio se utiliza también 

para controlar el tamaiio del grano. 
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-~ara obtener propiedades deseables en ciertas aplicaciones se alean elementos adicionales: 

por ejemplo, el cobre aumenta la resislencia a la corrosión atmosférica. 

Cambios de temperatura. Si durante el proceso de fabricación el metal fundido se enfrfa 

lentamente, se solidifica como una solución de carbono en hierro. que recibe el nombre de austenita: 

cuando el enfriamiento continúa, a partir de una temperatura comprendida entre los 910 y los 720'C. 

en aceros con no más del 0.80% de carbono, dis.minuye la solubilidad del carbono en el hierro, y se 

forman cristales de hierro casi puro, conocidos como ferrita;.la transformación termina por debajo de 

los 720'C: el acero, a temperatura ambiente, está formado por granos de ferrita en una matriz de 

perlita, que es un compuesto de ferrita y cementila (carburo de hierro, Fe3C). 

La ferrita es muy dúctil y de baja resistencia a la tensión; las altas resistencias de los aceros 

al carbón provienen de la perlita o, más especlficamente, de la cementita que hay en ella. 

Cuando el enfriamiento desde la etapa austenftica es rápido no hay tiempo para que se 

presenten las transformaciones mencionadas, y se obtienen otras microestructuras, con propiedades 

mecánicas diferentes; en general, cuanto mayor es la velocidad de enfriamienlo, mayor es la dureza 

y la resistencia del acero a la temperatura ambiente, pero menor es su ductilidad. Los tratamientos 

térmicos aprovechan esos efectos de las temperaturas para obtener propiedades deseables. 

Las velocidades de enfriamiento muy altas producen aceros que, a la temperatura ambiente, 

están compuesto por cristales de martensila, duros y relativamente frágiles. 

Las piezas de acero experimentan cambios de lemperatura· durante ciertas etapas del 

proceso de fabricación de las eslructuras: por ejemplo, cuando se utiliza calor para enderezar o para 

dar forma a elementos estructurales; si el proceso no se controla adecuadamente. pueden formarse 

estructuras cristalinas frágiles en zonas localizadas. Cuando se enfrla una soldadura, el metal pasa, 

en muy poco tiempo, del estado liquido al sólido a la temperatura ambiente, por lo que para evitar la 

formación de estructuras martensíticas, demasiado frágiles, en el melal de soldadura y en el material 

base afectado por el ciclo lérmico, ha de controlarse con mucho cuidado todo el proceso, sobre todo 

la velocidad de enfriamiento. 

Segregación. En una de las etapas de la producción de perfiles estructurales con los 

métodos tradicionales, el acero fundido se vacla en rnoldes en los que se enfrla y solidifica, 

formando lingotes de sección transversal reclangular. con esquinas 'redondeadas; en una etapa 

posterior se recortan los extremos de Jos lingotes. para remover material indeseable. se vuelven a 

calentar, y se laminan para oblener los produclos terminados. 

El proceso de enfriamiento y solidificación es causa de que la composición química de los 

lingotes no sea uniforme; el acero liquido en contacto con las paredes y el fondo del molde, que 

están relativamente frias, se solidifica muy rápidamente. sin que cambie su composición qulmica. 

pero cuando disminuye la velocidad de solidificación. al crecer la distancia a las paredes. se forman 

cristales de hierro casi puro, que conlienen menos carbono, manganeso, lósloro, azufre y otros 

elementos que el liquido del que provienen. de manera que el material que se solidifica al final. 



•. 

situ~do alrededor del eje del lingote en su mitad supPrior, co 

elementos. La parte del lingote en la que la segregaci. ; má' 

la Jaminación. 

Los productos de acero hechos con el proceso de 

composición más uniforme, pues se elimina el paso intermec 

lingotes. 

Además de la segregación en los lingotes, la porosidad 

caracterfsticas inherentes del enfriamiento y solidificación. La 

depende de la composición y temperatura del metal liquido, la 

del lingote y la cantidad de me/al descartado de sus extremos. C 

el plano medio de los productos planos, y en forma de ht 

redistribución de la segregación, la porosidad y las cavidades pe 

dar forma al material durante el proceso de laminación, p~ 

propiedades de los productos terminados. 

Efectos de la laminación. La laminación es el proceso 

Jos productos de acero. Consiste en hacer pasar el materia 

direcciones opuestas y que están separados una distancia menor 

manera que la sección transversal se reduce y la longitud y el ar 

escoria y otros materiales deformables se alargan en la c :ión r 

Los diferentes electos del proceso en la dirección de la 

combinados con cambios qufmicos y microestructurales en 

superficies del producto terminado (a través del grueso), oc. 

manifiesta especialmente en variaciones de la ductilidad y resisten< 

La mayor parte de Jos perfiles laminados H pesados (con 

que 2" (Scm), aproximadamente), tiene una región de material de 

del alma y los patines, producida por la menor velocidad de enfriar 

restricciones geométricas, se aplican en ella, durante el proceso e 

que en el resto del perfil. Es también común que el material situa• 

alma esté segregado y compuesto por granos gruesos. Al hac 

soldadas, han de tomarse precauciones especiales para reducir a 

aparezcan grietas, sobre todo en zonas de concentración de es/• 

análogos en secciones hechas con placas soldadas. cuando el grue 

o más. 

Si Jos perfiles pesados trabajan en tensión (corno sucede 

ocasiones. en columnas de edificios bajo solicitaciones icas 

cuidado las especificaciones del material y los procedirnren ..• de lo 

o uniones soldadas. Pueden ser preferibles las jtrnl~s .1tc:n.tr,vJas 
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.-Desgarramiento laminar. La duclilidad del ilcero a lravés del grueso de las placils suele ser 

mucho menor que en las direcciones paralelas a su superficie. Este fenómeno inlluye poco en la 

mayorla de las aplicaciones, pero se vuelve importante en el diseño y. construcción de estructuras 

con juntas muy restringidas, en las que puede ocasionar grietas por desgarramiento laminar, que 

se inician debajo de la superticie de las placas como un resultado de deformaciones excesivas a 

través de su grueso. asociadas. casi siempre, con contracciones del metal de soldadura impedidas . 
por la rigidez de la junta 

Las grietas, constituidas por una serie de terrazas paralelas a la superticie del m~tal, pueden 

permanecer dentro de él, o emerger en los bordes de placas, pertiles o soldaduras. 

El fenómeno se manifiesta con mayor frecuencia en construcción soldada pesada, 

particularmente en juntas entre placas gruesas y pertiles estructurales de grandes dimensiones. Para 

controlarlo han de escogerse con especial cuidado los detalles de las juntas soldadas, el metal de 

aportación y los procedimientos paradepositarlo. Además, pueden utilizarse aceros producidos por 

procesos especiales, en los que se controlan el contenido deazufre y las inclusiones, para mejorar la 

ductilidad a través del grueso. 

En la Fig.2.2 aparece, en forma esquemática, una f(actura por desgarramiento laminar, y en 
. . 

la Fig.2.3 se muestran varias juntas inadecuadas desde este punto de vista, y se dan sugerencias 

para mejorarlas. 

Esfuerzos residuales. Los esfuerzos residuales están presentes en los elementos 

/o estructurales antes de que se les aplique~ fuerzas exteriores.Son ocasionad;{s por deformaciones 

plásticas no uniformes en regiones vecinas, producidas por procesos térmicos, mecánicos .o 

metalúrgicos. 

Los esfuerzos residuales del primer tipo se deben a las deformaciones permanentes que se 

generan cuando un metal se calienta y enfrla en condiciones que restringen los cambios de volumen 

asociados con las variaciones de temperatura (las expansiones y contracciones libres no producen 

esfuerzos residuales). En general, aparecen esfuerzos de tensión en las zonas del metal que se 

enfrlan al final. Son tlpicos los esfuerzos que se generan en los pertiles por el enfriamiento no 
'·' . -' uniforme que experimentan al pasaide la temperatura de laminación a la ambiente (Fig.2.4). 
. r 

Las deformaciones permanentes no uniformes asociadas con el alargamiento o acortamiento 

del metal, producido por medios mecánicos en condiciones restringidas, originan esfuerzos 

residuales del segundo tipo (por ejemplo, cuando se enderezan o curvan elementos de acero 

durante la fabricación de una estructura). 

Los esfuerzos de origen metalúrgico se generan cuando la microestructura del acero cambia 

de ferrita-perlita a martensita. translormación que ocasiona un aumento del 3 al 4% en el .volumen 

del material. 

La soldadura suele ocasionar esluerzos resid•Jales tridimensionales muy complejos. debidos · 

al calentamiento y enfriamiento irregulares (es decir. a procesos térmicos o metalúrgicos) y a 
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rest~icciones (efectos mecánicos). Los cortes con soplete oxiacetilénico producen esfuerzos 

residuales semejantes. aunque, en general, en zonas más reducidas. ~os esfuerzos residuales 

producidos por la soldadura suelen ser más elevados que los de laminación (Fig.2.4). 

