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INTRODUCTION 

On the basis of sorne simplifymg assumplions. a parametric analysis 1s made of the 
interaction effects on the effective period and dampmg of structures with 
embedded foundation in a soil layer. A simplified three-dJmensional mteraction 
mo9el1s used, m wh1ch the depth ofa cylmdrical foundatlon, the degree of contact 
between the ground and the footmg walls and the depth of a homogeneous stratum 
over rigid rock are considered variable. The soil is replaced with impedance . 
functions that are taken from a data base obtained WJth an appropnate numencal 
technique. so that smtable springs and dashpots dependent on the excitation 
frequency are used. The system period and system dampmg are determmed from 
the steady-state response of an equivalent single oscillator with flexible base 
subjected toa harmonic mot10n with constant amplitude. by equatmg its resonant 
response WJth that o fa replacement oscillator with _rig1d base exc1ted w1th the same 
motion. The influence of the foundation embedment and soil !ayer is investigated 
for severa! depths ofboth the.footing and the stratum. 

It is confirmed that the system period decreases and the system dampmg 
increases with the foundation embedment only for sidewalls extending along the 
en tire foundation depth. For embedded footings without sidewall or with SJdewall 
m null contact with the surrounding soil. the effective system parameters behave 
opposite to those correspondmg to the interface condition of total contact. Also. 
the system dampmg mcreases significantly with the !ayer depth. while the system 
period is practically insensitive to variations of this characteristJc parameter. 
Fmally. introducmg add1tional permissible simplifications. an 1mproved approxi­
rnate solution for the effective penod and damping of coupied systems 1s presented. 
which differs from previous analogous approximations in that dampmg factors of 
second order are not neglected and the foundation depth JS explicitly considered. 

methods of seismic analysis, in order to fulfill the 
interaction provisions stipulated in building codes. 

Usually the etfects of soil-structure interaction con­
sidered in design are those due lo the inertial inter· 
action solely under the assumpt10n of linear structural 
behavior, that is, the penod lengthening and the 
damping modification corresponding lo the funda­
mental mode of vibration of the structure assumed 
with rigid base. The knowledge of the elfective period 
and damping of the coupled system is useful when 
they are used in conjunction with static and dynamic 

Soil-structure interactwn mod1fies the dynamic param­
eters of the structure as wel1 as the characteristics of 
!he ground motion around the foundation, whose 
evaluation requires determining the effective period and 
damping of the coupled system and the overall excitation 
at the foundation subgrade, Nevertheless, for most 
structures it is conservatJve to carry .out only the inertial 
interaction analysis, whenever site effects are considered 
in the determination of the ground motion at the free 
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surface. which is assumed as the effechvc motion at 
thc base of the structure. Although this e.citation has 
no rocking and lorsional components. it is generally less 
favorable than the overall motion obtained from thc 
kinematic interaction analysis alone. 

11 is well-known that the fundamental period of a 
structure interacting with the soi1 is always increased 
due to inertial ·interaction. inasmuch as the flexibility of 
the coupled system is greater !han that of the fixed-base 
structure. Also, the damping of the interacting system is 
generally increased since an additional energy dissipation 
is presented as a result of the material and geometrical · 
dampings of soil by hysteretic behavior and wave radia­
llon, respective! y. In slender structures it can happen that 
the overall damping ofthe coupled system is less than the 
damping of the fixed-base structure (Veletsos & Mee k 1) 
beca use of the effect of foundation rocking. which tends 
to increase thc inertia force on the structure and the 
resulting deformation. However. it will be shown herein 
that this possibility .does nol occur when structural 
damping is assumed to be hysteretic rather than viscous. 

The effective period and damping of multistory struc­
tures supported on soft soil. which respond as a single 
oscillator in their fixed-base condition. ha ve been studied 
by severa! authors (Bielak.' Jennings & Bielak.3 Luco.'·' 
Luco el al.: Wolf1

) using sorne analogy with a smgle 
fixed-base oscillator commonly referred to as the 
replacement oscillator (Veletsos & Meek 1). The effective 
period and damping of the coupled system are obtained 
b) measuring the transfer function for the absolute 
acceleration of the structure and equating the resonant 
period and peak amplificat10n of this transfer function 
with those of the replacement oscillator. ·In all of these 
solutions. the influence of the foundation embedment 
has not been taken into account, so that they are appli­
cable only to surface foundations. lntroducing a number 
of simplifying assumptions that consist of neglecting the 
higher order terms of damping functions, the transla­
tional and rotatJOnal inertia of the foundation and 
the coupled stiffness and damping of the soil. these 
authors have also developed simple analytical expres­
sions for the overall period. damping and peak response 
of the coupled system. which are valuable to assess 
qualitatively the interaction effects. 

The kinematic effects of the scattering and diffraction 
of the inciden! waves from the building foundation on 
the system period and system damping, during building­
soil interaction. have not been extensively studied so 
far. By using a three-dimens10nal model. Bielak' has 
found that the effects of the foundation embedment are 
an increase in the system damping and a decrease in 
the system period. This behavior has been widely con­
firmed only for footings with rigid sidewall extending 
throughout the entire foundation depth and in total 
contact with the surroundmg soil. By using a simplified 
two-dimensional model, Todorovska & Trifunac8 have 
recently stud1ed the wave passage effects on the effective 

system parameters. Thcy found that thc system period 
practically docs not dcpend on thc type of inciden! waves 
and !he angle of incidencc. as well as the system dampmg 
is generally underestimated when the kinematic effccts 
are excluded by assuming the surface free-field motion as 
the foundation input motion. Based on the same two­
dimensional model. Todorovska9 has also concluded 
that. except for very heavy and tall buildings. the 
system damping is·larger when the.depth of the embed­
ment is smaller, which is in contradiction wnh the 
conclusion reachcd by Bielak' from a three-dimensional 
model. 

In this study a numerical solution is presented for 
computing the effective period and damping of structures 
with cyhndrical embedded foundation in a soillayer on 
ngid half-space. Thc aim of the work is to make an 
evaluation of the interaction effects on the effective 
parameters of this kind of soil-structure system. which 
!S commonly used in scismic codes. In addition to the 
characteristic · parameters. of the interaction problem 
mtroduced earlier by other authors (Veletsos & 
Meek. 1 Wolf\ the influence of key parameters such as 
the foundation embedment. the sidewall height and the 
stratum depth 15 investigated. To account for 
the frequency dependency of the dynamic stiffness of 
the foundation. the soil is replaced with impedance 
functions that are taken from a data base obtained 
with a suitable numerical techmque. This interaction 
model does not recognize the motion of the foundation 
relative lo the free-field in the absence of the structure 
Such a componen! of the foundation motion, known as 
kinematiC interaction. is usually very sigrrificant. 1t 
changes the overall motion of the foundation and 
depends importantly on the lateral contact between the 
soil and the footmg walls. In fact. it may be more 
importan! than the effective damping of the structure. 
Thus. it is suggested that this approach be used only for 
preliminary calculations: a full solution including kine­
matiC interaction is recommended for. the final design. 

Finally. an approximate analytical solution for deter­
mining the effective period and damping of strúctures 
with embedded foundations Jsobtained. by introducing a 
number of simplifying assumptions similar to those used 
in previous works for the case of surface foundations. 
Although this solution is a httle more detailed than 
those presented in earlier studies. it is of higher accuracy 
beca use the foundation depth is explicitly consid~ and 
damping factors of second order are not neglected. 

SOIL-STRUCTURE SYSTEM 

For multistory structures that respond essentially as a 
single degree of freedom oscillator in their fixed­
base cond1tion and layered soil deposits that perform 
basically as a single stratum. the soil-structure system 
can be idealized as shown in F1g. l. The foundation is 
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Fig. l. Idealization ofthe soil-structure system. 

assumed to be a rigid cylinder that has two degrees of 
freedom, one in lateral translation and other in rocking: 
the torsion is neglected. This coupled system is suitable 
to consider the interaction effects on the fundamental 
mode of vibration. which is the most affected by the 
interaction: the contribution of the higher modes may be 
determined by standard procedures dtsregarding these 
effects. 

The parameters of the equivalen! oscillator must be 
interpreted as the modal parameters of the multtstory 
structure vibrating in its fixed-base fundamental mode. 
So. T, and (, represen! the period and damping of . 
the fundamental mode of vibration, respectively, M, 
the effective mass particip:¡ting in such a mode and H, 
the effective height of the resultant of the corresponding 
inertia forces. The modal mass and height. as well as the 
modal participation factor, corresponding to the first 
fixed-base natural mode of the multistory structure are 
reported by Jennings & Bielak3 and Luco er a/6 Also. the 
parameters T, and {3, of the equivalen! stratum must be 
interpreted respectively as the dominant period of vibra­
tion and the effective velocity of propagation, in shear 
waves. of the layered soil deposit. They are related to 
the depth H, of the stratum through the expression 

T, = 4HJB,. according to the one-dimensional wave 
propagation theory. In addition to these parameters. 
the soil is characterized with the Poisson's ratio v, and 
the hysteretic damping ratio (,. 

Since the soil layer is replaced with impedance func­
tions, t)le coupled system can be reduced to the equiva­
len! oscillator with flexible base shown in Fig. 2, in which 
the ground is represented by a combination of linear 
springs and viscous dashpots that account for both the 
soil flexibility and its energy disstpation. respectively: the 
springs reflect the soil's inertia as well. The springs K¡,, K, 
and K¡,, = K,¡, and the dashpots C¡,. C, and C¡,, = C,¡,. 
corresponding to the translation, rocking and couphng 
modes. respectively. depend no! only on the soil layer 
and foundation parameters, bu! also on the excitation 
frequency. The stiffness Km and damping Cm (m = h, r, rlt) 
for circular foundations embedded in a homogeneous 
stratum with rigid base are taken from a data base 
(Avilés & Pérez-Rocha 10

). which was obtained with an 
efficient finite element technique (Tassoulas & Kausel 11

) 

that incorpora tes the effect of the rigid sidewall on the 
dynamic stiffness of the footing (Tassoulas & Kausel 12

). 

Also, the properties of the circular foundation are the 
radius R. the .footing depth D. the sidewall height E, the 
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Fig. 2. Eqmvalent sml-structure ~ystem 

mass M, and the mass moment of inertia le with respect 
to a horizontal axis through the centroid of the footmg 
base. The mass center of the foundation is assumed to he 
at E/2 above the subgrade in order to eliminate one 
parameter that has no s1gmficant influence on the effec­
tive period and damping of this coupled system, beca use 
the base moment M,(H, + D) due to the structure is 
always much greater !han !he base moment M,. E /2 due 
to the foundation. 

Equilibrium of the building and foundation 

The degrees of freedom of the soil-structure system will 
be taken to be the deformation of the structure. X, .. the 
relative displacement of the foundation base. X, .. with 
respect to the ground motion. X,. and the rocking of the 
foundation. <!>,. Accordingly. the total displacement of­
the structure for small vibrations proves to be X, + X,.+ 
(H, + D)<l>, + X,. Based on this displacement configura­
tion and on free-body diagrams. the force equilibrium 
equation of the building is given by 

M,(X, + (H, + D)<i\ +X,)+ e,x,. +K,. X,= - M,.i',. 

( 1) 
- ' ' where K,= 4.,.,-M,jT,- and e,= 47r(..M,/T, are the 

linear stiffness and viscous damping of the structure. 
respectively. Also, the force and moment equilibrium 
equations of the foundation are given by 

M,(X, + (E/2)ii>,) + e"x, + e1,<i>, +K¡, X,. 

+ K¡,,<l>, - V0 = -M,i', (2) 

1,4~, + C,4>, + Ch,X, + K,iJ.l, + K11 ,X, 

+ llf,(E/2)X,.- 1110 = -M,(E/2)X, (3) 

where V0 =e, X,.+ K,. X,. and Af0 = 1'0 (H,. + D) are the 
lateral force and rocking moment. respectively. that the 
structure exerts on the soil. Although the small contribu­
tion of the rotary inertia of the structure has been 
neglected in the denvation of eqn (3). 1t can be included 
by incorporating the corresponding mass moment of 
inertia of the structure into the term J, associated with 
the mass moment of mertia of the foundation. 

Assuming that the coupled system !S excited by the 
harmonic acceleration .\~¡ = .:\~.~:e' .... , of frequency ...... with 
constant amplitude. thc. harmonic translations and 
rotation of the elements of the interacting S) stem can 
be represented by X e = X e e'"'"''. X e = X e e'- 1 and <I) ( = 
<!•,. e•··'. This allows setting up the system equilibrium in 
the frequency domain. Thus. expressmg the force 1'0 and 
moment M o in terms of eqn (1) and then substituting into 
eqns (2) and (3). respcctively, the matrix equilibrium 
equatiDn of the coupled system takes the following 
form after sorne manipulations: 

o o ] [e, 
Khr + iw O 

·K, O 

o ;.,] 
e, 
111, 

111, +M,. 

M,(H, + D) + M,E/2 

M,(H, + D) ] ] {X,} 
M,(H,. + D) +,M,E/2 X, 

M,(H,. + D)" + J, <1>, 

(4) 
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whcrc i = yC] is thc imaginary unity. This matri> 
equation represcnts a linear system of complcx algebraic 
equations. which can be solved by usong standard 
procedures. 

THE SYSTEM PERIOD AND THE SYSTEM 
DAMPING 

We will refer to the system period and system damping as 
the dynamic parameters of a replacement oscillator 
with rig1d base whose resonant shear force is equal to 
that of the structure interacting with the soil. for the 
same hannonic support excitation. This well-known 
approach (Veletsos & Meek. 1 Wolf7) leads to equating 
the peak pseudo'acceleration and resonant period of 
the interacting system with !hose corresponding to thc 
replacement oscillator. 

Then. the system period and system damping are 
obtained from the steady-state harmonic response of 
the coupled system. by solving eqn (4) in order lo 
measure the transfer function H(w) = w; X,/ X, for the 
structural pseudo-acceleration as an approximation of 
the absolute acceleration, where w,. is the fundamental 
frequency of the fixed-base structure. The resonant 
period and peak amplification of this transfer function 
are associated with the effective period and dampmg. 
respectively. of the structure interacting with the soil. 

The damping values of soil-structure systems can 
considerably exceed those of the assoc1ated fixed-base 
structure. and therefore the damping terrns of second 
order can not be neg!ected. For practica! structures 
having damping ratios ( < 1(../2. the frequency ratio 
for maximum response is J¡ -J( and the corre­
sponding peak response is 1/(2( 1- (') (Ciough & 
PenzieniJ). Considering this situation and equating the 
peak pseudo-accelerations and resonant periods of both 
the interacting system and the replacement oscillator. the 
effective dámpmg of coupled systems is determined as 

¿?· = ~ l _ Hr""es 
2
- l ( ( ' )'!') 

- Hres 
(5) 

and the effective period of coupled systems is obtained as 

- - -2 1/2 T,-(1-2(,) T," (6) 

where Tres is the resonant period and Hres the corre­
sponding peak pseudo-acceleration observed al the 
transfer function of the interacting system. 

CHARACTERISTIC DIMENSIONLESS 
PARAMETERS 

lnteraction effects can be expressed in terms of dimen­
sionless parameters that characterize the soil-structure 
system. The aim of this study is lo show how sensllive the 

en·ective period and dampmg of couplcd systems are to 
variations of these characteristic pammctcr~. Thc inter­
action iriflucnce on thc effective system parametcrs duc to 
the foundation embedment and !ayer depth is thc mam 
subject to be evaluated. beca use it is of great Slgnificancc. 
In the followmg. the characteristic parameters of thc 
interaction model are dcfined. as well as thc intcrvals of 
typical values for building structures covered by thc ncxt 
parametric analysis are established. 

J. Ratio of the foundation mass to the structure 
mass: O~ M,.¡ M, ~ 0·5. 

2. Ratio of the mass momenl of inertia of the foun­
dation to thc mass moment of incrtia of thc 
structure: O~ J.((M,.(H,. + D)') ~O l. 

3. Relative mass densllv between the structure and 
the soil: 0·1 ~ M,.¡(p,rrR 2H,.) ~ 0·2. where p, is 
the mass density of the soil. 

4. Damping ratios for the fixed-base structurc and 
the soil: (, = (, = 0·05. which are conventional 
values adopted for most buildings and soils. 

5 .. Poisson's ratio for the soil: "• = 1/3 and 0-45. 
which are representative values for granular and 
cohesive soils, respectively. 

6. Relative depth of the soillayer. H./ R ~ 4 and 1 O. 
7. Relative depth of the foundation: D/ R =O and l. 
8. Relative height of the sidewall: E/ D =O and 1: 
9. Slenderness ratio ofthe structure: H,./ R = 2 and 5. 

1 O. Relative stiffness between the stnictüre and the 
soil: O~ (H,T,)/(HJ,.) ~ 2. 

PARAMETRIC ANALYSIS 

Inftuence of the linear and rotar~· inertia of the foundation 

At first. the inftuence of the mass and mass moment of 
inertia of the foundation on the effective period and 
damping of the soil-structure system is investigated. 
By using a similar interaction model for structures with 
surface foundation on a half-space. Veletsos & Mee k 1 

have found that the structural response is practically 
insensitive to variations in these characteristic param­
eters. within the ranges of values of practica! interest for 
building structures. For structures with embedded foun­
dation in a soillayer, this behavior is also confirrned with 
the effective periods and dampings shown in Fig. 3 for 
mass ratios M,/M,. =O (dashed line). 0·25 (salid line) 
and 0·5 (dotted line), and with those shown in F1g. 4 for 
mass moment of inertia ratios J,((M,(H, + D)2

) =O 
(dashed line). 0·05 (solid !ine) and 0·1 (dotted line). 
Each figure contains boxes for relative depths of 
the soil !ayer H,/ R = 4 and 10, inside of which results 
for slenderness ratios H,/ R = 2 (thin outline) and 5 
(thick outline) are shown. All other characteristic param-· 
eters were fixed constan! at values of M,/(p,rrR2H,.) = 
0·15, v, = 0-45. D/R = 1 and E/D =!; 1t was set 

6 
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Fig. 3. Inftuence of the linear inertia ofthe foundatlon on the etfective period and damping of soil-structure systems. varying the mass 
ra1io as M,/M, =O (dashed line). 0·25 (solid line) and 0·5 (doued line). Boxes correspond to H,/ R = 4 and 10. inside ofwhich resulls 

are dep1c1ed for H,/R = 2 (thin ou11ine) and 5 (th1ck outhne). (, = (, = 0·05, v, = 0-45, D/R = 1 and E(D =l. 

M,/ M,= 0·25 when the mass moment of ínertia ratio 
was varied, and J,j(M,(H, + D¡2) = 0·05 when the mass 
ratio was varied. From these results it can be observed 
that the influence of the linear and rotary inertia of 
the foundation on the effective system parameters is 
insignificant; it tends to increase slightly with the relative 
stiffness between the structure and soil. For other values 
of the characteristic parameters, we ha ve found similar 
behavior. Thus. it can be concluded that the usual 
assumption of setting M, and J, equal to zero may be 
permissible in practica! applications, for coupled systems 

having slenderness ratíos in the ínterval 2 :<: H,/ R :<: 5 
and stiffness ratios (H,.T,)j(H,T,) S 2. 

Effect of the soil mass density 

The effect of the mass density of the soil on the effectiv< 
period and damping of the coupled system is examined 
next. Veletsos & Meek 1 have suggested that a mass 
density ratio M,j(p,rrR2H,) = 0·15 be a reasonable 
average value for buildings with surface·foundation on 
a half-space. Figure 5 depicts effective periods and 
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D/R=IandE/D=l. 

dampings for mass density ratios M,((p,rrR2H,) = 0·1 
(dashed line), 0·15 (solid line) and 0·2 (dotted line). The 
boxes appearing in the figure correspond to relative depths. 
of the soil !ayer H,/ R = 4 and 10. inside of which 
results for slenderness ratios H,/ R = 2 (thin outline) 
and 5 (thick outline) are shown. All other characteristic 
parameters were fixed constan! at values of M,/ M,= 
0·25. 1,/(M,(H, + D) 2

) = 0·05, v,, = 0-45, D/ R = 1 and 
E/ D = J. From these results and addi!JOnal stud1es for 
ditferent values of the characteristic parameters, it is 

confirrned that M,/(p,,;,R2H,.) = 0·15 is also a repre­
sentative average value for buildings with embedded 
foundation in a soillayer. Nevertheless. it is not possible 
to generalize from this typical value, beca use of the large 
influence ofthe soil mass density on the etfective period of 
coupled systems having slenderness ratios in the range 
2 ::; H,/ R ::; 5, which tends to increase significantly 
with the relative stitfness between the structure and 
soil; the etfective damping is slightly atfected only for 
H,/ R = 2 corresponding to short and squat structures. 
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lnflucnce of the foundation emhedment and layer depth 

The three most 1mportant charactenst1c paramcters are 
H./ R. D/ R and E/ D. as will be seen in the following 
results that wcre ohtained by taking the rcpresentativc 
average values M,/ M,. = 0·25. J,./(M,.(H,. + D)') = 0·05 
and M,/(fJ, trR2 H,.) = 0·15. Effective periods and damp­
ings of coupled systems shown in Figs 6-9 are plotted 
as a function of thc relutive stiffness bctween thc struc­
ture and soil. Hencc. curves of effective period and 
damping should approach lo T,. and (, .. respectively, as 

H,/R=4 
20r---------~~-----------, 

1 8 

1.6 

1 4 

1.2 

/ 
/ 

' ' / 

H,/R=10 
20r---------~-------------, 

1 8 

1.6 

1.4 

1.2 

· thc stiffncss ratio (H,T,)/(H, T,.) tends l<> zcro: this .lnmt 
condition corrcsponds to ncgligihlc intcraction cfTccb 
As thc system pcriod is normalized with respcct to 
thc fundamental pcriod of thc associatcd fixcd-hasc 
structure. curves of etTectivc pcriod rcally approach to 
unity. 

Figures 6 and 7 show effectivc periods and dampings 
ofsoil-structurc systcms for ''• = 1/3 and re la uve dcpths 
of the soillaycr HJ R = 4 and JO, respcctively. Results 
are presented in boxes for slenderne.ss ratios of the 
structurc H,./ R = 2 and 5, in rows, and relative heights 
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of the sidewall E/ D = O and 1, in columns. The two types · 
of curves inside of the bo>U:i correspond to relative 
depths of the foundation D/ R =O (dashed line) and 1 
(solid line). The trends and features ofthe system period 
and system damping for surface foundation (D/ R =O) 
on a deep stratum (H,/ R = 10) are in agreement with the 
results of Jennings & Bielak3 and Veletsos & Meek 1 for 
surface foundation on a half-space lt can be seen that 
the system period is smaller when the foundatiOn depth is 
larger only for sidewalls in total contact with the 
surrounding soil: this effect is less pronounced for 
H,/ R = 2 corresponding lo short and squat structures. 

For sidewalls in null contact with the surrounding soil, 
the system period increases with the foundation depth, 
because of the reduction of the footing stiffness; this 
effect is less pronounced for H,/ R = 5 corresponding lo 
tall and slender structures. Also, it can be seen that the 
system damping increases with the foundation depth 
only for sidewalls extending along the entire depth of 
embedment. For not existing sidewalls, the effective 
damping decreases as the foundation depth increases. 
due to the effect of foundation rocking. Tassoulas & 
Kausel 12 have found that the increase in static stiffness 
with increasing the sidewall height is most s1gnificant for 

/o 
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the rocking mode; in addition. the impedance coefficients 
correspondiag to translation and rockmg vibrations 
change considerably for sidewalls extending higher 
than about half the depth of embedment. Since a reduc­
tion in the system damping is associated with an incre­
ment of the structural response. overestimating the 
degree of contact between the soil and the footing walls 
could lead to results on the unsafe side. In general, the 
smaller the structure slenderness and the shallower the 
soil !ayer, the more is the influence of the foundation 
depth and the sidewall height on the system damping. 

Figures 8 and 9 show effective penods and dampings 

of soil-structure systems for v, = 0·45 and relative 
depths of the foundation D / R = O and 1, respective! y. 
Results are presented in similar form to that used earlier. 
except for the fact that the two types of curves inside of 
the boxes correspond to relative depths of the soil !ayer 
H,/ R = 4 (dashed line) and 10 (so lid line). lt can be 
observed that the influence of the stratum depth on th<>""" 
system period is practically insignificant, while the •· 
system damping increases significan ti y with this charac­
teristic parameter, meaning that the damping capacity of 
the foundation for shallow strata is lower than that for 
deep strata .. The largest influence of the !ayer depth 

I/ 
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on the system damping is for H,/ R = 2, D / R = 1 and 
E/D =O. that is. for short and squat structures with 
deep foundation without sidewall. 

From all these results it is inferred that effective 
periods and dampings of structures with embedded 
foundation in a soil !ayer can be very different from 
those corresponding to buildings with surface founda­
tion on a half-space. Similar results are expected for 
other values of the critica! characteristic parameters 
H,/ R. D/ R and E/ D, so that the conclusions reached 
here about the influence of the foundation embedment 
and ]ayer depth may be convincing. 

APPROXIMATION TO THE EFFECTIVE SYSTEM 
PARAMETERS 

Approximate expressions for the overall period, damp­
ing and peak response of coupled systems are very 
helpful ei.ther to estímate qualitatively the interaction 
effects or for preliminary calculatJOns, and even to be 
used according to code provisions. On the basis of the 
parametric analysis, it is permissible to introduce severa! 
simplifications related to !hose characteristic parameters 
for which the structural response is insensitive to their 
variations within the ranges of values of practica! 
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interest. Thus. in addition to the approximatwns ¡mplicit 
in the interaction model, it is possible to obt.ain a simple 
solution by neglecting the influence of the mass M, and 
the mass moment of inertia J, of the foundation. as well 
as by neglecting the coupled stitfness Kh, and damping 
C¡, of the soil in comparison with the translation and 
rocking terms. In these conditions. eqn (4) takes the 
following reduced form: 

o o] [e, 
O + iw O 

K, O o 

o 
c. 
o 

M,(H, + D) 

(7) 
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Dividing thc .two first rows of eqn (7) hy o: 2 M,. and thc 
last onc by o/ M,(H, + D). this equat10n reduces to 

l 

w~(l+i2(,)-1 -1 -1 
w-

-1 
l 

w~ (1 + i2(;,)- 1 -1 
w-

-1 -1 
w-
-';-(1 + i2(,)- 1 .... -

x { ;: } = _ X; { : } 
(H,. + D)4•, o:- 1 

(8) 

in ~hich C,(w) = (w/w,)(... c;,(w) = (~).,;¡,}(¡, and (;(w) = 
(w/w, )(,. where the natural frequencies "'" and w, corre­
sponding lo the translation and rocking of the structurc 

· assumed rigid. respectively. are defined as 

., K, 
w¡;=­

M,. 

' K, w; = ., 
M,.(H,. + D)-

(9) 

( 1 O) 

whereas the damping ratios (;, and (, of the soil. 
including both material and geometrical damping. in 
the translation and rocking modcs of the foundallon. 
respectively. are defined as 

( - C;, 
h----

2w;,M, 

e, 
(, = ., 

2w,M,(H, + D¡-

( 11) 

( 12) 

Solving the complex system of algebra1C equations 
given by eqn (8). we find that the structural pseudo­
acceleration is equal to 

2 v = _ i' (l + ·zc' _ w' _ w
2 1 + 4(,.(;, + i2((;- (;,) wt. A e A g l c ., ~ ., 

w- w- 1 -'- 4('-e h ' h 

( 13) 

Now. assuming thatthe replacement oscillator with rigid 
base, whose natural frequency and damping ratio are 
respective! y W,. and ( 1 •• is subjected to the same harmonic 
support excitation of the coupled system. the structural 
pseudo-acceleration in the steady-state is given by 
(Ciough & Penzien 13

) 

( 14) 

Considering that the structure mass is the same m both 
the soil-structure system and the replacement oscillator. 
the etfective frequency and damping of the coupled 
system can be obtained by equating the real and imagi­
nary parts of eqn (13) with those of eqn (14) for the 

resonancc condition u.'= ~'e· Doing this. thc following 
cxpressions are found: 

1 1 1 1 + 4C:.(;, 1 1 + 4(.(; ( 15) 
----, = ----, +----, ~ +--;¡- 4 ,, 
,;,.·;: w;: w¡; 1 + 4('¡, ~·; 1 + (; 

<:! ~~ , -:! r (' 
(
- 1'' ~·.. l.,¡¡ - (, 1..1.-',. l.,, - ,. 
,.=~{'+--:;: .. +---::;- l-. 

w¡; J +4(1¡, u.:;) +4(; 
( 16) 

lt is worth pointing out that for consistency C: .. (;, and C. 
as well as w 11 and ,..:,.ha veto be evaluated at~..~.-· = ¡¡., .. A~ 
W,. is not known a priori. an iterativc process starting at 
w = "'-',. is required for calculating thc system frequency. 
Thc fact that ..C,. and (,. are evaluated al rcsonancc and 
then used over the whole range of frcquencies 1s hccausc 
a satisfactory agreement between thc frequency response 
of the soil-structure system and that of the rcpiacement 
oscillator is obtaincd over a wide intcrval of frequencic~ 
on both sides of thc resonant frequency (Veletsos & 
Meek 1). excepl for very squat structures arid too soft 
soils; in this case. the transfer function of the coupled 
system cannot be. fined anymore with that of a single 
fixed-base oscillator (AviJes & Pérez-Rocha 14

). Also. it 
may be noted that this analogy amounts to equating the 
resonant values of w.~ X,. and .;;,7 .\', .. which implies that 
the maximum structural deformations of both the inter­
acting system and the replacement oscillator are reinted 
b h · ,~ma\ (-'¡ ')\-·nl:l\ y t e express10n A.. = (.¡,'e (.,',. • ,. . 

Comparison with solutions by other authors 

. ' . & B' 1 k ' L 4 ' Severa) authors (B1elak.- Jenmngs · 1e a·: uco ... 
Luco et al .. ' Wolf7

) have derived approximate expres­
sions for the system frequency and system damping. 
which are analogous to the ones presented herein. How· 
ever. even though our results are very s1milar to their 
analytical expressions. sorne slight ditferences exist that 
would be necessary 10 point out and discuss. 

First of all. such solutions were obtained by intro­
ducing two additional simplifying assumptions. wh1ch 
consist in neglecting the foundation depth and terms 
involving squares or products of the damping coeffi­
cients. Also, in sorne cases (Luco.4

·
5 Luco et a/ .. 6 

Wolf7
) the imaginary parts of the impedance functions 

of the soil were decomposed into two componen !S, one of 
them expressing the hysterei!C material damping and the 
other representing the viscous geometrical damping. 

For a soil without material damping. the complex 
frequency-dependent impedance function for any 
vibration mode of the foundation can be written as 

m= lz.r ( 17) 

The material damping may be approximately introduced 
by multiplying the stitfness K.., dependen! on the fre­
quency with the complex factor ( 1 + i2(,), where (, 
expresses the hysteretic damping ratio. This substitution 
leads lo 

i:,,. =K..,( 1 + i2((;,. + (,)): m= h.r ( 18) 
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where (.,, = wC.,j(2Km) represents thc ratio of the 
viscous radiation damping. This result indicates that 
total damping coefficients can be obtained as !he direct 
addition 'of both material and geometrical damping. 

Now, replacing (;,by(;,+(, and (;by C + (,. neglect­
ing products of (,, (,. (, and (, and finally substituting 
(.. = (w,/w,)(,. (~ = (w,fw•l<• and (; = (w,.jw,)(,. eqns 
(15) and (16) are reduced as follows: 

( 19) 

(20) 

These approximations for the system frequency and 
system damping are identical to the expressions reported 
by Luco4

·5 and Luco el a/6 for the case of surface 
foundation. For consistency, eqns (19) and (20) should 
be evaluated by considenng D =O in eqns (JO) and (12). 
and by using C h and C, appearing in eqns (JI) and ( 12). 
respectively, obtained from a purely elastic soil. Such 
approximations can also be shown lo be similar lo the 
expressions presented by Wolf,7 except for the first term 
of (, corresponding lo the structural damping which, for 
having been considered of hysteretic type (frequency 
independent), led lo an exponen! of only two instead 
of three as in the present analysis. Also, except for 
differences in notation, these results are identical to 
!hose reported by Bielak 15 and Jennings & B1elak.' 
who dealt jointly with the material and geometrical 
dampings as in the present study. 

Approximations lo the system period and system 
damping compared with the numerical solution are 
shown in F1gs JO and 11 for relative depths of the 
foundation D/ R =O and 1, respective] y. Effecllve 
periods and dampings are depicted in boxes for slender­
ness ratios of the s~ructure He/ R = 2 and 5. Extreme 
cases of foundation embedment and building slenderness 
are considered lo emphasize the differences among 
solutions. The res! of the characteristic parameters 
were fixed constan! al values of M,j(p,rrR1H,) = 0·15, 
v, = 0-45, H,/R = 10 and E/D = 1; 'similar behavior is 
observed for other values of these characteristic param­

·eters. For consistency, the numerical solution was 
computed by taking the linear and rotary inertia of the 
foundation equal to zero, but the influence ofthe coupled 
impedance functions was included. 

The curves marked with the salid line and the di~erent 
segmented lines correspond to the numerical solutton 
and the different approximations, respectively. As 
expected, for surface foundations (D/R =O) Luco's 
solution is in good agreement with the numerical results 
from a practica] point of view; the accuracy in the period 
is better than that in the damping. Wolf's solution 
cannot reproduce the reduction in the structural damp­
ing with respect lo the fixed-base condition that arises in 

tall and slender structures (H,/ R = 5.). This is becaus' 
the structural damping assumed in its solution • 
hysteretic rather than viscous. Although the present 
solution is a littlc more in volved !han the other approxi­
mations. it is in general of higher accuracy !han them. 
particularly for embedded foundations and when the 
relative stiffness between thc structure and soil increases. 
Differences among· solutions come mainly from the fact 
that the foundation depth should be considered not only 
in calculating the foundation stiffnesses. but also in 
deriving tlie effectJve system parameters as in the present 
approximation. Such differenccs cnlargc as the relative 
stiffness between the structure and soil increases. being 
most pronounced in the system damping of short 
and squat structures (H,,f R = 2). lntroducing damping 
terms of second order seems lo be not relevan! for 
slenderness ratios H,/ R 2 2 and stiffness ratios (H,T,)f 
(H,,T,) S 2. which correspond to coupled systems wllh 
low to modera te damping. 

Even though the present solution proves to be more 
precise than the other approximí1tions. it is not recom· 
mended for coupled systems with high damping. In this 
case. the numerical solution should be preferred beca use 
it represents a simple and more accurate approach. which 
also accounts for the influence of the coupled impedance 
functions. For practica] purposes. the relative impor· 
lance of the coupling mode can be very significan! fo. 
short and squat structures with deep foundation in total 
contact with the surrounding soil. 