La combinación de varias operaciones de fabricación ocasiona esfuerzos residuales muy 

complejos, como se ve también en la Fig.2,4. 

La importancia de estos esfuerzos en el comportamiento de los elementos estructurales que 

los contienen depende de cómo se combinan con los producidos por las acciones exteriores y del 

tipo de solicitación a que esté sometido el elemento. 

Soldabilidad. La soldabilidad es la capacidad de un material para ser unido por medio de 

soldadura, en condiciones de fabricación adecuadas. para formar una estructura diseñada para 

desempeñar un s"ervicio determinado, y para tener un comportamiento satisfactorio bajo esas 

condiciones. 

El factor que más afecta ·la soldabilidad de un metal es su composición qufmica. 

Los aceros al carbono están compuestos.por hierro, carbono en una cantidad que no excede 

generalmente del LO por ciento, y cantidades menores de manganeso, fósforo, azufre y silicio. Su 

soldabilidad depende, principalmente, del contenido de carbono, aunque los otros elementos; 

residuales o de aleación, influyen en ella de manera secundaria. 

La soldabilidad de los aceros al carbono es tanto mejor cuanto más bajo es su contenido de 

carbono. 

En las estructuras modernas se utilizan aceros de resistencia mucho mayor que las de los 

aceros al carbono: por ejemplo. se puede obtener un lfmite de fluencia de 3500 kg/ cm' y un esfuerzo 

de ruptura de unos 5000 kg/cm' , sin tratamientos térmicos, añadiendo dos o más elementos de 

aleación, y se logra una soldabilidad adecuada restringiendo el contenido de carbono a un máximo 

de 0.20 por ciento. En algunos aceros tratados térmicamente, con limite de fluencia de hasta 7000 

kg/cm', se obtienen juntas soldadas comparables a las de los aceros al carbono escogiendo 

adecuadamente el metal de aportación y los procedimientos piua hacer las soldaduras. 

Se han hecho intentos para relacionar la composición qulmicp con la soldabilidad de los 

aceros, expresando la influencia relativa de los diversos componentes en términos de lo que se ha 

llamado carbono equivalente; una de las fórmulas para calcularlo es 

CE= %C + %Mn/4 + %NV20 +% Cr/tO + %Cu/40- %MolSO- %V/10 

El carbono equivalente está relacionado con la velocidad máxima con la que pueden 

enfriarse la soldadura y el metal base adyacente sin que éste se agriete: cuanto más alto sea, menor 

será la velocidad de enfriamiento admisible. Si CE. dado por la fórmula anterior, exced~.-de0'40~/tls 
probable que se formen grietas inmediatamente debajo de la soldadura. aunque debe recordarse que 

también influyen otros factores. entre los q·ue está el precalentamiento. 

\, t ··:.·-t. 

'. \ t 
'·. '-. "\' 

'· 
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-Todos los aceros estructurales son soldables, pero en algunos se requieren electrodos y 

métodos especiales, que deben emplearse con un c?ntrol riguroso, con una· inspección y un criterio 

de aceptación muy estrictos. 

Clasificación de los aceros. Los aceros estructurales se clasilican en cuatro grupos: al 

carbono, de alta resistencia y baja aleación, al carbono o de alta resistencia y baja aleación tratados 

térmic;amente, y aleados tratados térmicamente. Los limites de fluencia especilicados están entre 

2100 y 2800 kg/cm2 en el primer grupo, entre 2950 y 5600 kg/cm2 en el segundo, y entre 3250 y 

7050 y 6350 y 7050 kg/cm2 en el tercero y cuarto. 

Propiedades mecánicas. Las propiedades mecánicas más importantes para el diseño y la 

evaluación de las estructuras de acero se obtienen por medio de ensayes de tensión. En la Fig.2.5 

se muestran las gráficas esfuerzo-deformación unitaria tlpicas de diversos aceros estructurales, y'en 

la Fig.2.6 se representan, agrandadas, las porci~nes iniciales. Las gráficas de probetas ensayadas 

en compresión son similares, pero después de que se inicia el endurecimiento por deformación la 

probeta se sigue aplastando, sin romperse. Los esfuerzos de fluencia y el módulo de elasticidad son ... 
iguales en compresión que en tensión. 

. .. 
Las propiedades mecánicas que se mencionan en la literatura son, casi sie.m¡¿re, las que se 

obtienen con probetas orientadas a lo largo de ·1; placa ó del perfil.. Las propiedades a través del 

grueso suelen ser diferentes; en particular, la ductilidad se reduce. 

La primera parte de las gráficas es una recta inclinada, que déscribe un comportamiento 

elástico lineal; su pendiente, el módulo de elasticidad, ·o módulo de Young, es prácticamente 

constante para todos los aceros; está comprendido entre 2000000 y 2100000 kg/cm2. 

El comportamiento elástico lineal termina en el limite de proporcionaiidad; eñ los aceros 

estructurales este punto se confunde, prácticamente, con el esfuerzo de fluencia. 

Sigue después, en muchos aceros, un· tramo horizontal, de deformació-n creciente bajo 

esfuerzo constante, en el q~e el acero trabaja coino un material plástico; el esfuerzo de fluencia 

constituye una de las propiedades más importantes de los aceros estructurales. Cuando no aparece 

una zona clara de comportamiento plástico. se define en función de, una deformación inelástica 

especificada. 

Más adelante vuelve a requerirse un aumento en la fuerza de 'tracción para que sigan 

creciendo las deformaciones; este fenómeno, el endurecimiento por deformación, termina cuando 

se alcanza la resistencia máxima del espécimen; después se reducen las dimensiones de la 

sección transversal critica. aumentan las delormaciones longitudinales, con carga decreciente, y la 

probeta se rompe. 

La ductilidad es un fndice de la capacidad del material para admitir deformaciones 

inelásticos importantes, sin romperse. Debe tener un nivel adecuado para permitir redistribuciones 

locales de esfuerzos, como las asociadas con c~111bios bruscos de geometrfa, y es una de las 
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proeiedades básic& •n estructuras que se con' r:ín en zonas ro diseño suele estar 

basado en su capac¡;~_,j para disipar energla por m~dio de defor:•:.: ..... •:S .. :.~sticas. 

Se expresa en términos de la elonc~ción total o de la re•:·Jcc:.· · ·'·e 3rea del espécimen; la 

primera se calcula dividiendo el alargarnienlo total de la probeta. después de la fractura, entre la 

longitud inicial. y la segunda de manera análoga, pero e~ términos de las áreas de la sección 

transversal; en ambos casos la ductilidad se indica como un porcentaje de la longitud o del· área . . 
inicial. Su valor depende de la geometrla del espécimen; así, el porciento de elongación disminuye· 

cuando aumenta la longitud de medición. 

El cociente, en valor absoluto. de las deformaciones unitarias transversal y longitudinal 

recib~ el nombre d~ coeficiente de Poisson; vale 0.30 en el intervalo <?l:,;:tico y crece cuando las 

deformaciones aumentan, hasta 0.50 cuando el mat;rial está plastificadc 

.. La tenacidad refleja la capacidad de absorcion de energfa de ur 

área bajo la curva esfuerzo-deformación unitaria. 

·:mpleto . 

;cimen liso; es igual al 

La ductilidad de los aceros que se utilizan en zonas slsmicas debe ser elevada; en pruebas . . .. 
de tensión deben exhibir una meseta pronunciada de deformaciones crecientes bajo esfuerzo . . 
constante y un alargamiento a la ruptura no menor de 20%, en probetas de 2" .. Además, deben 

. ' 

endurecerse por deformación, y la relación entre la resistencia a la ruptura en tensión y el esfuerzo . . . 

de fluencia debe estar comprendida entre 1.2 y 1.8: si no se cumpliesen estas dos condiciones, las 

articulaciones plásticas. se formarfan en tramos de longitud muy pequeña, lo que ocasionarla . . . . . 
demandas de ductilidad excesivas durante su formación y rotación. La soldabilidad ha de ser buena: 

. ' ., 

Deben evitarse la fractura frágil y la fatiga de bajo ciclo. Co~o la falla se presenta, con frecuencia, · 

por agrietamiento en zonas pandeadas localmente, sometidas a severas deformaciones inelásticas 

producidas por tensiones y compresiones alternadas. deben establecerse relaciones, que no se 

conocen todavla, entre la composición qufmica y las características metalúrgicas de los aceros, por 

un lado, y su resistencia al agrietamiento en las condi~iones mencionadas, por el otro. 
•l •. 

Los aceros estructurales que no satisfacen las condiciones anteriores no deben utilizarse en 

construcciones en zonas sísmicas. En sus recomendaciones para di;;eño sfsmico de estructuras 

para edificios, el Instituto Americano de la Construcción en Acero (AISC) indica los materiales que 

pueden. utilizarse y prohibe el uso de otros, incluyendo los que tengan un esfuerzo de fluencia 

especificado mayqr de 3515 kgicm2, a menos que se demuestre que su comportamiento inelástico 

es equiyalente al de los aceros permitidos . 