CONCLUSJONS 

The effects of the foundation embedment and ]ayer depth 
on the effective period and damping of structures inter­
acting with the soil have been evaluated. by applying a 
numerical solution for a kind of soil-structure system 
that is commonly used in seismic codes. The interaction 
model takes into account the foundation depth. the 
degree of contact between the sml and the foundation 
walls, and the depth of the soil layer. for a cylindrical 
foundation embedded in a homogeneous stratum with 
rigid base. The soil is replaced with appropriate 
tmpedance functions, so that linear springs and viscous 
dashpots dependen! on the excitation frequency are used. 
Extreme cases offoundation embedment and layer depth 
were studied to emphasize the interaction effects. Als..,_ 
the sidewall height was considered variable. the extreme 
cases being the one of not existing sidewall and that of 
sidewall extending along the entire foundation depth. 

Results show that the influence ofthe linear and rotary 
inertia of the foundation on the effective period an 
damping of coupled systems is insignificant, as ha> 
been shown by other authors for the case of surface 
foundations on a half-space. It is concluded that the usual 
assumption of neglecting these ciÍaracteristic parameters 
may be permissible in deriving single approximations 

Js 
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Fig. 10 .. Comparison of the present solution with other exact and approximate results. Effective periods and dampings of soil­
structure systems for a surface foundation with D/ R =O are shown inside ofboxes corresponding to H,./ R = 2 and 5; (,. = (

5 
= 0·05, 

v, = 0-45, H,/R = 10 and E/D =l. 

for the effective system parameters, which are widely 
used in practica! applications. Also, it is found that 
generalizing from representative average values of. the 
soil mass density is not possible, because of its large 
influence on the system period; the system damping 
is little sensitive to variations of this characteristic 
parameter. 

It is confinned that the system period decreases and 
!he system damping increases · with the foundation 
embedment only for footings with sidewall in total 
contact with the surrounding soil. Results show that 
!he effective system parameters for footings without 

sidewall or with sidewall in null contact with · the 
surrounding soil behave opposite to those<:urresporiding 
to the interface condition of total contact. The system 
damping is most affected by the degree of contact 
between the soil and the footing walls. In general, the 
smaller the structure slenderness and the shallower the 
soil !ayer, the more is the inftuence of the foundation 
depth and the sidewall height on the system damping. 
Also, it is found that the influence of the layer depth on 
the system period is practically insignificant, whereas 
the system damping increases significantly with this 
characteristic parameter, meaning that the damping · 
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Fig. 11. Companson of the present solut10n w1th other exact and a¡)proximate results. Effective PCriods and dampings of soil­
structure systems for an embedded foundation wHh Dj R = 1 are shown ms1de of boxes corresponding to He/ R = 2 and 5; 

(, = (, = 0·05. "' = 0·45. H,/ R = 10 andE/ D = l. 

capacity of the foundation for shallow strata is lower 
!han that for deep strata. The largest influence of the 
stratum depth on the system damping is for short and 
squat structures with deep foundation without sidewall. 

Introducing permissible simplifications, an approxi­
mate solution for the effective period and damping of 
coupled systems was obtained, which is in general of 
higher accuracy than other approximations reported by 
severa! authors. This is particularly importan! for 
embedded footings, beca use the foundation depth repre­
senting a key interaction parameter is explicitly con­
sidered. lt is also importan! for coupled systems where 

the contribution of both structural and foundation 
damping is relatively '1!tgh, since damping factors of 
second arder are taken into account. 

Finally, the influence of the foundation embedment 
and !ayer depth on the system period and system damp­
ing was evaluated by considering only the inertial inter­
action effects, since a harmonic motion with constan\ 
amplitude was used as support excitation. lt would be 
worth improving the interaction model by accounting for 
the kinematic interaction effects,- due to the differences 
between the foundation input motion and the surface 
free-field motion. 
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ENCAMISADO DE COLUMNAS DE CONCRETO 

l. TIPOS DE ENCAMISADO 

la) Con concreto armado 

Consiste en cubrir ó forrar todo ~1 fuste de la columna existente. con 
concreto de igual ó mayor resistencia, armado con varillas 
longitudinales y transversales. (Figura 1) 

1 b) Con acero laminado 

Consiste en cubrir o forrar, todo el fuste de la columna existente. con 
placas de acero laminado, dobladas y/ó soldadas, o bien una 
combinación de ángulos y placas soldadas entre sí. (Figura 2) 

El espacio que se forma entre la superficie exterior de la columna 
existente y las piezas de acero laminado, debe ser rellenado con 
concreto ó mortero de cemento-arena. 

le) Con una combinación de acero laminado y concreto 

Consiste en cubrir ó forrar todo el fuste de la columna existente. con 
peifiles metálicos laminados que solo ocupan parte de la nueva 
sección~transversal, complementada con concreto armado, que a su 

. vez, sirve de empaque y contac;to entre el concreto existente y las 
nuevas piezas metálicas. (Figura 3). 

ld) Con alambre o bandas envolventes 

Consiste en colocar manual o mecánicamente, alambres, varillas, ó 
placas flexibles, al rededor' de la sección transversal existente. Estos 
nuevos "elementos pueden ser adheridos o solo ajustados por tensión 
durante su colocación, generalmente en forma continua a modo de 
espiral o zuncho perimetral. 

Ing. Osear de la Torre Rangel 



2. MOTIVOS PARA ENCAMISAR 

2a) Para asegurar un confinamiento transversal del concreto existente, 
por defecto de estribos. 

2b) Para incrementar la Ductilidad de la columna, especialmente en su 
zona de junta o conexión con otras piezas de la estructura. (Figura 4 ). 

2c) Para incorporar mayor acero de refuerzo longitudinal y aumentar 
el área de la sección transversal. · 

2d) Como elemento de reparación local, por falla de la columna 
existente. 

2e) Para facilitar la conexión con elementos del refuerzo de trabes del 
inarco o estructura común. 

3. AJUSTE ENTRE CAMISA Y COLUMNA 

3a) Preparación de la superficie existente 

Ha quedado demostrado en diferentes · países, y con varias 
investigaciones, que solo basta una acción de "picado ligero" ó 
eliminación de la superficie lisa del concreto existente, provocando 
una rugosidad sensible al tacto, para garantizar la unión entre el 
concreto viejo y el mortero o concreto nuevo. 

No existe especificación del grado de rugosidad, aunque las 
referencias escritas y verbales señalan profundidad del picado, del 
orden de 1 mm á 2 mm, a modo de "martelinado ligero", y 
adicionalmente una limpieza y eliminación de polvo, pintura, y 
material suelto. 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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No es necesaria la aplicación de líquido o material adherente. pero si 
es recomendable el humedecimiento de la superficie ·del concreto 
existente, para evitar que este, le quite agua a la nueva mezcla 

3b) Colado del concreto para la camisa 

El concreto que rodeará la sección transversal existente, debe colarse 
de preferencia en tramos no mayores de 2 mts de altura, a través de 
"ventanas" de colado, en la cimbra, o en la estructura existente. En 
esta acción de colado, deberá asegurarse que no quede aire atrapado. 
vibrando interna y externamente, golpeando la cimbra o forro 
metálico, y formando orificios de control, que permitan salida del aire 
y sirvan como testigos del llenado total. 

El uso de aditivos fluidizantes ó expansivos no es indispensable y 
debe decidirlo el constructor dependiendo de su cimbrado, facilidad 
de colado y fluidez de su mezcla. 

3c) Mezclas y morteros para "empaque" y "ajuste" 

Las camisas metálicas que ocupan parte de la nueva sección 
transversal, como pueden ser ángulos laminados en las esquinas de 
secciones existentes, y que no dejan espacio suficiente para colado de 
concreto nuevo, requieren la colocación de mezclas de cemento­
arena, generalmente con aditivos fluidizantes, que garanticen el 
ajuste ó empaque. 

La colocación de esta mezcla fluida es laboriosa, requiere de personal 
capacitado, con pruebas previas en la propia obra, y colocación 
previa de material de "calafateo" en los bordes del perfil metálico, 
que evite la pérdida de la mezcla antes de su fraguado. 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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4. CRITERIOS PARA ANALISIS Y DISEÑO 

4a) Análisis 

Si el nuevo concreto, las nuevas piezas de acero laminado, así como 
el nuevo acero de refuerzo, se logran incorporar en toda la longitud 
del fuste de la columna existente, se tendrá un nuevo demento con 
sección transversal ampliada . 

. Al presentarse acciones sísmicas, se inducirán flexiones y cargas 
axiales, que las resistirá la sección nueva,. modificada. con toda su 
inercia actuando, para efecto de rigidez del marco al que pertenece 

Las deformaciones axiales, y las consecuencias de desplomes y 
excentricidades que tenga la columna existente, se verán reducidas ó 
anuladas por la presencia del encamisado, al actuar cargas vivas y 
cargas sísmicas. 

4b) Diseño 

Un criterio de diseño consiste en ignorar el acero de refuerzo de la 
columna existente, para las nuevas acciones sísmicas, aceptando 
valor de fe del nuevo concreto, para toda la sección. 

Dentro de este criterio, resulta conservador suponer que la carga axial 
permanente, ha sido tomada por la sección existente, durante su vida 
útil, provocando los esfuerzos y "deformaciones correspondientes. por 
lo que no deberá sumarse a los elementos mecánicos debidos a 
sismo, a menos que la columna existente hubiera sido dañada. 

5. NECESIDAD DE INVESTIGACION Y NORMA TIVIDAD 

Ing. Osear de la Torre Rangel 
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(Ver figuras (5) v (6) 

ESPECIFICACIONES (AISC) 

A. Las especificaciones LRFD (AISC) no proporcionan requisitos 
detallados para la separación entre barras de refuerzo, por lo que es 
consejable referirse a las recomendaciones del ACI. 

B. Para que se puedan usar las especificaciones LRFD, p > 4%. 

lng. Osear de la Torre Rangel 
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C. Si se usa perfil de acero ahogado en concreto, deberán usarse varillas 
longitudinales, continuas a través de los pisos. 

¡- b. "1 

.. lri 1 ~ 
lb· 
1 

f-t 

3.8 cm 

" S = Sep de estribos :S .::. b min 
3 

as (estribos) ~ 0.0452 (~ J 
~.54. 

Recubrimiento mínimo 

D. f'c > 200 kg/cm2 (concreto normal) 
f'c > 300 kg/cm2 (concreto ligero) 

E. fY < 4000 kg/cm2 (para el. acero corrugado - varillas) 

e < 0.0018 (para asegurar que. no hay desconchamientos en el 
concreto). 

Ing: Osear de la Torre Rangel 
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b 

F 1-1[. 11 

+- lt 

t>b/uY 
V3E 

t > b (0.02) 

(b) ó (D) 

cm 

lO cm 

20cm 

25 cm 

30cm 

40cm 

50 cm 

60cm 

D ., 

{~~ 

~) 
t >D /uY 

V Si 

t > D (0.0123) 

t8 b t 

1 
0.20 cm 

0.40 cm 

0.50 cm 

0.60 cm (l/4)" 

0.80 cm (5/16)" 

1 O cm (3/8)" 

1.20 cm ( 1/2)" 

Para evitar pandeo antes de fluir. 

Para acero (A36) oy = 2530 

ver tabla siguiente 

t min (cm) 

t-- D...,¡._ 

B 
0.12 cm 

0.25 cm 

<UOcm 

0.34 cm 

OA9cm 
. '! .. ) 0.61 cm ', 4; 

o 74 cm 

G. Cuando la columna compuesta tiene más de un perfil de acero, 
estos deben de conectarse con barras o placas de unión, para evitar 
el pandeo de los perfiles individuales antes de que el concreto 
endurezca. Después de que el concreto ha endurecido, se supone 
que todas las partes de la columna, trabajan como una unidad para 
resistir la carga. 
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RESUMEN 

Se presenta una revisión de los criterios adoptados en reglamentos sísmicos para 
considerar los efectos de sitio e interacción suelo-estructura. Se hace referencia a los 
dos códigos sísmicos más importantes del país: las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo del Reglamento de Construcciones del 
Distrito Federal (NTCDS-DF) y el Manual de Diseño por Sismo de la Comisión 
Federal de Electricidad (MDS-CFE). Este último no tiene el carácter de reglamento, 
pero en la práctica funciona como una guía normativa de gran utilidad, no sólo para 
la determinación de riesgo sísmico en el territorio nacional, sino también para la 
definíción de criterios de diseño sísmico para estructuras convencionales e 
industriales. Asimismo, se comentan los modelos simplificados en que se han basado 
los estudios que han llevado a la estipulación de tales criterios. No todos los efectos 
de sitio e interacción suelo-estructura . se consideran explícitamente en las 
recomendaciones sísmicas vigentes. Los efectos ignorados se discuten aunque sea 'de 
forma somerá, a fin de que en la práctica se tengan presentes las limitaciones 
reglamentarias que derivan del estado actual del conocimiento. 

INTRODUCCION 

El problema de las condiciones de sitio y la mteracción dinámica entre el suelo y la 
estructura ha adquirido relevancia ·en los últimos año~ como resultado, 
principalmente, de los efectos producidos en las estructuras de la ciudad de México 
por los sismos de septiembre de 1985. Con base en la importancia de los fenómenos 
observados, se dec1dió entonces que Jos efectos de sitio e interacción suelo­
estructura más importantes se tengan en cuenta explícitamente en el diseño sísmico 
de estructuras desplantadas en sitios de suelo bland::> (Rosenblueth y Reséndiz, 
1988; Rosenblueth y Gómez, 1991 ). 

Debido a efectos locales, en formaciones de suelo blando las ondas sísmicas sufren 
importantes modificaciones con respecto a sus· características ~n sitios de terreno 
firme (Sánchez-Sesma, 1987). Las interfases entre estratos y las fronteras laterales 



producen un fenómeno de difracción múltiple que genera amplificaciones y 
atenuaciones en el movimiento del suelo. La importancia práctica de los efectos de 
sitio radica en que de ellos depende la caracterización del terreno de cimentación 
para fines de microzonificación sísmica, la cual es fundamental en la reglamentación 
sísmica. 

La presencia de irregularidades laterales puede tener efectos muy significativos en la 
respuesta del sitio. Sin embargo, es común que las estimaciones de los efectos de 
sitio se basen en resultados obtenidos de modelos unidimensionales que no toman en 
cuenta la influencia de estas irregularidades. Aunque se sabe que los efectos de 
irregularidades laterales crecen con la cercanía del sitio a los bordes y decrecen con 
el amortiguamiento material del suelo, aún no existen criterios prácticos para estimar 
estos efectos en la respuesta del sitio. 

Las NTCDS-DF y el MDS-CFE consideran los efectos de sitio por la vía de la 
microzonificación sísmica y el espectro de diseño. Para la clasificación del terreno 
de cimentación ante la ausencia de una microrregionalización, en el MDS-CFE se 
recurre al uso de una carta de microzonificación en función del periodo dominante y 
la velocidad efectiva del sitio. La dependencia de las ordenadas espectrales maximas 
en cada sitio con su periodo de vibración más largo sólo se considera en las NTCDS­
DF, gracias a la valiosa información recabada a través del monitoreo sísmico de la 
ciudad de México. 

La interacción dinámica suelo-estructura consiste en un conjunto de efectos 
cinemáticos e inerciales producidos en la estructura y el suelo como resultado de la 
flexibilidad de éste ante solicitaciones dinámicas. La interacción modifica 
esencialmente los parámetros dinámicos de la estructura así como las características 
del movimiento del terreno en la vecindad de la cimentación. 

El problema de interacción· suelo-estructura se puede descomponer en una parte 
inercial y otra cinemática · (Kausel y col, 1978). El alargamiento del periodo 
fundamental de vibración, :-1 incremento- o la reducción del amortiguamiento y la 
modificación de la ductilidad de la estructura, con respecto a los valores que tendría 
en su condición de base rígida, son producidos por la interacción inercial. debido 
fundamentalmente a la inercia y elasticidad del sistema acoplado. Por su parte, la 
interacción cinemática reduce la traslación de la cimentación e induce torsión y 

. cabeceo en ella, a la vez que filtra los componentes de alta frecuencia de la 
excitación, debido esencialmente a la rigidez y geometría de la cimentación. 

Usualmente, es conservador efectuar sólo el análisis de interacción inercial, siempre 
y cuando los efectos de sirio sean considerados en la determinación del movimiento 
sísmico en la superficie del terreno, el cual se toma como la excitación efectiva en la 
base de la cimentación. Aunque esta excitación no tiene componentes de rotación, 
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generalmente es más desfavorable que el movimiento efectivo que se obtiene de un 
análisis de interacción cinemática. 

Como se sabe, el periodo fundamental de la estructura interactuando con el suelo 
siempre se incrementa, porque el sistema acoplado tiene una flexibilidad mayor que 
la de la estructura supuesta con base rígida (Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y 
Meek, 1974). También se sabe que el amortiguamiento del sistema acoplado 
generalmente se incrementa, porque existe una disipación adicional de energía 
producto de los amortiguamientos material (comportamiento histerétíco) y 
geométrico (radiación de ondas) del suelo (Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y 
Meek, ·1974). Como la interacción suelo-estructura reduce la efectividad del 
amortiguamiento estructural, es posible que el amortiguamiento efectivo del sistema 
acoplado sea menor que el amortiguamiento de la estructura con base rígida, a 
menos que esta reducción sea compensada por el incremento debido al 
amortiguamiento del suelo. 

Aún no se han desarrollado expresiones para evaluar el incremento o la reducción en 
las demandas de ductilidad de sistemas suelo-estructura con respecto a los valores 
correspondientes de la estructura supuesta con base rígida. En consecuencia, 
actualmente no es posible determinar sencillamente la resistencia de fluencia de un 
sistema acoplado que, ante una excitación dada, se requiere para limitar la ~emanda 
de ductilidad a una ductilidad disponible especificada. Solamente se ha sugerido que 
la ductilidad del sistema acoplado se reduce, según se infiere del comportamiento de 
una estructura de un· grado de libertad con comportamiento elastoplástico, cuya 

· ductilidad es función decreciente del alargamiento · del periodo por interacción 
(Rosenblueth..y Reséndiz, 1988). 

Las modificaciones por interacción del periodo fundamental, el amortiguamiento y 
la l::luctilidad pueden conducir a respuestas estructurales mayores o menores, 
dependiendo de la posición de los periodos resonantes del espectro de respuesta y 
los niveles de amortiguamiento y ductilidad. Usualmente, los criterios de diseño 
adoptados en códigos sísmicos consideran los efectos de interacción sólo en el 
periodo y amortiguamiento. A pesar de que se pueden introducir errores del lado de 
la inseguridad, los efectos de interacción en la ductilidad suelen despreciarse puesto 
que no se conocen con certidumbre las implicaciones que tienen en la respuesta 
estructural. 

Las recomendaciones sísmicas actuales para tener en cuenta los efectos de 
interacción son todavía muy limitadas. En las NTCDS-DF se considera la influencia 
de la interacción inercial sólo en el periodo fundamental, mientras que en el MDS­
CFE se hace tanto en el periodo como en el amortiguamiento del modo fundamental. 
Sin embargo, en ninguna de las dos normas se especifican criterios para incluir los 
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efectos inerciales en la ductilida-d estructural, ni para introducir la influencia de la 
interacción cinemática en el movimiento de la cimentación. 

MODELO PARA EFECTOS DE SITIO E INTERACCION 

"En la respuesta sísmica de estructuras intervienen varios factores que tienen que ver 
con la fuente, el trayecto, el sitio y la estructura misma. Con objeto de simplificar el 
cálculo de dicha respuesta se acostumbra adoptar como excitación de diseño un 
temblor característico definido en condiciones de terreno firme, de suerte que Jos 
efectos de fuente y trayecto se consideren implícitamente. De esta forma sólo faltaría 
tomar en cuenta los efectos· de sitio e interacción suelo-estructura en la 
determinación de la respuesta estructural. Para llevar a cabo esto último se utiliza .un 
modelo simplificado como el que se muestra en la fig 1 (Rosenblueth y Reséndiz, 
1988), formado por un estrato equivalente y un oscilador elemental ·en 
representación del subsuelo del sitio y el modo fundamental de la estructura, 
respectivamente. 

• 

'""1'igura l. Modelo para considerar efectos de sitio e interacción suelo-estructura. 

En este modelo los grados de libertad del conjunto son la deformación de la 
estructura, X,, el desplazamiento relativo de la cimentación, Xc, y la rotación del 
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cimiento, <l> e. Además, D es la profundidad de desplante de la cimentación. 7; y (, 
son el periodo y la relación de amortiguamiento del modo fundamental de la 
estructura supuesta con base indeformable, respectivamente, mientras que M, y H, 
son la masa y altura efectivas de la estructura con base rígida vibrando en su modo 
fundamental, respectivamente, las cuales se definen como (Jennings y Bielak. 1973): 

""m x' L. " " 
" 

"L.m.x.h. 
H =_,·~-­

e ¿m,x, 
" 

(1) 

.. 
(2) 

donde x. es el desplazamiento modal del n-ésimo nivel localizado a la altura h. 
sobre el desplante y m. es la masa de dicho nivel; las sumatorias se extienden sobre 
todos los pisos. Asimismo, T, y /3, son el periodo dominante de vibración y la 
velocidad efectiva de propagación del sitio, respectivamente, los cuales se relacionan 
con la profundidad H, del estrato de suelo mediante (Newmark y Rosenblueth, 
1971) 

T = 4H, 
' /3, 

(3) 

La velocidad efectiva del sitio puede aproximarse mediante el promedio de las 
lentitudes del perfil estratigráfico, de acuerdo con 

/3, = Hh 
2:.-" 
".P. 

(4) 

donde Pm y h. son la velocidad de cortante y el espesor del n-ésimo estrato; la 
sumatoria se extiende sobre todos los estratos. 

REPRESENT A.CION DE EFECTOS DE SITIO 

A .nivel de reglamento de construcciones los efectos de sitio se tienen en cuenta 
mediante la microzonificación sísmica y el espectro de diseño. La rnicrozonificación 
consiste grosso modo en agrupar los suelos en función de los valores esperados de 
ordenadas espectrales máximas y en asignar a cada grupo su espectro de diseño. La 



respuesta espectral de sitio depende de varios factores que caracterizan la· geología 
superficial del lugar. Sin embargo, para fines prácticos puede suponerse que dicha 
respuesta se relaciona sólo con dos parámetros que conservan las características más 
relevantes de la formación de suelo, como son el periodo dominante de vibración y 
la velocidad efectiva de propagación del sitio, En lo que sigue se examina el criterio 
especificado en las NTCDS-DF para considerar el periodo dominante del sito en la 
determinación del espectro de diseño. 

Contornos de Respuesta Espectral 

En las NTCDS-DF se pretende reconocer la dependencia de los espectros de 
respuesta con respecto al periodo dominante del sitio. Para ilustrar esto es 
conveniente representar los efectos de sitio mediante curvas de isoaceleración 
espectral referidas a dos ejes ortogonales correspondientes a los periodos naturales 
de vibración de la estructura y el sitio. A estas curvas de respuestas máximas de un 
oscilador elemental sobre un manto simple, en función del periodo natural de la 
estructura y el periodo dominante del sitio, se les ha definido como contornos de 
respuesta espectral. El procedimiento de cálculo para la determinación de estos 
contornos se lleva a cabo como se indica a continuación. 

Excitación.- Se postula como movimiento de control un temblor caractensuco 
especificado en el afloramiento de la roca basal, para el que se calcula su espectro de 
aceleraciones de Fourier dado por (Clough y P!'!nzien, 1975) 

(5) 

donde X, representa el movimiento de control y w expresa la frecuencia de 
excitación. 

Sitio.- Se obtiene la función de trasferencia del estrato equivalente ante la incidencia 
vertical de ondas de cortante, mediante (Newmark y Rosenblueth, 1971) 

en donde 

1 
Q,(w)= . 

cos(k,H,) + 1 psen(k,H,) 

p= p,/3, 
PJl. 

(6) 

(7) 



es Ja·relación de impedancias entre el estrato y la roca basal y k, = (u/ /1, es el número 
de onda de cortante del estrato; P •. , y fl •. , son la densidad y velocidad de corte del 

.suelo, respectivamente, ya sea del estrato (subíndice s) o la roca basal (subíndice 
o). La base del estrato se considera flexible para tener en cuenta la presencia del 
amortiguamiento geométrico, producto de la irradiación de ondas hacia la roca basal: 
el amortiguamiento material de tipo histerético se introduce reemplazando fl •. , por 

/1.,(1 +¡,;.,).siendo,;., el amortiguamiento del suelo. . . . 

Estructura.- Se determina la función de trasferencia del oscilador elemental sujeto a 
excitación en su base, como (Clough y Pénzien, 1975) 

( )
-] 

ca' ca 
Q,(w)= -,--1-i2,;,-

m e {JJ e 

(8) 

donde ca,= 2rr/T, es la frecuencia natural de la estructura. 

Contornos de respuesta.- Conocidos el espectro de aceleraciones de Fourier de la 
excitación así como las funciones de trasferencia del sitio y la estructura. se obtiene 
el espectro de amplitudes de Fourier de la respuesta estructural, por medio de 

(9) 

Con base en este espectro y la duración del movimiento en el sitio de interés, 
estimada como 

D=D+02T, 
J o ~J 

( 1 O) 

donde, D. es la duración del movimiento en roca basal, se calculan los valores 
esperados de las respuestas máximas mediante la teoría de vibraciones casuales 
(Boore, 1983; Boore y Joyner, 1984),- para cualquier configuración de sitio y 
estructura definida por los periodos naturales de vibración T, y T,. Las aceleraciones. 
espectrales obtenidas de esta manera representan las cotas de los contornos de 
respuesta. 

Es conocido .que Jos periodos dominantes en sitios del valle de México alcanzan 
valores hasta de cinco segundos. Similarmente, las estructuras ahí desplantadas 
pueden llegar a tener periodos fundamentales del mismo orden. Esta situación 
sugiere que los análisis de la respuesta sísmica espectral cubran el intervalo de 
periodos de vibración, tanto de la estructura como del sitio, comprendido entre O y 
5 s. Para propósitos de cálculo se adoptaron Jos valores convencionales p = 0.1, 



~. = 0.03, ~' = ~. = 0.05 y v, = 0.5. Asimismo, la excitación considerada en terreno 
firme corresponde al componente EW del temblor del 19 de septiembre de 1985 
( 19/IX/85) registrado en la estación CU, cuya duración estimada de la etapa intensa 
es de 40 s. 

"' 1-

4 

3 

QL-~~~~----~----~------~----__J 

o 2 3 4 5 

Te (s) 

Figura 2. Contornos de respuesta espectral para el temblor del 19 de septiembre de 
1985. 

En la fig 2 se ilustra la forma típica de los contornos de respuesta espectral. En ellos 
se observa que las respuestas resonantes asociadas al modo fundamental del sitio se 

. registran a lo ·largo de una línea imaginaria con pendiente uno, es decir, cuando el 
periodo natural de la estructura coincide con el periodo dominante del sitio; las 
respuestas resonantes asociadas a modos superiores del sitio 'se registran sobre rectas 
con pendientes tres y cinco. Los contornos espectrales revelan el escenario gen~l 
de la respuesta sísmica espectral y son de gran utilidad para identificar los sitios 
donde se presentarían las mayores respuestas espectrales ante un temblor 
característico postulado en terreno firme; en este caso, tales sitios resultan ser los 
que tienen periodos dominantes de T, = 2 s. Si se realizan cortes en T, = 0.55, 2 y 3.5 s 
pueden inferirse los espectros de respuesta que se esperarían en los sitios VIV, SCT 
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Figura 3. Espectros de respuesta obtenidos de los contornos espectrales (línea 
continua) y calculados in situ (línea punteada) para los sitios VIV, SCT y 
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y CAO, respectivamente, los cuales son una buena aproximación de aquéllos que se 
obtienen con las excitaciones registradas en esas estaciones, como se muestra en la 
fig 3. A partir de los contornos de respuesta se puede· deducir la forma en que varían 
las ordenadas espectrales máximas con el periodo dominante del sitio; en la fig 4 se 
exhibe la curva que se obtiene al hacer un corte a lo largo de la recta con pendiente 
uno en el plano de periodos sitio-estructura. 
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Figura 4. Variación de las ordenada5 espectrales máximas con el periodo 
dominante del sitio. 

Espectros de Diseño 

Es la primera vez que en los reglamentos_ mexicanos se considera la reducción de las 
ordenadas espectrales de diseño en función del periodo dominante del sitio. La 
variación de las máximas ordenadas espectrales en cada sitio con su periodo de 
vibración más largo presenta reducciones significativas para periodos cortos y largos 
con respecto al periodo caracteristico de T, = 2 s. Por su carácter innovador, las 
disposiciones reglamentarias correspondientes se basaron en modelos simplificados 
que condujeron a recomendaciones particularmente sencillas,. las cuales son 
aplicables solamente a las zonas II y III. 

Las NTCDS-DF especifican espectros de diseño para cada una de las zonas 
geotécnicas en que se divide el valle de México. En la tabla 1 se indican los 
parámetros que se requieren para la construcción de dichos espectros. Las ordenadas 
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espectrales de aceleración, como fracción de la gravedad, se obtienen usando las 
siguientes relaciones: 

(11) 

a= e; si T. ( T. ( T. ( 12) 

a = ( T. )'e· si T ) T. T , • b 

• 
(13) 

donde T. es el periodo natural de vibración de la estructura, e es el coeficiente 
sísmico, T. y T. son los periodos caracteristicos que delimitan la meseta del espectro 
de diseño y r es el exponente que asigna la forma en que decrece su parte curva. 

Tabla l. Parámetros del espectro de diseño para estructuras del grupo B 

Zona T, (s) T. (s) r e 

I 0.2 0.6 1/2 0.16 
ll 0.3 1.5 2/3 0.32 
III 0.6 3.9 1 0.40 

Si se conoce el periodo de. vibración más largo del SitiO, el valor del coeficiente 
sísmico puede ser menor que el que se requerirla de no aplicarse el Apéndice A4 de 
las NTCDS-DF. La reducción estipulada para el coeficiente sísmico en función del 
periodo dominante del sitio está dada por 

e 
16 T, 
4-+~'2 

(14) 

Esta expresión es de carácter empírico; para su calibración se utilizó el espectro de 
respuesta en el sitio SCT para el temblor del 19/IX/85. Con ella no se obtienen 
reducciones del coeficiente sísmico para T, = 2 s, ya que en esos sitios es donde se 
han registrado las máximas aceleraciones producidas por un sismo. La variación del 
coeficiente sísmico con el periodo dominante del sitio se muestra en la fig 5. Con 
líneas discontinuas verticales se marcan las fronteras entre zonas geotécnicas como 
si correspondieran a T, = 0.5 y 1 s para las zonas 1-II y II-III, respectivamente, lo cual 
es cierto de forma muy aproximada. A la vez, con lineas discontinuas horizontales se 
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marcan Jos valores del coeficiente sísmico para cada zona geotécnica cuando se 
ignora la dependencia con el periodo del sitio. 

Para la determinación de Jos espectros de diseño que se estipulan en las NTCDS-DF 
se utilizaron los espectros de amplitudes de Fourier de aceleración que se muestran 
en la fig 6; ellos corresponden a los cuatro temblores representativos que se supone 
son los más peligrosos para la ciudad de México. Postulando estos sismos como 
movimientos de control se calcularon los cqntomos de respuesta espectral que 
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O~ll---~------------L-------~ 
o 2 -3 4 5 o 2 3 4 5 

Te (s) Te (s) 

Figura 7. Contornos de respuesta espectral para los eventos seleccionados como 
temblores de diseño. · 



aparecen en la fig 7, los cuales están escalados con el factor 0.4 ( Rosenblueth y coL 
1989) que está implícito en los espectros de diseño especificados en las NTCDS-DF. 

A partir de estos contornos de respuesta se infieren las variaciones de las ordenadas 
espectrales máximas con el periodo dominante del sitio, las cuales se muestran en la 
fig 8. Los resultados que suministra la ec 14 se indican con línea gruesa continua; 

· con línea gruesa discontinua se muestra la curva correspondiente al sismo del 
19/IX/1985. Las líneas delgadas correspqnden a los temblores de Guerrero(-). 

Normal, Acambay y Local(···) que afectarian seriamente al valle de México. Para 
sismos de subducción se confirma que la posición de los máximos espectrales se 
encuentra cubierta por la expresión estipulada en las NTCDS-DF. Sin embargo, debe 
tenerse en cuenta que puede haber temblores de magnitud comparable con la del 
sismo del 19/IX/85 pero con amplitudes anómalas para frecuencias bajas. lo que 

· originaría respuestas espectrales máximas en sitios con 7;>2 s. Asimismo, pueden 
generarse temblores de fallamiento normal o local que conduzcan a respuestas 
espectrales máximas en sitios con T, ( 2 s. Estas posibilidades sugieren que la ec 14 
se;:¡ revisada con mayor profundidad, a la luz de la información de registros sísmicos 
y los resultados de predicción de movimientos fuertes . 
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El conocimiento del periodo dominante del sitio pennite adicionalmente disminuir el 
periodo caracteristico T. y aumentar el periodo caracteristico T. con respecto a los 
valores que tendrian de no conocerse ese parámetro.' Las variaciones especificadas 
de 7~ y 7~ en función de T, son las siguientes: 

{
T" = 0.64 T, 

Zona II r. = 1.2 T, 

{
T =Max(0.35T,,064s) 

Zona III " r. = 1.2 7; 

( 15) 

( 16) 

Estas expresiones también son de carácter empírico; con ellas se pretende que el 
espectro de diseño cubra las respuestas estructurales máximas asociadas tanto al 
modo fundamental como al segundo modo del sitio. En vista de que estos periodos 
caracteristicos delimitan el intervalo de ordenadas espectrales máximas, las 
condiciones favorables serán aquéllas donde Ta aumente y T. disminuya. Suponiendo 
que las fronteras entre las zonas geotécnicas corresponden a T, = 0.5 y 1 s, el valor de 
T" siempre será mayor cuando se conozca T,. Sin embargo, el valor de T. en la zona 
III sólo será menor cuando :r; (3. 25 s, ya ·que si se desconoce :r; debe tomarse 
T. = 3 9 s mientras que al conocerlo se debe tomar T. = 1.2 T,. 

Contornos Espectrales de Diseño 

El conocimiento de T, conduce, en general, a espectros de-diseño reducidos. Toda la 
gama de estos espectros puede observarse mediante el uso de contornos de diseño, 
los cuales tienen una concepción similar a la de los contornos de respuesta. En la fig 
9 se reproducen los contornos de diseño que se obtienen al unir puntos de igual 
aceleración espectral, calculada ésta según las ecs 11-16. Al realizar cortes en 
secciones horizontales se obtendrian los espectros de diseño reducidos para el 
periodo del sitio de interés. Así. cortes en· T, = 0.55, 2 y 3.5 s resultan en los espectros 
de diseño de la fig 1 O, los cuales son aplicables a los sitios VIV, SCT y CAO, 
respectivamente. 