3. .GEOME fRIA DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

En los perfiles de acero de sección l. o K'flexionados alrededor del eje 

de mayor rnornento de inerc LA pueden presentarse dos fenómenos de inestabilidad, 

pandeo lateral y pandeo local, que aparecen siempre, eventualmente, solos o 

combinados: con independencia de las precauciones que se tomen para evitarlos. 

(El pandeo lateral puede evit~rse proporcionando soporte lateral,· continuo a los 

patines comprimidos dé las vigas). Sin embargo, si se conservan las relaciones 

ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos lím\te.s y se coloca un 

contraventeo lnter·~l ad~cuodo, s~ lo~ra que lDs 

lo· suficiente para obtener un comportamiento 

dos Forn1RS d~ pAndeo se retrasen ----·------ ....... -----------·---------
satisfactorio. .Las relaciones 

ancho/ grueso y las di s tnnc i as <>n t re puntos soportados la terCJ lrnen te que puedén 
-

aceptarse en un problema dado dependen del comportamiento que se espera que. 

tenga la estructura; las restricciones serán máximas en zonas de formación de 

articulaciones plásticas el) construcciones en áreas sísmicas, pues deben ser· 

capac~s de admitir rotaciones inelásticas importan~es sin pérdida de resistencia 

por pandeo local o lateral. 

Las curvas momento-deflexión de la fig. 3.1. describen el comportamiento 

de vigas con cargas de magnitud creciente perpendiculares a su eje, alojadas en 

el plano de simetría de sus secciones transversales. 

La respuesta inicial, bajo cargas pequeñas, es elástica lineal, corno lo 

muestra el primer tramo, recto, de las curvas. Si las relaciones ancho/grueso 

dé los elementos planos que componen la viga, y el contraventeo lateral de que 

está provista, son adecuados par.a posponer la falla por pandeo local y la~eral 

hasta que se presenten deformaciones plásticas importantes, el comportamiento 

elástico lineal termina cuando la suma de los esfuerzos normales producidos por 

las cargas y los residuales existentes en la viga llega, en algún punto, al 

esfuerzo de fluencia G' . 
V 

(Punto n de la cutrva con línea continua de la fig. 

3. 1) .• 

Cuando crece la cArgA fluye pl~sticAmente una. porción cada vez.mayor del 

material, la capacidad de la viga para soportar incrementos adicionales de carga 

disminuye, y des••parece cunndo el mom"'nto flexionante iguala al plástico resis

tente, Mp' en la 8ecci.ón crítice1. (Es~o sucede cuando la viga es isostrítica; d~ 



no serlo, su resistencia m~xima no se alcanza cuando se Forma la primera articu-

lación pl~stlca, sino cuando se convierte en un mecanismo). A partir de ep-

instante (punto D) la curva es aproximadamente horizontal; la deformación cree. 

sin cambio apreciabll' en la carga, llélsta ser varias veces mayor que la que 

corresponde a la iniciación del Flujo plástico. Por Último, después de una 

deformación considerable, el acero entra en el intervalo de endurecimiento por 

deformación, y el momento resistente sobrepasa a M • 
p 

El comportamiento que se acaba de describir (curva llena OADB) es el m~s 

deseable desde los puntos de vi.stñ de resistencia v capnci..dad de rotación¡ 

corresponde a un caso ideal,· que rara vez se presenta en las estructuras. 

La situación más común en vigas reales de proporciones adecuadas y con 

contraventeo lateral c.··~ciente es la reptesentada por la curva OADNCi el momen

to resistente no se incrementa ~or endurecimiento por deformación, pero se 

alcanza el momento p l~st leo del .. : rfi l, que se conserva durante deformaciones 

importantes. 

OADE corresponde a una variación rápida del momento flexionante a 

largo del eje (en la vecindad de una carga concentrada o en los extremos 

vigas de marcos rígidos, por· ejemplo). El endurecimiento por deformación en la 

zona de momento máximo hace que éste suba por encima· de Mp; después la curva 

desciende, al iniciarse Fenómenos de pandeo local y lateral. 

Las curvas OAFG, OAHI y OJI'i describen comportamientos que terminan con 

Fallas por pandeo lateral o local, o por una combinación de ambos, las dos 

primeras en el intervalo inelástico y la tercera en el el~stico. 

La curva OADB representa el mejor comportamiento posible; la OADC es 

también satisfactoria si el tramo DN, de deformación creciente bajo momento Mp 

constante, tiene amplitud suficiente para que la ductilidad de la barra sea 

adecuada para el trabajo correcto de la estructura. Estas curvas carga-deflexión 

suelen representarse, de man~ra ldea(izada, por dos lineas rectas, una inclinada, 

OL, correspondi•·••te al lntervslo eli1stico, y ·otra horizontal, LM, de amplitud 

indeterminada, o·•e describe el comport2miento pl~stico, caracterizado por defor

maciones crecientes bnjo momento constnntP.. 



Clasificación de las secciones y relaciones ancho/grueso .máximas. 

Si el pandeo lateral no es cd tico, la resistencia de las barras en 

.flexión se agota cuando se pandea localmente alguno de sus elementos planos. E( 

pandeo local del pntín Cornprirnido es .. ~ primerñ irnportnncia en vigas, pera 

también puede pandearse el alm~ (o las almas, en secciones en cajón), sobre todo 

en trabes armadas esbeltas, o los .Patines y almas de columnas comprimidas axial

mente o flexocomprimidns. 

La resistencia a lA flexión de vigas con soporte lateral suficiente para 

que el pandeo lateral no s=-a crítico depende de las relaciones ancho/grueso de 

las placas que las forman; si son demasiado esbeltas, el pandeo local puede 

impedij que se alcance~ los momentos M o M . (M es el momento plástico res1s~ 
p y p 

ten te nominal de un miembro en flexión, . con la · sección transversal completa-

mente plastificada, y M es el· que corresponde~ la iniciación del flujo plás
y 

tico, en lo~ puntos de la se~ción mAs alejado~· del eje de flexión). 

En la fig. 3.2 se han trazado las curvas momento-deflexión de vigas 

compuestas por placas de diferentes relaciones ancho/grueso. 

La curva característica de las secciones tipo 1 representa el comporta-

miento más favorable; el momento 

mientras crecen las deflexiones. 

resistente llega a M y lo supera ligeramente, 
p 

. Eventualmente, después de deflexiones inelásti-

cas importantes, la resistencia empieza a disminuir cuando se inicia el pandeo 

local del patín comprimido o del alma. 

También las secciones tipo 2 pueden desarrollar el momento plástico M , 
p 

pero su capacidad de deformñción ine\ástica bajo momento constante es mucho 

menor que la de las secciones ti'po 1; la disminución de resistencia, ocasionada 

por pandeo local, se inicia poco después de que el momento alcanza, o supera 

ligeramente, ese valor. Los requisitos relativos a las relaciones ancho/grueso 

.de los elementos planos son menos estrictos que en las secciones tipo 1, puesto 

que se exigen deformaciones inelásticas menor~s. 

Las placas que componen las secciones tipo 3, más esbeltas, se pandean 

loc<1lmente cuando el momento es menor que M . 
p' 

sin embargo, permiten :¡u~ se 



alcance . el mamen to M . 
V 

las secciones tipo 3 no' ·tienen capacidad de deforma-

ción. 

Por Último, son secciones tipo 4 las formadas por placas tan esbeltas que 

se pandean localmente antes de que el mo~ento llegue a M ; su 
V 

flexión se expresa en función de las ·relaciones ancho/grueso 

planos. 

resistencia a la 

de sus elementos 

En las Normas Técnicas Complementarias para Diseño v Construcción de 

Estructuras Metálicas del Reglamento de Construcciones ·para el Distrito Federal 

(Ref. 1) se indican los estados límite de resistencia correspondientes a los 

cuatro tipos de secctones: 

Secciones tipo 1. Desarrollo del momento plástico en vigas v del momento 

plástico reducido por compresión 'eri barras flexocomprimidas, con capacidad de 

rotación suficiente p·nra poder sér utilizadas en estructuras diseñadas plástica-

lf mente. Reciben el nombre de "secciones para diseño plástico". •¡ 

Secciones tipo 2. El estado límite· de resistencia es el mismo que el dE'-

las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rotación. 

como 11 secciones c6mpactas 11
.• 

Se conocen tamb 

Secciones tipo 3 (o "secc;iones no compactas"). Desarrollo del momento 

correspondiente al inicio del flujo plástico en vigas, o de ese momento, reduci

do por compresión, en barras flexocomprimidas. 

Secciones tipo 4 ("secciones esbeltas"). 

elementos plr.mon qtJP. lns componPn. 

Pandeo local de alguno de los 

En miembros en compresión axial no existe la distinción basada en capaci

dad de rotnci.ón, pues dadil su forrna de trobajo esta propiednd no es significati

va; por ésto, los límites de almas y patines comprimidos axialmente son los 

mismos para las seccioens 1 a 3. 

• Más adelante se demuestra que lus secciones tipo 2 tienen capacidad de rot,c:ón 
suficiente para ser utilizadas en estructuras diseñadas plásticamente que s~ -
construirán en zonas no sísmicas, ·y que la capacidad de rotación de las seccio
nes tipo 1 las hace adecuadas pnrñ _viqos de estructuras en lns que se.- reoui~ 

un elevado fac:~r de ductilidad, ~amo son los edificios de varios prso~ ~n :L -
nas de alta si. rnicidad. 



Pandeo local _de lo~ patines. 

El patín comprimido de una viga está en condiciones parecidas a las de. 

una columna en compresión axial. Si se evita su desplazilmiento lateral por 

medio de un contraventeo adecundo, y el alma es suficientemente robusta para 

impedir el pandeo en. el plano vertical (esta condición se cumple casi siempre; 

son excepciones las trabes armadas de almn muy esbelta), la única forma de 

pa~deo posible es por torsión, acompaRada por una f~~ación del alma. 

En la fig. 3.3 se muestran esq'!emáticamente el pAtÍn comprimido, la 

sección transversal. original de la"viga, y la configuración deformada que adopta 

al pandearse. 

·cuando el momento ·alcanza el valor critico el patín gira alrededor de su 

unión con el alma, la se~ción transversal deja de ser simétrica y las deformacio-· 

nes adicionales ocasionan una rápida reducción de la resistencia a la flexión. 

En la fig. 3.4 se ha trazado la curva momento-rotación de una viga de 

sección I, libremente apoyada, flexionada. alrededor de su ~je de mayor momento 

de inercia por una carga aplicada en el centro del élaro. El cambio de pendiente 

en cada apoyo es Q/2, y g = 
p 

M L/EI es la suma de. las rotaciones en los dos 
p 

extremos que correspondería al instante en que·se forma una articulación plásti-

·ca en la sección media de la viga (M~ = M ) si su comportamiento fuese elástico 
t p . 

hasta ese instante (punto A de la curva y fig_. 3.5a~ Las dos rectas trazadas 

con linea interrumpida, DA y AS, representan el comportamiento supuesto en la 

t"eoría plástica simple. 

La línea continuil, que muestra el comportamiento renl, se separa del 

ideali2ado cuando comienza el flujo plástico; sin embargo, el momento re~istente 

sigue creciendo, y eventualmente sobrepasa a M , a causa del endurecimiento por 
p 

deformación de las fibras exteriores. 

El pandeo local, que se inicia en la porción plastificada del patín 

comprimido, ocasiona una caída en la resistEncia a la flexión. 

El comportamiento que se acabn de describir es tlpico de _vigas con momen

tos flexionantes que varían .cao. cierta rapidez en la vecindad de lñ sección 

crítica. 
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La· ''chpacidad de rotaciÓn'' de la viga se define c~mo 

R = 

g 
u 

i'l - 1 
p 

gu es la rotación correspondiente al punto en que la rama descendente de 

la curva de la Fig~ 3.4 cruza la recta horizontal M = M p' 
definido, es la rotación elástica ficticia representada por ,.· 

y gp' que ya se ha 

la abscisa del punto 

A. 

R vale cero cuando el miernb~o resiste el momento M pero no puede conser
p 

varlo si las rotaciones crecen por encima de g , pues en ese caso g 
p u 

= g • 
p 

Es 

lo que sucede, teóricamente, en las secciones tipo 2, aunque las vigas reales de 

este tipo tienen una pequeAa capacidad de rotación. 

El ángulo que gira la articulación plástica entré los puntos A y B de la 

fig. 3.1, es gH 

viga desde que 

= g - g igual a la suma de rotaciones 
u p' 

el momento en el centro del claro alcanza el 

en los extremos de la 

valor M (suponiendo 
p 

comportamiento elástico hasta entonces) hasta que vuelve a adquirir ese valor, 

en la rama descendente de la curva (Figs. 3.4 y 3.5); los desplazamientos r1 

eje de la viga, en ese intervalo, se deben exclusivamente" a las rotacionec .1 

los apoyos y en la articulaci6n plástica. 

Para que la resistencia de una estructura iguale o exceda la predicha 

por la teoría plástica simple, la capacidad de rotación de los miembros que la 

componen, en las secciones en que aparecerán las, /articulaciones plásticas 

asociadas con el mecanismo de colapso, debe ser igual o mayor que la requerida 

para la Formaci6n de ese mecanismo. 

Se tiene abunc.Jante informaci6n experimental sobre las relaciones, en el 

intervalo plástico, entre las longitudes no soportadas lateralmenfe, los cocien

tes ancho/grueso d8 patines y alma, y l" capAcidad de rotAción de las vigas, 

pero no existe ningún método de análisis que incluya esa información de manera 

satisfactoria. Además, aunque se contase con ese método, su utilidad en proble

mas rutinarios de dise~o seria ~uestionabl~, pues no ~s pr~ctico determinar Rn 

cada caso la capacidad de rotaci6n requerida en cada articulaci6n plástica para 
' alcanzar el niv0l deseado de redistribuci6n·de momentos. El proceso es diFI· 

largo y poco co11Fiable; adem6s,· ~ u}~sa del endurecimiento por deformaci6n, 



rotaciones plásticas necesarias son· signi ficat1vament'e menores qt:Je la·s calcula-
1-' 

¡--' das suponiendo un comportamiento elastoplstico ideal. 

.. ,, 

... 
_En normas y especificaciones de diseño se ·ha seguido, en general, un 

enfoque más realista, que .consiste en proporcionar reglas para· controlar el 
~-

pandeo lateral y el local hasta que se desarrolleMvrotaciones plásticas suficien-

tes en la mayoría de las·estructuras ordinarias. 

Se han hecho estudios que demuestran que las capacidades de rotación 

requeridas en estructurRs.•tipicas diseAadas pl§sticamente.san pequeAas, menores 

de dos, y aún cuando las demandas teóricas sean grandes, disminuyen drásticamen

te para cargas muy poco menores que la máxima. 

. . 

. Las reglas para controlar l~ inestabilidad local de miembros en fle~ión 

incluidas en las especificacione~:del·AISC (refs. 2 y 3) están b~sadas en que en 

la mayorica de las estructuras propias de la ingeniería civil es suficiente 

contar con clapacidades de rotación no menores de tres (lo que equivale a admitir 
• 

deFOrmaciones unitorias cuatro veces mnyores que .•laS · c9rrespondientes a la 

terminación del comportamiento elástico), para· que puedan. tener lugar las ~edis

tribuciones de momentos necesarias para la for'mación del mecanismo-de colapso. 

Se ha obtenido una relación experimental entre el cociente b/2t, donde b 

es el ancho y t el grueso del patín, y la capacidad de rotación R, regida por el 

pandeo local del patín comprimido, de vigas bajo momentos que disminuyen con 
. 

rapidez a· los lados de la sección crítica. cjas. condiciones son muy parecidas 

cuando el momento flexionante es aproximadámente constante en la zona en que se 

forma la articulación plástica). ParaR-= 3, se tiene 

E L. 

Eed 
8.0 

El valor medio del módulo de endurecimiento por. d~formación E d es 42 

200 kg/cm2 , c.on una desviación est.fmdar de 10 550 Kg/cm2 ; tomando E de= 31650 . r 

Kg/cm2 , es. d~cir, uf1a dPsvinción -P_stfmdar dP.biljo del vnlor. mPdio, drbido a la 
. 2 

poca confiabilidad de estas cifras, y haciendo E = 2039008 Kg/cm , se llega a 

~' 555 
?t. ~y 
. ' 
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que ,es e as~ ._ig1!3l "a· la relación indicada en ···las especificaciones AISC de 1989 

(re f .. 2) 

punto de 

(reF. 3) 

mente. 

para f'• '. 
vista 

para •q .. 

'Jna secc·iÓn I en f.lexion sea considerada compacta, desde el 

socientJ'e ancho/grueso de sus patines, y en AISC/LRFD 

•l perFil pueda utilizarse en estructuras diseñadas plástica-

.-·-. 

En•las regiones en las r .o se formarán, eventualmente, las articulaciones 

plásticas asociadas con el mee• .smo de colapso de muchas estructuras construi

das en zonas de alta sismici~2: se requieren capacidades de rotación muy supe

riores a lS3S mencionadé-JS _arr: -.. , Se ha sugerido que para que una estructura 

desarrolle una ductilidad de conju[lto· ríe ·3 a 5 los Factores de ductilidad de 

'entrepiso pueden estar comprendidos entre 3 y ,8 ó ·•:iD;· y los de los miembros 

individuales estarán, probablemente, en el intervAlo de 5 a 15, o aún más. En 

estos casos es prudente dimensionar. los miembros e~tructurales de manera que, al 

menos en las zonas de formación· de. articulBciones plásticas, tengan capacidades 

de rotación de 9 6 10 .. 