En la fig 11 se puede ver la comparacwn entre los contornos de diseño que se 
derivan de las NTCDS-DF y los contornos de respuesta que se obtienen del modelo 
unidimensional para el temblor del 19/IX/85, escalados corre) factor 0.4 adoptado 
en dichas nonnas. Se nota que la tendencia de respuestas espectrales es muy 
semejante. Los contornos de diseño envuelven apropiadamente a los contornos de 
respuesta. Las respuestas resonantes, asociadas tanto al modo fundamental. como al 
primer modo superior del sitio, son cubiertas satisfactoriamente. Esta fonna de 
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_ __ _ _ Figura 9. Contornos espectrales de diseño considerando las vanac10nes con el 
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proceder debe extenderse a todos los mecanismos de generación de temblores que 
afectan peligrosamente a la ciudad de México, incorporando la información del 
monitoreo sísmico y los resultados de la estimación de movimientos fuertes. 

REPRESENTACION DE EFECTOS DE INTERACCION 

Para fines de reglamentación sísmica, los efectos de interacción se acostumbra 
tenerlos en cuenta sólo en el modo fundamental, empleando para ello un enfoque 
simplificado que consiste en reemplazar el sistema acoplado por un oscilador 
equivalente con base . rígida caracterizado con el periodo y amortiguamiento 
efectivos del sistema acoplado. Con estos parámetros efectivos puede entonces 
recurrirse a espectros de diseño estándar para obtener las aceleraciones enla 
estructura en términos de su periodo y amortiguamiento (Veletsos y Meek, 1974). A 
continuación se examinan brevemente los criterios establecidos en el MDS-CFE 
para considerar Jos efectos de la interacción inercial en el periodo y 
amortiguamiento del modo fundamental, así como en el cortante basal de diseño. 
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Adicionalmente se examinan algunos resultados recientes orientados a la 
formulación de criterios prácticos para incluir, por un lado, los efectos inerciales en 
la ductilidad estructural y, por otro, la influencia de la interacción cinemática en el 
movimiento de la cimentación . 
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Figura 10. Espectros de diseño para los sitios VIV, SCT y CAO considerando las 
variaciones con el periodo dominante del sitio. 

Efectos Inerciales en el Periodo y Amortiguamiento 

En la fig 12 se muestran el sistema suelo-estructura y el oscilador de reemplazo con 
base rígida; el suelo se ha sustituido por resortes y amortiguadores dependientes de 
la frecuencia de excitación. Los resortes K • y K, y los amortiguadores C ¡; y C,, en 
los modos de traslación (indice h) y rotación (índice r ), suelen calcularse utilizando 
una cimentación circular equivalente de radio R (Siefferet y Cevaer, 1992); en el 
caso de pilotes, estos resortes y amortiguadores deben considerar su rigidez y 
amortiguamiento, respectivamente. Al despreciar la interacción cinemática se tiene 
que la excitación en la base del sistema acoplado y el oscilador de reemplazo es la 
misma. En estas condiciones, mediante la condición de equivalencia en el cortante 
basal resonante entre el sistema acoplado y el oscilador de reemplazo, se pueden 



! 

~ 1 
o \ 1 

o 2 3 4 

r. (s) 

Figura 11. Comparación entre los contornos de diseño y los contornos de respuesta 
- . - ----- parúrteiriblor ael 19 de septiemore de 1985~ - -- - - - - - -

obtener el periodo f. y amortiguamiento ~. efectivos del sistema acoplado. En el 
MDS-CFE se recomiendan las siguientes expresiones: 

i; = ( r,' + r,' + r,' r" ( 17) 

donde T, y T; son los periodos naturales que tendria la estructura si fuera 
infinitamente rigida y su base sólo pudiera trasladarse o rotar, respectivamente, es 
decir: 

T. = 2n( M, )li' 
' K,(w.) . 

(19) 
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(
M,(H, +D)'J'I' 

7;=2;r K(-) 
' (J). 

(20) 

en tanto que ;, y ( son los amortiguamientos del suelo en los modos de traslación y 
rotación, respectivamente, esto es: 

iíJ, C,(iíJ,) 
s, = 2K (- ) 

' (J). 

(21) 

(22) 

donde w, = 2.1r/i; es la frecuencia efectiva del sistema acoplado. Estos parámetros 
efectivos son aproximados, pues se han despreciado la masa de la cimentación y su 
momento de inercia, así como el acoplamiento en traslación y rotación de la rigidez 
dinámica del cimiento. 

M. 
f/·//j . . . 

<1>, 

1 

~x, 

Figura 12. Sistema suelo-estructura y oscilador de reemplazo con base rígida. 

El grado de aproximación de estas expresiones y otras similares es bastante bueno 
para fines prácticos, como se puede apreciar en las figs 13 y 14 donde se comparan 
resultados de diferentes autores (Avilés y Pérez-Rocha, 1995b) para las 
profundidades de desplante de la cimentación D/ R =O y!, respectivamente. El 
mayor problema del enfoque del oscilador de reemplazo se tiene para cimentaciones 
enterradas en un estrato de suelo, ya que las diferencias entre las funciones de 
trasferencia del sistema acoplado y el oscilador de reemplazo pueden ser muy impor-
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v, = 0.45, H./ R = 10 y D/ R =O (cimentación superficial). 
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tantes, dependiendo no sólo del ·enterramiento del cimiento D/ R y la profundidad 
del estrato de suelo H,j R, sino también de la esbeltez de la estructura H,/ R y el 
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contraste de rigidez entre la estructura y el suelo H,T,/ H, T,, según se aprecia en la 
fig 15 para diferentes escenarios de interacción. En algunos casos, la forma de la 
función de trasferencia del sistema acoplado ya no puede ser ajustada por medio de 
la función de trasferencia de un oscilador elemental, debido esencialmente al alto 
nivel de amortiguamiento. Esta situación no ha sido reconocida explícitamente en 
los códigos sísmicos, puesto que se permite la aplicación del enfoque del oscilador 
de reemplazo sin ninguna restricción. Resultados como estos sugieren que d1cho 
enfoque no es recomendable para H./R(2 en el intervalo H))H,T,)I, cuando la 
cimentación es profunda (D/ R)l) y el estrato de suelo es superficial (H,/ R(3). 

Conocidos el periodo y amortiguamiento efectivos del sistema acoplado, el cortante 
basal de diseño se obtiene como el cortante de la estructura con base rigida menos ra 
reducción por interacción en el cortante del modo fundamental, de acuerdo con la 
expresión (ATC, 1978) 

(23) 

donde a y Q' son la ordenada espectral y el factor reductivo por ductilidad valuados 
para T., en tanto que éi y (!' son los mismos parámetros pero calculados para i;; W 

y W. son los pesos total y efectivo de la estructura, respectivamente. Además, ~ 

expresa la variación de las ordenadas espectrales con el amortiguamiento; para 
periodos naturales que 'no sean demasiado pequeños, este factor se puede aproximar 
como (Rosenblueth y Reséndiz, 1988) 

~=(~J (24) 

donde los valores de k que se han recomendado son O 4, 0.5 y 0.6 para terrenos 
firme, intermedio y blando, respectivamente. 

Efectos Inerciales en la Ductilidad 

La influencia de la interacción inercial en la ductilidad estructural aún no es 
considerada explícitamente en los reglamentos sísmicos conocidos. Aquí se busca, 
por un lado, identificar los parámetros que tienen influenciá dominante en la 
respuesta de sistemas elastoplásticos con base flexible sujetos a movimiento sísmico 
y, por otro, plantear conceptos simples que sean de utilidad en la estimación de la 
respuesta de tales sistemas en términos de las propiedades de sistemas lineales con 
base rigida excitados de forma similar. 
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Despreciando 1~ interacción suelo-estructura, se han formulado reglas simples que 
relacionan de manera aproximada la deformación máxima absoluta de un sistema no 
lineal con la deformación correspondiente de un sistema lineal (Newmark y 
Rosenblueth, 1971 ). Se ha encontrado que, mientras el periodo natural inicial de 
sistemas inelásticos no sea excesivamente corto, las deformaciones m'áximas 
absolutas que sufren dichos sistemas son en promedio casi iguales a las que 
experimentan sistemas elásticos con , el mismo periodo natural y grado de 
amortiguamiento que tienen inicialmente los sistemas elastoplásticos. Tambil:!n se ha 
encontrado que, si un sistema melástico debe desarrollar un factor de ductilidad Ji, 
durante un sismo, la resistencia plástica .(coeficiente de cortante basal) requerida 
para que la demanda de ductilidad sea igual a la ductilidad disponible vale 
R,. =: Rm/ Ji,, donde Rm es la resistencia máxima del correspondiente sistema elástico; 

esto es cierto sólo para valores moderados y grandes del periodo natural. 

R 

( . .,,,;,;,, . 

· ~ Base flexible 

Figura 16. Relaciones fuerza-deformación de un sistema elastoplástico con y sm 
interacción. 

Con objeto de examinar los efectos de la interacción inercial en la ductilidad 
estructural. considérese un sistema elastoplástico de un grado de libertad cuya ley de 
comportamiento se muestra en la fig 16; las lineas continua y discontinua indican las 
relaciones fuerza-deformación correspondientes al sistema en su condición de base 
rigida y flexible, respectivamente. Su factor de ductilidad se define como el cociente 
de la deformación a la falla entre la deformación a la fluencia. Si se designa con X 
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y X,. las deformaciones al límite de fluencia del sistema sin y con interacción. 

respectivamente, las deformaciones máximas resistentes valen p,X, .y j¡J:., siendo 

J.l, y 'j¡, los factores de ductilidad del sistema sin y con interacción, respectivamente. 

Al tener en cuenta la interacción suelo-estructura, la rigidez del sistema disminuye 

de_ K a K= (r./i;)' K; en consecuencia, la deformación a la fluencia aumenta de X, 

a xy = (f;/7;)' x, y la deformación a la falla; se incrementa en la misma cantidad que 

se incrementa la deformación a la fluencia, esto es: 'j¡,X, = JJ,X,. + _\·, - X,. 

Sustitu~endo en esta expresión la relación X y 1 XV, se encuentra que el factor de 

.ductilidad del sistema con interacción es igual a (Rosenblueth y Reséndiz, !988) 

(25) 

En vista de que O( T./f. (1, al analizar esta expresión se desprende que 1 (ji, (,u,, lo 
que implica que el factor de ductilidad se reduce por interacción. 

Con objeto de tratar los efectos de interacción en la ductilidad mediante el enfoque 
del oscilador de reemplazo, se considera que ,u, representa la ductilidad estructural 
mientras que 'j¡, la ductilidad efectiva de dicho oscilador. En la fig 17 se muestran. 
las ductilidades efectivas que se obtienen ante diferentes escenarios de interacción, 
para las ductilidades estructurales ,u, = 1.5, 2, 3 y 4. Aquí se puede corroborar que 
cuando H,T,/ H, T, =O, condición de base rigida, la ductilidad efectiva es idéntica a 
la ductilidad estructural; asimismo, a medida que este parámetro se incrementa, la 
ductilidad efectiva ·se reduce tendiendo al valor de uno. De aquí se concluye también 

. que los parámetros más importantes en la reducción de la ductilidad por interacción 
son Dj R y HJ R; la influencia de H./ R es despreciable para propósitos prácticos. 

En análisis no lineales, las rigideces dinámicas del suelo usualmente se aproximan _ 
por medio de resortes y amortiguadores invariantes con la frecuencia de excitación. 
Los valores que mejor ajustan los resultados son los correspondientes a la rigidez 
para la frecuencia cero y el amortiguamiento para la frecuencia infinito. Cuando se 
opta por una aproximación como ésta, el análisis no lineal de sistemas con 
interacción se simplifica notablemente, puesto que al tener resortes y amortiguadores 
del suelo constantes, el procedimiento de integración en el tiempo paso a paso es 
enteramente similar al de sistemas sin interacción. 
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Figura 17. Ductilidades efectivas de sistemas suelo-estructura con ( = ( = 0.05, 
v, =O 5 y H./ R = 2(-), 3, 4 y 5( .. ·). 

Procedi_endo de esa forma se calcularon las demandas de ductilidad X,mw /X, de 

sistemas acoplados sometidos al sismo del 19/1X/85, para diferentes escenarios de 
interacción y ductilidades estructurales; se consideraron los sitios SCT (H, =38m y 
fJ, ~ 76 m) y CAO ( H, = 56 m y fJ, = 64 !71 ). En la fig 18, las curvas discontinuas 
(SCT) y punteadas (CAO) corresponden a las demandas de ductilidad del sistema. 
acoplado cuya resistencia es igual a la de la condición de base rígida para la 
ductilidad estructural f-1. = 2 y 4, mientras que las curvas continuas representan las 
ductilidades efectivas del oscilador de reemplazo según la ec 25. Está claro que las 
demandas de ductilidad del sistema acoplado tienden a reducirse al incrementarse el 
contraste de rigidez entre la estructura y el suelo; estas reducciones, al parecer, no 
están controladas por los efectos de sitio. Lo más sorprendente es que las demandas 
de ductilidad del sistema acoplado son muy parecidas a las ductilidades efectivas del 
oscilador de reemplazo. 



También se calcularon los espectros de respuesta inelásticos de sistémas acoplados 
sujetos al mismo sismo, para diferentes escenarios de interacción y ductilidades 
estructurales. En las figs 19 y 20 se muestran los resultados para IÓs sitios SCT y 
CAO, respectivamente; las curvas continuas corresponden a las resistencias del 
sistema acoplado requeridas para la ductilidad estructural 11. =l. 1.5, 2 y 4 en la 
condición de base flexible, en tanto que las curvas discontinuas representan las 
resistencias del oscilador de reemplazo requeridas para la ductilidad efectiva 
resultante según la ec 25. Estos resultados patentizan que el uso de un oscilador 
elastoplástico de reemplazo con base rígida conduce a excelentes aproximaciOnes de 
la respuesta de sistemas acoplados inelásticos, salvo para algunas condiciones de 
periodo ·corto; dicho oscilador se caracteriza con el periodo 7;, el amortiguamiento 
( y la ductilidad p, efectivos. 
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Figura 18. Demandas de ductilidad de sistemas suelo-estructura con t;, = s, = 0.05, 
v, = 0.5 y H,/ R = 5, en los sitios SCT (línea discontinua) y CAO (línea 
punteada); se comparan con la ductilidad efectiva del oscilador de 
reemplazo (línea continua). 
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Figura 19. Espectros de respuesta inelásticos de sistemas suelo-estructura con 
S,= s. = 0.05, v, = 0.5 y Df R = 1, en el sitio SCT; se analiza el sistema 
acoplado (línea continua) y el oscilador de reemplazo (línea 
discontinua). 

Efectos Cinemáticos 

Se sabe que el periodo y amortiguamiento· efectivos de un sistema suelo-estructura 
son los parámetros dinámicos de un oscilador de reemplazo con base rígida cuyo 
cortante basal resonante es igual al de la estructura interactuando con el suelo, para 
la misma excitación armónica de la base. Esto conduce a igualar la seudoaceleración 
máxima y el periodo resonante del sistema acoplado · con los valores 
correspondientes del oscilador de reemplazo (Wolf, 1985). Aquí se presenta una 
solución aproximada de aplicación práctica para considerar los efectos de la 
interacción cinemática en el movimiento de la cimentación en términos de los 
efectos de la interacción inercial en el periodo y amortiguamiento del modo 
fundamental. El enfoque consiste en la modificación del periodo y amortiguamiento 
efectivos del sistema acoplado de tal forma que el cortante basal resonante del osci-



lador de reemplazo sujeto al movimiento de campo libre en la superficie del ter.reno. 
dado por la traslación 5:,, sea igual al del sistema acoplado sometido al movimiento 

efectivo en la subrasante de la cimentación, dado por la traslación .( y hi rotación 
<i> o· El periodo y amortiguamiento efectivos modificados de esta manera resultan de 
gran utilidad cuando se recurre a los métodos· estático y dinámico de análisis 
sísmico, para evaluar los efectos de interacción en el modo fundamental de 
vibración. 
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Figura 20. Espectros de respuesta inelásticos de sistemas suelo-estructura con 
( =S, = 0.05, v, ,:= 0.5 y D/ R = 1, en el sitio CAO; se analiza el sistema 
acoplado (línea continua) y el oscilador de reemplazo (línea 
discontinua). 

Se trata entonces de encontrar las condiciones de equivalencia en el cortante basal 
resonante entre el oscilador de reemplazo sujeto al movimiento de campo libre y el 
sistema suelo-estructura sometido al movimiento efectivo, como se ilustra en la fig 
12. Para ello, conocida la función de trasferencia del sistema acoplado, el periodo 



efecti'Vo se determina directamente como el periodo de exéitación correspondiente a 
la posición de su pico resonante, en tanto que el amortiguamiento efectivo se obtiene 
a partir de la seudoaceleración correspondiente a la amplitud de su pico resonante. 
Mediante esta analogía se puede encontrar que el periodo y amortiguamiento 
efectivos con efectos cinemáticos son iguales a (Avilés y Pérez-Rocha. 1995a): 

i' = i' • • (26) 

~= ( • IQ. +(H, +D)Q,i 
(27) 

donde t; y S. son el periodo y amortiguamiento efectivos con efectos inerciales, 
obtenidos según las ecs 17 y 18 al ignorar el análisis de interacción cinemática 
Además, Q.(w)= X"(w)/X,(w) y Q,(w)=ii>"(w)/X,(w) son las funciones de 
trasferencia para los componentes de traslación y rotación, respectivamente, de la 
excitáción efectiva en la cimentación; los movimientos de entrada así como las 
funciones de impedancia han sido reportados para cimentaciones cuadradas 
enterradas en un semiespacio (Mita y Luco, 1989). Estos parámetros efectivos son 
aproximados, pues se han despreciado la masa de la cimentación y su momento de 
inercia, así como el acoplamiento en traslación y rotación de la rigidez dinámica del 
cimiento. 

La aproximación para la interacción cinemática en términos de la interacción 
inercial puede confirmarse con las comparaciones que se presentan en la fig 21, para 
diferentes escenarios de interacción ante la incidencia de ondas de cortante con 
propagación vertical. Con trazo grueso se marcan 1os amortiguamientos efectivos 
aproximados y con trazo delgado la solución rigurosa; el acuerdo es muy bueno. En 
la fig 22 se despliegan los resultados rigurosos considerando (línea gruesa) y 
despreciando (línea delgada) la parte cinemática; resalta el incremento del 
amortiguamiento efectivo con el enterramiento de la cimentación D/ R, siendo R en 
este caso el semiancho de la cimentación cuadrada. 

CONCLUSIONES 

Se ha presentado una revisión de los criterios especificados en las NTCDS-DF y el 
MDS-CFE para considerar loufectos de sitio e interacción suelo-estructura. Se 
repasaron los modelos en que están basados dichos criterios y ·se examinaron los 
resultados que se obtienen de su aplicación. Asimismo, se plantearon aquellos 
efectos de sitio e interacción que no se consideran de forma explícita, a fin de que en 
la práctica se tengan presentes las limitaciones reglamentarias que derivan del estado 
actual del conocimiento. 
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Figura 21. Amortiguamientos efectivos con la parte cinemática, para sistemas 
suelo-estructura con S, = (=O 05 y H,/ R = 1(-), 2, 3, 4 y 5(· · ·); 

soluciones aproximada (línea gruesa) y rigurosa (línea delgada). 

En· lo referente a los efectos de Sitio se hizo énfasis en la dependencia de los 
espectros de diseño con el periodo domiriante del sitio; en este aspecto es necesario 



investigar a fondo el criterio sobre la variación del coeficiente sísmico (ordenada 
espectral máxima) en función de dicho parámetro. Para la interacción suelo­
estructura se exploró fundamentalmente el enfoque ·del oscilador de reemplazo, con 
objeto de ser utilizado no sólo para los efectos inerciales en el periodo y amortigua-
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Figura 22. Amortiguamientos efectivos con (línea gruesa) y sin (línea delgada) la 
parte cinemática, para sistemas suelo-estructura con :. = (, = o 05 y 
H,/ R = 1(-), 2, 3, 4 y 5(···). 



miento del modo fundamental, sino también para los efectos cinemáticos en el 
movimiento de la cimentación y, sobre todo, para tratar la influencia de la 
interacción en la ductilidad estructural. La principal ventaja de este enfoque es que. 
permite el uso de espectros de respuesta de campo libre sin efectos de interacción, a 
fin de obtener las acciones sísmicas de diseño. 

Los criterios reglamentarios vigentes sobre efectos de sitio e interacción suelo­
estructura son particularmente sencillos,. ya que. la principal intención . de las 
NTCDS-DF y el MDS-CFE es sentar las bases para la consideración explícita de 
dichos efectos. Es de esperarse que en ediciones futuras de estos códigos sísmicos se 
cubran de manera mejorada estas cuestiones, a la luz de los resultados de las 
investigaciones que se encuentran proceso. 
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CHAPTER 6 : DESIGN FOR SHEAR AND BOND 

6.1 Scope 

The provisions of Chapter 6 shall apply for design of members subjected to shear as 
follows: 
(!) design to ensure shear strength of columns, beams and structural walls; 
(2) design to ensure deforrnation capaciry of yield hinge regions of the members subjected to 

shear; and 
(3) design to preven! a bond splitting failure along the longitudinal reinforcement in coh.imns 

and beams. 

[Commentary] 

The provisions of this Chapter should apply for the shear design of the non-hinge regions of 
columns, beams and structural shear walls, and for the ductility design of their hinge regions. Design 
for the bond applies for columns and beams in the yield mechanism assuring design. 

. ' 

6.2 Design Method 

6.2.1 Basic Principies 
In the shear design, the reliable shear strength of all members shall be greater than the 

design shear in the yield mechanism assuring design, and the deforrnation capaciry of planned 
yield hinge regions shall be greater than the assuring deformation of member. In columns and 
beams, the splitting bond strength of longitudinal reinforcement shall be. greater than the bond 

stress associated with design actions in the yield mechanism assuring design. 

6.2.2 Strength of Shear Reinforcemem 
The strength of shear reinforcement shall be the material strength for the reliable strength 

calculation. 

6.2.3 Structural Requirements 
Lateral reinforcement shall follow the provisions in Chapter 9 in addition to the provisions 

of this chapter. 

[Commentary] 

The strength of shear reinforcement used for the shear design· is determined by the material 
strength for the reliable strength calculation. lt should be, however, not greater than 25 times the 
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compressive strength of concrete o-8 . The equations to evaluate shear strength of members proposed 
hereinafter can' give the calculated results in good agreement with the empirical results, when substi­

tuting the strength of reinforcing bars of 25 times o-8 for the material strength of shear reinforcement 

that is greater than 4,000kgf/cm2 Within this guidelines, when. the material strength of shear rein­
forcement exceeds 25 times a8 , the strength of shear reinforcement used for the shear design shall be 
replaced by the value of 25 times o-8 . 

When using such a high strength steel, its bending performance should be examined in accor­

dance with the JIS-Z 2248 (Test Method for Bending Performance of Metallic Materia]) to prevent a 
.brittle failure at the bend comer. And sufficient extension length beyond a hook is required when the 

135 degree hooked bar anchorage is used for anchorage of a high strength shear reinforcement. 

Either the serial spiral or closed hoop worked by welding is recomrnended to develop the full capac­

ity of a high strength material. In this case, the welding joint should be provided with greater 

strength than the specified yield strength of the base material. \ 

6.3 Shear Strength ofBeams and Columns 

6.3.1 Strength Equation 

Reliable shear strength V u of the beams and columns shall be calculated by Eq. ( 6.1 ), 
When PwCTwy is greater than vaa/2 , PwO'wy shall be replaced by vo-8 /2. 

V u= b j, Pw O'wy cot¡p + tan él ( 1-/3) b D v O"s/2 

where 

b: width of the section; · 

D: overall depth of the section; 

j,: distan ce between the top and bottom bars; 
L: clear span ofthe member; 

as: compressive stremrth of concrete; . -
O"wy: strength ofthe shear reinforcement not greater than 25 o-8 ; 

Pw: shear reinforcement ratio; 

v: effectiveness factor for the compressive strength of concrete; and 

¡p : angle of the compressive strut in the truss mechanism. 

6.3.2 Coefficients for Members without Planned Yield Hinges 

(6.1) 

(6.2) 

(6.3) 

Effectiveness factor for the compressive strength of concrete v shall be replaced by v
0 

given by Eq.(6.4) for the members without the planned yield hinges. 

V0 =O. 7- O"s/2000 ( O"s in kgf 1 cm2) (6.4) 
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The value of cot q, shall be the minimum defined in Eqs. (6.5) through (6. 7). 

cott/> = 2.0 (6.5) 

cottf> =j, 1 (D tan8) (6.6) 

cotq¡ = Jvasl (Pw awy)- 1 (6.7) 

[Commentary] 

(1) Shear strength of columns and beams 
The prediction for the shear design in this section is fundamentally based on the lower bound 

theory of plasticity [Refs. 6.1-6.4]. Superposition of the truss and arch actions is inrroduced in 

modeling of the shear resisting mechanism. Assumed plastic condition are those; (1) the total diago­

nal compressive stress in concrete generated by the combined truss and arch actions reaches the 

stress at the yield point of concrete, and (2) the stress in shear reinforcement reaches the stress at the 

yield point of shear reinforcement. 
The effectiveness factor, v0 , in Eq. 6.4 proposed by M. P. Nielsen [Ref. 6.1] is used in deter­

mining the stress at the yield point of concrete. The stress at the yield point of shear reinforcement is 

given by the material strength for the reliable strength calculation of members. However, 11 should be 
not greater than 25 as, beca use the equations to calculate the shear strength described in this guide­

lines correspond well to the test results by using 25 times as for the material strength of shear rein­
forcement for specimens whose shear reinforcement strength is greater than 25 times as. 

Only the balance between externa! and interna! shears is considered. lt indicates the assump­

tion that the flexura! reinforcement has sufficient strength to assure the truss and arch mechanisms. 

The first term in right-hand side of Eq. 6.1 represents the shear force carried by the truss 
mechanism as shown in Fig. C6.1, and the second term indicates that carried by the arch mechanism 

as shown in Fig. C6.2. 

The shear force carried by the truss mechanism, V,, assuming the yield of shear reinforcement 
is described by Eq. C6.1 (Refer to Fig. C6.1 ). 

V,=b j, PwCiwy cotq, (C6.1) 

Concrete stress in the compression strut of analogous trUSS, ca,, is given by Eq. C6.2 from the 

equilibrium condition of an infinitesimal strmger element shown in Fig.l.(a). 

(C6.2) 

The difference berween vas and c<Y1; i.e., (vas-ca,), contributes to the arch mechanism when 
ca, is smaller than vas. The difference of angle of concrete struts berween the arch and truss mecha­
nisms is ignored herein for simplification. The shear force carried by the arch mechanism, V3 , is 
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given by Eq. C6.3 based on the lower bound ofthe theory of plasticity [Ref. 6.1). 

V0= (vas- c0"1) tanBb (D/2) (C6.3) 

where 

(C64) 

The shear strength ofmember, V u, is given by adding strengths in Eq. C6.1 and Eq. C6.3. 

(C6.5) 

Replacing {(l+cot21/J)PwO"wy}lvG8 by fJ, Eq. 6.1 is obtained. Angle q'l is the angle of the 

concrete compression strut to the axis ofmember at the truss mechanism. The.value of cota> should 

take the minimum given by Eqs. 6.5,6.6, and 6.7. 

Equation 6.5 gives the allowable maximum value of cotq'l to assure appropriate aggTegate inter­

locking along a diagonal crack [Ref. 6.5], and Eq. 6.6 gives q'l value to get maximum of V u in Eq. 6.1. 
Equation 6. 7 is derived from the condition that v a8 equals c0"1. The Eqs. C6.6 and C6. 7 are derived 
as follows: 1 

L P.P;.y 
j 1 COl <jl>-----;¡..¡1 

a) Analogous ttuss model 

Stirrup force 
PwOwy bd.~ 

Required bond force __) 

Strut force 
co1 b sin tj>d.~ 

b) Equilibrium of an infmitesimal stringer element 

Fig. C6.1 Truss mechanism. 
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Fig. C6.2 Arch mechanism. 

Equations in this section are established by using the value of cotc/1 giving the maximum shear 
strength under the condition that cotcp should not be greater than 2, and the concrete srress of the 

compression strut at the ·rruss mechanism, c<J1, should not be greater than effective compressive 
strength of concrete, v a8 . General characteristics of the design equations in this section are illus­
trated in Fig. C6.3'. 

The limitation of shear reinforcement to the shear strength is given for the case that all shear 
forces are carried only by the truss mechanism with the angle cp of 45 degree (cot¡p=!), and c<J1 equals 
va8 . When c<J1 equals v0 a8 , Eq. C6. 7 is obtained. Substituting Eq. C6. 7 to Eq. C6.l. and taking its 

differential by Pw<Jwy• the peak value V~max is obtained as Eq. C6.8, where, Pw<Jwy is 0.5vaa and cotcp 
is unity. 

(C6.8) 

The effectiveness factor of the compressive strength of concrete, v0 , becomes smaller with 
in crease of the compressive srrength [Ref. 6.1]. E;quation 6.4 takes this tendency mto consideration. 

Within this guidelines, two methods of prediction for calculating the shear sirength are 
proposed in the W.G. on Shear Design (Task-committe organizéd for works for this chapter); the so­
named A- and B-methods [Refs. 6.6-6.9]. Both the A- and B-methods are based upon the plastic 
theorem in the limit analysis, while are derived from the different concepts conceming empírica! 
equations for shear design introduced in the previous sections. Through discussions within the 
Committee, the A-method is tentatively inrroduced as the prediction method proposed within this 
guidelines. In the commentary herein, the B-method is introduced as well the A-method for a possi­
ble and wide use of the B-method. 

· Both the A- and B-methods are based upon similar concepts with each other superposing the 
truss and arch mechanisms. The differences ofthe methods can be summarized in the values oftane, 
cotcp and V0 as listed in Table C6.l. 
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TABLE C6.1 COEFFICIENTS IN THE A- AND B-METHODS 

tanll 

cotl/! 

A-method 

-.) (L/D)
2 + 1 -LID 

I.Os;cotctJ$2.0, and smallest 
va1ue amm1g the following three 

2.0 
j ,I(Dtanll) 

M : bending moment at the critica! section 

· V : shear at the critica! section 

D : dimension of the total section 

B-method 

. -j (2MND)
2 

+ 1 -2M/VD 

1.0 

(2MND + 1)/4 

In the A-method, the value of coti/J that falls in the range of one and two is given on the condi­

tion that the truss mechanism associated with sorne amount of shear reinforcement could carry the 
maxirnum shear force. While, in the B-method, the va1ue of coti/J is fixed to be 1.0 on the condition 

that the concrete stress of the compression strut in the truss mechanism associated with sorne amount 

of shear reinforcement takes the minimurn stress. 
The shear strength predicted by the A-method is always greater than · that by the B-method if 

the same stresses at the yie1d point of materials are used, and the moment distribuuon within the 

member is has anti-symmetric. Based upon the lowest theorem, the A-method would estímate a real 
shear strength rather than the B-method. 

Both the A- and B-methods estímate greater shear srrengths than those obtained from the test 

results when v is assumed to be unity. Because t~e compressive strength of the cracked concrete 
might be smaller than that of the concrete without cracks, and concrete does not show an ideal elasto­

plastic behavior, it is necessary to introduce the concepl of reduction factor for the concrete strength. 

In both methods, the shear force carried by the arch mechanism, in other wórds, the contribu­

tion of concrete to the shear strength, is varied associated with the amount of PwO"wy• while within the 
empírica! equations for the shear strength introduced in the previous sections it is taken constan!. 

This characteristic evidence that the shear force carried by the arch mechanism decreases in accor­
dance with the increase of PwO"wy is reported in the literature [Ref. 6.2], and also be verified by the 
F.E.M. analysis [Refs. 6.10 and 6.11]. 

In the A-method, v takes the value of (0. 7-a8 /2000), while in the B-method v takes unity in 
general cases, which in sorne ·cases depends on the ratio of 2M/VD as listed in Table C6.1 in order to 

take the variation within the test results into éonsideration. The value v in the B-method takes the 
value within 0.5 and 1.0. 
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General characteristics ofthe A-method are illusrrated in Fig. C6.3'. In the A-method the cot<D 

value is kept 2.0 until the PwO"wy value reaches 0.2 v0 a8 , and both the truss and arch mechanisms exist 
up to this point. Beyond this limiting point (point B in Fig. C6.3 '), the arch mechanism does not 

exist, and all shear forces should be carried only by the truss mechanism. The shear force carried by 

the truss mechanism can be increased beyond the point B up to its maximum value of 0.5bj1 V0 as. 
beca use of change of the angle of the compression concrete srrut ( I/F26.6 to 45 degree ). While, in 
the B-method, the angle of 1/J is fixed to be 45 degree so that both the rruss and arch mechanisms 

exist, and Y u versus PwGwy shows a linear relation until PwO"wy reaches 0.5v0 a8 . and at the maximum 
point of 0.5bj, v0 a8 the shear force carried by the arch mechanism becomes zero. The shear strength 

are different between in the A- and B-methods because they use the different v0 values. Tne shear 

strengths predicted by the A- and B-methods correspond well to each other without large difference 

within the range ofpwGwy commonly used in the design. 

V u l..imit of shear capaciry C 

b Ít 0.5 VO¡¡ 

Arch 
action 

vcr¡¡Dtan8 

2 i, 

0.4va¡¡ 

Only truss action 

1.0 

"" e 
"2 
2 
e 

·:;¡ 
e:: 

Fig. C6.3' General characteristics of design equation. 

Under a conservative judgment, the A-method which gives less prediction of shear strengths 
than the B-method, is adopted as the shear design equation in this section. Discussions necessary on 

the validity ofboth methods are summarized in the followings. 

Both the A- and B-methods do not consider the effect of the axial forces. This is an issue to be 
examined in the future. 

(2) Validity of the equation for the shear strength 

Test results for the shear srrength of columns and beams [Refs. 6.13-6.26] are referred for veri­

fication of the shear design equation adopted to this section. These test specimens are limited to 
those with deformed bars as flexura! reinforcement, since the truss mechanism needs some bond 
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strength between reinforcing bars and concrete. And also al! specimen ha\(e not tensile axial forces 
(N~O) an~ cross sectional area are larger than 400cm2 Variables in those test specimens are listed m 
Table C6.2. 