• .,Utilizando .los resultados experimentales mencionados arriba, se encuentra 

.. :···.. ··que para que.R.sea igual a 10 se requiere que el patín comprimido de las seccir·-· 

·, 

··-.. 

'e• f. 

. _; 

nes I y H. satisFaga ·1~ condición 

b L 437 
zt:-!fY . 

Este. es el valor espe.ciFicado en las recomendaciones del AISC para 

diseño sísmico de ediFicios con estructura de acero (reF. 4). 

Los dos límites que se acaban de determinar coinciden, muy aceptable

mente,. con los especifir:cJdos en l<J Tabla 2;3.1 de la ref. 1 para patines de 

secciones I, H o T, y de canales, en flexión, de los tipos 1 y 2. Desde el 

punto de vista de la relación ancho/grueso de los patines, las secciones tipo 2 

'tienen .capacidades de rotación comprendidas entre 2 y 3, y las tipo 1 pueden 

emplearse en estructuras en las que se necesite· un factor de ductilidad elevado, 

·como·en los edificios· de varios pisos construidos en zonas sísmicas. 

Los limites superiores de las secciones tipo 3 se obtienen utilizando la 

. teoría r1P.l p8ndrn elástico de P\r¡.c:o:., y íljust·· lns ,relncinnr.s ancho/grueso 

C> 

" 
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los patines para que .no.,se pandeen ·focalmente antes· de alcanzar el' esfuerzo de. 

fluencia F • 
y 

Estas- secciones no pueden utilizarse en zonas. en las . que deban 

formarse articulaciones plásticas, pero si se emplean en.'regiones de la estruc-

tura que se mantit'nen en ·"l interv'llo elástico durante t'odo 21 proceso de carga. 

Los límites de las relaciones ancho/grueso de los patines de secciones 

I, H o T, y de canales, en compresión pura, son los mismos para las secciones 

tipo 1 .a 3; ésto se deb.e a que.en elementos comprimidos axialmente no se requiere 

capacidad de rotación, por lo que basta dimensionarlos para que se alcance el 

esfuerzo de fluencia,·F ·,.sin· pandeo locHl premat6~o. 
y 

En columnas esbeltas, que 

fallan por pandeo de conjunto bajo· esfuerzos menores que ·F , puede incrementarse 
. y 

la relación ancho/grueso de los elementos planos, pues no .tiene objeto posponer 

el pandeo local hasta que el. esfuerzo de compresión llegue al limite de fluencia · 

si el mie'!'bro completo ·falla. bajo /esfuerzos. menores. 

Otros elementos comprimidos. 

Las,r~laciones ancho/grueso que aparecen· en la· Tabla 2.3.1 de la ref. 1 

para elementos planos comprimidos· de otros tipos, ·Sé han obtenido siguierJdo 

caminos semejantes a los descritos para patines de' secciones He I; ·teniendo en 

cuenta sus condiciones de apoyo en los bordes longitudinales. Como los patines 

de ·las secciones en cajón están apoyados en los dos, bordes longitudinales, su 

resistencia al pandeo local es mayor que la de los patines de vigas, y las 

relacior:1es ancho/grueso que separan los diversos tipos de sección son considera

bleme~te m~~ ~randes. 

Las almas de columnas de secciones I o H del tipa· 3, comprimidas axial

me~te, se encuentran en condicione~ semejantes a las de los.patines en c~mpresión 

·de vigas de sección transversal rectangular hueca del mismo tipo, por lo que se 

especifica la misma relación ancho/grueso: "la que corresponde a la aparición 

del esfuerzo F , sin pandeo prematuro. 
y 

conserva el mismo límite para los otros 

ren ·capacidad de rotación. 

En las columnas en compresión pura se 

dos tipos de sectión, dado que no requie-

"!-.. • 

Pandeo lucal de almas en flexión. 

Los límites impuestos a la· rt'lación peralte/grueso de las almas tienen 

el mismo objeto que los prescritos paril los patines: lograr que el comporta-
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miento de ·los element6s planos' individuales sea el que corresponde al tipo de 

sección transversal coniiderado. 

En vig·1s de proporciones normales el pandeo local del alma no suele ser 

critico,· pues Pl estado de esfuerzos al que estfi sometida es mucho menos severo 

que el del patln comprimido, y sus c6ndicion~s de apoyo son mfis Favorables. 

El lÍ~ife de la reléci6n ancho/grueso del alma de barras en flexión del 

tipo 1 proviene de estudios teóricos y experimentales, y el de las secciones 

tipo 2 es principalment" de carácter experiment,;l. 

Pandeo local de patines y almas de barras flexocomprimidas . 

Los elementos planos que componen las columnas flexocomprimidas de 

sección tipo 1 ó ·z tienen robustez suficiente''pára que la· columna resista .el 

..... ~o.mento pls.tico r'éducido por fu:_rza·~xial, Mpc: ·,, '· . 

Los requisitos qúe han de cumplir los patines comprimidos son los mismos 

que en las vigas, por lo que se utilizan límites iguales de las relaci·~· 

ancho/grueso. 

El cci~portamiénto 'de las placas de alma, sometidas a flexocompresión, es 

más complicado; depende, en buena medida, de los valores relativos de la fuerza 

axial y del momento flexionante. Los límites de las ·relaciones ancho/grueso de 

almas flexocomprimidas de secciones I o H que formarfin parte de estructuras. 

construidas en zonas sísmicas se han determinado por medio de estudios de carfic

ter principalmente experimental. ,. 

1r; 



4.--- ELEMENTOS ESTRUCTURALES. 

Las estructuras ,reticulares est~n Formadas, en todos los casos, por vigas, 

columnas y uniones,; puede. habe_r., además, contraventeos, verticales a muros de 

rigidez, pero éstos,· aunque . convenientes en ocasiones, no son. indispensables 

(Fig. 4.1). 

. . -. 

Las vigas soportan el sistema de piso; reciben, a través de él, las cargas· 

verticales, y las transm.iten a -las columnas; adem~~. hacen que las columnas de 

marcos sin contraventeo puedan. :adoptar la configuración necesaria para resistir 

fuerzas. horizpntales, y ,cootribuyen a,la rigide_z lateral del- conjunto; en marcos 
. . .. '·· -:'-' .·· . ' -

contraventeados Fqrman parte del s~stema que resiste las Fuerzas horizontales._. 

t ·.' 

Como la operación de los ,.ed~fi.r.ios. exige, que .los pisos sean .horizontales,. 
· ' · · po• • ro \e.' ui.,s.ru 

las vigas de las construcciones urbanas .tienen siempre esa posición; ~st~ es l~ 
Ion WP\O.,¡, te• t\t"-''-._t'-.¡ rlh\:.~t .... rQl('Í -..:\ :-t••ta ... t'JI¡ t""'•u.•,U'f' ..... ,."po"o 
J:.atÚIJ .Ele· s~P ~o 'ªF llj·gas, r=¡~c ssr ¡3~ss eficientes estructuralmente, ~ permi-

ten crear los espac,ios necesarios para el. desarrollo _..¡je. las actividades de los 

ocupantes de las. edificaciones. 

Obran sobre ellas Fuerzas transversales y momentos aplicados en los extremos, 

qu~. aparecen _por la continuidad c~on el resto ,de la. estructura; deben diseñarse 

pñra que resistan momentos .Flexionantes y fuerzas. cortantes; las Fuerzas normales n~ 
. "'&'\~~tc:4"~\f'CU-- . . 

. suelen ser 9es~Pesia9le~ •. excepto en crujías contraventeadas. 

' ... 

Las col~mnas, de eje casi siempre vertical, soportan las. cargas que reciben 

de los tramos superiores y. de las vigas que se apoyan directamente en ellas, 

llevindol~s eventualmente a la cimentRciAn, as[ como los momentos producidos por 

la continuidad con las vigas. ·Además, deben ayudar a soportar las fuerzas 

horizontales en marcos contraventeados y resistirlas, por sí solas, en los que 

.· no tienen contraventeos ni muros de rigidez; también contribuyen a darle a la 

estructura la, rigidez lnteral necesaria para evitar problemas de inestabilidad 

de conjunto y para mantener los desplazamientos, en condiciones de _servicio, 
,. 

dentro de límites admisibles. Fr<lbCJjan en Flexocompresión (la compresión axial 

es una condición poco frecuente), y los efectos de las fuerzas cortantes suelen 

ser ~nsignificantes. La flr:xoc-nrnnr~sión P.S cusi. ~iempre bi.:1xi.al, pues r.nd:..~ 
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i:olúmria 'suéte Formar parte de dos marcos, FrécUEintemente ortogonales, que s

cruzan en''eila: 

·Las unfones transmiten. los elemd~ios · ~~~~nico~, momentos flexionantes, 

Fuer'zas cortantes y normales, de las ·vigas a ·las' columnas y viceversa, así como 

las FUerzas· de las diagonales de ·cantraventeó ·al"'· rriarco, pro13iEHfiERte EliePie, para 

que todos los elementos de la estr~ctt'ir,(i:rabajeh en cdnjunto. 