TABLE C6.2 VARIABLES IJii THE TEST SPECIMENS 

Compressive strength of concrete: O"s 165-629 kgf/crn" 

Tension reinforcernent ratio:p, 0.39-3.21% 

·shear reinforcernent ratio:pw 0-2.44% 

Yield strength of shear reinforcement: O"wx 2530-14700 kgf/crn= · 

0-191 kgf/crn2 

Axial load level:7Jo=N/(bDas) 0-0.732 

Correlation between the test results and calculated míes using the A-rnethod is ploned in Fig. 
C6.4. Vertical and horizontal axes represen! V max/V r and V uN f, respectively. The value V max is 
experimentally obtained the shear strength of test specimens, V r is the shear force at the calculated 

flexura! strength, and V u is the calculated shear strength by the A-method. The val u e V r is obtained 

based on the Bemoulli-Euler's assumption (the assumption that the p Jan e section remains plane after 

bending) and using real strengths of steel and. concrete. The reason why the axes as shown in Fig. 

C6.4 are chosen is to confirrn the fact that reponed shear strength of the test specirnens reaches sorne 
limiting strength, which is deterrnined from the flexura! capacity of the specirnen [Ref. 6.17]. The 

specimen plotted in the zone between V maxN r less than 1.0 and V uN r greater than 1.0 were reported 

to be failed in flexure. There are few specimens that have less strength than the calculated strength in 

the range of V u!Vr less than 1.0. Among 77 specimens covering the range ofvariables listed in Table 

C6.3 whóse V max!V r are less !han 1.0 with shear reinforcement, the mean of V ma/V u and its devia­

tion are 1.33 and 18.5%, respectively. These values are obtained excluding specimens which have the 

V ma/Y u ratio less thim 1.0 and !hose which are predicted to reveal bond failure in accordance with 
the section 6.5 in this chapter. As for specimens with high strength steel [Refs. 6.25 and 6.26], the 
mean of Vmax/Vu and its deviation are 1.41 and 17 .9%, respectively. 

TABLE C6.3 VARIABLES OF THE SPECIMENS FAILED !Jii SHEAR 

Shear reinforcement ratio:pw 0.12-1.13% 

Yield strength of shear reinforcement: CTwy 2550-14220 kgf/crn2 

p_. (j""Y 3.16-159 kgf/cm2 
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The plastic theory used in this design guidelines does not consider the axial force effect. When 
· an axial force is small, its effect is recognized experimentally, which is considerably ·significant for 

members without shear reinforcement, while the shear strengths of the specimens with sorne amount 

of shear reinforcement are recognized not to be affected significantly by axial forces. As shown in 

Fig. C6.4, the safety margin given to the shear strength determined by the shear design equation are 
almost constant with various amounts of axial force. Therefore, it is concluded that the effect of axial 

forces is not introduced within the equation. 
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Fig. C6.5 Verification of the- design equation in the A-Method. 

(3) In the case ofa member with solid circular section 

The shear design method for members havmg so lid circular cross section has not been estab­
lished yet based on a plastic analysis, and few test data can be obtained. For the time being, the 

following method is recommended in this guidelines. Shear design for a member with sol id circular 

section is performed as a member with square section ofthe same cross sectional area. The reduction 

factor of the shear reinforcement ratio of O. 785 (JI:I4) is prescribed, since the effect of shear reinforce­

ment on the circular shape is reponed to be less than that on the rectangular shape [Ref. 6.39]. 

-85-



6.3.3 Coefficients for Members with Planned Yield Hinges 
(l) For the yield hinge region defined in Section 9.2.3, the effectiveness factor, v. shallbe 

given by Eq.(6.8). Value of cotcb shall be the smallest value given by Eqs. (6.6). (6.7) and (6.9). 

However, the value f3 in Eq.(6.3) shall calculated using the value of cotq¡ for a non-yield hinge 

region and the value ofpwCl"wy for a yield hinge region ofthe member. 

v= {l. O- 15 Rp) V0 

= 0.25 V0 

cott/> = 2.0- 50 RP 
= 1.0 

for O< Rp .$"0.05 

for 0.05 < RP 

for O < RP .$" 0.02 

for 0.02 < RP 

(6.8) 

(6.9) 

where Rp denotes the rotational angle at the yield hinge region associated with the assuring 

deformation ofthe member. 

(2) Strength calculation of a region outside of the planned yield hinge ·regions shall use the 
effective factor given by Eq.(6.8). The value of cott/> shall be the smallest value given by 

Eqs.(6.5) through (6.7). The value of f3 shall be that used for the yield hinge region. 

[Commentary] 

The deformation capacity of yield hinge is given by assuring bóth the curvature ductility at the 

critica! section and the shear·mechanism. The former one is assured by limit ofaxial force. prevent­

ing buckling of compression steel and appropriate confinement as provided in Chapters 5 and 9. In 

order to assure the shear mechanism, this design guideline gives the strength margin to concrete 

compression strut and changes the angle of truss mechanism according to the required deformation. 

The larger amount of lateral (confinement) reinforcement, required by maintaining either curvature 
ductility or shear mechanism, are acrually arranged in members. 

To preven! shear failure at yield hinge region. the effectiveness factor of compressive strength 
of concrete, v, and compression strut angle m truss mechanism, 1/>, are given as the function of 
required rotational angle at hinge region, RP, by Eqs. 6.8 and 6.9. Figures C6.5 and C6.6 show the 

relationships of cott/> and RP, and of v and Rp, respectively. These relationships are based upon the 
concept that compression strut angle in truss mechanism, 1/>, increases up to 45 degree due to the loss 
ofaggregate interlocking in post yield range, and final shear failure ofmember subjected to bend­

ing-shear forces would occur by crushing the concrete compression strut [Ref. 6.46]. In practica! 

design, sorne strength margin against the design shear force of hinge region are indirectly given to 
shear reinforcement and concrete compression strut according to the required rotational angle. ~p· 

Design method for ductile members described in this chapter gives different amount of shear 

reinforcement for hinge region and outside hinge region in a member, respectively. As illustrated in 
.Fig. C6.ll ', the angle of concrete strut of rruss mechanism , t/>, changes gradually in a transition zone 

from hinge region to outside hinge region (Zone BCGF in Fig. C6.ll '). However, it should be 
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noticed that maximum compressive stress in concrete would occur at point C in Fig. C6. 11 · because 
higher lateral stress by shear reinforcerilent in hinge region and lower inclination of concrete strut in 

outside hjnge region. Therefore, in the calculation of f3 in Eq. 6.3 ({3 is a coefficient indicating the 

leve! of compressive stress in concrete due to truss mechanism), PwO"wy in hinge region and cottP in 
outside hinge region should be used. The combinations of each coefficient to be used in the design 

are summarized in Table C6.4. 

COl <jl 

o 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 

RP in radian 

Fig. C6.10 Relationship between the guaranteed hinge rotation Rp and cotq>. 

> V o -o 
ü 0.75 vo 
~ 

"' "' 0.50 V o "' = 
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RP in radian 

Fig. C6.11 Relationship between the guaranteed hinge rotation RP and v. 
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Hinge 
regwn 

Outside 
hinge 
region 

Design hinge region 

Fig.C6.11' Truss mechanism Óf a dudile member. 

TABLE C6.4 VALUES OF v, cotf/> AND /3 USED 

1!\ THE DESIGN OF DUCTJLE MEMBERS 

V coup in Eq. 6.1 f3 

O<R s;o.os Smallest one of ~cot2 1f¡+ 1 )PwhO"w/VOs 
~(f-15Rp)V0 cotq>"'2-50Rp Rps;0.02 where cot,P is the smallest one of 

=1 0.02<Rp cot¡p=2 
0.05<Rp cotlji=N(Dtanll) cotdFj,I(Dtanll) 

~0.25V0 
cot«jl =.Jvcr 8 /(p w<J w) -1 cot«jl=.Jvcr

8
/(p cr ) -1 

_ w wy 

Smallest one of 
ditto cotq>"'2 ditto 

cotq>"'j¡/(Dtanll) 

cot<!J=.Jvcr 8 /(pwcr w) -1 
--

Pw : shear reinforcement ratio in the hinge region 

Note : Different amount of shear reinforcement are arranged in the hinge region and in the 

region outside the hinge region. 
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Correlation between test data [Refs. 6.29-6.34] and predicted results are shown in Fig. C6. !~ 
Specimens which showed bond splitting failures are excluded. Venical axis indicares experimentally 

. observed member roration angle.at ultimate srare and horizontal axis indicares theoretically predicted 
available member rotarion angle. Ultimare angle of specimens are defined as rhe angle ar 80% 
srrength after peak load on experimenrally observed load-deformarion diagram. Calculated member 
rotation angle is obtained by adding the contriburion of predicred hinge roration Rp and the member 
rotation angle ar yielding defmed in [Ref. 6.49]. Ductility capacity mighr be predicted by the method 
described in this secrion excepr for members subjecred to extremely large axial force. Equations 6.8 
and 6. 9 assure the rorar ion ar yield hinge, so thar length of hinge region and deformarion other than 
of hinge region are necessary to get member's drift. From the point of conservative judgemenr, the 
rotation at yield hinge, Rp. c~uld be used for member's drift. 
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Fig. C6.12 Verification resulrs of ductility. 

On rhe orher hand, shear design of ducrile-member can be conducred by using v and cor¡p given 
for hinge region in Table C6.4 regardless of hinge and ourside hinge region. This gives uniform shear 
reinforcemenr across rhe member. In this case, the compressive stress m concrete due to truss mech­
anism becomes smaller and compressive stress in concrete duelo arch mechanism becomes higher 
than those in the design method according to Table C6.4, and it results smaller amount of shear rein­

forcement in hinge region and larger amount of shear reinforcement in outside hinge region. 
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6.3.4 Inclined Shear Reinforcement 
When the inclined shear reinforcement is used. the shear given by Eq.(6.10) may be added 

to the shear strength. 

( 6.1 O) 

where 
Ax : sectional area of inclined reinforcement; 

axy: yield strength of inclined reinforcement; and 
ex: angle between inclined reinforcement and member axis. 

Area Ax may include both tension and compression reinforcement if the inclined rein­

forcement is placed diagonally across the member, otherwise, the area of inclined reinforcement 
in tension shall be used. 

[Commentary] 

Inclined shear reinforcement in yield hinge region shown in Fig.6.9(a) have been used as a 

bent reinforcement, and they can carry the·shear force by the shear componen! oftheir tension forces. 

Shear force given by Eq. 6.1 O would be added to the shear strength given by Eq. 6.1. Such a inclined 

shear reinforcement is effective on the case that the inelastic tensile strain of longitudinal reinforce­

ment is accumulated due to many cyclic bending action, and then s!iding shear failure occurs due to 

full crack opening at beam critica! section. The inclined angle to member axis, however, should be 

ranged from 30 to 45 degree. Safety check for bearing stress of concrete inside the bent comer, and 
the contribution of inclined reinforcement on the flexura! strength at yield hinge should be consid­

ered as well as providing enough embedment length. 

The so-called X-shaped reinforcement arranged diagonally across the members as shown in 
Fig.6.9(b) are known to be effective on shear strength, experimentally and theoretically [Refs. 

6.35-6.38]. Steel areas ofboth tension and compres~ion might be countable as the steel areas used in 
Eq. 6.10. This X-shaped reinforcement could contribute to flexura! strength as well as to shear 

strength. And X-shaped reinforcement does not need bond mechamsm for its shea~ resisting mecha­
nism, then check for bond strength might be done to the residual parallel flexura! reinforcements. lt 

is possible to avoid bond splitting failure using this X-shaped reinforcement. The X- shaped rein­
forcement could change the failure mode of the member with itself from shear failure including 

bond splitting failure to flexure failure under any conditions, and make even the members subjected 

to large bending moment and shear very ductile. Details are described in Refs. 6.35 to 6.38. 

The members with inclined reinforcement should be designed as stirrups or hoops carry a part 

of shear force. The ratio of shear force carried by stirrup or hoops should be determined carefully 

according to previous test data and research, and shear force carried by inclined reinforcement 
should not be overestimated. In the New Zealand code [Ref. 6.48], it is recommended that stirrups or 
hoops should carry at leas! one-third of total shear force. 
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Only tension bar is effective 
V 

Fig. C6.14 X-shaped reinforcement in the hinge regions. 

V 

Ct 
M \L Both tension and compression bars 

can be counted for shear and flexure 

M 

t) 
V 

Fig. C6.15 X-sbaped reinforcement placed diagonally across a member. 

6.3.5 Mínimum Amount ofLateral Reinforcement 

Mínimum shear reinforcement ratio shall be 0.2 percent in all beams and columns. 

·' 

6.4 Shear Strength of Walls-

6.4.1 Strength Equation 

Reliable shear strength Vu at each story ofa wall shall be calculated by Eq.(6.11). When 

PsO'sy is greater than VO's/2, p50'5y shall be VO's/2. 

( 6.11) 

where 

(6. 12) 

(6.13) 
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tw: thickness of the wall panel; 
hw: height of the wall, which m ay be taken as the inter-story height: 
lwb: equivalent width ofthe wall panel in the truss mechanism (see Clause 6.4.2); 

lwa: equivalent width ofthe wall panel in the arch mechanism (see Clause 6.4.2): 

CYs: compressive strength of concrete; 
CY5y: strength of shear reinforcement within the wall panel not greater than 4000 kgf/cm=: 

p5 : shear reinforcement ratio within the wall panel; 

v: effectiveness factor for the compressive strength of concrete: and 

1/J: angle of the compressive the strut in truss mechanism, and cotd> = 1.0. 

[Commentary] 

(1) Planned yield hinge mechanism 
The provisions in this section should apply for the design of shear wall that carries lateral 

force. Failure mode of shear wall' should be flexure with yield hinge at the bonom end. and the 

design of shear wall should follow the next provisions to prevent shear failure. Failure mode of lift­

ing-up of a foundation might be allowed if shear wall has enough strength margin against shear fail­

ure. 

Thf; yielding mode of lifting-up of a foundation is thought to be also ductile for a shear wall as 

well as flexura! yielding of a wall. Flexura! yielding of foundation beanis, instead of flexura! yielding 

at the bottom end of the shear wall, would be desirable if possible, because there would be little 

damage on shear wall. Of course, ductility of foundation beam and foundation itself are required 

instead of that of shear wall, especially soil and pi les in compression side should be designed care­

fully to assure enough strength and ductility. Shear force ofwall with pile foundation·has a possibility 

to become larger than that calculated at assurance design stage due to the undetermined pulling out 

strength of pi les. In the case that lifting-up mechanism carries a large part of the horizontal shear 

capacity, there is a room to be discussed about the design shear coefficient, if the design shear coeffi­

cient is the same as that in the case of flexura! yield, because lifting-up mechanism dissipate few 

energy. As for lifting-up mechanism, there are many problems to be made clear to get design criteria. 

(2) Design shear 

Design shear would be obtained, accordiñg to Chapter 4, based on the shear force at yield 

mechanism with the overstrength ofyield hinges and magnified by the dynamic amplification factor. 

In calculation of design shear force for shear wall, following points should be-taken care adding on 

the "Commentary" in Chapter 4. 

i) Static shear is affected by not only the overstrength of shear wall, boundary beams and trans­

verse bearns, · but al so the overstrength of beams in other part of a structure. lt is necessary to 

analyze the total structure considering shear transfer through floor system, i e .. it is not enough to 

analyze only a part including shear wall. 
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ii) When lifting-up mechanism is assured, the upper strength of foundation and foundation beams 
directly affect on the strength of this mechanism, however, the overstrength of pulling out of pi les 
could not be estimated exactly, then it is required to set enough safety margin to their strength. At 

the present time, it is conservative and desirable to designare the force at flexura! yielding of shear 

wall or the strength at tensile yielding of vertical reinforcemem in the pi les as the design shear. 

iii) The additional story shear force due to the dynamic effect has a tendency to. be carried mostly 
by shear wall, and then it is conservative and desirable to assume all additional story shear would 
be carried by shear wall. Vertical and horizontal reinforcement in a shear wall would be arranged 
tiasicaliy equally, then adequate reinforcing arrangement is necessary befare the calculation of 

design shear force for the assurance design, because flexura] strength of wall is also affected by 

vertical reinforcement. The design shear force for shear wall ( except for cantilever type wall) is 
not proportional to flexura] strength, so that a "Jarger amount of vertical reinforcement than that 

required in the design does not matter at many cases. But in the severe design case for shear, it is 

necessary to assure reasonable reinforcing arrangement according to design demand. !fstrength of 

shear wall would be $hort, it is desirable to make wall panel thicker or to use inclined reinforce­

ment instead of increasing shear reinforcement in wall panel. 

(3) Equation for shear strength 

Equation for shear strength of shear wall is derived based on the same concept [Refs. 6.50, 

6.5 I ), plastic theory, as úsed for shear strength of beams and columns, where shear force is trans­

ferred by truss and arch mechanisms, and the strength of vertical·steels is assumed to be infinite. 

Shear design of shear wall might be done by each story. The differences from the equations for 
beams and columns are following: · 

i) Strength of shear reinforcement should not be greater than 4,000kgf/crn2, beca use there are no 

test data using high strength shear reinforcement for verification of this equation. 

ii) Angle in truss mechanism takes better one which is deterrnined in A-method (cotl/>52.0) or B­
method (cotl/>=1.0) to get a good correlation with test data. 

iii) Effectiveness factor for compressive strength of concrete that assures deforrnation capacity is 
newly given considering test data. 

iv) Area of boundary column is taken into account as the equivalen! length of wall in arch mecha­
msm. 

v) The method assuring the shear transfer between stories IS provided m arder to conduct shear 
design of wall by each story. 

Ninety-nihe shear wali test specimens in eight test series satisfying next conditions are selected 
for verification [Refs. 6.52-6.65): 

( 1) cyclic loáding test; 

(2) test in series with sorne particular parameters; 

(3) test specimens with boundary columns; and 

(4) test specimens with more than one-third of fúll scale .. 
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In those tests, compressive strength of concrete and yield strength of reinforcing steel were 

ranged froTT1 200 to 400 kgf/cm2 and 3000 to 4500 kgf/cm2, respectively. Test specimens are summa- . 
rized in Table C6.5. As for the angle, cp, in truss mechanism, B-method, cotcf¡=l.O constantly. could 

predict test data better than A-method. collp=I.0-2.0. Then cotcfl:=l.O is adopted in shear design of a 
shear wall. 

TABLE C6.5 SELECTED SPECJMENS FOR VERIFICATION 

Test serie, Reference Number of 1 Characteristics and parameters ; Mark 
specimen 

1 
' l 

1 ' 
1 6.52, 6.53 5 1 Lateral confinement of boundary column ¡ o 
2 6.54, 6.55 6 

Variation of shear span ratio and 1 

wall thickness 1 
1 

6.56 4 High axial load ' • 1 

3 6.57 34 Heavy wall reinforcement ratio [ o 
4 

1 
6.58 16 

1 
Axial load leve! and Shear span ratio 

1 • 1 

5 6.59, 6.60 5 Large shear span ratio 1) ¿ 

6 6.61 7 Small shear span ratio i + 
1 

7 6.62, 6.63, 6.64 20 Wall reinforcement ratio 
1 • 

8 6.65 2 
1 

Shear span ratio 
1 EB 
1 

6.4.2 Equivalen! Wall Widths 

Calculation of the shear strength for a wall can use the equivalent wall widths including 

the effective length due to confinement by the boundary column as defined in Eqs.(6.14) and 
(6.15). 

where 

1' w: clear span ofthe wall panel; 

De: width ofthe boundary column; 

Lllwa: increment ofthe wall width given by Eq.(6.16); and 

Ll~b: increment ofthe wall width given by Eq.(6.17). 
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Lllwa = Ae.!tw for Aee:St))c 
(6.16) 

=(De+'/ AeeDCJtw)(l for Aee>t))c 

Lllwb=Ae.ftw for Aee:St))e 
( 6.17) 

=De for Aee>t))c 

where 

Acc: effective area ofthe boundary column given by Eq.(6.18) not greater than 3tw De· 

Aee = Ac- Ncc 1 O"s (6.18) 

where 

Ac: sectional area of the compressive side boundary column; and 

Ncc: axial load of the compressive side boundary column in the yield rnechanism assui"ing 

design. 

[Cornrnentary l. 

lt is made sure by also experiment that the area of boundary colurnns contribute the shear 

strength of a wall. Equation used in the current ultirnate strength design replaces the total wall area 

including area ofboundary colurnn by equivalen! rectangular area, and could predict test results well. 

But the contribution of boundary colurnn to shear strength of wall cou1d not be explained reasonably 

or quantitatively. Shear design equation adopted in this design guideline is derived from the research 
that evaluates the contribution of boundary colurnn to the strength of wall theoretically based on 

equilibriurn condition, and is simplified for a practica! design use. 
There is a research [Ref. 6.66] in which a virtual incrernent of wall width due to a existing of 

boundary colurnn, where the angle of arch rnechanism changes and shear strength of wall increases, 

can be estimated roughly by the equilibrium condiuon with flexura! strength of boundary column. 
As shown in Fig. C6.16, a width of wall for arch rnechanisrn extended frorn boundary colurnn (Llle : 

the distance frorn the center of boundary colurnn) is given by Eq. C6.13 assurning that the flexura! 

strength of boundary colurnn, Mcu• is equal to the moment about centroid of column at it's bottom 
produced by diagonal compression force within a width of Lll0 • 

(Eq. C6.13) 

Flexura! strength ofboundary column is sirnply obtained as Eq. C6.14 ignoring the axial force 
effects. 
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(Eq. C6.14) 

where Aw p,; O"y designa te an effectJve.area of the boundary column given by Eq. 6.lí (excluding 
concrete area resisting to column axtal force). the tensile steel ratio to Acco and the tensile strength of 

steel bars, respectively. 
Statistics on another unknown values are assumed to satisfy Eq. C6.15: 

Equation C6.16 will be obtained. 

L11c= 2 

. , , , 

V 
fl.1u: Fle'xural strength of boundary column 

(Eq. C6.15) 

(Eq. C6.16) 

Fig. C6.16 lncrement of the wall width dueto confinement of a boundary column. 

This simplification is considered to get Lllc=Dc/2 at A0,=t".Dc. Equation C6.16 could give 
conservative results because the contribution of axial force to column flexura! strength is ignored in 

Eq. C6.14. In tension si de, the effect of boundary column should not be considered, and the effective 

area for arch mechanism should be up to the end of bouridary column and equations 6.14 and 6.15 

are obtained. Here, area of ~' is limited up to 3twDc considering many combination of wall thick­

ness and shape of boundary column. And concrete area required for resisting compressive force , N,,, 
induced to boundary column due to wall axial load (dead load+live load) and bending moment 
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(earthquake load) acting at the top of wall in that story should not be included in Acc· The compres­
sive force, N ce• adding half of wall axial load , Nw/2 , to axial loads, MT/lw , due.to beriding moment 
is described as Eq. C6.17. The value, N00 , obtained from Eq. C6.17 is not always conservative. 

(Eq. C6.17) 

where 
Nw : axial load for the yield mechanism assuring design; 
M, : assuring· design moment at the top of a wall in each story; and 
lw: distance between boundary columns, and 0.7 1;., gives a conservarive result. 

Figure C6.17 shows the correlation between shear strength predicted by the design equation in 
this section and test results. Y axis indicates the experimentally obtained maximum strength norrnal­

ized by theoretical flexura! strength of wall. X axis indicates predicted shear strength and also 
norrnalized by theoretical flexura! strength . Almost all test results are higher than predicted resul1s, 
except three specimens (solid triangles). One of these three specimens was reported to failed at its 

loading beam. Other two specimens would be seemed to have the same problems. In the calculation 
of flexura! strength , the flexura! strength are calculated on the distan ce of on-center in forces defíned 
by rectangular concrete stress block in compression side and yielding of all tensile steels in boundary 
column and vertical steels in wall panel. For simplification, compressive concrete stress block is 
assumed Ío be within a boundary column, and the effect of compression steel is ignored. 

2.0 

l. U 
Pred icted strength 

Theoretical flexura! strength 

• .. 

2.0 

Fig. C6.17 Verification ofthe design equation for a non-hinge region. 
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6.4.3 Coefficient for Non-yield Hinge Regions 

Calculation of the shear srrength in non-yield hinge regions. defined in Clause 9.2.3, shall 

use the effectiveness factor for compressive strength of concrete given by Eq.(6.4). · 

[Commentary] 

Effectiveness factor, v, for compressive strength of concrete would be given by the same equa­

tion used as beams and columns. As same in the design for beams and column; it is good to reduce 

the effectiveness factor in order to get good predictions in the case of using high strength concrete. 

6.4.4 Coefficients for Yield Hinge Regions 

Calculation of the shear srrength in yield hinge regions shall use the effectiveness factor v 
for compressive strength óf concrete given in Eq.(6.19). 

{ 

V0 

v= (1.2-40Ru) V0 

0.4V0 

for Ru < 0.005 

for 0.005 SRu < 0.02 

for 0.02 5' Ru 

where Ru denotes the assuring rotational angle of the wall. 

[Commentary] 

(6.19) 

Effectiveness factor for compressive strength of concrete in yield hinge region specified in 

clause 9.2.3 is given differently from in non-hinge region, in order to assure the deformation capacity 

in hinge region more than required deformation capacity. The procedure to determine the effective­

ness factor for compressive srrength of concrete is described below. 

Effectiveness factor of concrete strength, vm. necessary to get the same calculated shear 

srrength based upon inelastic theory as the flexura! srrength is discussed about the relationship with 

· deformation capacity (ultimate deformation). That is, the concrete stress dueto rruss and arch mecha­

nism at theoretical flexura! srrength of walls , 0'0 , is theoretically calculated and then V m is obtained 

by vm=crc) as. The relation betweén the ratio of vm· to v0 ( effectiveness factor of concrete compressive 

srrength used for non-hinge region) and ultimate drift oftest specimens, Ru, is shown in Fig. C6.19. 

Good deformation capacity is expected in the range of small of Vmlvo, even if the ploned points are 

scanering. The boundary value could be set as shown in Fig. C6.19. The expected deformation 

capacity can be assured by performing shear design by using the lowest effectiveness factor corre­
sponding to that deformation. 
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For the verification, 49 specimens among 99 specimens listed in Table C.6.5 were selected. 

which showed ultimare drift angle of more than 1%. Ultimare deformation is defined as the point at 
80% of maximurn strength on their envelope of load-deformation diagram. When ultimare deforma­
tion is determined under cyclic_loading path within the sam7 drift. the envelope of load-deformauon 
diagram extrapolated by connecting the maximum strength point to the drift of 1/50 are assumed. As 
for the test specimens modeling multi story shear wall. the first story drift is referred. The relation 

between the ratio of Vm to v0 ,effectiveness factor of concrete compressive strength used in the 
discussion of shear strength, and ultimare drift, Ru, is shown in Fig. C6.19. Good deformation capac­
ity is expected in the range of small of vm!v0, even ifthe plotted points are scattering. The boundary 

value could be set as shówn in Fig. C6.19. The expected deformation capacity can be assured by 

performing shear design by using the lowest effective factor corresponding to that deformation. 

2.0 + ... 

... 
... 

;: 
-. 1.01---.. • .. 
• 

.. 

v.: Effectiveness factor 
to assure the flexura! strength of wall 

vo=0.7- a•/2 000 

+ •• 
o • 

o 
o • 

·~ ~ .. o - • """" • .. • •• • ... 

0u~--~--,~J.~O"I--~~o".~o2o-~--~o".~o3o-~--~o~.0'4 

Liltimate l!mit angle" (rad.) 

Fig. C6.19 Effectiveness factor of c~ncrete, V m, and deformation capacit). 

In the design of shear wall in a wa!l-frame structure, the point is how to assure the strength and 

ductility in lower stories (hinge regionsl. Because the required shear srrength in the upper story (non 

hinge region) may be easily assured. The current design method does not distingutsh the difference 

berween hinge and non-hinge region. however, in thts design guidelme, design for hinge regions is 

dominan t. In hinge region, effectivehess factor ( v=O. 7 v0) is used for design ·in order to assure a defor­

mation capacity (Ru=l/75), and then shear strength (potential shear strength) in hinge region ca!cu­

lated by using the reduced effectiveness factor (0.7v0) against design force is higher than that ca!cu­
lated in the discussion of shear strength. where v is equal to v0. The ratio of strength ca!culated by 

using \.=.0.7vo to test results is shown in Fig. C6.20. Test results always shows higher values than 

calculated srrength. This mea"ns hinge region has enough safety margin to shear strength. 

-99-



l 
l 
~ 

1.0 

Predicted strength 
Theoretical flexura! strength 

• 
.. 

2.0 

Fig. C6.20 Predicted shear strength using the_ reduced effectiveness factor ( ¡=0.7vo) 
for a hinge region. 

1 

ACI318-83 code specifies the upper !imit ofshear strength ofwall to be lO{f~bd (psi), that 

is equal to 0.174f'cbd=0.217f'cbwlw (d=0.81,.) at concrete strength f'c= 240kgf/cm2 And there is a 

research which recommends that nominal shear strength is less than 0.25f'ctwlw (l ... :on-center 

distance ofboundary columns) in order to assure the ductility after f1exural yield. These upper bound 

limitare determined from experimental data. 
The upper bound limit strength of shear wall calculated by the strength equation described in 

this section could be defined as .the maximum strength at the time when the diagonal compressive 

stress of concrete in rruss mechanism reaches the effective compressive strength of concrete (al! of 
shear is carried by truss mechanism ). That is, iricreasing the amount of shear reinforcement makes 
force carried by arch mechanism decreasing to zero (/3=1 ), and maximum force carried ·by truss 

mechanism becomes t,)wbva8(2. When a8 is equal to 240kgficm2• this limit strength is 0.29cr8twlwb 
for non-hinge region and 0.20cr8 twlwb for hinge reg10n, and these correspond to the recommendation 
in ACI code. 
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6.4.5 Inclined Shear Reinforcement 
When inclined shear reinforcernent is used in a wall panel, the shear Vw, given by 

Eq.(6.20) rnay be added to the shear srrength ofEq.(6.11): 

v .... =A,... O'wxy sin8,w 

where 

Awx : cross sectional area of the inclined reinforcernent; 

O'wxy: yield strength of the inclined reinforcement; and 

Bwx: angle between the inclined reinforcernent and wall axis. 

[Commentary] 

(6.20) 

In Eq. 6.20, both tension and cornpression side wall reinforcernent rnay be take into account. In 

sorne experirnents, theoretically calculated shear strength of walls. using Eq. 6.20 has higher safety 
rnargin to experirnentally observed srrength than that of walls with shear reinforcernent normally 
arranged, vertically and horizontally. Therefore. it is not overestirnated that inclined reinforcernent; 
both tension and cornpression side, are effective on shear strength. There is sorne doubts about the 

quantity of effectiveness for inclined reinforcernent, however, this is good for ductility as well as 

strength, then al! area of inclined reinforcement rnight be countable to the shear strength. There are 

two rnethods ofthe arrangement of inclined reinforcernent. one is distributed method like as normal 

arrangement of steel in a wall, and the other is concentrated rnethod like as diagonal reinforcernent. 

Both rnethods are acceptable, and have no problerns. Steel area used in calculation, however, should 
be appropriately defined as horizontal force cornponents of inclined reinforcement corresponds to 

incrernent of shear strength. The wall specirnen with concentrated inclined reinforcernent with 

hoops in wall panel, whose shape is just like as a wall panel w1th diagonal column section, escapes an 

evident cornpression failure at the wall panel under large deformation situation (R=li50) and small 

shear-span ratio (MIVD=0.5), and shows extrernely excellent deformation capacity. This detail of 

inclined reinforcernent is desirable for hinge region subjected to large shear force .. 

6.4.6 Transfer of Shear between Stories 
Shear carried by the arch rnechanism of a story, except for a part of it transferred directly 

to the immediately lower story by the arch action, shall be resisted by the tensile action in bearns 
or by the truss mechanism in the immediately lower story. 
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[Commentary] 

Multi-story shear wall could be designed by each story by story in this design procedure. shear 

force in a story should be transferred to the immediately lower .story satisfying the equiilbrium of 

forces. Shear carried by arch mechanism of a story, except for the part transferred directly to the 
immediately lower story by arch action, should be resisted by tension in beams or by truss mecha­
nism in the immediately lower story. Practica! design procedure is as following (see Fig. C6.21 ), 

where dashed symbol denotes variables on the upper story. and simple symbol on the lower story. fo\ 

examp le, V' indica tes design shear for upper story wa!l and V indicates destgn shear for lower story 
wall. 

Shear carried by arch mechanism in lower srory,_ v.: 

(Eq. C6.18) 

and the part of shear transferred directly from the upper story to the lower story by arch action, v.1• is 

generally presented by Eq. C6.19 {transferred through overlapping area of arch struts in upper and 

lower stories ). 

v.1 = V.(l-4 tan8- 4'tan8')/(l-}. tan8) (Eq. C6.!9) 

where Á=hwflwa and }.'=h',jl'wa· If hw is equal to h;w and lwa is equal to l'wa· Eq. C6.20 will be 
derived. 

v.1 = v. tan81(tane + 4) (Eq. C6.20) 

. ' 

lf the story height is different, it is safery judgement to use the greater story height. 

Equation C6.21 shows shear carried by truss mechanism in the upper story. 

\ T' - ¡M' ]' ' ' ,-co'l''.w wbPsO'sy (Eq. C6.21) 

Exceeded shear that should be resisted by tension in beam is obtained by Eq. C6.22. 

(Eq. C6.22) 

Tensile strength of beam, T(=agO'y, ag: total area of axial steels, O'y:strength of steel), should be 
greater than or equal to LlY. 

(Eq. C6.23) 

This procedure is assumed that the value of f3 in both lower and upper stories are always the 
same, and this assumption would give conservative results, because f3 of the lówer story is always 
small. The reason why strength equation based on cott/F 1.0 gives good prediction 10 test results ·is 
thought that there are few test specimens which is _good to verify the case of large value of cot¡p. The 
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angle in truss mechanism should be discussed from now, because the assumption of eme> of less than 

2.0 at stt:ength equation does not always give an unsafe result. 
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v;, : shear provided by the arch mechanism 
V, : shear provided by the truss mechamsm 

1 v· ...........!_ .. .., 

v;,, : shear transfered direcily to the lower story through the arch strut 
Vaz : Va - Va, -

Fig. C6.21 lnterstory shear transfer. 
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6.4.7 Minimum Amount ofShear Reinforcement 
Shear reinforcement ratio in a wall panel shall be not less than 0.0025. Shear reinforce­

ment ratio ofthe boundary columns shall be not less than 0.003 in a yield hinge region. 