:·'Hasta· hace· poco tiempo como simples puntos de 

. ..l. ·l ' • .. ' . . . ,, ' . - ' ·- . ' 

én él trabajo dé·cohjuhto dé las estructuras,·por ló que .el diseno no se limita, 

como antes, al de li:Ís áogulos, placos, y sujetadores .qué unerí a las vigas con, 

las columnas, sino abarca también la revisión de la junta propiamente dicha, es 

decir, de la ~ona com6h a todas las'baifai.· 
. ' -~ ::..: . - . 

. ~ . ~ . . . ·, . ' 

La importancia"de ·las conexymes en la respu l~- deJ··~·sÚ·útturás sometidas. a 

·sismos intensos, y ei ·gran-n6mero de· Fer¡¿enos · speciales que deben considerarse 

·.en s~ diseñÓ, hsc.e~c-a~on~e)ab~e trst/rlas :9 r ~e~arado, .· 'despu'és,: de estudiar el 

comportamiento de vigas, ·t!blumnas 6ontra(ientos. 
'; !_ ,. 

Los contraventeos ·v·'lo's ··muros de dgidez son elementos situados·. en planos 

~erticales que contribuyen a resistir las Fuerzas ho'rizonfales, a evitAr Fen6me-
. . . 

nos de· inestabilidad ·de conjunto y ~· mejorar lá rigidez lateraL' En marcos de 

varios. pisos se émplean muros 'de rigidez de. tabique ó de concreto' ref'Órzado, o 

contraventeos compuestos por elemento·~~¡ de acero estructcm31 éoldcaéios "en ·'diagonal, 

en V, o con sl~uA• otra configuración adecuada: 

. '" - ; . 
Las Fueria~ ·horiiontiles pueden ~er resistidas en su totalidad po~ ~uros de 

~Ígideiz de con2reto o p~r 'ar~ad~ras ·'verticales FÓrmadas por vigas, "columnas y 

.,diagonales, unidos- ·~ntre ~i' ,p.or mrdio de conexiones Flexibles; sih' embargo, 

estos' s'ist~mas''son po¿ó cÍGctü'es' por lo que, aunq~e ~e. emplean c'on Frecuencia en 

estructura7 que s6lo deben resistir .f.>Jerzas de viento, en zonas sísmicas suelen 
. -. ' ·:· . ~ . :. [ . - :-:-:. - .::: . . 

usarse combinados con marcos 'rígidos:····-· 
,· 1". .. ~' ! : . : ~- ' ' . ~- ,. 

En ias 61 Úmas décadas .. ' se 

experimentales, pa1·a determinar si las nr¡rmas que se uÚliian en ~i dl.seño dE' 



e_:¡tructüras·con carga 1 ~st~tic'l. son. aplicables a las construidaCl:;en J¡;eas :sísmicas 

y, de no serlo; de· qué manera deben rnodiricarse. Se ha :encontrado. que las 

normas mencionadAs son v~lidas en sus aspectos principales~ en 1~ q~e- sigue se 

discuten· Ra modificaciones y adiciones necesarias para obtenér estructúras que 

trabajen adecuadamente_: bajo solicitaciones sísmicas severa·s. -. No,",s_e-· -mencionan 

los aspectos rela~ivos a ja~_rel~cióne~ ancho/grueso de los elementos;planos de 

las secciones trans_vers.al_E¡s porque se ·tratan en otro apartado •. 

~:l u.:."' ti) 
Los requ_i_~j_tos !iijue ._EW i ?di B§l_n_ R 9snt i nussiÓI"' deben. ser satisfechos para que 

un marco rígi~D --~~~ C~';S~d~:ado u>ar~o ~9ctil; ·se ·,pplican; 9';; as~e,doc con el 

Reglamento de 1 D. _F,,. a ma_rcos_r íg_idos. diseñados CO[l factores .. O, [je COf11pOrtamiento . ·' ·.-.. . ' ~· . ,_ ; . . . - .. " :. 

sísmico iguales a 3 ó 4_ •• 
~ l •;- " '·- . . 'i .... '< 

.• 
-,. ._-¡ 1 ~ . -· / ' 

VIGAS. Para que. un.•-elemento estructural s~a considerado 'una vi"ga debe 
" .. ~ ·. -- .. 

. -trab.ajar. predominantemente en flexión; pue'den actuauen ella ·fuerzas ·axiales de 

diseño nula~ o pequeñ_9¡; . ., .. que, no: exc¡¡d¡Jf!·CJe,-~y/1,0, ,~on9e_F'y.,=,A .f-v· 
, .. 

: :· '¡- .. -
Conviene_asegurarse de que las_ vigas tienen .. ca¡;acterísticas para. ~a~ que se 

'· 
ha demostrado, experimentalmente v ... por __ su cpmpoÚamiento. durante. temblores 

reales, que cumplen las condic.iones·-_-necesaria·s·. p-ara· formar •parte de estructuras· 

_d6ctiles;. entre ,las m~s importantes est~n las ~iguient~s~~ 
' 

: ~ ., 

El clal_'g_libre-no _de,be ser menor que cinco veces el 
;~ . 

. transversal, ni el ancho_de los patines mayor que .el ancho < . ::: : :_:;: ~-~-- ' " ' -~:: :: tl•' . - ; . ·--~ . . ' . f ,~-~ 

del alma de la columna en la que se apoya la viga • . -. -- ~ .. . .. ' . ·:- .: .. .- .. - . . 

.; 
1 -~ 

:.>; 

peralte• de ·la· sección 
~ .. . .t ::.: ;. . 

del patín :o el peralte 
'.'> •• 

El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del de las- columnas 

m_ás .. de un décimo de la dimensión trans·Jersal de la columna normal a la viga; 
~~ tv~tG ... q,( ' :: · · ·:· : 
e~ te Poquisite tiene 13av ohj'ii'tQ G;"i t3r -momentoS en las columnas que no suelen 

: .·· 't ttlduu~; ! 

considerarse ni en el an{llisis ni en el __ diseño, -Y~FLBdAI!!jl a un mínimo las tor-
,'. • -' • 1 ' - -:;.. • 1 

. s.i_9nes
1 

y .t;~.tros e~ecto~ qu~ es dificil incluir e_n,_e~l _d~_s~ño ,de ,la,j3, ).~nt~,7-: _,, 
·:<'; ,,. \,Q"\.d.t '!-.·~-:'' -.. 1~'" .:-_;_: ;•_.'~· ::_::_:,r,~;,::J:.;'!::;;•: '.•, 

Las secciones·transverssles ~tener. dos.ejes· de. simetría, uno vertlcal, 
.. '1_-_- ... ·.: ."'"·:_:''!, :·.:.: ;_':-·:-:·'--:'1;:: :::_:-:· ::·-:.::·:¡_-:-~) 

en el plano en que act6an las cargas gr11vi tacionales, y otro horizontal; los dos 

e _¡eje_s deben .conse:v~~.se. cuan,c;Jo se_ u ti l ic~n Ct.Jbrepls:¡:o~s. para_ aumentar la resisten-

;.oc~_a de la secció':':. 



" . La. so~dadura. entre el alma y .los patines· de. vigas formadas por placas 

,,.~oldeé:!B~ debe ser continua, para evitar prob'l·emas 'de' pandeo local en el pat. 

<· ... comprimido entre·. segmentos de soldaduras y e.liminar las concentraciones de 

.,_ ;--: 

• í .. 

esfuerzos en_los extremos de los cordones interrumpidos, pero puede, en general, 

disenarse para ~ransmitir los esfuerzos cortantes horizontales que le correspon

. den, lo-que suele llevar a cordones de tamano mínimo·. Sirf embargo,· en las zonas 
.• r·· 

de formación de articulaciones plásticas las· soldaduras -han de desarrollar la . . . 
resistencia total, en cortante, del alma o almas, para que_ cuando se formen y 

' . . . . 

giren las articulaciones no haya.·falLas ·prematuras Por cortante en los· planos de 

~,,·~ Ul)iÓn de ias placas que consti túyen el perf.il: .,. 1 

. ,. "r ... :.• -•, 

Siempre que sea pos~ble deben evitarse los agujeras: en las zonas de forma

ción de articulaciones plásticas,· pues las concentraciones de esfuerzos que se 

, .. _, . presentan· en el• material cercano pue_den ocasi:onar, baj~ carga, cíclica, la apari-

1 ción. de grietas, que producirían .di-sminu-ciones importantes en la capacidad de 

rotación del!· miembro •. •· Cuando los agujeros sean inevitables·; ·se harán con un 

proceso que elimine el material al toment~ deformado, y en ocasiones agrietado, 

que ~odea a los agujeros pu~zonados~ 

En. aceros ·que tengan un esfuerzo mínimo especificado 'de ruptura 'menor que 

1.5 veces el esfuerzo de flue~cia mínimo no se permite que se formen-articulacio

nes plásticas en zonas en que se hñya reducido el área de los patines, ya sea 

·por•agujeros para tornillos o por otra causa cualquiera; ésto'se debe a que en 

r • . aceros con poco endurecimiento por deformación se, reduce la amplitud .. de· las 

- • 1 • • 

articui~~iones ~l~sticas, aumentan t"as. deformaciones inelástica~ ·por un'idad de . ; . . ' 

longitud, y se acrecientan los problemas ocasionados por las discontinuidades 

geométricas: 

No debe hacerse· ningún tipo de· empalme en la viga propiamente dicha, o en 

sulcubreplacas, en .zonas de formación de Articulaciones plástica~. . ' . 

.. . ' .·• 

La fuerza cort¡Ate.. no suele ocasionar fallas de ~ipo frágil en vigas cr 

acero de, almn· llena; si.n embargo, ~l r.s demasiado ."elevada. puede reducir la 
' d l " . t. f l . . ( d . . d . t "•t-• .. , capacida .de a v1qa para res1s 1r e~1on es ec1r, pue e ev1 ar que ·se ~.s~ "-

e momento plástico) y, además, ocasiona. incrementos .impm:tantes ·en las. defcr.,n-

ciones. Por las razones anteriores.,· no", co'nviene:: que se alcance l::J resi.::;tenr:i;-



( • 

_máxima en cortante antes de que se formen las articulaciones plásticas asociadas 
• • 1 •• • • • ,:.:- • ': ''"Q. .. _OHoJ St , _ . . .., · ~ ., 

~.con el mecanismo de colap-só;- 'é>o:ti;; son e o if, di'sefiioil/i{¡l' 1 la~1 -vÍ.g~f-.para~que .c.r.sista la . . !"'''"" . . . . -. "' . . . 
. ":""':. Fuerza· cortan te :máXima~ G¡Ué.!.~t.tcde·· opa Féé:"E: ;'•ef"l' e 1 !'a¡,: C{l.ié-iCOrrésPOÁge r:~=la formación 

. ' ..... 
de art iculacione·s i.:ptás t.ícas. erii sü~:.:-dos . ·ex tremós ,~ o :e·n .oQn \; ~X~fremo·,:-yt en la zona 

central', ·depenoi•enj:lo ·~e:• 'los~n0aloresrrel.ativbs de.Tós 1~orñéñt'osr.~1:asionados por 
. '~· . -
l. 

¡·: r, 

( 

- .; 

" carga ver.ticaL yl:por • s isnio ;;e·. Los' -momentos ·en las- arti.cula'ti'dnes'·:plásticas se 

calculan sin•.Factor de,r.esi•st~ncia;;icon· lo"que ·se tiene-:u.na condi'ción más desfa-. 

vorable·,c pues. aÚnientan tlas:Cfi:Je!'ias cor-ta-ntes'," y-•se 'evalúári'•cóné'éJñ' esfuerzo igual . /" . . -
a 1.25 F'y (se· consideran iguales a 1.25 FyZ"=· 1:;25 Mp¿)'·'par'á'rtener'''e·n cuenta el 

\ •• _.., •. • • • 1 

endurecimiento por defo~mació~ que se present~ durante las grandes ~otaciones de 

last/'8 rt icúlacfon"es· ·P lás~fi e as r Zob :i ¡¡. j.., r¡n·c:J~/l ~; i t ~';,_1': •. t!J t ;1) l!P~':t~.L..:.:· ~ 

. ' 

formarse el mecan'ismo de colapso del entrepiso, cuando los momentos por sismo 

son minjorés-:qué lo~'lde carg·a·y-váncat, l -;;r ·se-''ini:I'Fi:an·:· :losHváltJres de ¡.as fuerzas 
' .... ' 

cor.tant'eS máxirlmsr;·Jen ra·s tex t-remas':' . ., ~ '3 

.·~.-, ... J 1~ o ~~ ·.~~ '.; 

"' rs:: o En 1 bs:. n·i·ve lesJrstpe-r.i'o r~s -·de :.11 ós·rmai-co.ss es1 f:I'·e'cue·n te\ 'que <e r•' me·cani smo sea 

el de la F ig. 4. 2; gn-g~g"'BB:Í" ... -:la's : fuerzas•• cor-tan.t'es· •máxima-s ·se-~ calculan con 

momentos 1.25 Mp en. las dos arti<:ula~iones plásticas. ¡ta'nocidos esos momentos 

; rn ·r:yr,e1~cde .carga' vertical;' e·l momén ~o¡:en · el;:e~-tr.·emo-' i zquié!rdo rde Olfa---viga se determi-

~t·c- na•~S~ri::ld;ifi:r.Ldtadf. ,C'JC· ~ .:~.:; ~ --r!- .. .'::? .1~..,¡ ':le :·_·'J :_~( ,.3 ~:;jn~t=·~S:;;-

Como u~a o~ción, en la ref~ 1 ~e permite hacer el-difne~srbA~miento con las 

rueriás cor-tantes de diseño obtenidus en el análisis, pero utilizando un factor 

- JGl11Jde~r~Sfste'ricia:·redu1:id~'~;-?igUai~~aJtO·;:.;o. ·n ~- ~l3Ci~~ jJ rcl:JGJ9·' .. :J 

·· _.t:~:.;~·~: r:.·~ ~···;, -'1~ ... ~ ·~ · . .-:j·;~~:,o;·;;!u/:J~í"lL·s ~,..,- ::~:_ ....... _·!~·-.;:_.,__-,7.7 .. __ r:::...,-~_ir 

. ~F.bÍ 1! t i~a· -Fuerzn cor tdn te r.m · suc112n·s12.rJ rr:.tií\titco·,.-,s¡¡n :P.: - ~-i ~eñe- dr·--··l-th ·· 'lf99h Se lso 
~fO ~&!t k•;,ol, 

w;¡pees elústilea-, euPJe¡ue puede llegar a serlo cuando los claros son muy k'i<!-'l~siEJes. . . . 

. • ·.-

:c;p sl c;-:;C!:r ·Han- de -sopor tar~e' i'áte ralfnen te • t'odas las· isecci ones -'ehl>lEis; que~ puedan ·formar

-: JQ , O:Jsee·ar:ti cúlac ibne~J ¡:i lás ti e as· :y. :;se ce i of'!es· 2sé!fi e ienteme.~ te;;cerc~·nas: .a ~•ellas para 

, <:; u; j;+ ~sév i'tar:•que. 1 as. ~;¡gas .;fallen. por: pandeo l n tú a i· 1 por flexo tor.s i6n ;.~.antes: de. que s.e: 

,P.:.·,gm ,¡···j~ • .:.~? ·"Jrrp; ··:n~...lo ... ~t·! n~.: ·~_..::J_:_:f._:.:~q ~~¡,-..,oi:: ·-·¡¡_.: n:::1m-o~i ._'•· 

( ·,-;~~~\-· r :- ~~-~-~ fBg~~.i tL_I8[no ·sopo~t.~,q.~-~l~tt r,~!~ncfl~~~~P fp ... ~~;:;~~o. t.v·tfFv , __ , ~~I~~ t~-~~~p~c idcdcs 

'-- , , de, rotación en las articulaciones- del -·.orden de 10, .suficientes .para vigas ce 
1 .~.~ -n::"' .... s r='Li:J r·p~.,c." t., r .:7ñ.! ;-< :>:...~-~JLT: :'.J .. ,-j . 1 .• e-~· -;:1 z :.:t ,-¡- r· ,• 

marcos dúctiles de sección transversal I o H. 