[Commentary] 

(1) Confinement ofboundary colurnn 
Bottom end of boundary column in shear wall designed to yield in flexure, no matter how tall 

wall is, is subjected to large axial and shear forces. This design guideline specifies the details of sreel 

arrangement of boundary column according ro its axial stress leve! assuming that the axial force due 
ro bending moment at flexura! yield srrength of wall is resisted by the confined boundary coh.rmn. 

But required amount of the confinement also depends on design shear leve! of wall, required defor­

mation, and required seismic performance as a column in another direction. There is no reasonable 

way to take all these factors at present time. 

Confinement at only the bottom part of boundary column is good, and the amoum of sreel in 

· this part is very small to that used in the total building, then it is desirable to reinforce the part 

subjected to large axial force as much as possible. Ir is recommended, not based on theory but on . ¡ 
experimenr, that volumetric ratio of lateral reinforcement to confinement zone is roughly more than 

0.6%, 1.2%, and 1.8% for the ratio of axial force to compressive strength of less than 0.3, from 0.3 ro 

0.6, and more than 0.6, respectively. The effect of confinement depends on a spacing of lateral rein­

forcement, then it is recommended its spacing of less than 30cm and less than 20cm for the part 
under high axial force [see Section 9.3]. 

(2) Structural requirements 
Wall thickness should be more than 15cm and more than 1/30 of c!ear height of wall panel. 

Shear reinforcement ratio in wall panel should be more than 0.0025 in each orthogonal direction. 

Shear reinforcement should be arranged in double m case of wall thickness of more than 20cm, and 

its nominal size should be more than D 1 O ( 1 ~ mm in diameter deformed bar), and its spacing in 
front area should be le:Ss than 30cm, but iri case of altemative arrangement of steel its spacing in one 

side is less than 45cm. 

(3) Opening position. strength of wall with opening and reinforcement for opening 

Having a opening in wall at non-hinge region has no problems if enough shear strength is 

provided. Even at hinge region, wall with openings, which locate at other than critica! part and are 
enough reinforced to preven! shear failure, could behave like as a sol id wall. Shear strength of wall 

with opening can not be easily estimated because it relates to the reinforcing method for opening. 
However, the strength calculated by "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete 

Structure," in which strength reduction factor conceming on opening ratio, area of opening to are of 

wall panelis introduced, will predict safely. When the strength equation ofthis section applies to the 
wall with opening assuming that the wall consists of two walls divided at the opening, height of wall 
in the equation is very difficult to be fixed, that is clear height of opening gives unsafe prediction and 
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clear height of wall panel gives too much safety prediction. There is no· simple and good way for 

this problem. 
As for reinforcement arraneement around the opening, there are sorne special effective details 

such as X-shaped reinforcement in walls aside to opening, but these method is verified by only 

experiment and has not yet generally establ ished as design method. 

6.5 Designfor Bond 

6.5.1 Design Bond Stress 

Design bond stress shall be calculated by Eq.(6.2l ). For a member without planned yield 

hinges or with an planned yield hinge at the one end, the design_ bond stress can be given by the 

smaller value between those calculated by Eqs.(6.21) and ( 6.22). 

where 

-rr= 
4 (L-d) 

b Pwt O"wyCOt¡;b -r,=-_ __:__ 
I'lf 

(6.21) 

(6.22) 

Lla: stress difference of a longitudinal reinforcement between two ends of a member in the yield 

mechanism assuring design, which equals 2ayu for a member with the planned yield 

hinges at both ends, equals (ayu+O"y) for a member with a planned yield hinge at the one' 

end, and equals 2ay for a member without the yield hinges at both ends; 

db: diameter of the longitudinal reinforcement; 

Iljl". total perimeter of the longitudinal reinforcement; 
L: clear span; 

b: width of the member section; 

d: effective depth ofthe member section; 

Pwt: required shear reinforcement ratio at the middle part of member; 

O"wy: yield strength óf shear reinforcement at the middle part of member; and 

¡p :· angle ofthe compressive strut ofthe truss mechanism at the middle part ofmember. 

6.5.2 Bond Strength 

Bond strength a long the longitudinal reinforcement of columns and beams shall be calcu­

lated by Eq.( 6.23 ). The bond srrength · for the top reinforcement of a beam shall be reduced to 

0.8 times the value given by Eq.(6.23): 

(6.23) 

where Pw': shear reinforcement ratio ofthe peripheral shear reinforcement. 
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[Commentary] 

Much amount of flexura] reinforcement in beams and columns might cause bond splitting fail­

ure along flexura] re-bars and lead to brittle failure, that should be prevented. To assure the bond 

action for flexure mechanism [Refs. 6.18, 6.40-6.42] and for truss mechanism [Ref. 6.43] are 

proposed as the methods to prevent bond failure. Design method in this design guideline is the 

combination of above two methods, that is, design bond stress according to flexure mechanism or 

truss mechanism should not be greater than bond strength. Bond design is conducted for longnudinal 

flexura! re-bars arranged at extreme edge layers. 

Design for bond provided in this section is simplified for practica! design use based on conser­

vative assumption. Accurate design for bond might be conducted as described below. 

' . (1) Design for a member without yield hinges or with a yield hinge at one end 

In order to prevent bond splitting failure, one ofbond stresses dueto flexure, Tf, or dueto truss 

action, r,, should be less than bond strength, Tbu· 

Bond stress due to flexure, Tr, is defined as that produced by the steel stress difference 

between both ends of a member. These steel stresses would be obtained from flexura! analysis at each 

end section. The rr is given by Eq. C6.26 considering inclined crack or yield hinge in tension side of 

a·member. LICT is a stress difference between both ends of a member. On a safety assumption. stresses 

of both steels in compression and tension of a member without intended yield hinges take their reli­

able strength, CTy. Then LICT takes 2CTy. As for a member with an intended yield hinge at one end, steel 

stress in tension takes its upper bound strength, CTyu• and steel stress in compression takes its reli­

able strength, CTy, and LICTtakes CTyu+CTy· 1t is not sure, however, that steel stress in compression always 

reaches CTy, so it is allowed to get and use a working compressive stress of steel, eTc, instead of CTy, that 

would be obtained by flexura] analysis using plain remaining plain assumption. 

ócrdb 

4(L-d) (Eq. C6.26) 

Altematively, if bond stress reqUired for truss·mechanism defined in this design guideline is 

less than bond strength, equilibrium of truss mechanism is satisfied and then bond splitting failure 

might be prevented. The bond stress required for truss mechanism is obtained from the equilibrium 

of forces illustrated in Fig. C6.1 as Eq. C6.27. 

(Eq. C6.27) 

where 

V, : shear carried by the truss mechanism: 

p"~: shear reinforcement ratio at the central part of a member, which is not the actual ratio for the 
part but the amount required to resist the design shear: and 

:!:'1' : total perimeter of the tensile steeJ.bars. 

¡ 
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The bond strength, -rbu• would be obtained as following procedure [Ref. 6.44]. The bond stress 

for upper steel in a beam should be reduced by O. 8. 

't'bu='t'co +-rst (Eq. C6.28) 

In Eq. C6.28, 'teo presents a contribution of concrete and is given as: 

"tco=(0.4b;+0.5)Y crs (Eq. C6.29) 

where b¡ represents the coefficiem related to the mode of bond failure given by the srnaller between 

be¡ and b5¡. 

Values ofbeí and b5¡ are given as: 

(Eq. C6.30) 

(Eq. C6.31) 

where 

be;: coefficient for the comer splining rnode [see.Fig. C6.22]; 

b5¡ : coefficient for the side splining mode [see.F~g C6.22] including the face-side splitting mode; 
de: depth ofthe cover concrete from the center ofthe comer steel; 

db : diameter of the comer steel; 

.rdb : total of diameter of the steel in a !ayer; and 
b: section width ofthe mernber. 

In Eq. C6.28, 't51 presents a contribution of shear reinforcement, and each value for comer split­

ting mode and for side splitting mode is g1ven by Eqs.C6.32 to C6.34. respectively. 

In case of the comer splitting (b;=be;<b5¡): 

In case of the side splitting (b¡=b,,<be¡) with condition N/2<:N0 : 

In case ofthe side splitting (b;=b5,<be;) with condition N,.'2<N0 : 

(5p_,.'b•cr8 ) 
tst 
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where 
s : spacing of the shear reinforcement other than that in the hinge region; 

Aw : sectional area of the shear reinforcement covering the comer steels (peripheral hoop or stirrup ); 

N,: nwnber ofthe flexura! steels directly hooked by supplemental ties; 

N u : number ofthe flexura! steels not hooked as above; 

N,: total number ofthe flexura! steels (=2+N,+Nul: and 
' p'w: shear reinforcement ratio other than that in the hinge region, only shear reinforcement arranged 

at the extreme externa! side (peripheral shear reinforcement = 2Aj(b s)) can be counted. 

Comer splitung Side splimng 

nnrrm 
Fig. C6.22 Corner splitting and side splitting modes including the face-side splitting. 

Equation C6.33 is derived from Eqs. C6.35 and C6.36 in Ref. 6.44. 

v•here 

~~ : -rst for the steel that are directly hooked by shear reinforcement; 

~2 : 'rst for the steel that are not hooked by shear reinforcement: and 
1.22 : coefficient used in the cases for steel bars other than the upper steel in· a beam. 

(Eq. C6.35) 

(Eq. C6.36) 

Test specimens in Re f. 6.44 have four flex ural steel in a line, and two of them are hooked by 

peripherallateral reinforcement (N1=4, Nu=2). Aw in Eqs. C6.35 and C6.36 are replaced by p'w· and 

then Eqs. C6.3 7 and C6.38 are derived. 

(Eq. C6.37) 

(Eq. C6.38) 
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1 When supplemental tie is used with the same sectional area of A.,, '!51 for intermedia te bar hooked by 

silpplemental tie is given as the summation ofEqs. C6.37 and C6.38. 

(Eq. C6.39) 

Equation C6.33 takes the average ofthese three values,. Eqs. C6.37 through C6.39. 
In checking upper steels in a beam, steels·of a floor slab in orthogonal direction to the axis of 

the beam could be countable as a shear reinforcement not hooking them. Then '!51' by Eqs. C6.40 or. 
C6.4! could be added to Eqs. C6.32 or C6.33, respectively. 

In case of the comer sp litting: 

In case of the si de splitting: 

where 
A51, s51 : area and spacing ofthe top steel in a slab; and 

Asb. Ssb : area and spacing of the bottom steel in a slab. 

(Eq. C6.40) 

(Eq. C6.4!) 

The bond stress, rbu• obtained from Eq. 6.23 is the worst case of Eq. C6.34 where many' flex­
ura! steels are arranged in a !ayer and only two of them are hooked at the comer by shear reinforce­
ment. Equation 6.23 will be derived as following. Depth of cover concrete measured from the 

surface of a steel and clear distance between flexura! steels are specified not to be less than 1.5 times 
and l. 7 times their diameters, respectively. Equation C6.42 is from this mínimum requirements for 

steel arrangement. According to above specifications. mínimum required section width is obtained as 

(Eq. C6.42) 

Equation.C6.42 could be simplified as b!N,db=b/1:db>2.5, and then b¡=b5¡:2:l.i is obtainedfrom Eq. 
C6.3l. The contribution of concrete for this worst case is obtained from Eq. C6.29 as 

tco:2:l.l8'icrs = !.2~crs. 
Equation 6.23 is given as the summat1on of this mínimum assurance value of reo and Eq. 

C6.34. This design method for bond has already been applied at the time of verification for shear 
strength equation (see.Fig. C6.5) . that 1s, in Fig. C6.5 the specimens that may fail in bond splining 
have been excluded. 
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(2) Design for a member with the yield hinges at both ends 
As for a member with intende<l vield him!e at both member ends, two design conditions are . -

provided, and it is necessary for the design for bond to satisfy one ofthem. One, [a). is the condiuon 

to limit bond slip within small value (less than the bond slip at peak bond stress on bond .stress versus 
slip curve), and the other; [b), is the condition to remain enher flexura! mechanism or truss mecha­
nismin large bond slip situation (after peak on bond stress versus slip curve) [Ref. 6.42). 

[a) Bond stress due to flexura! act10n given by Eq. C6.43, T f , should not more than the bond 

strength, '~'bu , given by Eq. C6.28. 

(Eq. C6.43) 

where .1a=2ayu. 

[b] Smaller bond stress which is given by Eq. C6.44 or Eq. C6.45 should not be more than the 

ultimate bond stress [Refs. 6.42,6.45], Tous• after considerable bond slip. Generally, bond 
stress slip curve has a almost constan! stress region (plateau) in large ·slip situation after peak 
if certain amount of lateral reinforcemem is arranged. The value of '~'bus gives the bond stress 

in such regían. This altemative rnethod is reflecting that a member could resist shear by exist· 
ing ofbond stress necessary for rruss rnechanisrn or flexure mechanism even in such region. 

d ~a·· 
't .-:-"::b ---:.,-

1 4(L-d) 

Uitirnate bond stress, '~'bus. is given as follows. 

In case of the comer splitting (b;=b,;<b,;): 

In case ofthe side splining (b¡=b,;<b,;) \\ith codition N/2~Nu: 

In case ofthe side splining (b¡=b51 <bco) with codition N,/2<Nu: 
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(Eq. C6.45) 

(Eq. C6.46) 

(Eq. C6.47) 

(Eq. C6.48) 



. ; 

i 
' 1 

In Eq. C6A5 Lid is the difference of srresses of steels between both ends in a member, and is 

given by Eq. C6A9. 

.. (Eq. C6.49) 

where O"c, compressive stress of steel, is obtained assuming plain remaining plain assumption at the 

overstrength limit design and using upper bound tensile strength of steel O"yu· 

Equation C6.47 is derived as following. The ultimare bond stress in Ref 6.45, rbus• is given by 

Eq. C6.50. 
. (23.3p".'b o 3¡· 

"tbus = 1.22 Ldb . ~ cr B 
(Eq. C6.50) 

Ultimare bond stress for flexura! steel-not hooked by shear reinforcement is given as Eq. C6.51, 

neglecting the effect of shear reinforcement in Eq. C6.50 (p 'w=O). 

"tbus= 1.22(0.3 v crs) (Eq. C6.51) 

Test specimens in Ref. 6.45 have four flexura! reinforcement in a !ayer (N,=4, Nu=2). then "thsu 

is estimated considering the effect of shear reinforcement in Eq. C6.50 by two times (see Eqs.C6.35 
. and C6.36). 

(Eq. C6.52) 

The ultimate bond stress of Eq. C6.47 takes the average of the summation of Eq. C6.51 and Eq. 
C6.52 . 

Figures C6.23 and C6.24 show the results of verification for this design method for bond. 

Figure C6.23 shows the correlation of the assurance rotation angles obtained by both test and design 

equation without check of bond. Many spec1mens cot~ld not reach expected (calculated) rotation. 

While, the same discussion is done in Fig. C6.24 with check of bond by the method described in this 

section. Figure C6.24 shows the evidence of the method of design for bond. Horizontal axis in Fig. 

C6.24 denotes the yield drift for members in which bond failure is expected, where y1eld drift was 
calculated according to Ref. 6.49. 
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Fig. C6.23 Relation between the experimentally observed ultimate member rotation angles and predicted 

angles by use of Clauses 6.3.1 and 6.3.3 on the specimens that reveal failure in tbe bond splitting. 
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Fig. C6.24 Relation between the experimentally observed ultimate member rotation angles and predicted 

angles obtained from Eq. 6.21 , Eq. C6.32 and Eq. C6.33 on the specimens that reveal failure 
in the bond splitting. 
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6.6 Design for Beam with Opening 
T~e provisions in Clause 6.2.1 "Basic Princip le," Clause 6.2.2 .. Strength of Shear 

Reinforcement," and Clause 6.2.3 "Structural Requirements'' shall apply to the shear design for 

a beam with an opening. 

[Commentary] 

A beam with an opening reinforced transversely by only stirrups as sh0\\11 in Fig. C6.25(a) is · 

taken for a sample. Symbols used in the figure denote: 
H : diameter of a hole or diameter of a circumcircle ( if opening has a rectangular shape ); 
G : spacing of stirrups aside to hole; and 

)'o : distance from the center of a hole to the axis of a beam. 

In the beam with opening arch mechanism is difficult to exist, and then shear shall be trans­

ferred by truss mechanism as shown in Figs.C6.25(b) and (e) [Ref. 6.68). The compression strut 

angle of concrete in upper and lower part of a hole is represented by cp, in these figures. Symbols of 
horizontal arrows show bond stress, and vertical ones represen! forces applied to concrete from stir­
rups. Unshaded portion shows the zone where diagonal compression stress field ts not formed. 
Diagonal compressive stress of concrete around the hole becomes larger as the unshaded portion is 

extending. Effective depth for truss mechanism, itw. is defined as Eq. C6.53. 

j =j - ___H_ -Gtan<!> 
tw t cos-" s 

'Ys . (Eq. C6.53) 

In Eq. C6.53, (H/cosct>s + G tanl/!s) represents the vertical height of the unshaded portion [see 
Fig. C6.25(c)). Shear reinforcement aside to a hole should be provided within the r:mge of U,../2 
+yo)cotl/!s as shown in Fig. C6.25(a). Compressive stress of concrete in shaded poruon is given by 

Eq. C6.54, where stirrup stress is assumed to be awy· 

where Pws denotes the shear reinforcement ratio aside to a hole. 

On the condillon that acw is equal tovas at the shear strength, cp, is given by Eq. C6.55. 

cotcll =-J vos -1 
· s Pws 0 wy (Eq. C6.55) 

The value of cotc7>s is allowed to take more than 2.0, because this case is limlled in the viciniry 
ofhole. Then reliable shear strength of a beam with opening is given by Eq. C6.56. 

V u= b jtw Pws awy cote1>S (Eq. C6.56) 

where Pwsawy = (l/2-H/j,)v-.'o 8 ) when Pwsawy > (lí2-H/jt)v-.'o 8 , whichis the maximum amount 
of reinforcement for shear. 
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Fig. C6.25 Beam reinforced onl~ by stirrups. 

The attainable maximum shear str'ength of beam (reinforced up to its Iimit) with severa! open­

ing ratios, H/j,, are shown in Fig. C6.26. Here Gis assumed to be equal to 1.2H. For example when 

H!j, is egua! to 0.25 (j,=0.8D and H/D=l '5), the upper limit of Vu/(bj,v ~ cr
8

) takes 0.24. lt means 

· the upper limit by reinforcement of stirrups. The verification for this strength equation against test 

data [Refs. 6.69-6.73) has done and the results are shown in Fig. C6.27. Good predictiori is obtained 
by this strength equation. 
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Inclined reinforcement whose development are anchored outside of stirrups aside to a hole. 
where compressive stress of concrete is not so high, as shown in Fig. C6.28, can work well in its 
tension side. Then the effect of inclined reinforcement given by Eq. C6.57 could be added to the 

srrength, V"' of Eq. C6.56. 

where 

Bx : angle of inclined reinforcement to axis of a member; and 
Ax : tension area of inclined reinforcement. 

o. 

l~ o. 
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Fig. C6.26 Effect of the size of hole on the upper shear strength. 
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Fig. C6.27 Verification of strength equation. 
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Fig. C6.28 Beam reinforced by the inclined reinforcement. 
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In a beam with top and bottom sub-beams reinforced longitudinally and laterally, each sub­

beam ha ve a truss mechanism as shown in Fig. C&.29(b ). Then shear strength could be obtained by 

Eq. C6.58. 

(Eq. C6.58) 

where Ps<1sy = vas/2 (when Ps<1sy > vas/2), which is the maximum amount of reinforcement for 
shear, and in which, 

j 15 : distance between longitudinal reinforcements in the top and bonom sub-beams; 

Ps : shear reinforcement ratio of the stirrups in the top and bottom sub-beams; and 
<1sy : yield srrength of the stirrups in the top and bonom sub-beams. 

The value of cot¡p, takes the smaller value in Eq. C6.60: 

cot¡p, = 2 

cot<jl = --8 -1 · ~ vcr 
s p,cr,Y 

(Eq. C6.60) 

Stirrups in top and bottom sub-beams should be provided in the range of j 15cott/>, from the edge of 
the opening as shown in Fig. C6.29(a). lnside longitudinal reinforcement in sub-beams should be 
anchored at the outside of extended stirrup arrangement from sub-beams with hooks bent inside of 
beam. Required strength of inside longitudinal reinforcement in sub-beams, a,sy, is obtained from 
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Eq.C6.61. 

(Eq. C6.61) 

·where W denotes the length of opening. And required slrenglh of flexura! reinforcemenl of extreme 

edge (outside longitudinal steels in sub-beams), a,CJY. should not be less than that by Eq. C6.62. 
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(Eq. C6.62) 
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Fig. C6.29 Beam with a ·rectangular opening reinforced by the longitudinal 

reinforcement and stirrups in sub-beams. 

When the inclined reinforcement as shown in F1g. C6.30 are prov1ded. the effect of its tension 

strength would be evalualed by Eq. C6.5i, and would be added lo V u· lls anchorage should be done at 

the ou1side of additional s1irrups arranged aside lo opening. The position of opening in a beam is 
desirable to be olher lhan in yield hinge region. When a opening in yield hinge region should nol be 

avoided, Eq. 6.9 should be considered m a calculation of cor(J), and efTectiveness factor, v, should be· 
· given by Eq. 6. 8. 

Shear strength of a portian without hale should be obtained by Eq. C6.63, considering only 
truss mechanism. 
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(Eq. C6.63) 

where Pw denotes the shear reinforcement ratio in a portian without a hale. and the value of cota> 

should be calculated from Eqs.6.5-6. 7 and 6.9. 

When a special steel would be used as a reinforcement for a hale. its effect, that should be 
verified by experiment and etc., might be added to shear strength. Reference 6.74 is a research on 

this tapie. In this case also, shear strength ofa part without hole should be calculated.by Eq. C6.63. 

·<; 

J-.--l 
JuCOt~, 

(a) Reinforcement arrange 

¡ ¡ ¡ ¡ ¡ ¡ 

(b J Truss action 

Fig. C6.30 Beam with a rectangular opening reinforced by 

the inclined. reinforcement. 
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CHAPTER 7 : BEAM-COLUMN JOJ~T 

7.1 Design Objectives 

Beam-column joint shall be designed to maintain its integri::-· to the assuring defonnation 
after the strucrure forms a yield mechanism. The beam-column JOÍnt shall be designed to preven! 

a significan! stiffness deterioration and slip-type hysteretic behavior by load reversals. 

· [Commentary] 

(1) Srructural requirements in beam-column connection 

It should be avoided in principie that a structure designed to form the overall yield mechanism 

fails in beam-column joints. Because the beam-column joints would suffer from so large shear of 

adjacent beams and columns that it is difficult not only to design the joints for high ductility. but also 

to repair their damage. There are many proposals regarding the resisting mechanism of a beam­

column joint against shear. This chapter adopts a diagonal compression srrut of concrete as the shear 

resisting mechanism, and the upper limit of design nominal shear stress in joint is provided to prevent 

failures. 

The bemn-colurrm joint has to resist bending moment, shear. axial force and torsional moment 

produced by columns and bearris at developing a yield mechanism without collapse, and also 11 is 

desired that the joint is without evident stiffness degradation. Failures of a beam-column joint due to 

an anchorage failure of flexura] reinforcement of beams or columns and due to compression failure 
of diagonal srrut of concrete should be prevented. However stiffness degradation of the joint and slip 

behavior in a story hysteretic characteristic may be resulted from shear cracks in the joint. y1eld of 
joint lateral reinforcements and bond deterioration in yield regions of column and beam · bars. 

Because it is difficult to avoid the shear cracking and the bond deterioration of flexura] remforce­

ments in a beam-column joint, the load vs. defonnation characteristi:s with slippage may be accepted 

in the guidelines so far as they do not affect so much on an eanhquake response. 

A recent srudy [Ref. 7.1] indicated that the slipping hysteretic characteristics, as far as they 

were not so excessive, did not increase srructural response m displacement range cons1dered in the 
guidelines; i.e., an story drift angle of l/100 radian. In th1s chaprer. mínimum shear reinforcementin 

a beam-column _1oint in proponion to joint shear stress 1s specified for preventing the excessive slip­

ping hysteretic characteristics, and the design for em bedment of flexura] reinforcemerir of beams and 

columns and for anchorage ofhooked reinforcement ofbeams are also described. 

Beam-column joints m a structure designed under the concept of the guidelines are surely 

subjected to srresses corresponding ro the flexura] strength at yield hinges because the members adja­

cent to the joints are intended to form yield hinges. The jomts are the key elements for rransferring 

forces between beams and columns and assuring a overall yield mechanism, therefore the design for 

beam-column joints is very imponant. However, the design criteria for joints specified in this chapter 
is not so severe than that for beams, columns and shear walls.because severe design requirements 
would disconnect the continuity of the design for joints between the previous design method and the 
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guidelines (this continuity is important in Japan) and make the scope ofthis design guideline narrow. 

(2) Basic plan ofbeam-colurnn joint 
a) A beam-column joint is a segment where stresses of columns and beams are transferred by 

their longitudinal reinforcements through the core concrete of joint, therefore the joint is requtred to 
have enough srrength and stiffness. The core concrete in the joint must be confined by longitudinal 
reinforcements of columns and lateral reinforcements of the joint, and it is reasonable and practica! 10 

embed the longitudinal reinforcements of beams in the core. In order to arrange the longirudmal rein­
forcements of beams inside the concrete core, beam widths are necessary to be less than the column 
width. This trearrnent leads to avoiding large e.ccenrricity between beams and columns. For example 
when beam widths are a half of a column width and the side faces of beams are not located Óutside 

the column side faces in the joint region, the maximum eccentricity between the beams and columns 

is less than 1/4 ofthe column width. 

b) When beams and columns are connected with eccentricity, torsional moments acting on the 
beam-column joint and on the column in the opposite direction to each other make torsional cracks in 

the joint and colurnn, and reduce their stiffness. A large eccentricity reduces a stress tránsferred to a 

side portien in the joim apart from the beam, then shear capacity of the joint decreases due to the 
reduction of effective volume resisting against shear. 

There is no limit about the eccentricity in the design guidelines. However. shear design for a 

beam-column joint with a large eccentricity may be done ignoring a portien outside the effective joint 
area and torsional design for the column dueto the eccentricity is necessary. 

e) A deep beam-column joint has a slender shape anda steep diagonal concrete strut. An elas­

tic analysis of this kind of joint using a par.ameter of "a" (=beam depthlcolumn depth) shows that 
shear stress distributions along the axis of column was expressed by a parabolic curve with its peak 
value at the center for "a"=l.O, by a rectangular with almost uniform value.for "a"= 1.5 to 2.0, and by 

a biquadratic curve with two peaks at the upper and lower parts for "a">2.0 [Ref.7.2]. According toa 
few tests about a deep beam-column joint with "a"=2.0, shear failure concentrares 10 the upper part 

of the joint and the nommal shear strength is 60 % to 70 % of the joint strength with "a"=l.33 
[Ref7.3]. The depth ratio ofbeam to column has no limit in this guidelines. but a deep beam-column 
joint should be designed with caution [Ref. 7.4]. 

d) Chapter 1 O requires structural slits (gaps) which separa te non-structural walls such as span­

drel walls from yield hinge regwns of strllctural members. The stiffness of beams or columns 
increases due to those non-srrucrural walls. consequently rotation of the yield hmges becomes so 
large that yield regions of their longitudinal bars will extend toward inside of the beam-column joint 

· and bond deterioration ofthe bars may take place in the joint. However. the quantttative evaluation of 

the bond deterioration is not clear because there is few srudies on this matter [for example, Ref. 7.5]. 

7.2 Desig:n for Shear 

7.2. 1 Deign Prmciples 

In shear desig:n of a beam-column joint, reltable shear strength V
1
u shall be greater than 

design shear V1 ofthe yield mechanism assuring destgn. 
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7.2.2 Shear Strength ofBeam-Column Joínt 
Shear .strength VJu of beam-column joint shall be given by Eq. (7 .1 ): 

(7. 1) 

where K : factor dependent on shape ofbeam-column joint.equal to 0.30 for a cross-shape 

interior beam-column joint, and 0.18 for an mverted T-shape exterior beam-column 

joint andan L-shape top story exterior beam-column joint: 

a8 : compressive srrength of concrete: 

DJ : column depth or horizontally proJeCted length of 90 degree hook: and 

bj: effective width ofbeam-c<;>lumn joint given by Eq. (7.2). 

' 
(7.2) 

. where bb, ba1, ba2 denote the beam width, the smaller of one-quarter of column depth and one­

half of distance between beam and column faces on the one side and another side of a beam. 

7 .2.3 Lateral Reinforcement 

Lateral reinforcement ratio Pjh of beam-column connection shall be not less than 0.002. 
and shall satisfy Eq. (7 .3 ). 

(7.3) 

[Commentary] 

7 .2.1 Design principie 

(1) Beam-column joints should be designed against the severest stress combination of bending 

moments and shear forces at the yield mechanism assuring design. The location of yield hinges in a 

structure have been fixed at the design stage for the beam-column joints, then the non-hinge 

· members including the joints should be designed for the stresses which are calculated b); using the 

upper bound strengths at yield hmges. Hinge location of a beam is m principie ata face of colurim, 

but sometimes it is moved towards a e en ter part of the beam in order to improve anchorage and bond 

of beam bars in the jo in t. In any case the upper bound strengths of yield hinges should be used for the 
design of joints. , 

The upper bound strengths of yield hinges are usually different in the loading direction; i.e., 

direction from right to left or left to right, then the joint should be designed against the severest 
condition. 

The upper bound strength of yield 'hinge is defined as the upper bound flexural strength in the 

section 5.4. The section describes that the effects of 1) actual strength of longitudinal bars mcreasing 

from their nominal strength, and 2) reinforcement in floor slabs whose effective widths expand 
· according to drift level of the story should be taken into account in calculating the upper bound flex­

ura! strength. 
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· (2) Design shear force, Vj, for the beam-column joint in a structure with a strong column-weak 

beam mechanism is obtained by Eq. C7.1 [see Fig. C7.1]. 

=T+T'- Ve (Eq. C7.1) 

In a T-shaped exterior beam-column joint, e; +Ce '=T'=O is assumed. Shear from columns. Ve, 
is defined as the average of shear forces in the upper and lower columns, and is obtained by Eq. C7.2 
using the upper bound strengths ofbeam hinges. 

(Eq. C7.2) 

wher~ Mb, Mb' : moments of left and right beams at the faces of column; 

lb, lb' : span lengths of left and right beams; 
L , L' : clear span lengths of left and right beams; and 
le, le' : heights of upper and lower columns. 

The. des_ign she_ar fo!'~e_ for the beam-column joint, Vj, at the top story calculated on the 
assumption that Ve= O gives safe-si de. result. -- - - - --- - -

As for a beam-column joint in a structure with yield hinges in columns. the upper bound 

srrengths of column hinges domina te the design- of the joint, so the design shear force, Vj, is given by 
exchanging beam forces for column forces in Fig. C7.1. The beam-column joint at the first !loor leve! 

in a building with a basement floor should be designed using the upper bound srrength of bonom end 
of the first story column and the design stress of top end of the basement column provided as a non­
hinged member. For T-shaped joints in the top story or the bonom story, the destgn shear force of 
jomt would be given by exchanging beam forces for column forces in inverted T-shaped exterior 
beam-column joints shown in Fig. C7 .l. Axial force of column could be ignored be cause the shear 
force of beam-column joint is determined from bending moments and shear forces of adjacent 

members. The design forces produced by intermediate longitudinal reinforcemem in a column with a 
yield hinge should be added to the forces of T and C in Eq. C7.1 according to the m tended rotation 
angle at the hinge region. The shear force calculated by above method is the vertical shear force, Vjv• 

and the lateral shear force, VJh• could be obtained by Eq. Ci.3 approximately, ifnecessary. 

v. -
~-1 

1 V, 1 ,_, 
---"' 

v;- 1 c. 

Fig. C 7.1 Internal stress resultan! of joint. 
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where \ ·_¡,. : vertical shear force; 

D0 : depth ofbeam; and 
D : depth of column. 

(Eq. Ci.3) 

(3) Al! beam-column joints at and above the ground floor leve! of a structure should be 
designed according to the provisions of this chapter. Similarly to the design for columns. the design 

forces are desirable to be detertnined considenng lateral loads acttng simultaneously in two direc­
tions. The shear force in a beam-column joint subjected lO the lateral loads in two directions !S esti-. 

mated by superposing the forces at yield mechanism in each direction. and is larger than that 

obtamed from one directional load. 
On the conrrary, there are few research on the shear strength of beam-column joint subjected to 

any directional lateralloads. Especially_ there are very few research on the behavior of shear failure in 

bearn-colurim joint prior to yielding of the beams or columns. As shown in Fig. C7.2, test results on 
three-dimensional interior beam-column joints subjected to bidirectional load reversals show that the 

shear strength of jomt in 45 degree direction was larger than that in the main direction (beam axial 
direction) under no column axial force, but was not larger than that under large column axtal force 

(an la8=0.2) [Ref. 7.6]. The bidirectional shear strength diagram of column is represented as an 
ellipse. If this characteristic could be applied to beam-column joints, it would not be necessary for 
design of joints to consider the strength reduction due to the effect of bidirectional loads. The shear 
strengths and the story drift capacities of three-dimensional beam-column subassemblages after 
yielding at the four beam ends do not show large differences between the beam axial direction and 
the 45 degree direction. Therefore the gutdelines allow to design a joint only in each beam axial 
direction, when enough shear strength is provided to the joint. Further researches on the shear. 
strength of joint in any direction are necessary. 

., 
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1 o 0.5 

Um-d1recuon ¡ ~ • o. 
Bi-direction O e 

Open mark : forward load1ng 
Sohd mark : backward loa.ding 

--- square lmes and a circular are 
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calculated by Eq. 7. l. 

. Fig. C 7.2 Bidirectional shear strength interaction ofinterior joini. 
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Since the joint surrounded by structural walls does not subject to so large shear in the direcrion 
of wall plane, it is not necessary to design for such jo in t. The joint adjacent to a structural wall. such 
as boundary beam-column joint in a wall, would be design~d as a part of a boundary column in a 

wall for lateral loads in direction of the wall plane, and be designed for the embedment of longitudi­
nal reinforcement of the boundary beam, so that it is allowed to design such joints for the transverse 

lateral load independently. 

7.2.2 Shear Strength of Beam-Column Joint 

Shear strength of beam-column joint should be based on the strength muluplymg the upper 

bound shear stress dependent on the shape of beam-column subassemblage by th~ etTective shear 
resisting area. 

( 1) Shear resisting mechanism 

The shear resisting mechanism in beam-columnjoint can be considered to consist of a diagonal 

concrete strut action anda truss action [Ref. 7.7]. This is almos! the same shear reSISung mechanism 

as for beams and columns. The diagonal concrete strut action is the stress transferring mechanism by 

a diagonal compression strut of concrete connecting a pair of compression zones at the corners of 

joint produced by bending moments of beams and columns. The truss action is the stress transferring 

mechanism by tensile resistance of lateral and vertical reinforcements in the joint and by compressive 
resistan ce of uniform diagonal concrete strut in the joint panel. The truss action depends al so on the 
bond stress transfer along the column and beam longitudinal reinforcements in the JOint. so that bond 

deterioration reduces the stress transferred by the truss action. Previous test data show that the effect 

of lateral reinforcement in beam-column joints on the shear strength are not so much and the failure 

of diagonal compression strut of concrete domina tes the strength. Therefore the gutdelines have the 

limitation of working shear stress of concrete to prevent shear failure. 

Interior joint test results of 68 specimens, tested during the period of 1966 to 1988 in Japan and 

other countnes. were compared wnh actual concrete strength in Ftg. C7.3. Twenty-four specimens 

showed shear failure in joint pnor to the yieldmg of beams (salid triangle symbols in Fig. C7.3; J­

type), and forty-four specimens showed shear fa!lure in joint after the yielding of beams (open ctrcle 

symbols; BJ-type). The vertical axiS is the nominal shear stress of joint. !ju• which is the amount of 

maxirnurn strength divided by the product ofbí and DJ defined in the section 7."2.:. The value ofbi in 

J-type takes the average width of colurnn and- beam. The honzontal axis is compresstve strength of 

concrete cylinder, a8 . The range of a8 for all spectmens IS frorn 100 to 550kgf/crn= and that of J-type 

is from 100 to 400kgf/crn=. The lower bound of "!ju could be estirnated to be 0.3 a8 . Shear strengths 

of BJ-type are dorninated by the flexura! strength of beams. Though sorne of them were lower than 

0.3 O"g, shear failure occurred due to the mcrement of deforrnation. The deforrnations at shear failure 

m BJ-type specimens except for one specimen wnh very small shear span rallo were more than 1/50 

in story drift which is the assuranc·e de!ormation m the g\lidelines. Therefore shear failure in jomt 
could be avoided when the JOint shear stress is kept to be less than the JOint srrength of J-rype specimens. 

Although the shear srrengrhs of bearn-column· joinrs ploned in Fig. C7.3 include the effect of 

shear reinforcement in them. the figure shows that the shear strengths increase mainly wtth compres­

sive srrength of concrete. Equations described the relarion of shear stress and specified concrete 

strength were proposed prev10usly. but most ofthem underestirnate the shear strength in the range of 
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high compr~ssive strength of concrete. Equation 7.1 is proposed modifying this tendency, in which 

the shear strength of beam-column joint is proportiona1 to the compressive strength of concrete 

considering that shear failure is dueto compression failure of concr~te strut. The average ratio of T1u 

. to a8 is 0.345 and its deviation is 0.051 in J-type spectmens. The value of 0.3 is proposed as the coef­

ficiem "K'' in Eq. 7.1. Consequently more than 80% of interior beam-column joims designed by Eq. 

7.1 will have the shear strength ofmore than 0.3 a8 . 
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Fig. C 7.3 Average joint shear stress vs. compressive strength of concrete 

of interior joint with cross-shape subassemblage. 

nO O 

As for T-shaped exterior beam-column joints as well as interior joints, test data on shear 

strength are summarized in Fig. C7.4. There are only five specimens of J-type and seven specimens 

of BJ-type. Other specimens failed in anchorage of beam bars or in flexura! yie1d of beams. The aver­

age ratio of !ju to a8 is 0.194 and its deviation is 0.0 13. Proposed value of K' in Eq. 7.1 is 0.18. More . 

than 80% of exterior beam-column joints designed by Eq. 7.1 will have the shear strength of greater 

than 0.18 as. 
The first order regress10n relationshtp among test data would be described as Tju ~ 0.249 

a 8+ 19.2 in kgficm2 for the interior joints and as !ju ~ O. 105 a 8 + 21.9 in kgf/cm2 for the exterior 

joints. Judging from these regression relationships, Eq. 7.1 gtves a high shear strength in the range of 

high compressive strength of concrete. The reason why the relation of shear strength and concrete 

compressive strength is expressed with a proportional expression is that such type evaluation is 

simple and practica! for structural design, then it should be noticed that the upper bound of the speci­

fied design compressive strength of concrete is 360kgficm2 The coefficient of 1( should not be used 

in the case that compressive strength of concrete is more than 360kgficm2 
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Fig. C 7.4 Average joint shear stress vs, compressive strength of concrete 

of exterior joint with a rotated T-shape subassemblage. 

(2) Effective width bj and effective depth Di ofbeam-column joint 

The effective width of joint, bi, should be obtained by adding a beam width to an effective 

width ofcolumn [refer to Fig. C7.5]. The effective width ofcolumn is defined as the 5111aller ofa half 
distance from beam side faceto column face imd one-fourth ofthe column depth ón either side ofthe 

beam. In another words, the effective width, bi, is based on the average width of beam and column, 

and is limited to the sum of beam width and one-fourth of column depth, assuming that joint stresses 

are effectively transferred through a zone covered by four lines with their angle of 1 !2 radian from 

each side face of beam. This concept considers that when the beam width is very narrow against the 

column width or the beam connects eccentric::ily to the column, sorne part of column volume in 

beam-column joint far from the side face ofbeam does not contribule 10 shear slrength. According lo 

this definition on 1he effeclive joinl width, il lakes the average width of 1he beam and lhe column, no 

matter how ecceri1rically the beam connects ro the column, when the beam width is more lhan a half 

of column widlh for a square column. And also ir ofren lakes lhe su m of the beam width and one­

fourth oflhe column depth, whe:1 the beam w1dth is less than a halfoflhe column width or lhe beam 
connects lo lhe longest side of the rectangular column. In the case thal a width of beam or column is 

differenl from a width of the oppos1te beam or column of the JOint respectively, ora couple of beams 

connect to a column with eccenmcities different from each other, it is necessary to define another 

effeclive widths for those beam-column joints by understanding the formation of compression strut in 

the joints. For example, the joint with two differem widths of beams takes the average width of them 

as bb in Eq. 7.2. Further researches on this field are required. 
The effective depth for mterior beam-column joint may take column depth. D. In previous 

researches on beam-column joints, the effective joint depth took conventionally the moment arm of 

column, ic, ignoring the effect of axial force on the arrn length. 11 1s seemed to be the same method as 
evaluating shear strength of beams or columns. Shear strength of beam-column jomt would depend 
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on the diagonal compression strut of concrete which ·links both compression edges in the joint adia­
cent to the ends of beams and columns. so that it is reasonable to take the horizontal length of JOint as 
the effective depth and also such manner is simple ro calculare the strength. The effective depth for a 

T-shaped exterior beam-column joint takes the horizontally projected length from the outside of 90-
degree hook to the beam end or the horizontal length from the beam end to the end of steel anchor 

plate in case of using mechanical anchorage. This is based on the same concept takmg the honzontal 

length of compression strut of concrete as the effective depth for the interior beam-column_¡omt 

Fig. C 7_5 Defined effective width of beam-column joint, which is u sed in case of eccentric joint and/or 

different widths between beam and column. 

(3) The confinement effect oftransverse beams on beam-column joint 

From the beam-column joint tests with non-loaded transverse beams it is well kno"11 that the 

transverse beam·s make the joint stiff and strong. Figure C7.6 shows the test data conceming the rela­

tionship berween coverage ratio of a joint by transverse beams. Í-. and shear strength magnification, 

[3, ofajoint with transverse beams to ajoint without them [Ref. 7.8). The sol id parabolic curve shows 
the relationship. 

l. Sr-------------, 
1 • 

1.6 

/ • ! 
• 

~ 1.4 

--
1.2 • 

). 

$=1 .0+0.3). +0.27 !.' 
regresston equation 

$=1+0.3). 
!Eq.C7.4) 

Fig. C 7.6 Relationship between shear strength magnification and coverage ratio by transverse beams. · 
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In existing buildings, however. the beam-column joint with beam hinges subjected to bidirec­

tional forces during an earthquake can not be confined so much by the transverse beams. because 

they also have yield hinges and cracks on the beam ends. The confinement effe~t by transverse beams 

on shear strength of a beam-column joint is not taken into account, because the guidelines rreat a 

structure with a beam hinge mechanism. However, only if transverse beam bars are assured not to 

yield at the column face of the interior beam-column joint by forming a column yield mechanism or 

forming beam yield hinges located far from the column faces, the shear strength could be mcreased 

by the factor i3 expressed in Eq. C7 .4. 

¡3=1+0.3A. (Eq. CíA) 

where A. = L (bLb · DLbl 1 2 (Db · 0), in which bLb• O, ~ and DLb denote the width of transverse 

beam and depths of column, beam and transverse beam, respectively. 

For the beam-column joint with a transverse beam in one direction. srrength increment should 

not be allowed. As shown in Fig. C7.4, Eq. C7.4 gives the lowest prediction to scattering test data. · 

Equation 7.1 does not consider the effect of transverse beams on the shear strength of beam­

column joint, because many beam-column joints in a srructure designed by the guidelmes have yield 

hinges at beam ends of all directions in principie. and the confinement effect of transverse beams 

cannot be expected. However interior beam-column joint test specimens with transverse beams after 

subjected to two times cyclic drift angle of 1/75 indicated a larger strength than that without rrans­

verse beams [Ref. 7.9]. And floor slabs also have the effect on confining the beam-columnjoint. So it 

is possible for rransverse beams with yield hinges to increase a shear strength under low stress levels 

'in the transverse beams. The relation between stress leve! of transverse beams and application of 

Eq. C7.4 should be discussed in future. The strength increment factor different from Eq. C7.4 may be 

used when the factor is obtained from an appropriate experiment. 

7.2.3 Lateral Reinforcement 

( 1) Recent researches show that there is not so large effect of lateral remforcement in a beam­

column joint on its shear strength. Figure C7 .7 piots the relationship between the strength ratio of 

shear srrength to concrete srrength. !)u ia8, and the product of the amount of lateral reinforcement 

and its strength. p1h ay. The points linked by a sol id line mean the specimens which were tested by the 

same researcher in a test series varied only the amount of Pih ay. According to Fig. C7. 7 tt is very 

difficult to recogmze the effect of lateral remforcement on the shear strength except for a few cases. 

The guidelines make sure that the role of lateral reinforcement in a jomt is to keep the stiffness and 

ductility of joim but not to increase the shear strength of joint. Then the mínimum amount of lateral 

reinforcement is given in proportion to the ratto of design shear to shear strength of a beam-column 

jo in t. 

Sorne foreign codes require more amount of lateral reinforcement than that required in this 

section, however it is difficult to arrange large amoum of lateral reinforcement more than 0.3% by 

only hoop reinforcement and also is difficult to add sub-ties to beam-column joint against Japanese 

conventional construction method. This is the reason why·the mmimum amount of joint lateral rein­

forcement is 0.2%. and the amount of lateral reinforcement of 0.3% is required for the jomt whose 

design shear stress is nearly equal to its shear strength. lt is desirable to establish a reasonable design 

- 133-



0.5 

V 
/1 

t5< 1 .. - 1 

0.4 

~ 
'-;; 0.3 
... -

. 

0.2 

-

20 40 60 80 
p,. ·a, ( kgf/cm') 

Fig. C 7.7 Shear strength ofinterior joint divided b~· concrete strength vs. product of 

lateral reinforcement ratio and its yield strength. 

method for lateral reinforcement in a beam-column joint considering the effect of column axial force 

and bond strength, the required deformation capacity of yield hinge adjacentto the joint. and anchor­

age strength of hooked bars in T-shaped exterior joint. 

(2) Design for vertical reinforcement in a beam-column joint is not required in the guidelines, 

because usual columns would have at least a intermediate longitudinal bar in each column face and 

the bar· works as the vertical shear reinforcement. The effect of vertical shear reinforcement on joint 

shear strength is not clear yet, but test results of T-shaped exterior joints show that the lateral and 
vertical shear reinforcement arranged with well balance and a large axial force of column prevent a 

shear failure of joints after ytelding of the beams [Ref. 7.12). The intermediate column bars of joints 
with yield hinges in beams are useful to resist joint shear force because the bars are not subjected to 

so large tension by the column end moments, but the bars of joints with yield hinges in colurnn may 

not be useful. Therefore it would be necessary to arrange additional lateral shear reinforcement 
instead ofthe vertical shear reinforcement for the joints of the latter. 
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7.3 Anchorage ofBeam and Column Reinforcements 

7.3.1 Anchorage Method 
Longitudinal reinforcement of beam with an intended yield hinge, as a general rule, shall 

pass through the column core ofthe beam-column joint or shall be anchored mto co!urnn core of 
the beam-column joint with a 90 degree hook. Development length of a bar shall be counted 
from the critica! section at the column face or at the top and bonom beam faces. 

7.3.2 Anchorage with 90-Degree Hook 
Development length shall conforrn to requirements in Chapter 9. Beam longnuáinai rein­

forcement shall be extended beyond the mid-depth of column with a 90-degree hook. Extension 

of a 90 degree hook shall be placed in the bearn-column jo in t. 

7.3.3 Bars Passing through Joint 
When longitudinal reinforcement of beams or columns with intended : ield hinges at both 

faces of joint_passes through the joint, bar size to member depth ratio shall be deterrnined not to 

cause significant stiffness reduction or slip-type hysreretic behavior under load reversals. 

[Commentary] 

7.3.1 Anchorage Method 

(1) Longitudinal reinforcement of beam normally passes through an interior joint and is 
anchored with 90-degree hook in an exterior joint. lt is desirable ro avoid the bond dererioration, 

because yielding of the beam longitudinal reinforcement is !iable to penetrare into the joint and to 
deteriorare bond resistance along the reinforcement, consequently it causes also dererioration of 

hysteretic energy dissipation. The bond deterioration may be delaved in the intenor joint by passing 
the bearn reinforcement m the confined concrete core. and by limiung the bond stress leve! in design. 
The limitarion ofbond stress leve! is specified in 7.3.2 and 7.3.3. 

(2) Joint cover concrete adjacent to a loaded beam may spall out or fail in punching shear with 
cone-shape by tens10n of beam reinforcemenr, resulting in a reducrion of development length. The 

development length is necessary to be eva!uatea at the face of core concrete in JOint if such phenome­
non would occur from early stage. Anchorage capacity of a bar subjecting to compression force does 
not reduce so much than that under tensile force. 

This guidelines adopts the way as the crttical section for calculating the development !ength of 

a bar is taken ar the face of column conventionally, because spalling of cover concrete or reduction of 
bond resisrance after bar yielding is affecred by many factors and these behaviors are not so clear. 

7.3.2 Anchorage wirh 90-degree Hook 

( 1) According to T-shaped exterior beam-column joint tests where beam bars were anchored 

with 90-degree hooks, local compression failure of concrete ins1de the bar bends or splining failure 

of cover concrete beside the bar bends were reponed as the failure mode of anchorage. even if the 
difference of failure modes berween anchorage and joint shear were not clearly distinguished. The 
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failure of anchorage should be prevented because it causes the rapid strength reduction and the poor 

energy absorption in hysteretic characteristics. ' 

The required development length ts specified in Chapter 9. According -to recent studies, 

strength of anchorage depends on the horizontal projection length · of a beam bar including the bend 

ponwn, but it does not relate to the vertical extension of the beam bar beyond 12 times bar diameter. 

db. Tnen it is bener to locate a hook as outside as possible in order to get as long horizontal develop­

ment length as possible and to extend the beginnmg ofbent at least beyond the mid-depth of column. 

The strength of anchorage with hook is affected by many kinds of factors. such as a radius of 

hook and a thickness of cover concrete in a beam-column joint. Sorne of the proposed equations on 

anchorage strength are based on the strength estimated by the sum of bond resistance along the hon­

zontal development and anchorage resistance at the bent portian. Equation C7.5, however. evaluates a 

local compressive strength of concrete, fbear• at the inside of hook as the anchorage strength, P, 

asstiming that bond deterioration ofhorizontal pan ofa bar will occur soon after the yielding ofbeam 

[Ref. 7.13]. 

P = w db fbear sine h 1 (h-j) 

where w = f3 /2-r cos ( 1r 1 4- 8) 

e = lan'1( ldh 1 j) 

ldh = l¡ + r + db 
f3 = (r 1 3db)-{) 84 

fbear = a r .ras 
a= 16.1 C0 /db 

y= 1 +30A,i(l1s),_ 

in which db : diameter of bar; 

h : distan ce of horizontal suppon of column: 

r : radius of hook; 

cr8 : compresstve strength of concrete; 

11 : development length of srraight poruon: 

A5 : sectional area oflateral reinforcement: 

s : spacing of lateral reinforcement; 

J : moment arm ofbeam: and 

(Eq. C7.5) 

C0 : thtckness of cover concrete from column fa ce to center of bar. All para meter above are 

measured in kgf and cm. 

The average ratio of experimental strengths to calculated srrengths by Eq. C7.5 is 0.95 and its 

deviation IS 0.18. The test data used in th1s evaluation consist of those of 73 specirnens Equation 

C7 .5 is provided only for the bar at the extreme edge, and funher discussion is necessary on the eval­

uation of group effect of multi-bars mcluding mtermediate bars. 

(2) To prevent congestion ofbar arrangemem in a beam-column joint with bent doM, hooks for 

top bars and bent·up hooks for bonom bars of a beam, U-shaped bar arrangement is used practically 

in which both the ends of the top and bottom bars are connected in the joint [Ref. 7 .15]. Sometime it 

occurs that an extension of hook is placed below/above a beam-column joint or enough horizontal 
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Fig. e 7.8 Definition ofvariables used in Eq. e 7.5 which evaluates 

anchorage strength of 90-degree hooked beam bar. 

projection length cannot be provÍded within the joinl. In these cases, shear failure or anchorage fail--
ure in the joints is prevented-by ways tha:nransverse·reinforcement placed at-just -inside.of.the.hook _____ _ 

can resist against the large local compression due to the hook and the lateral reinforcement placed 
beside the hook can transfer the beam tension to the backside of column [Ref. 7.16]. 

Cover concrete on backside of colurnn spalls off so easily that the extension of hook reduces its 
anchorage strength in .case that the extension is placed in the same !ayer as the extreme bars of 
colurnn. There is no requirement about the 1hickness of cover concrete behind the extension of hook, 
because of few research on 11. Sorne experiments showed the punching shear failure at the pan 
between the column bars, when the beam bars·subjected to compression force. Another experiment in 
which specimens had adequate distance between the layers of extension and extreme column bar (the 
distan ce was more than the spacmg of column bars) prevented the anchorage fai lure [Re f. 7 .17]. 

E ven in this case,· it is desirable that the column bars near by the extension of hook are confined by 
hoops or sub-ties. lt had better keep the development length rather than keep the thickness of cover 
concrete behind the extension o! hook. when it is difficult to keep enough horizontal projecuon 
length against the colurnn depth. 

7.3.3 Bars Passing Through A Beam-column Jomt 

The average bond stress in a beam-column joint, r,, of beam longitudinal reinforcement pass­
ing through the joint is described by Eq. C7.6. 
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'!"3 = a,. Lla, 1 D 1/l, 

where Lla, : stress difference of a bar at the both faces of a joint; 

D : depth of colurnn; 

a, : cross sectional area of bar: and 

cb, : perimeter of bar. 

(Eq. C7.6) 

Using a diameter ofthe bar, db. instead ofa, or &,, Eq. C7.6 is modified to Eq. C7.7. 

r. = Lla, db/ 4D (Eq. C7. 7) 

Beam longitudinal reinforcement in a beam-column joint with beam yield hinges at the ulti­

mate strength stage reaches its tensile yield srrength at the joir.t face, but does not reach its compres­

sien yield strength under the condition of Jarge reinforcement ratio of tenston bars to compresston 

bars. In case both the tension and compression bars yield, the stress difference of a beam bar at both 

the faces of joint can be presemed as 20'yu, using the steel strength for calculating the upper bound 

bending strength, ayu. Bond strength is assumed to be proportional to the square root ofthe compres­

sive strength of concrete, then bond strength, '~"a• is described as y JO;. And substituting these rela­

tions to Eq. C7.7, Eq. C7.8 is obtained as follow: 

(Eq. C7.8) 

Here assunling that 11 is equal to 2y, Eq. C7.9 is driven as the proposed design equation. 

(Eq. C7.9) 

There is no recommendation for the value of 11 in the design guidelines. The New Zealand 

design code recommends sorne values tO prevent the pulling out of bars certainly from a joint with 

yield hinges at its both faces. lt is very difftcult to prevent beam bars from being pulled out because 

of the conventional combinations of material strength, bar size and column size used usually in 

Japan, and then sorne .bond deterioration is allowed in the guidelines. 

The bond deterioration and pulling out of beam.longitudinal reinforcement from a jomt cause 
slip-type hysteretic behavior with poor energy absorption capacity, and also they are accompanied 

with the following problems: (1) large response drift; (2) large pulling out deformation prior to flex­

ura! yielding; (3) early compression failure of concrete at beam end due to large rotation at the beam 
end; and (4) difficulty to repair the failure ofpulling out. 

However, since the bond deterioration in a JOlllt expands gradually with increment of displace­

ment, it is expected that large and sudden strength reduction will not occur even though the bond has 

been lost completely in the joint, if beam bars are assured to be anchored in sorne places in the both 

beams and the compression zones of beam ends are well confined to preven! the compression failure. 

The recent research [Ref. 7.1]1ed the p value in Eq. C7 .9 with the following process: (l) lt was 

ascertained by the response analysis with slip-hysteresis model that hysteretic energy absorption 

capacities do not affect so much on earthquake responses; (2) the index of allowable slip characteris-
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TABLE C 7.1 MINIMUM COLUMN DEPTH WITH BEAM BARS PASSING 

THROt;GH A JOINT IN ORDER TO PREVE:'<T ITS BOI'iD DETERIORA TI O!\, 

SATISFYING A CONDITJON OF Dldb?. cr1.Jl0 ~ 

5035 D22 
1 025 ¡ 029 1 032 

1 
035 1 D38 D:db 1 

·cr8 = 210 67 
1 

76 
1 

88 1 97 106 1 115 30.2 1 ' 
240 63 

1 
71 

1 
82 

1 
91 99 i 108 1 28 . .:: 

270 59 
1 

67 
1 

78 ! 86 
1 

94 1 
' 

102 
1 26.6 

300 56 
1 

64 
1 

74 1 
81 

1 
89 i 96 

1 
25.2 

330 53 1 61 
1 

70 
1 

78 85 1 92 24.1 
1 1 

360 51 1 58 1 
67 

1 
74 81 1 88 ::3 .l 1 

SD40 D22 
1 

D25 
1 

029 
1 

D32 1 035 1 D38 Dldb 

cr8 = 210 76 1 87 1 101 1 111 
1 

121 
1 

132 34.5 1 
1 

1 
1 1 

240 
1 

71 
1 

81 i 94 
1 

104 
1 

113 
1 

P' -~ i 3:.3 

270 67 1 
77 

1 
89 

1 
98 

1 
107 1 116 

1 
30.4 

300 
1 64 1 

73 1 84 
1 

93 
1 

102 1 110 28.9 

330 61 1 69 ! 80 ! 89 
1 

97 1 105 :~.5 

360 58 
1 66 1 77 1 85 

1 
93 ! 101 26.4 

! 

[Note] 

Values of column depth are rounded up. 

Upper bound strength of beam bars are as follows: 
---- · --- ---- -----rorSD35-bars·:-ay;¡=-1.25x-3500 =4375 kgf/cm2;.and ___ . _______________ _ 

for SD40 bars: O"yu = 1.25 x 4000 = 5000 kgficm2. 

tic was defined as the equivalent damping coefficient. hcq• of 0.1 or more at the driit angle of 1/50; 
(3) the relationship between heq and bond index, r, (= O"yu db 1 2D) was investigated using experimen­

tal results; and (4} the factor of J.L was proposed to be 10.0. 

lt is noticeable that the earthquake response drift is not so much affected by the hysteretic 
energy absorption capacity, but the number of.reversals Wlth large response.drtfts in creases. 

Applying 10.0 for J1 in Eq. C7.9. the required column depths. D, are listed in Table C7.1 in the 

relationship among db, O"yu, and a 9 . In the table, the upper bound material strength is assumed for 
ayu. that is the stress oflongitudinal beam bar at the yield mechanism assuring design. 

According to Table C7.1, the column depths have become umeality in case of using large size 

ofbeam bars and the combinations of colurnn depth and beam bar size commonly used in the curren! 

designare strictly restrained. These are from using the upper bound stre_ngth of steel and for assuring 

the yield mechanism. However, it is allowed for practica! use to ease this resmction listed in Table 

C7.1 by the following reasons: (1} Dynamic response of drift using the upper bound srrength is 

smaller than that using the reliable strength: (2) bond deterioration does not lead to serious problems 

comparing with the strength reduction dueto shear failure; and (3) sorne connections are allowed to 

ease this restriction if the resrriction is satisfied on the average in a whole structure (or at least in 
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every story). For-the time being, J.1 is allowed to take 12.5 for practica! use. Then 0.80 in Table Cl. 1 

is allowed to be used 
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EL MOllE LO MATE11/IT 1 CO DE UNA ESTRUCTUR/1 

Enrique del Valle 6 

• 
Resumen 

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

matemático que trata de Lomar en c~enta la~ peculiaridades estructurales que 

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

lo matem5tico que se empleó en el anil isis de la estructura y la estructura 

real, ya sea por deficier:cias en las hipótesis simplificadoras que se hicie-

ron al elaborar el modelo matemJtico para que iste sea facil de anal izar con 

l~~ IH::rrumi~r:l.:ss t.li:.p::miU!es (~ru~r1.111PJS. de comput~doras, mé.rodt')s numéricos 

iterdtivos, métodos aproximados, etc.) o por que nc hubo una transmisión ade 

cu;;da de esas hipótesis a las pc;rsunas que se enc~rgan de nwterial izar la e~ 

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

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

terando radicalmente el comportamiento previsto bajo diversas solicitaciones. 

En este articulo se discut~n algunas de las idealizaciones comunes y los 

problemas que suelen presentarse. 

* rrofesor titular. Divisi&1 ¿e ~sludios de Posg~ado, Facultad de lngcnie­
r í a, UNI\M 

Pres identc, Soc icd.Jd f1cxic;mu· de lugeni~ría Estructur·al. 

!. 



2. 

Introducción 

Al analizar una estructura hiperestátlca es necesario establecer la 

compatibilidad entre esfuerzos y deformaciones con objeto de calcular las 

r·eacciones y elementos del estado de fuerzas internas, o elementos mecánJ..". 

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 anilisis se elaboran modelos matemáticos más simples, reduciéndolas a 

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

sultados sean conservadores. 

___________ Rec.i.en temen te_se. _han _d_e_s_a.~:.~ojj_ado_v"f Lo!L p_r:og rª-ma s _d'ª-. CCX!IPI!.t!!dor~ __ _ 

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

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

ra reducirlas al plano no siempre conducen a resultados conser·vadores. 

Se han desarrollado también métodos que emplean elementos finitos para de 

finir mejor las distribuciones de esfu-erzos 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, 

ref. l, como son E".l módulo de elasticidad del material, -los momentos de 

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

miento y refuerzo en el caso de estructuras de concreto reforzado, la in­

fluencia de las zonas de intersección entre barras especialmente cuando 



3. 

l~s dir,¡cnsiones de éstas son una fracción importante de la longitud,)¡¡ con 

trlbución del sist<'llla de piso a la rigidez de las trabes, etc., lo que difi 

culta la definición del modelo matemático adecuado·. 

lo miis ca::ún es suponer que el comportamiento de la estructura será 

elástico; sin embargo, hay ocasiones en que el análisis mismo implica corn-

portvmiento no line~l, lo que suele tomarseencucnta de.manera muy simpli-

fic~da, empleando, por ejemplo, factores de reducción por ductilidad, como 

en el caso del aniil isis sísmico aplicando el Reglamento de Construcciones 

para el Distrito Federal. 

Es importante reconocer que lo Importante no es el análisis del modelo 

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

herramientas disponibles, si no hay cong¡·uencia entre el rr.odelo y la estruE_: 

.. • ' 1 •• 1 .. • • • 
o ..-:.u o t .., l'-111..' 011a t 1 ~ 1 ::» y :>~~l.f•<-~•nt:ni....-:: ~¡ úi:,.~ñu Ut:: iC:J esa.:ructura empieancio 

sus resultados, no sirven para nada, aunque sin embargo, se puede tener una 

falsa sensación de seguridad. 

En muchas ocasiones, siendo r¿¡zonables las hipótesis hechas y los par~ 

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

al manen ro de construir·la ya sea por informuc ión in<>~ecuad~ a través de ·Jos 

pi anos constructivos o bien por no respetar 1 as recomendaciones con ten i'das 

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

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

Una de las cuusas m5s frocuente,; de dalios por sismo, por ejemplo, se d.!:_ 

be a la manera inoctecuada en qua se construye~ los muros divisorios y otros 

clanl':ntos ••~o cstructura1t·S 11 que el ·proyectista con~idcró que no era conve-

niPnte que~ fnnn~H;•n ¡::arte: integrante de la cstructur.l, pero que, o no cspc-

' ., 

J
·,, 
. 
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cificó claramente en los planos cómo se debían construir, esto es, que holguras 

debía haber entre la estructura y esos elementos, o el constructor no respetó 

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

buzna re, pensando que si 1 iga esos elementos a la estructura va a incrementar 

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

y llevar incluso al colapso parc;al o total de la estructura. 

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

lo de la estructura para que sea econ6mico su análisis y diseno, debido a la di 

ficultad q~e enfrentan los estructuristas para obtener una remuneración adecua­

da por sus servicios. Muchas 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~ 

--------dc-e;v.ces-i var11en te-y-d-iseñando -en-gener:a 1-1 a- es t ruc tuca_ sobr:.ada_,_l_o _qu_e_ J:.e.-ºl!n_dp ____ _:_. __ _ 

en un costo de obra mucho mayor que el ühorro que se hizo en los cálculos y qu~ 

dando la incertidumbre ele que el análisis y diseno no fueron lo suficientemente 

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

que presenten probl~mas posteriores. Desgraciadamente se ha detectado que esta 

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

y étic3 profesional, que cobran muy Larato, pero no anal izan ni diseñan l,a es-

tructura, sino que, bas?.dos en una_dudosa experienc!a 11 inventan" las secciones 

y armados de los distintos eleme"tos de la estructura, entregando ista resuelta 

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

con unas memorias de c51cuio franc.:Jrnente ridículas·. Cabe comentar que actual-

mente el P1'C•:io máximo qur. se j1.Jga por culculaf· una estructura normal ce; muy 

inferior u lo que se pélg.J por ''1 impielrJ 11 de la 0bra ul terminarse ést·a, 
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Una situ~ción frecuente t~mbién es que se exijan los cilculos en un plazo 

excesivamente breve, porque la .c"bra ya se inició-o porque hay que iniciarla en 

un plazo determinado, presionindose.~l estructurista para que termine su traba 

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

obliga a hacer hipótesis simplificadoras quenosiempre son conservadoras. 

En ocasiones el mismo estructurista invalida el análisis en que b~só su -

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

mecánicos calculados son excesivos, por haber resultado inadecuado el dimensio 

namicnto preliminar y decide modificar las secciones de algunos elementos sin 

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

Discutiremos a contin~acién los tipos de estructuración y materiales de 

construcci6n m5s usu~les. 

Sfstcmas estructurDle~ acttJnles. 

Tipos de elementos estructurales. 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 fue,·za cortante y much~s veces con tensión o compresión; muros, pi a e as y 

losas, con cargas en su plano o perpendicularmente a él, arcos, cascarónes', cte. 

Los materiales más usados para' fabricar estos elemento~ son,.en aquellos 

que intervienen esfuerzos de tensi6n, el concreto reforz~do o presforzado, el 

acea·o esta·uctural y la madcra;para ~qucllo5 en qtar predomin~n· los e~fuerzos de 

compresión, ~e emplc.J t.JrT!bién con mucha frecuencia lz mcJmposteria de piedra, -­

adobe o tabiqur, ~dcm~s de los ya 111encionados. 
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Combinundo materioles y elementos estructurales se integra lo que conoce 

mas como un sistem~ estructural. 

Entre las E'Structuras mSs usuales tenemos las edificaciones de tipo urb!!_ 

no, destinadas a habitación, fábricas, oficinas, recreación, etc. y hacia 

e11as se orientará 1a discusión que sigue. 

Sistemas estructurales de tipo esquelético. 

s~ conoce como estructuras esqueléticas a l¡¡s formadas por columnas y tra-

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

construido monol iticamente con las trabes, en el caso de las estructuras de con 

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

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

Esta ideul ización es más o menos correcta cuando las columnas son verticales 'y 

están 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 discrepancia:; importantes en los re 

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

1 isis como estructura trid:men:;ional empleando un programa de computadora apro­

piado, ref. 3. 

En el anSI isis de los marcos pl~nos se ~upone usualmente que tanto las tra 

bes como las columna• son elementos de eje recto de sección constante y se re-

presentan por sus ejes centroidales. No es com~n considerar la variación que 

oc~siona en la rigidez ~r1gular de l~s barras lo zona de intcrsecci6n entre ellas; 

en general este efecto es mayor c·n el caso de la.s columnas, que tienen longitu-

des menores y en las cu~le5 ~a proporci6n de la zona de intersección con respc~ 

toa) c.lilro entre ejC'S suele <:-er impnriante sobre tod~ cuando las trubes son p~ 

ralt~dils. Si todos los m,1rcos ti<:'nc·n tr.Jbes dc:l mismo pcr.alte el error que se 
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co1nctc al dc5prcci.'lr este efecto no es grande, pero si 1 com0 ocurre en r~struc-

turas rno<lernas, los··murcos de fuchadas tieC~en trübes mucho más perültadas que 

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

tructurüles, puede cometerse un er1·or importilnte al calcular la rigidez .ante 

fuerzas laterales que conduce a la subestimación de la r'igidez real de los 
t 

marcos con tr<>bes peraltadas y por consiguiente la asignación de fuerzas de-

diseno inferiores a las que realmente absorberlo esos marcos en función de su 

rigidez. Esta ha sido 1:> causa de agrietam·ientos severos por sismo en estru!:_ 

turas de este Lipo, en generHI debido a insuficiente resistencia po~ fuerza 

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

1 as recomendaciones más importantes para lograr ducti 1 idad de estructuras de 

marcos situadas en zonas sismicas es buscar que se formen artfculaciones pi~~ 

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

demanda de dur.til iti~rl l0':':1l '.;'.!~ ::: :-=.:¡:.;;.:.:--.::. er. ..::;a~ art.iculaciones cuando las· 

fuerzas actuantes son mayores que las de diseno, ref 4,5. Bertero, ref 6, reco 

mienda que para evitar fallas por cort~nLe las colulflnas se disenen para resi~ 

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

resistE>n las columnas en ~us extremos, entre e1 clero 1 ibre entre paños de 

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

hipótesis normales. 