"::'\ .,, ·- ::. -
dó~éfl':factor de 'r-es'ist~~cia de 0.9 a o:7; 

la condición 

,.,;_;~1·-·~J:'.'· rv.·2 
con lo que ya 

~ • F :T· 
~~~ se r~7iu,i.ere sa-~i.sfacer ( 

l"f,n.;.~ ··~ ·. -- ....,~, _, __ .~r:¡,l'l~lG"i~f!' 
. Lo mismo que en las v·igCJs, se bysca que en la;; columnas no . se presenten 
;:, . ---. ,. ' -' .., ~ ' ~--·:> ··:-t ··-·· ""!'' • - 1 . . 

·.<: if'aflas por cortante·. Para 'ello, "la'·f¡Jerz<f cor'tante~de. d.iseño se'·obÚene del 
--.:---- ·1.;; r ·- ~ n- ''· ~-r;~.;:, _, __ ,:,,.:·,1;.; .. 

equilibrio del··miemtiro, ·considerando sú' rongi'fud igual a la· altura libre y 
..., -~.- .- .- '-·· ,.., ' ='-.· ' .. -- . r ·:;,·· 'll'l' C1;. r,~-~- ~-~·_:,-,•· . •. ·-· .. 

· ··suponiendo que~ obran en sus extremos ·momentos d"el mismo sentido (la columna se 
-.,·.., ··· ',·-"··-:- · ·--· .. - - ... - , ... ·_ ... i.c~7·r-:: .. :-~ v;·<t:~~~.vr~o-~-:j~~~~:r., ... ::.t·. 

' flexirona en' curvatura doble), de rriagni tüd i"gual al a momento¡( maximot resisten-
. -.- ~t,¡:: ''l' ,_,. - :; -. __ . --¡ ... =-j .... • .... ·1"- 1 .......... -,~,...:·~··¡-¡ :} .. ,··:.··.--

tepeelsjl ss~uolRAjl en ·el'plan~o·e"f,~e~sfudio,· que"val'eyl. Zc (Fyc- Fal· 
J ..... ·., •• :J , -· ::_ .: _ •. , ;... 1 ' '· • ·-:-- ~-1 ._;-:-r.r ... ;fl .. e~· ~.•, ~: _.,-' .-':-' ·: \J 

..... -~; . . _:. _,-.'~. -,..:-.: i~, .• · ';·;_,", ... L' pi >:_'":";~··_. __ :.,. > .. ---. .r·S~~ C?S 0"{;¡-~":'.-::·.· ,·_~,1 
·,"" .J, ·Aunque··el cnteno·g!'?neral de dtseno esta basado en la Formac10n de articu-

··;-~·:~·--)._-~-.; __ •• :.
1
f"' : .. ~~:...::-··~';: • · ~P'i··:=-~·.::,J.~· .... ·cGJ i13 ~~f r>_¡:•;·~-... ;> .f~i ·t.fiilurr.~·,·~-~-: ~! - . 

· lactones ·plasttcas en las vtgas, stempre hay la postbtltdad de que se .arttculen 
-' -,<",e.., ,....., -.- rr ¡_, ql¡ 1-;'1• •.' ,--;J.f¡·-' ,. ~ j::; f::~f='J<:-.'--..,.¡.. .. • i· ~,; •. cCl r- • 
·· los-ddsJ~xtremos'de alguna columna, por lo que' la fuerza cortante de dise"o es 

.. '~ -' -:Jf, 

sólo en casos poco., comunes. 

-n:::! ' tJr rr 1 ., ·:- ' .... ' ' : ; .. :t: l 
c:.J • ·cUando·~ laS columnas 
·-.·.,. ,- ¡•r----~1 ··-· •' • ,~ 

· optativa indicado arriba, 
al- --:::•;e 'r; .:')r,-·+. ·, ' ,,· ,. ~-~ t·· ·., --=• ·,- '.l'' -:-' -

~- f~erz~ ~e bi~eño obt~nfda-e~ el ih§lisis: ~~rb 
~ .. i .· .... ----,_, -' - •_: _-4~·:·: ¡.;_ 

utiliz'ando .·un factor de resisten-
f.-1-, -,-.· ... ,e- -:.,--~-r!'"" .--.-·r · ¡.-~-e "'~· • fl -=- ... -ec -· .·l•~t.::'_.Jr~ r. 1 

·'e i'a de· O ."7. . ' · 
e ['.: 

y Pn,.S,\J resistencia nominal en compresión, en la ref. 
•-b 8C'l;; ~ , .. -.~ ... •,-- ~"·Jr..,_ ~ ' .·"·:·t,<C-j 'r"-,:.-.r~ r-;. Et. Fl~s :.'.-
· de las condiciones de carga usuales se consideren 
•-, I "'C' • : 1 • ( :" ..,... • - ,::> i l -•'""l r"· :"'r1~ >:; ;.'>[':..., · t; 1-_ r r, 

._. Diseño de· c'olurhná .. sf 

'l-t.•¡ 1 ,. roi-. rr·...,--
,·,~· - Cónipresióri 
:~nnÓj .:;¡·:; · u·:J · .t·1,; r-__ 

~.--r¡p· r ~··', j .,,- ¡_·~ .• -. ,-. 

axial.::.···- 1.2 CM+ o . .s·cv'+~0.4 o 
'=. · • 21··~:::Jr ,¡r-1 ;•t1.-.' '")~. ·t" ; ~, t, !: _. _,. 

4 se recomienda que además 
t·;•l . . . t. ' _ ............... 

las' d~s siguién'tes·, en el 
~- •-.ce·.:'":):: 

.. ...,:-ru--1--, ~:.f , ¡··· ··- -- ·,- -t~·' E-~ - r•· - ·..., • 
_.;;dOIJOe:el.produé'to 0,1,[) se tomará·, c"omo Úi[n\IIIO","igual.a 
.__:, '·~.;." ·,,,,..-~··;:·'¡;:~2 ,·:~:-_ --L1>M ·-' - • • ~: .--g!}._;':..-

1. ¡j. . r 

·.• 

·'. 

- - ,_.- ., 

-;.· 
""' hi,..¡., l•a ,. .. ,.,.,._- ~ ?{~· 

, En·~_.ga,rag~s,- ;áreas destinadas a rPtJni ~Hl~_s_ p_~bl-ic_a_?, y ....CiE!.Rtpt'l? _ qu~ la ___ ~argi1 . . . .. . . . 2 
viva sea mayor de 500 Kg/m , el Factor que 

.. + ... '-'-· - -;1./ : 
~ 

·' : '· 

' 
: 

' f -- ...._;:, .. 

n:ultiplica a CV se har·á; ~gual a '1.0 
•• -- .:-·¡ -.J · ... ·;·-·-- .. ,:· :;;.~------- 7_ ~---.:..:1'.' .-

'· '• 'j '7; ·-~ 



.Tensión axial.- 0.90 CM - 0.4 qcs ~ FR Pn 

ca·. s-e~ 
~·-· -: b-::" 

·.. tH· \: E~.t~·t=~1 ;·-yv;".\ ·u~· ;':!"'""~~ \:!:·.·_. · ~- .:[.:.,~~-:.::;-. n:i··,u · .. -~· 

El 
• r r 6 .• .,...Tn1 r,~- r -- · ¡ ,, .• ,1 --,.:-; t. • '· · - ··¡r• l.J, .. _,;:¡_ 'cj ... -J'· '' • .. ;;-.::---)' ~-

productO' 04l•Q s'é tom~-Jrá, éomó mininío,· igual a' 1~06··· • · ···_ --··-· · 

··' 
-. 1 -_ ;_1 1 , ,:::or.g·,:jyg o1 Jo J~J n3 .Ir ....... : ·, ,~.,,,., ~ ,'j :.Jj:)r-'ll'"H"•~i 

,. · -\ , .. -~···:¡ -~r ;:r· ~;::¡r t..,, ...... ·pr- : .·,·. • ~"' -~--.·J\·(;·•'*,-.~;:.- .. ~=uJ· ~;·; 
CM, CV v·<cs indican e'fecta·s produéidos por carga muerta, carga viva 

- ·--~:··-~:;-i:~-t'i·;....n., ¡ .. -_:::·¡=:;·1~'·-•irn .'JJ':;'..: ... - ..• , • ·. _ _:·,_ :.:_::.:.·-~-1 l.·:r-_· 
sismo, v·q es ~t"fattor de comportami~nto sismico especificado en el Reglamento. 

Ü t•·Io.--·-::·. -¡,¡.¡,_.:,:."., t:.b·!i; ¡j;_- -; 2 .. , ,...... . •. : :-·.1 .. Lr: ¡:. w:;. .. t- .... :1. _E. .;1 :, . 
' • ;;1 ....... ·'1 ' ... •::~'. 

V 

-- . -~·. .,., • 'if'(""""' :1 ~ .. -~·-,·· :.;::!'lt'"",,. 
Pueden· tom~rse como limite superior de las caiga; b~t~ni~~~-cibmo se iridica 

•·. 
los valor~é.sigu[entes: 

·Lea 

suma :de' 

ella; "' 

.... ,.J t.• ~ .... :·:n ~r q fn,..•n-:_•, ::.;~111 2r::1 ~: ;¡;;.-¡. >- :._ "¡_ ... ~1tj .,:,_. n.~-t!'...' ·,,:~ :..L·p r~. ·: 

carga max1ma transmtttda a la columna, constderada 1gual a 1.25 veces la 
~- -':"~·-. ~tU-t.-¡ohf;;··~;--::c.r. ·0 ''"~"~·-1F.::.-:Jr!F.:.J. ~':J--~s~1~.Y:.:J--t?~· tl/r.~s:i",· -:Jc·· .t =-::·-;:-:;prr~f.l·\~;J 
las··resrstenctas de las ~1gas y elementos de contraventeo·que lleguen a 
obn~-u:.'·- ~ ,'2'~-~~- .'¡j·f-:; :..... !" ,:·19 nG1 -• J>J ·1 ~-'::' ~un. , E3.t n1 · ~-c:;-;::;·,_r~rtf::· 'r!r..:.·fl1 21_;_:~ 
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