Usualmente se supune que el momento de inercia es constante a lo largo de 

las barras; sin embargo, en el caso de estructuras de concreto, la posibilidad 

de que la:, secc.iones ~omctidus a mor.1cntos import.:mtes funcionen como sección 

agrietad.1 en vez de como ~ccción plen.:l, huce que. lo!i momentos de inercia efec-

tivos scJn en re.:ll id~d variables. Lil inclusión d~ este hecho en el moriclo ma-

~cm.5tico es bilst~n.te compl ir:~1do, pues e:. necesario clflplcur un nÚmf'ro milyor de 
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nudos al definir la estructura o emple~r el m6todo del elemento finito. 

En el caso de l~s tr<>bcs es cspeci~lmP.nte importante el efecto que puede -

tener la contribución del sistema de piso u lu ri9idez. El aumento en el r11omcn 

to de inercia de la trabe ~1 tomar en cuenta sección Ten lug~r de rectangular 

cuando se cuela la losa mono! itica con la trabe, es del orden de un lOO%; si~-

embargo, habria que tomar en cuenta al incluir este efecto la posibilidad de 

agrictClmiento de lu sección en las zonus de máximo momento así como el si.gno del 

momento apl icudo, pues la contribuci6n de la losa a la rigidez se1·~ menor cu~ndo 

esté sometida a esfuerzos de tensión y m¿¡yor cuando lo esté a compresión (ref 1) 

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

dímetro muy importante t!!O el comportamiento de los marcos sometidos a fuerzas 

laterales. El an51 isis <>proximado de ellos puede estar muy equivocado si dicha 

------re·t·a·d·ón·-~s-pequcña·.-6 1 ume..,-ref-7-,-pr-opone-e Lemp l.eo._de_un_í_nd_i_ce_de rotación . -----~--- ----- ----

nada] que es igual a la surn<J de rigidec-es relativas de las trabes entre la suma 

de rigideces r~.lativas de .J¿¡s columnas en que apoyan esas trabes vaicado en el 

piso nHcdio del marco. Si el índice de rotación nodales mayor de 0.1 habrá pu-'2_ 

to de inflexión en el diagr~r.w de momentos de los coiumn¿¡s, esto es, se flexio-

narin COII curvatura doble, pero si dicho valor es inferior, habri algunos tra-

mos d(;; columna flexionudCJs en curvaturcJ simple, lo que inval idu los resultados 

de mitodos aproximados. Si el valor es rnuy pequeRo la estructura no ser& en 

realidad un marco sino un 11voladizo disfrazado de mvrco11
, 

Hay_ que recordar que muchos cdi ficios h~n si de; wnal izados empleando métc-

dos aproximado5, )'i'l qu\.! el empleo eJe coruputudoras put·u c:.tc fin es relativamcn-

te reciente (a lo s,umo unos ~) <.lf¡rJ:.). 
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Obviamente la rigidez lateral de una estructura con fndice de rigidez n~­

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

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

edificios altos en la actualidad, que lleva a estructuras sumamente flexibles 

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

temblores relativamente pequeños. Cabe mencionar aquf 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 Distrito Federal, de­

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

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

dad cuando mucho de 2 para estructuras de este tipo, lo que implica disenarlas 

para fuerzas laterales más grandes. En este tipo de sistema estructural se 

ap! ican también los comentarios relativos a variaciones en las propiedades ge~ 

métricas del~ estructura equivalente a lo largo de las barras. 

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

estructura de tip·:l esquelético sometida a fuerzas horizontales suelen despre­

ciarse considerando que su valor es muy pequeño comparado con las deformaciones 

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

rrecto, ~ero cu~ndo la esbeltez de la esfructura es grande, cntendi~r1dose por 

esto el cociente de la altura de la estructura entre el ancho efe.ctivo de la mis 

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

rcf l. D0\\'1" ick, rcf 5, rDcomiendu CJUe no se usen relaciones de esbcl tez mayores 

de 3 u 1¡, p.JriJ evitar cont1·ibuciones importuntcs de las deformaciones por fuer-

za normul a la defonnación tot;~l, Cuündo las dimensiones de las barras son gra::_ 

des en compDruciún con su cl.::1ro 1 ibrc:, las deforn,acioncs por cortilntc son así­

mh;mo in1port.:tntes, y no turnurliJs en cuenta pdcde llevar a errores de cr.nsidcra­

ciún. 
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Con el empleo cada vez más frccu~nte de las computadoras en el análisis 

de estructuras, es muy fác i 1 tomar en cuenta ambos efectos. Cabe mene ionar 

aquí que al tomar en cuenta las deform.Jciones producidas por fuerza normal en 

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

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

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

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

columnas por carga axial. 

Sistemas estructurales en gue se emolean muros o marcos contraventeados 

Se pueden presentar dos casos, que Gnicamente haya muros o marcos contr~-

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

ti anal •sis y modelado matematico del primer caso es mucho mas sencillo 
·------------------------ ------------ ·- ----- ------------------------

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

Los muros pueden fabricarse con mamp.ostería de tabique o de bloques de c.<:_ 

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

La. determinación de las propiedades_elásticas de los mu•·os de mampostería 

tiene serias incertidumbres pues dependen de una serie de parámetros difíciles 

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

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

elemrntos dQ concreto verticales y horizontales para mejorar las propiedades de 

ductilidad de cstr¡s clemc;,tos, ver refs 9 y 10. Este tipo de muros suele modelarse 

como viga, con:;idcrando que la man•postcría ubsorbc fuerzas cortantes y los ele-

mento:; de confinumicnto ilhSoíbcn los efectO$ de mom?ntos de volteo en el plano 

del ,,,uro. 1\ltcrnutivamcnte, puede u~<>rsc un moJ<:Io matem5tico tipo armadura, 

en que los putiocs y mnnl,intc5 so11 los elf!l!l'...'ntos de coníinilmicnto y los muros 
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se ideal izan como diagonales de compresión equivalentes. 

La precisión que puede al.canzarse en ambos modelos es muy dudosa, pues e~ 

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

elásticos como geométricos. Al estimar .estos últimos debe considera•·se lapo­

sibilidad de agrietamiento, sobre todo de aquellos' elementos que pueden estar 

a tensión. 

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

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

estimaciones de la rigidez de estos elementos. 

La hipótesis 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 

r1g1aez, especlalm~nte en el caso de suelos blandos. 

SerTa conveniente elahorar 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 lograrse~mpleando marcos rígidos; esto tal vez pueda correlavionnrse 

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

el caso de los muros, en que la rigidez es varias veces la resistencia efectiva 

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

magnitud. 

Como ya se indicb, esto es quizi la causa de los agrietamientos i1nportantes. 

de muros 11
00 cstructur<llcs 11 r.u:mdo por aliJUO<.l r¿1zón impiden lu deformi'lclón de 
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estructur.:.s flexible~, debido a su groln ri~ddcz,· 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~ 

tructural, debido a la ~ecesidad de considerar la interacción entre dos siste-

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

terales, ya que los muros tienden a trabajar como vigas en voladizo, con defo.!:_ 

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

rieres mientras que en les marcos, las deformaciones de entrepiso.tienden a ser 

menores en pisos superiores, comparadas con las de-pisos inferiores, debido a . 

que la rigidez de entrepiso usualmente disminuye más lentamente que las fuerzas 
; 

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

tot;;J 

pisos Inferiores los muros absorben cerca de la totalidad de la fuerza cortan 

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

no sólo no ayudan sino que tien~n lo que puede llamarse "rigidez negativa", ya 

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

ber éstos. 

Se han propuesto <livcrsos modelos p¿¡ra anal izJr este prob.lema. El propue_!!. 

to desde 196~ por KhQo1 y Sbarounis, ref·11, ilustra clarumentc las diferencias 

de ccmportamiento de ambos tipos de eiP.mentos, presentando además gráficas pa-

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

risticos, para v~r·¡as condicion0s de c~rga. 
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La idealización más común de los muros al anal izar este tipo desiste-

mas por computador¡¡ es suponiendo que son "columnas anchas" y cuando hay tra 

bes contínu<ls con ellas, formando marcos; se supone infinitamente rígida la 

parte de trabe que queda comprendida entre el eje y el paño del muro,ref 12. Los 

comentarios relativos a la posibilidad de agrietamientos, que reducen usualm~ 

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

de los muros indicari que este tipo de análisis no siempre es 1~ confiable que 

parece. Sería conveniente llevar¡¡ cabo an51 isis suponiendo valores extremos 

que podría11 tener los distintos p<lrámetros que intervienen. 

Para el análisis por sismo usando el Reglamento de Construcciones para 

el Distrito Federal, debe recorc¡¡rse que el diseño de los marcos debe hacerse 

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

tor de reducción por ductilidad de 4, lo nue ~nn fr~cuepci~ no se hare. 

Se han desarrollado algunos programas de computadora mucho más complejos 

que permiten el an51 isis de este tipo de sistemas empleando la técnica del 

elemento finito, ref 3. El valo1· que se dé a los parámetros que intervienen 

es fundamental para el éxito que se obtenga.cn la predicción de los efectos 

de fuerzas laterales. La consideración de movimiento de la cimentación puede 

modificar radicalmente los resultados que se encuentren. Asrmismo, la hipót~ 

sis de que <l nivel d·' los pisos se tiene un diafrag:na rigido que obliga amo­

verse de igual forma a los mRrcos y muros no siempre es adecuada, sobre todo· 

cu¡¡ndo la plant<l del edificio es muy alargada, Si éste es el caso debe tomar 

se en 'cuenta también el efecto de dcform~ciones de la losa en su plano. 
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Conclusiones y recome.nd¿¡cioncs. 

ue lo expuesto anteriormente puede concluírse que a pesar de que se dis-

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

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

los valores más adecuados de los parlmetros que intervienen, pues pueden co-

meterse errores importantes .~i no se logra isto. 

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

con diferentes valores de los parámetros significativos, para ver el efecto 

que tiene~ dichas variaciones en los resultados y reforzar la estructura de 

manera adecuada. 

---- ~--- - -las-mayores-incer-t-idumbres-es tán_asoci adas ~a .1 as. es.truc tu ras~ de_mampos te_: _____ ~ -~ _ 

rra. Las estructuras de concreto reforzado pueden tener tambiln cambios impo~ 

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

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

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

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

SC e,; que no aparezcan Situaciones que modifiquen 1 as hipÓtesi S básicas, como 

puede ser la falla por pandeo local, lateral o general. 
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l. BASIC CONCEPTS 

1.1 

l. L 1 

l.l.l 

Hazard scenanos and design situations 

The saíety of a given structural systcm has to be verified for a 

set of hazard scenarios, each dcfined by the properties oí the 

structure togcther with a set oí act10ns and environmental 

conditions. To each hazard scenario shall be associated a 

des1gn situation defined by a set of l~ad combinations anda set 

of system requirements, and design and performance criteria. 

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

oí the overall utilization and hazard scenarios, whlch 'are 

described by the characteristics of a number of disturbing 

phenornena, with random intensities, time variations a.nd 

space distributions. For the sake oí simplicity the overall 

reliability can be determined on the basis of a number oí 

des1gn situations defined in terma o{ the participating actions 

and their design intensities, in cOnJUnction with an adequate 

model oí the structure and the corresponding design and 

performance criteria. System requ1rements and safety 

levela determine what is expected oí the system in terms oí 

behavior and risk, while design and performance criteria 

provide operating tools and quantitative values the applica­

tion oí which permita to satis! y system requirements. 

Design situations are classified as perststent, transient and 

accidental, and the corresponding target reliabilitie8 should be 

consistcnt with the unccrtainties 1nvolved, the consequences oí 

failutf! and the cost of increasing safety or improving expected 

behavtor. 

Persistcnt situat10ns are those having durahon oí the same 

orrler as ~he life of the structurc. Transient 'lituations :\re 

those havtng shorter duration and high probabllity of occur-
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rence. Accidental situatJons are characterized by short 

durations and low probability o! occurrcnce. According to 

these dehnitions, des1gn sltuahons 1ncluding dcad and 

ordmary live loads are persJstcnt, those including wind are 

transicnt and thosc includin!! earthquakes, exceptional livc 

loads, blast and impact arE' accidental. 

Design values of thc loads participahng in each dcs1gn situa­

tions should be so stipulated as to lead to adequate risk 

lcvels during the mtended lüetime of the system. When 

establishing thosc values, due consideration should be given 

to the low probability of the event of simultaneous occurrence 

of the most urúavorable values of the loads produced by two 

or more disturbing agents. This can be handled by adoption 

of load reducing factor e to be applied to design values of the 

individual loada considered sepa~ately. 

1.1. 3 At locations where histoncal or 1nstrumental records or geo· 

tectonic features indica te the possibility of occurrence of damag­

ing earthquakes, the decisions about the establishment of seismic 

desigr. ~ egulations as well as about their scope and safety level 

should be based on formal or informal safety studies that consider 

economic 1mplications and acceptable failure probabilities, 

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

In arcas of substantial seismic activity the problem is 

usually recognized, and building codes and engmcering 

practlce advance accordinrlv. Areas of moderatc sclsmlc­

ity are dan~erous because of thc scarcity of instrun1ental 

rccords and thc tcndency of thc inhabitants to forgcl history 

and sub·cshmate hazard. Thercfore, dec1sions about dcsign 

intensities should be based on thc knowledgc of regional 

tectonics as well as on direct stabsllcal informaban. 

Scismic dc!3ign intcnsitics should be established on the basis 

of cost·bcnefit studies under tolerable nsk restrictions. 

Cost·bcndit studies are base el on optimizmg a utility func­

tion which is the algeb:;:aic sum of initial coste and prescn~ 

values of expccted bcncfit and los&. Uppcr bounds to tole; 

able rlSk value;: r.::mst be adDptcd v.:hen failurc conscquencc~ 

involvc human hvt•s; these buundb rnust be. consistcnt witl1 

thosc 1n1phcitly ac<.cpted in modern socicttes undcr different 

condit10ns o! voluntary and involuntar>' exposure. 

Estimates of scismtc risk should account for all sources of 

uncertamty, namely those assoctated with other loads acting 

simultaneously with car.thquakes, wiU1 mechanical propcrllcs 

of the structure ( stüfness, damping, mass, energy ·dissipa­

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

motion history and dynamic response, and with the algorithms 

employed in evaluating systerr. 1s response and capacity and 

in evaluatmg failure probabilities. 

l. 2 Structural system 

1.2.1 Seismic design regulations shall state criteria fo~ idealizing 

structural systems. These cnteria shall take tnto account the 

type and specüic features of each system and shall be based on 

the response variables that determine the behavior of that systcm, 

on thc control variables that may be u sed in the selected ideall7.ed 

systcr.~. and on thc de¡::rcc a:· co:-relation bctween cor.trol vari?.!Jlcs 

anr.! response variables. Non·s~ructural elcmcnts should be b· 

corporated mto the modcl o; shoulC be at.icquatcly Jsolat(•<.! from 

thc structu re. 

I~ is wcll known that the scismic bchavior of a structural 

sy~tcm is to a larg(' extcr.t dctermincd by its capacity to 

d1ss1patc encrgy throuph ductile dcformation and that tln~ 

-.1-
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~apac1ty may be limitt•d bv lo("al brtttlc failure and dynamic 
1 

1nstability prublems. Howevcr, for practtcal rcasons ricst~n 

crltcrta .:1rc often :laticd on static or linear dynan1ic models;, 

' and the control variables are lateral forccs and displaccments 

' instead of ductility rlemands. The usefulness of a simplific,d 

structural nwdcl bes on its abllity to mdircctly control thel 
1 

response vanables that d¡;tcrrr.ine the behavior of the real ; 

systcm. 1 

1 

Experience of past carthquakes shows that non-struchl.ral · 1 
elements may cause the failure oí structural elements duc 

:~ i:n ~:::::f:ci:l:atl~zi:t~~:,:fn::·_:::t:~~:lb:l:::::~ from 1 
• 1 

the structure or to model accurately their possible intcraction 

with it~ therefore, compromise solutions ha ve to be perrniJed 

where atrnplified conservatlve modela of the rnenboned 1 
elements can be adoptedo 

1 Linear modela can be u sed in conjunction with r*"sponse spectra 
-· - 1 

red~ced to account for ductility, when dealing with regular elasto-
• 1 

plastic syaterns having gradual variations oí the ratio of the 

strength available to that required at cntical sections o Conven­

ti anal rnethods of static anal ys1s can be adopted when, in additioh, 

stüfnesses and mas ses vary gradually throughout the structure .1 
Cases not satisfyins:; ~he above requirernents deserve special J 

trcatrncnts, which mav cons1st, for instan ce, of allowing srn.all)r 
. 1 

load reductions throu~h rh:ctility, requir:r.g local correctivc factors 

for internal forces or sp··dal lateral force-coefficient functions} 

or requiring an explicit non-linf'ar response analysis. 

Both theoretical stUdics and observations about seismic 

be"·.:!.vior of real structures show that excessive ductility 1 

demanda and inelastic deforrnations are Ukely to take place 1 

1 

-4- 1 

' 

at sorne locations of systems with pronounced variationa in 

strength, with a tcndency of plastic deforrnations to accumulate 

1n one dircction, or with non-linear forcc-deflection curves 

that dcpart significantly from the e lasto -plastic relation or 

that deteriorate under load reversals o Such s1tuations arise, 

for instance, in multi-story building a wit.h a flexible ground floor, 

in irregular framee where the bottom ende of sorne columna rest 

on be ama or cantilevers. transmitting to thern the reactions dueto 

overturning moments, or in cross-braced trames where a signüi­

cant portian oi the story ehear is taken by tensile bracing me~bers o 

The method to estimate the requtred lateral capacities on the 

basis of the spectra reduced through given ductility values as 

single -degree -of -freedom systems is applicable only to regular 

systems, where no important variations are observed in the 

ratio of the strength availabl~ to that required according to 

linear response analysis. lf one intends to predict ductility 

demande of irregular systems, one must recourse to non­

linear methods of response analysiso Under these circum­

stances, design cedes must either require use of the Iatter 

methods or, to be on the safe side, to specify low ductility 

factors to reduce the seismic respons.e forces obtained from 

linear analysiso 

1. Zo 3 Structural modela must include tlie stü!ness of all elements that 

may influence their response, including the so-called non­

structural clemente o 

Be cause of the diíficulties in obtaining ar.d handling accurate 

modele of non-structural elements, conservative assumptions 

may have to be made with respect to the interaction between 

thc non-structural elements and the structure. lri sorne cases 

it may be convenicnt to cover the mentioned assumptions by 

-5-
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rcsistance should maintatn, with an adequatc reliability, thcir 

10tegnty during and after thc occ:urrcnce o( seismic actions, and 

should not adversely affcct the behav10r of the structure and 

other structural o:>lt•rncnts. 

A t'y-pical e:xample IS .1, secondary beam assumcri to be simplv 

supportcd on intermediatc potnts of the main gtrders perpen­

dicular to it. lts contrtbutiOn to earthquake rcsistancc wtll 

usually be negligible, but tts cor.tinuity in flexure and 

torsion with the main girders may give place to excessive 

stresaes not accounted for by simple models. 

1. 3. 5 Non-structural members and their fastenings to the structural 

system should pr.ovide adequate safety against local damage and 

collapse during and :ifter earthquakes and should not adversely 

affect the behav10r oí structures, and structural systems. They 

should not crtiatc senous life hazards during and after earth-

quakes. 

The design of the fastening.of partitions to a structure must 

be
1
consistent wtth the intended level of protection against 

damage. and with the assumptions made in the structural 

analysis. lí a very low probabtlity of darnage is aimed for, 

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

follow the deformations of the structure during a severe 

earthquake, unless it is shown that the system is stifí 

enough to prevl!nt the dcformation above the damage thre­

shold. The ~n:achment must be capable of preventing over­

turning. The supports o{ equipment, tnstallations aml ceilin~ 

systems should prevent their collapse with an adequate 

reliability. Accurate 4!Stirnates of the setsmic response of 

these systems wtll, in ~·~neral, require their idealization as 

appendages tied to the main system and the applicatton of a 

special method of dynamic analysis. Except for very important 

equipment, the local response may be cstimated by means of 

simplified models. The reliability to be spccified must take 

into account the nature and poss1ble magnitude of the 

consequence of local failures. 

l. 3. 6 Serviceability requirements for structures and structural elements 

should state the lim1t states relative to those requirements, as 

well as reliability conditions to be satisfied for different seismic 

intensities. 

The mentioned limit states include excessive residual deflec­

tions, cracking or loas oí stiffness. These a tates are not 

~nly related to servicea.bility conditions, but also to aaíety 

requirements, as they imply cumula ti ve damage and degra.da­

tion of mechanical properties, 

lt may often be advantageou9 to accept significant local 

damage as a means of dissipating energy and preventing 

more dangerous failure modes, but repair work should be 

easy and reliable and should be undertaken irnmediately 

after damage takes place. lt may even be advisable to place 

sorne structural elements destined to fail and be replaced. 

l. 3. 7 Non-structural elements should be classified in two categories, 

namely those which should maintain their serviceability during 

and after earthquakes and those which are only required to 

maintain their servtceability after earthquakes. 

Due to a short duration of earthquakes as compared to the 

lile of structures, serviceability conditions do not include 

behavior during earthquakes, except for sorne types •Ji 

equipment. The claasification of a non-structural element in 

a given category depends on.the use of the conStruction. 
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means ,¡f 3. doubl~· structur~l analysis, with and without nun ~ 

1 structural cl<'mcnts. 

:--:on-lin~..:ar modf<ls shall .1lso account ior sk·ndcrncss IP- 6) 

·~ifccts and spccify the to~·attons whcre non-linear material 

1 

1 

1 
1 

:J<.:>havwr m ay Jccur. Thcy shal! .-dso spcnfy adcrtuatc 

strL'ss -st:-atn curves or procedurcs ~o •!ctcr:Y:inc thcn1 

1 

.. yclic 1 

by thcoryj 

or '!:-.:pcrin1Cnts. 

1 
The interaction betv:een thc inelastic dcformations produced 

by the response to severa! a1multaneous ground mohon coml_ 

ponents may be very important. Therefore, carrying out 

step-by-step non-linear response analyses may lead toa 

false idea o! accuracy if one neglects to treat the s1gnificant 

componcnts simultaneously, 

1.2.5 Both linear ar.d non-linear models must make use of critcria oí 

structural analysis that account for all' relevant sources of defo~­

mations and inertial !orces in the structure and at its foundatiorJ. 

1.3 

l. 3. l 

The following are a few examples of eífects not always 

rercognized, but Unportant in many cases: axial de!ormatiot;~s 

oí columna due to overturning morncnt, rotat10nal incrtia 

!orces in chiinney stacks and invertcd pendulums, soil 

deíormations and inertia !orces assoe1ated with foundation-¡ 

struc~tre interaction, effects oí distributed mass on the 
1 

response of sorne long-span members, vertical or 

accclcrations oí thc ground. 

SystC'm reguircments 

1 
rotational 

1 

Srstern requirements define the conditions that a system is 

p 1:•..:t,:d to satisfy in accordance with its intendcd use. For 

structural systems, these requiremcnts are grouped as follows': 

1 

al Safety. 

b) Se rviceability. 

e) Durabllity • 

d) Appearance. 

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

wide margina oí uncerta1nty involved, they have to be stated in 

probabilistic terms. In arder to facihtate practica! design 

applications, the probabilistic specifications oí syatem 

requirements ha ve to be replaced with a set oí practica! rules 

which state acceptable algorithrns as well as nominal values 

o! loads, strengths and stif!nesses. These rules are called 

design criteria. 

l. 3.2 Safety requirements should state bounds to the probability of 

failure oí a system for given time intervals. The influence oí 

cumulative damage and degradation oí mechanical properties 

should be taken into accoúnt when verüying these requirements. 

The reliability oí a complex system dependa on the reliabili­

ties of the individual members and on the way they are inter­

connected. Therefore, no simple general relations can be 

established behveen those safety me asures, and specilications 

related to member safety levela sbould take into account at 

least approxirnately, their possible relation with system 

reliability for each structural type. 

l. 3. 3 Safety requirements for structural members assumed to contribute 

to earthquake resistance must refer to the earthquake intensity 

that corresponda toa given return period, should he consistent 

with the intended saícty o! the structural system, and should 

cover a pOSSlb\e influe.nce OÍ cumulative dam<i¡;;e :..nd (l,~gradatiOn 

oí mech~nical properties. 

l. 3. 4 Structural elements assumed not to contnbute to earthquake 
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l. -L 1 

Oesign criteria 

Design critcria are a SC't oi ,;pedfied <Jperat10ns, algorithn1s and 

nun1erical values whtch m con\bination wüh performance criter1a 

!Cad in practice to sattsíaction of thc systcm rcquiremcnts. 

~- !.2 Dcsil;n cnteria include ~he followm;: 

al ~lodcls 0f the act1ons consHlcred :n <..!<U.:h dcstgn situation. 

bl Dciimtion of variables in tcrrr.s oi which the response shall be 

measured. 

e) Algorithms for detcrminmg response. 

d) Condittona for applicab1lity of gtven response analysis 

algonthms. 

e) Criteria for obtaming characteristic and design values of 

mernber reststance and stüfness. 

f) Criteria for evaluating capacities of t:iuctile deformation and 

energy dissipation o! ~r.crnbt:rs. 

g) Critcria for rietermimng r.arr.ping walues oí the structure • 

h) Cnteria for determtning acceptable values oí resistance and 

response· 

Characteristic values of the variables used in destgn are those 

values in terma oí which are exprcssed the design situations; 

thcy correspond to specihed probabtllhes oí reaching more 

uníavorable valuC's. Oestgn values are obtained from char­

acteristic values by mo¿ii-,nng '.he latter with ~oad factors, 

capacity reduction factors ·lr adrhtive :erms. These factors 

and 1.dditive tcrms a!"f: ~t·r:e!'"ally .¡P51 :::a~cd us .;afety dements. 

t.4. 3 SP1smic actions can be spt.:ctfii.!d by latl::"al force (_Oefficients, 

:-cspunse spcctra or probabllisttc modPls uf g:round motion lsce 

S<!CtlOns 2.2.1-2.2.51. Thc leve! of scismic a.ctions must be 

su eh that when one takes into a.ccount thc seismicity of the site, 

the unccrtainties in the ground motton models and structural 
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propcrties, the specificd c!1aracteristic values oí all those · .t·.;'~ 

properties and the safety elements, one arrives at the reliability 

stipulatcd by the functional requirements. 

Saíety clcments are defined in th~ commentary to 1.4.Z. 

Seismic hazard may be described by the probabtlity distribu­

tion function of the ma.xtmum intensity that may occur during 

any given time interval. The probability oí íailure or damage 

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

different intensitles. In general, the requirements with 

respect to safety and serviceability conditions may be 

achieved by specifying two intensities: one corresponding \'J 
long return periods, applicable for checking sai.ety against 

collapse, and the other corresponding to moderate return 

periods, for which the occurrence oí limit states with 

respect to serviceability and partial damage should be avoided. 

The design criteria íor both condibone should lead to the 

reqmred reliability aS:ainst collapse during the system1 s 

liíetime and to a minimum value of the sum oí initial coets 

and present value of expected loases. For ordinary systems 

practica! considerations may lead to formulate det~ign criteria 

íor safety and serviceability on the basis oí a single inteneity 

value. 

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

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

tYPes oí variables used to measure the response. All signúicant 

sources of deformations and tnertia forces must be considered 

(see Scction 1.2). Explicit rules must be includo.!d to evaluatc, at 

least approximately, a possible influence of slenderness effects. 

When linear analysis is applicable, interna! :orces 'lnd 

stresscs must be eva!uated by a method that takes i.nto 

account cquihbrium, deforrnability and compatlbdity 
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l.--!. 5 

condit10ns; or by approximatc mcthuds known to provtdc ¡ 
su!Iic1ent accuracy in particular cases. A limitcd amount o

1
I 

stress rcdistr!but10n· m ay be pcrnuttcd in thc lint:"ar analysis'. 

Whcn modal dynamic analysis is applicablc the modcl of a 1 

structure should includc as many ch~~rees oí frccdom as neccssary 
- 1 

to·ubtaln reasonable or rcliable est!n:atcs of Interna! (orces at 1 

1 
cntlcal scctions. Thc critcna ::or rr.oric sup~~rposihon should 1 

account for probabliistic correlatlon bctween the responses of a 

Uncer -,i group oí modes w1th closely spaced natural frcquencies. 

tainty in natural frequencies should be taken into account when 

determining design values oí spectral ordinates. 

1 

1 
1 
1 

1 
Even ü torsional static eccentricities are small, their dynamic 

1 
ampliiication can be very large, but the resulting responsesj 

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

estimates dynamic ecccntricity as :he sum oían amplified 

static value ardan accidental value. For single story systems 

it has been shown that reasonable estlmates of dynam1c ] 
1 

response can be obtained by períorming a modal dynam1c 

analysis assummg only the translational degrce of freedom 

parallel to the ground motion comp.onent and m1!!~ip!ying the¡ 

static eccentricity by an ampliiicatior. factor that does not 

depend on the eccentricity. It 15 to be ~xpectcd that this 

conclus1on can be extrapolated to umform multistory syste~s, 

but it is probable that systems with lar¡;e inter-story vana-! 
1 

hons in plan or in distribution of massPs or stüfncsses mus
1
t 

be analyzed considering couplcd translation and lor:own 

vibrahon modes. Rotationil mertta may be ·:cry ::::portanti 

in mverted pendulurns and chimney .stacks and so :-:•ay be 

_vertical inertia forces dueto honzont:::d ground n1otion 1n 

1 

1 
1 
1 

long span girders with distributcd mass. The rleformations' 
1 

oí floor diaphra~ms in theu plane have to be considered in 1 
1 
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1 

1 

1 

sorne structurcs \vhen those diaphragms do not have enough 

stiíiness to be treated as rig1d bodies. 

Unccrtainty in natural penods can be recognized by requiring 

that their rlominal values used in design be more unfavorable 

{shorter or longer) than thosc cornputed, or by modiíying 

the response spectra. 

t.·L6 U a step-by-step method oí analysis is adopted !Or estimating the 

response oí a system taking into account non-linear behavior, the 

interaction among the simultaneous responses to severa! ground 

motion components should be represented and should account íor 

degrading behavior when signiíicant. Design values oí the 

response should be obtained írom a large enough number oí 

gl-ound motion samples. 

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

and eífective damping should recognize all sources oí uncertainty 

in system properties, and they should correspond to clearly 

stated probability levels, Principies and algorithms valid !or 

deterrn1nmg the mechanical properties of members, subassem­

blages and connections írorn characteristic values of material 

and geometric properties should be speci!ied. 

Sigmíicant uncertainties arise from deviation in material 

properties, construction imperíections and strength predic­

tion algorithms, The probability oí more unfavorable values 

than the characteristic values should be high enough as to 

permit the adoption oí reasonably inexpeneive quality 

control tests, but low enough asto provide sorne reliable 

control oí the most unfavorable tail of the probability 

distributions. For ordinary cases that probability IS in 

the arder oí 0.02 to 0.05. 

1.4-.8 Verüication rules should be established for the following variables, 
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whcn applicablc 

a) Interna! forccs and stresscs in membcrs and conncctions. 

hf Dcflcctions. 

e) Relativc dcformations • 

d) Local deformations at connections. 

e) Local ductility demanda. 

Those rules should be formulated in tcrms oí characteristic 

values of material and geometric propcrtics and system response. 

Adequate safety elements should be introduced in arder to attain 

reliability levels as stipulated by the system requirements. 

l. 5 Performance criteria 

1.5.1 Performance criteria are statements about the required prop­

erties of structures and structural members so that they will 

satisfy the assumptions o! struchlral analysis and design,- These 

rules cover the followtng properties: 

a) Strength 

b) Stiffne S S 

e) Ductility. 

1. 5, z Strength performance rules should include statements about 

minimum and maximum acceptable values, in arder to ensure 

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

unforeseen behavior problems will occur br the presence oí 

n1etnhers strongc:r than assumed. These rules should also 

includc spcci!'icahon!; about the accepta.ble rclativc values oí thc 

capaclties of mcmbcrs and sub-asscmblagcs m diiícrcnt fallurc 

modes. lf these requircments ca.nnot be sa.tisficd, lower ductihty 

values should b¡· assu:ned íor thc purposc of dct~rmming des1gn 

!orces. 

Rules relatcd to overstrength and to rclative values oí 
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capacitics in diffcrent failurc mode.e are mtcndcd to ensure 

ductilc bchavior. Ovcrstrength in a ductile membcr'may 

lcad to ovcrstrcss o! brittlc elements iUld thcrefore to their 

failurc. A flexura! membcr must ha ve a highcr safety 

factor agamst d1a~onal tension failure than a¡!:ainst tensilc 

yielding by.'bending so tJ,at thc latter failure modc is much 

more likcly than the former. 0\·,.:.·strenp:th in lateral shear 

of a largt• number of stories in a multistory buildin¡; can 

give place to cxccssive ductility demanda at stone5 possess­

ing only thc specified capacity. In the last examplc,. over­

strength may result from the presence oí infilling wall panel a 

not considered as structural elements. 

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

minirrmm and maximum acceptable values, in arder to ensurc 

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

unfavorable distribution oí internal !orces will result from 

positive or negative deviations of member stifínesses with respect 

to those as sumed, 

l. 5.4 Performance rules relative to ductility should state minirnum 

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

cycles for which each member or subassemblage should be ablc 

to reach a specified deformation without significant reduction in 

strength or energy disSipation capacity. 

1.6 Rehability and auaht\' assurance 

1.6.1 Rcliabihty is the probabihty of satisfying a system rcquircmcnt 

ora performance criterion within a refercnce intervalo! hmc. 

Whcn dcahnf: wllh damap-c modcs, the conscqucl1Ces of 

which car. bt• rcprcscntcd by a contmuous funct1011 of 

response, rather than exprcssing functional requircn1cn.ts 

in terrns of a thrcshold valuc of the response, H is nwre 
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<·d<'quat<· t~> drscribc rcliabüity witl1 n·spect to thusc 

modes by th<· probability dcnsity funchon of thc magnitudc 

or tht· cost of dama~<:, as this funct10n, and mor(' preciscly 

"its expect('d valuc, constitutcs th(' basic concept for making 

dccisions concerning rehability with respect to thc mentioned 

modcs. 

1.6.2 For standardizin¡..; the dcfmiti 1n of rcliability a rcfcrcnce time 

interval of 50 ycars IS choscn. 

1.6.3 When formulatmg reliability models due consideration should be 

given to the íollowrng possible causes of unsatisíactory bchavior: 

a) Groas error and negligencc in design or construction. 

b) Unfavorable random deviations in material properties or 

. member geometries • 

e) lnaccuracies of mathematical rnodels and algorithrns employed 

to repreaent loads and structural systems and rnembers, as 

well as to predict response and b~havtor. 

d) Uncertainties in the formulation oí thc probabilistic models 

themselves or in the estirnation oí their parameters. 

Gross error and negligence are by íar the most important 

causes oí structural failure under condttions present in 

utilization acenarios. Failures produced by earthquakes 

occur as a rule in structures whcre no apecial aeismic 

proviaions were taken, where seismic hazard was under­

eshmated, where design was based on oversimplified 

unrealistic models or v:here gross construction dcficicncies 

wcre present. Ordinary:models for rehability analysis 

ignore the possibility of f:ross errors and ncgligencc and 

thcrefore undcrstimate failurc probahility. 

l. 6.4 Gross error and negligencc should be avoidcd by a convenicnt 

quality assurancc plan. Their possible consequences should be 
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minim1zcd by mcans of redundancy and ductility. 

Optín1um quality assurancc plans can be formulated on the 

basis of thc expectcd value of risk reduction ami thc 

inv<:stmer.: u; the plan. Be cause the conditiona: probability 

of íailurc. g:iver: thc occurrenCP of some gross crrors is 

'-'l:ry high, it p;~y¡;. to control failure consequenccs by n1eans 

of redundancy and ductility. 

1.6.5 Reliabilit~ model~ should be based on theoretical concepts as well 

as on calibration with the behavior of actual structures. 

Thc state oí the art oí structural reliability analysis and 

the limited extent oí statistical informaban about loada 

and structures make it necessary to use information about 

the behavwr of actual structures. Seisrn1c bchavior and 

rcliability are substanhally affected by energy diasipation 

in partitions and other 11 non-.structura1" elemcnta, and only 

a con"'lbined theoretlcal - empirical approach can assess 

this eíiect and extrapolate it to other systems. 

1.6.6 Acceptable rehability levcls rnust be established íor ,each type 

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

on considerations about acceptable risk levels with-reapect to 

consequences that cannot be expressed in monetary terma, such 

as loas of human lives or destruction oí very valuable documenta 

or artworks. 

The consequences of failure and the level of acceptable risk 

depcnd to a large cxtent on the use of buildings, on thcir 

contcnts and on the tmportancc of then functions undcr 

normal condltions as well as during and after carthquakcs. 

For mstancc, buildings can be classiíied as follov.'s. 

Group l. All bulldings other than thoae belonging to Groups 

Il and Ill. 

-17-



Group U. Buildinp-s havm~ largf' number of occupants, 

including publit asscmbly halls and thcatcrs, 

churches, schools and hospitals. Also included 

are buildmg uscd as record dcpositaries or for 

thc storagL o! historie, artistic or literary 

treasurcs. 

Group lli. Buildings having essential fac~lities necessary for 

post-carthquakc recovery, which are requircd to 

function dunng and immediatcly aftcr an carth · 

quake. Also includcd in this group are buildings 

_housing particularly valuablc art trcasurcs or 

similar. 

2. IDEi\LlZATlOI: OF SEISMIC ACTlONS 

2.1 I:arthguakc characteristics 

2.1.1 In thC' sclcchon of carthquakc charactcristics for dcsign purposcs, 

thc following concepts ha ve to be constdcrcd: 

a) l~istorical record~. 

bl Loc;l.l instrun1c.-:~<>.i rccords. 

e) Hc¡:::ional ~cology and tectonics. 

d) Sc1smir: actl\·ity at all sources that may contrihutc to hazard. 

e) lntensity attcnuation with distance. 

f) Local conditions. 

Nene of thcse sources of irúormabon can be ncglectcd whep 

making est¡matcs of seism1c hazard: historical records -about 

qualitative measures of earthquakc intensities may give lesa 

precise descriptions of ground motion than accelerograms, 

but those historical records provide usually a clearer picture 

of the long tcrm statistical pattern. Knowledge of regional 

gcology and tectonics is often more informahve than several 

tens of ycars of relatively low activity. Probabilistic ap·· 

proaches for putting together information frorñ different 

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

about the probabilities of alternate hypotheses. 

2 .l. 2 Local historical and instrwnental re corda must be studied with the 

aim of obtamint: inforrnation about intensity statistics, frcquer.cy 

content of ground motion and influcncc of local condition,s. 

Dcscriptions o! damage suflcred by differcnt ktnds o! struc­

tu res pro\·ide significant informahon about freguency content 

characto:.::-istics of ground motion. 

2.1.3 Studics about regional geology and tcctonics should be carried 01..1t 

by specialists who are familiar with the rcgions of intcrcst and 
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should cover thc Jollowing conccpts as nmch a~ ícasiblc: 

a) Regional tcctonH structurf' ancl proécsses· 

L) Princrpal and s('condar~ faults. 

e) Indications oí acbvity or inactivity of fault. 

d) Estimatcs of maximum magnitudes, seismic momcnts and 

durations of earthquakcs. 

e) Estimatcs of encrgy Iibcratcd pcr unit time. 

f) Possib!P mechamsms • 

g) Possible focal dcpths· 

Dcscriptions of a regiOnal tcctonic structurc should 1nclude 

an cvaluation of thc sctting of a re~ion clase to thC' site 

within wider repons of similar characteristics, so that 

assessmcnts of acti ... ·ity can be bascd on rclcvant information 

above and beyond statist1cal data of activity m thc vicmity of 

a site, as the lattcr are often insufficicnl. 

Estirnates of maximum magnitudes or scisn1ic mon1ents can 

be based on the d1mens10ns o! the potential sourccs but it is. 

difficult to set an upper bound to thc portwn o! a fault that 

can movc during a single cvent. Uncerta1nty about thesc 

estimates must be stated in probabilistic terms. 

2.1.4 Estirnates of potcnttal futurc actidty at_;;eismic sourccs must 

in elude 

a) Ma¡:-nituclc- rÍ>currence curve~ covP.Tinf: thc mtcrval of 

n1odcratt" to lar¡:"cs: expcctcd n;a~nlhiciC'S• 

bl !\leasu!'CS of unccrtair.t~ ahoct the ahoYc r:Jc:-.tlon~rl curves. 

e 1 lndH.:at¡un:; ahout th·: possii.Jk :-c~nclor~·. <J.nrl S\'St('IT.<l~ic 

fluctuations of actn·ity v.:1th time. 

Thc last item inch.:dcs con~Idcr-atlons abou: tlH- Jikchhood o! 

unn1ed1ate or short -tcnr. acti'l.'lt\, T}n.s likt:lihood n1ay 

2 o]. 5 

rcsult from purcly statistical considcrations, from the 

observaban a·f long inactivc intcrvals at potcnt1ally active 

arcas, or fronl thc observations of precursors of large 

earthquakes. 

lntenstty-attcnuation expressions must provide enougl: informa­

tion for ch;..ractcrizing ground mot¡on. 

The ultunate aur. of establishmg or adopting intcnslly-attenua­

tion expressions lS to pernut thc cstunation of earthquake 

spectra or more general· n10dels oí ground motion. Sume 

expressions prov1de direct estin1ates of ordinates of response 

spectra for a givetl penad and damping, while othcr aim only 

at predicting peak absolutc values of ground acceleration, 

velocity and/or displacement, and recomrnend the use of ex­

pressions relating these paramcters with spectral ordinales. 

For sorne applications ground mo~lOn must be descnbed in 

terms of stochastic process models (see Section 2..2), In 

those cases the parameters of thosc models (spectral 

dens1ty of acceleration, intensity envelope íunction) must be 

predicted directly from the properties of earthquakes at their 

source, or indirectly from response spectra. 

2.1.6 lntensity-attenuation relations may. be specifically determined for 

thc: region of interest or may be inferred from those valid for 

othcr regions o~ similar geophysical charactcristic~ and seismic 

mechanisms. ThC'y should cons1dtr: 

a) Type of faul~ and earthquakc mcchar.Ism~ · 

h) Thcorcbcal concepts ahout gr.llcratlo:r. propa!fa~ion <:!.nd 

at!cnuation o: waves o! cltfícrcnt typcs. 

el En1plr_Icalinformation about magmtudc, intcnsit) ancl Slt('-tt•­

sourcC' d1stancc. 

d) Ir:ílucncc o: d1stancc on dura:ion of ~rouncl motlOn· 
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e) Random dcvtatJOns of actual 1ntcnsitics v:tth rcspcct to con1putcd 

valuc:s. 

Availablc cxprcssions are many and inronsistcnl. Each is 

bascd on its own sct of data and a¡:;sumptions about general 

forn:. and cach dchnes site-to-source dtstancc in different 

manner. Most of the empnical ¡nformatton corresponds to 

carthquakes at nwdcratc dtstanccs, and thcrcíorc intcnsity 

attenuation curves in thcir most tmportant rangc, i. e. 

for short distances, are very senslttve to assun1ptio~s 

about their forn1. 

Most availablc expressions takc mtcnsity as the product of 

a function of n:a~nitudc> anda function of distance. Although 

this assumption may be adequate for peak ground <l;Isplace­

ments or spcctral ordinates in the range of long natural 

periods, 1t is far fror:~ truc for peak ground accclerations 

or spectral ordmatcs at hi¡;h frequcncies. 

2.1. 7 The 1nfluence of local soil, topography and geolog1c structure on 

the characteristics of ground mot10n shall be evaluated and in­

corporated into the models of earthquake excitation. This evalua­

tion shall be based on direct records obtamed during actual earth­

quakes as well as or. reahstic theoretical models ihat take into 

account topo&raphic and stratigraphtc charactcristics, mcchanical 

propertics o: U1c ¡::round and types of arrn"lOf scism1c waves. 

\':h(':l onc t~lks ;:,bm.:t n:icrozonw~, attc-ntwn 1s usually focusc-d 

o:: s]lc-;o::·-bea:~. mo:ic-Js o:: s~rat~:1cC soil formattons and on 

and icJ.smolof:icai rt·co:-d~ havt' shown t~1at ti·,osc n10dcls c;::,.n 

or.ly be ap;llicd toa vc:-y narrow rar.gc> of conciitions, and 

that many othcr {!COlo¡:ic or topo&::!'"2.plnc fcahnes can h<~vr· 

a mort' pronounccC influcnce on grounC motion than tht: prescnce 

2.2 

oi Sedununts. Uor<' gcncrnl analrbcal modcls have bcen 

dcvclopcd in arder to a' <-ount for two -a11d thrcc -dimensional 

response and varwus typcs of arriving v.:avcs. As a-

conscqucncc of t:1'-' complexitics· involved ir. thcorctical 

modcls, thosc n1odels should only play a rol~ complementary 

to instrumental obscrvations. Becau>•. path and mechanism 

ha ve bt!CJJ shown to affcct lo<"al variations of pround motio:· 

a larpf' numbcr of cvents leven small intenstty motions) \tlll 

ha ve to be recorded at a gtvcn sitc befare reliablc conclusJOns 

can be drawn concerning thosl' vartations .. 

Earthquake modela for structural destgn 

2.2.1 The model uscd to represent scismic actions on a given structure 

must be c~pable of representing the influence of its mechanical 

properties on its response to a dcgree of accuracr compatible 

with the importance of a. etructure and the accuracy and comple:-.­

ity of thc methods of analysis. The followmr; models are 

recommcnded for thc response analysis of vanous types of 

structures: 

a) Lateral force coefficients, indepcndent of the natural period 

or dependent on an approxirnate period, for the design of 

unimportant and incxpenstve structures and !or those of 

modcrate importance with uniform dtstributions of masses, 

stiffnesses and safct) factors. 

b) Response spcct:-<> for di_ficrcnt da:npir:r v:dut·.s a:id duc::!ity 

factors for th_c desip-n of InOd('rately 1n~portan: stn:c:urc~ 

withou:. ve:-y irrq:~clar distrib\:tions o: tr..J.sses or st:ffm.:s.S'.!~. 

anC wllh uniforn1 t·alut:s o: tiw rn.lto of availallle tu rcqunt..:rl 

s~rcn~U· a: cntical scct1ons. 

se: o: 
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r:round motion tunc·histo::-1c~ for thc dcs1¡::n o! cxtrcmcly 

irnportant structurcs or for those wlt!: irrcgul<lr d1stributwns 

of thc rabo of availabh to rcquircd strcngth or with {ailurc 

mcchanisms dcvclopin¡:: important non·lincar dcformations. 

d) Mulb-component stochastlc process models of ground motion 

at onc or 1norc íoun¿atwn po1nts or a set of multi-componeJ:c 

ground mobon time histories, al so at onc or mo:e foundation 

points, for the dcs1g:n of structures wlth larpc dimensions in 

plan. 

e) Stochastic process models of arnving waves ora set of space­

time histories of those waves, for thc dcs1gn of underground 

structure s. 

Z. 2. 2 Lateral force coeÍÍlClents 

2.2.2.1 A lateral force coefficient function mcludes both the ratio of the 

shear at the base to the "Weight abovc it, and the íorm of variation 

o! the ratio oí lOcal lateral force to local weight along the height 

o! a structure. 

2.2.2.2 The application of lateral force coefficient functions for seismic 

design should be restncted to the particular types of structures 

for which those functions were determined. For each particular 

type o! structures the lateral shear !orces predicted from the 

correspondmg lateral force coefficient function should provide 

uniíorm safety with respect to the shear !orces obtamed from 

drnamic analysi.s for the responst> spectra dctermmed in accord­

dance with 2. 2. 3. 

~-
Lateral force coc!!"Jc~cñtft.:nctwns cannot simultaneously 

proYidc uniforr:·. safety !or lateral s!:car forccs anci for 

othcr forces rcsulnnr fror~-. stn:ct\_:ral response. su eh as 

ovcrturninf momcnt, nor do they serve to estlmatc local 

accelerations bccaust·'thc n1a:dma o! thc vanous response 

vanaUles mcnt10ncd do not take place simultant'ously. Th1s 

is why clevation-dcpcndcnt factors are introduccd for re­

duc1ng overturmng moinents obtaincd by integraban of thc 

d1agram oí design shear !orces. 

Wide diffcrcnces ha ve ~'ccn shown to exist between lateral 

force cocfficient functiom: correspondin¡::: to givcn rchability 

values for structures dcfornün~ lik1· shcar- bcams and for 

thosc rcspondin¡::: like f1e>.-ural bcams. Thos(• differcnces are 

sens1bvc to the shape of the response spcctrum, and refkct 

the relative values of thc contributions of fundamental and 

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

instance, by representing thc lateral force coefficient functi':ns 

as tbc superposition of a hnear and a second degree functions 

oí thc elevation, or by making it proporhonal to the iteratively 

detef-mined deformed conÍlguration of the structure when 

subjected toa system of lateral loada. 

Lateral force coeíficients may be stipulated as independent of 

natural periods, in that case design responses are too con­

servative !or very short and very long natural periods. This 

justi!ies the practice o! specifying rules for making crude 

estimates oí the fundamental period of a structure and making 

the lateral force coefficient !unctions to depend on those esb­

mates, in accordance with the speci!ted response spectra. 

2. 2. 2. 3 1! lateral force coefficient fundions are madc to depend on esh­

matcf T of thc fundamcnt<o.l natural pcrioc!, thc van<ltiOIJ o: t}HJS( 

coefficicnts v:ith T should lcad to desi¡:n value~ o: sc1sn~JC actJ071!­

o:~ critlcal secbons at least as s<~ft· af thoSl' tha! would be obt;.¡m 

írom a dctaikcl modal dynamü analysis accountin~ íor the cor:~r1-

butlons oí ln¡::hcr vibration nwdc&. 



Ir. a ran¡2:c of high valucs of T thc ordinales of a response 

spcctrum de crease w1th T, and so docs the base shcar. 

Howcvcr, bccausc oí thC' contnbution of higher v¡bration 

modes, thc de crease of a base shear is less pronounccd 

than that of lht; spcctral ordinatcs. Thc variatlon oí lateral 

shcar with hci~h: is al so scnsitlVl' to thc contribution of 

highcr modcs. 

2.2.2.4 Thc base shcar cocfiicicnt should depcnd on thc ductility facior r: 

applicablc to each type of a structurc. li thc base shcar co­

efüctent is spccificd as a function of T, its variatlon with this 

paramctcr and with 1: can be trcated following the rules proposed 

in 2:.2, 3 relat1ve to the permisstble rcduction of the response 

spectra ordinates through ductility. 1I the base shear coefficient 

is to be specified as indepcndent of T, it should be taken as the 

largest value of a, or C /'r., where all these variables are deíined 

in 2.2.3.3. 

The last conditiorj ariscs írom thc fact that ordmatcs of the 

accderatior:. response spectrum·íor· a given ductility factor K 

can be obtawed simply by dividing the ordinates of the elastic 

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

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

period approaches zero. 

2.2.2.5 Th~.: latera! force cocfficicr.t íunctions shall be cho~cn so asto 

opt1n11ze thc popt!lat10n of structurcs to w!uch thcy are to be 

apphcd. 

This optlna;:;<ltio:· r;nts: b~' undcrstooC 1n t!w scns(• o! lcadmr 

to a tna:-:tmun~ of thc al~<.:bratc sun-: o: prescn: values of 

benchts n:1nu~ initi<..J costs n:inus prcst:nt values of c~pcctC'd 

dama¡:- e. 

~. ~. 7- R~sponsc' Spcctra 

2.2. 3.1 Design response sp('ctra shall be prcscntcd in thc form of hncar 

response spcctra íor diffcrcnt d<lmping ratios ami non-linear 

response spectra valid íor giv.:!n types of non-linear loacl-dcforma­

tion curves and given ductility factors. Thesc ~pec-tra shall be 

madc to depend on local grouncl conditions. 

In many practlcal situations design spectra can be specified 

by a sct of linear response spectra, a sct of rules to trans­

fórm linear spcctra into e lasto -plashc spectra corresponding 

to given ductiht)' factors, a set of condttions that structures 

must satisfy in arder for the e lasto -plastic spcctra to apply, 

anda set of modifications to apply when considermg other 

non -linear load -deformaban curves. 

2.2.3.2 For cach damping ratio and ductility factor, more than one desig:n 

spectrum may have to be specified in arder to cover ata givcn 

reliability leve! the responses to earthr~uakes orginating at 

different seismtc sources near the si te. Alternatively, a single 

spectrum may be specified, provided it givcs an envclopc ata 

given reliability level to the response to earthquakes from different 

sources. 

Standard methods of seismic risk analysis permit obtaining 

ordinates of response spectra for given natural penods and 

d<i;mping rallos corresponding to specificd rcturn pcriods or 

rates of exceedancc pe!' ur.it tin1e. 

2. 2. 3. 3 Lmcar design spectra should be spcci!ted b~ mcans o: stmplc 

func~10ns dcflncd by a small numbc:r of p<H<ltnctcrs. A widcly 

apphcablc family of function5 are r:iver. i:. :rif. 1. b that fi~ure, 

orr!tnatc o.: the accclcr-ation rcsponS{' spc:ctrun~; 

a< cclcration o: f:raYrty; 

\·aluc of "a'' whcr. "A'' is tak~n cqual tu ti1e peak 

~r0t.:t~c! <H cel<:rattOI1; 
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dampmg; 

T
1

, T2 = low and high charactcnstic periods. 

Then dealin~ w1th the dcs1gn spectra on a firn1 ground, the 

value of T¡ is so sn1all when uncertainttes 1n spectral 

ordmates and natural pcnods are reco!;nl:Z.ed, that lt may 

by adequat(' to take T¡::: O, o,¡:}uch 1s ta.ntamount to defining 

the accelerahon spectrum by a horizontal branch for T < Tz 

and a hyperbolic branch íor T > Tz. 

2.2. 3,4 Unless uncertainty in a natural period oí a structure is explicitly 

accounted íor by adopting a most unfavorable value of that period, 

th:"-t uncertamty must be covcred by proper modiiication of thc 

response spcctra that corrcsponc: to the t3.r_cct rcliabillty levcl. 

The n.odlÍica~wn consists of tabnr c;:,c}; orc~!nau.· of thc· cks1p1 

spectrun' cquai. te• thc hif:,hcs~ ord1natc of thc· unmodificd 

spect:-un' 1ncludcd '-\'lthln z,. finltL ran~(· of pc:-¡od 011 cach 

sid(· of thc cor:1putccl valuc, T1lc rai'.f:L dcpcnds on thc dc¡::rcc 

of uncerta1nty abo~r:: th<: natural penad. I.:·. tht.. abscncc of 

n1orc· rcllablc critcna. tiH mcntioncci ran~c m ay be takcn as 

(0. iS Te. 1. 3? T C'). whcrc Te Hi tht compute e:! va.lue of thc 

2. 2.. 3. 5 

natural pcriod. 

Spccihed response spcctra must aim at providinf! rcliability lcvds 

consistcnt throughout the ran~e of r.atural periods. This can be 

achieved by multiplying the ordmatcs of the response spcctra 

that corrcspond tu f!iven return pcnocis or rates of exceedance 

by factors that J!TOw asymptobcally wlth tlH natural pcriod. li 

spectra are rcpresented by íunctions as described in 2.2.3.3,.thls 

requiremcnt can be fulfilled by adopting values of ''r'' m Flf!. 1 

smallcr than thosc corresponding to thc spcctr2 obtawcd in compli­

ancc with 2.2.3.3. 

This requHement arises arnong other concepts from the facts, 

first, long period structures have usually more degrees of 

freedom and more failure modes than those with short periods, 

secondly, thc long period structures are more sensitive to 

instability eííects and iher~forc leas re hable than the short 

period structures wh.en they ar<:' both analyzed by conventional 

methods, and thirdly, the ~abas oí the additional costs of 

increasing safety to the expected cost oí damage are smaller 

íor the longer period structures, 

2. 2.4 Real and sirnulated ground motion resords 

2.2.4 .1 lf the response of a structural system has to be predicted by 

mcans of step -by -step wtegration methods, the action must be 

represented hy time histories of graund motion. 

b general thc bes: way te> represen~ tlme hlsto::-ics of g::-ounc! 

n1otton is through accelcrof:ran1s. 
/ 

2.2.-i.2 Time hstories may bt' spcciflcd hy a se~ of samplc rccords a: 

real o::- sirnulatcd earthquakes. lJ: bol!; cases, thc· ntrmhc::- of 

san1plcs 1r. cacb set and tlll' cil<tl'actc:-JstJcs of ead; .sar::plc Tr~ :.~~ 

be choscn so asto product· dJs!:-ihotions of structural p~spon:-:· 

. ~" . 
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consistcnt v:ith thc dcsign spectra that correspond to the specified 

rchability leve!. This condltion must be satisfied for al! the 

.r<ingc oí natural periods oí intercst. 

The criteria íor JUdging the required number oí samples 

cannot be separated from the tnanncr in which thc design 

value of eacl1 response variable will be derived from thc set 

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

li design values are obtained by averaging computed values, 

the required numbe:r of samples will be determined under the 

condition that with a sufficiently high probability the average 

response must be equal to or greater than the response 

obtained from the specified response spectrum. 

2.2.4.3 lnstead of sirnulated ground rnotion records a stochastic process 

model may be stipulated. This rnodel rnay be represented in 

general as the product of a random stationary process wiili given 

spectral density and a deterministic íunction of time. 

More sophisticated rnodels which take into account time­

variation of the frequency content of the 'ground motion 

during an earthquake rnay be required when trying to predict 

th.e response of structures with degrading stiífness. 

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

simulated earthquake records in arder to permit reliablc estixnates 

of structural response for all the range oí nahlral periods oí 

interest. 

2. 2. 5 ldulti -component ground motion 

2.2.5.1 The response analys1s of ordinarr structures must take into 

account the simultaneous motion of thc ground 1n n1ore than one 

direction. 

2.2.5.2 The response analysis oí struchlres \l:ith large dimcnsions in 
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plan rnust takc into account the difíerence in ground motion al 

various supports. 

2.2. 5. 3 Multi-component models oí ground motion may be specüied by 

means of individual spectra, real or simulated time history 

rec:;:ords or stochastic procesa models for every component with 

cor:responding cross -correlation íunctions. The orthogonal 

components of ground rnotion at a given site can be taken as 

stochastically independent. 

The last recommendation is an approximation to the results 

of sorne available statistical studies, No similar studies 

ha ve been carried out with records oí ground rnotion in the 

sarne direction at di!íerent sites. 

Simple theoretical rnodels ha Ve been proposed on the basis 

oí wave propagation concepts. 



3. 

3. 1 

3.1.1 

RISE AND RELlAl3ILITY 

Maximum scisnnc rcsnonsc 

For the purposc of n~liabilltj. analysis thc charactcristrcs of thc 

ground motion at a srtc during an carthquakc must b(' dcscribcd by 

a set of paranlctcrs rclated to Its intC11sity and frcqucncy C"ontcnt. 

Thc intcnsrty is such a scalar variabll' that th._ cxpcctcd structural 

response grow,- asymptobcally v. ith it. TIH írcqucncy contcnt is 

a function that describes a contnbutlO!I o! thc waves with differcnt 

írequencies rclative to the cnergy of thc motion. Thc paramctcrs 

used to define mtensity and írequency content must be ablc to 

express probability distribution of max1mum structural response. 

The paramcters to be adoptcd may be diiferent íor diiferent ty-pes 

oí structures. 

For most application the intens1ty and frequency content can 

be dchned by duration and peak ~bsolutc values of ground 

accclerat.ion, velocity and displaccmcnt, becausc these par?-­

meters determine the ord1natcs of expcctcd response spcctra 

and the probabilistic distribution o! maximum response. An 

alternative description is prov1ded by thc drdinates of response 

spectrum for given periods and darnping values, and a set oí 

s~ape parameters. 

Whcn ground motion is rcpresented by a stochastic process, 

intcnsity and !requcncy canten•, ar(' dctcrmined by thc para­

mctcrs that describ(' ti1t ms:.antan~ou~ spt.:ctral cknslty u!" 

ground ciisplacemcnt. vclucity or acccleratiOn anci thc 

evolu'.tor. v:Iti: bnlc of that spo::cn·ai dciJslty. 

:.1.:! 1n orcic:r le> obtau~ rt:ltabi11t;. mcasures o: spcci:'tcG ~e1smic desif!n 

critena, i: is nccessar;. te.. o:,tain probability descrip~iuns oi 

n1axnnun: response for a pv\:r: ca:rthOli3Kt.: and for al! cartht¡uakes 
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-occurnn¡:: dunng a spccÜJcd reü:rcnce time lntcrval. 

3.1. 3 Thc prubability distribution of thc maximum response of a 

slructure during an earthquakc of giv:en mtcnsity and frequency 

content can be obtained by conventional mcthods of random 

vibration analysis. 

Intensity and írequency contcnt can be specified by mcans 

of thc expected value of U1e response spcctrum ordinales 

or by the íorm and parameters oí stochasbc process models o 

3.1.4 Thc probability distribution oí thc maximum response of a 

structure during a given reference interval can be obtained from 

standard mcthods oí probability theory, taking into account the 

followin{: concepts: 

a) Probabilistic model of thc occurrencc oí an eariliquake of 

given intensity and frequency contento 

b) Probability distribution of the maximum response during an 

earthquake oí given 1ntensity and frequency content. 

3ol.S Probabilist1c models of the occurrence of earthquakes of given 

intcnsity and frequency content characterishcs can be obtained 

dircctly from statistical records or derived theoretically from 

probabilistic models oí seismicity at near-by sources. Theoret­

ical analysis should account for the íollo':"•ing concepts: 

a) T)-"'PC and parametcrs of the probabilistic models of seismicity · 

b) .r~robabllity ¿Istributions of lntC!1Slty an¿ frequcnc-y contcr.t 

characteristics for pven pa:rarnetcr-s of earthquakes at thcir 

so'..lrcc and distances fron~ sou~cc tü SitC· 

For nLany appllcation~ it may be as!lunH:d that mtcnsity anri 

f:rcqucncy contcnt of any two carthquakcs are stt>chasti<.<dh· 

wdcpcncient. In tllis l.é.LSC th~· probab1lisllt modcl o: tlw 



t>ccurrcnu' of carthquakt·S of ~1vcn lntcns¡ties can be des­

cl"ibed by tllt' probollJJiJstH modl 1 of a tinH' series proccss 

cxprcssing thP oLCurrcncc of carthquakt•s of random 

characteristics and thc jotnt distribution of thosc charactcr-

i<;tics gtvcn ca eh occurrcncc. 

Thc probability dtstribuuons mcntioned in paragraph bl are 

contatned m usual intensity -attcnuabon exprcssions and thc 

distributions of the ratios oí the observcd to thc computcd 

intcnsitH!S, 

3.1. 6 Curves relatmg carthquake intensities v:ith their annual exceedance 

rates are called intensity -recurrence curves, They constitute thc 

simplcst probabilistic descriptions of the random process oí occur­

rence oí carthquakcs wtth given charactcnstics. These curves 

can be used to obtatn curves rclatinf_ gtvcn values oí structural 

response with their annual cxcecdance rates, i.e., response-

recurrencc curves, 

3.2 Seismicity 

3. 2.1. Seismicit} is the process of earthquake occurrence oí dúícrent 

characteristics al a given seismic sourcc. For the purpose oí 

evaluating seisrnic risk and seismic reliability the mcntioned 

proccss must be described by a probabilistic model. 

3,2.2 Modds o! sci~.midty ata gtven source must include probabilisbc 

clcsc::-qnHms o! Hll· tHiH a:1d c-oort:in<:tc~ o~ carthquakc occu!·rcJ~c-es 

a~ v:..::ll a.s o: tht' paran1ctcr: ahout thc1: sourcc charoc-tcnstlc s, 

a~ supdateC 1:· 2.1.3 a!1d ~.l.-:1. 

be expresscd by ¡ll3~!:l:uci(·S. occc!·rc:ncc t1:1w c.:lr be rl'prest:r.tc¿ 

by renev.~l-tnJc stocJ¡<:~stl< processcs, pl obablllsbc c-orrcl<!tior; 

a~non~ th~· coordinatcs of difícrcn~ shocks ca:~ h-.: i~nureci. aml the 

n1agmtuclc s of t..yo dtficrcnt earthquakcs can be takcn as in de_ 

pcndcnt ancl equally distributcd randon~ variables. 

Thesc n10dcls do not account for sorne obscrvcd cffects, 

suc!J as clustering in space and time of sequcnccs of aíter­

shucks, as the influencc oí this clustering on the risk íor 

time intervals o! th€' arder of severa} tcns of years lS not 

vcq significant. 

3.2.-t Curves relating carthquakc magnitudes v:1th then annual cxcecd-

an'-C ratcs at given sources are called rnagnitude -recurrence 

curves. Thcy constitute the sin1plcst prubabilistic n1odcls o! 

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

3.2,5 ln the formulation of scismicity models thc íollowing inforrnation 

should be taken into account, 1n accordancc with 2 ,l. 3: 

a) Regional and local tectonics and geology, including studies 

about indications oí recent activity or inactivity oí faults. 

b) Seismological iniormabon, tncluding coordmates, rnecha­

nisrns and source pararn~ters of earthquakes in the region. 

e) Mechanical models about the procesa oí energy accumulation 

and liberation ata seismic source. 

d) Estirnatcs of maximum possible magnitudes, in comparison 

with values obscrved in ot.hcr regions wlth similar tect~nic 

and E!Cologic fcaturcs, 

e 1 Sctsmvlopical Inio::-nJation in other repons v.:ith sin:lla: 

tcctoni< and pcolo~ic- fcatt.:re.s. 

nH:~c!'s o: :lw st:.~chas:¡c n1udcl adopu•c! to rcpn·scr.~ sci.<::'1ic:11y 

s}¡;_¡j] b( <(s~esscd b) mcans of áC¡._ qu<:ttc probabdJStH· (O;¡~···p:~. 

and the t:llC:-.!rtainty associatcrl w:t!1 th<: est1n1ated In~·dcl an<! 



3. 3. 

It is wcll k.nown that statlst1cal rccords about time, coord1-

na.tcs and sourcc paran1Ct0rs of carthquakes an· often 

1nsufficicnt for dcrivin{:! sC'lsnncity nwdcls ancl cstimatm~ 

their paramctcrs. Informaban from diffcrcnt sourccs such 

as concepts a) e) m this requircmcnt can be assimllated 

throu¡::-h thc critcria and mcthods of Baycsian statistics. Thc 

result of applyinf! thcs<' critcna toa f!ivcn scismic sourcc 

1s a probability distribullon associatcd with a sct of alterna te 

hypothetical models of thc scisminty of that so;trcc. 

Rchability 

3.3.1 Decisions about design intcnsitics, safcty elcmcnts, systcm 

requnements and performance criteria should be cstabhshed on 

the basi.s of acceptable reliability level and cost-bencfit analysis. 

The acceptablc rdiability level is dctcrmmed by thc probability 

oí satisíactory behavior with respect to modes implying collapsc 

and the cost-benefit analyses ar~ based on optim1zing a utillty 

íunction involvmg the algebraic sum of initial investment and 

present value oí cxpected beneíits and economic consequences 

of failure and damage. 

3. 3.2 The reliability oí a structural systcm for earthquakc actlons in 

the probability of satisfactory behavior during a refcrence tlme 

bterval. In practica! cases it can be measured by its comple­

ment, the probability of failure durin& a refercnce llme mtcrval 

or by a annual failure rate. 

3. 3. :3· In systcrns w1th mult1ple íailure modcs and potcm1zd damagc 

lcvci!': thc rcitabihty i~ mcasurcd b~ thc í<ulure p-:-obability and 

ratc for thc ¿:ffcrcnt modc~ and by th(· c: ... :pcctcd cost of damage 

pcr unit t1mc. 

3. 3 . .; For a. ~ivcr. structurc· w1tl: known propcrt¡es thc !)-:-obabiht; CJf 

fallun: in a rcfcrcncc time wtr.:n·a] can b( oht<~ined by nandard 
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mcthods of probability theory ta.kmg into a.ccount thc following 

conccpts: 

a) Probabllity distribution of max1mum response for an earth­

quake with given intensity and frequency content. 

b) Probability of occurrence of earthquakes with düferent 

mtensities and !requency content characteristics ata site. 

e) Valuc of the capacity of a structure expreSsed in thc same 

type of variables as the response. 

3. 3. 5 For a given structure wilp known properties the failure rate and 

thc expccted cost of damage per unit time can ·be obtained by 

standard methods of probability theory taking into account the 

following conccpts: 

a) Probability distribution oí maximuYTI response íor an 

earthquake with a given mtenslty and !requency content. 

b} Expected cost of damage for a g1ven intensity and frequenC)-' 

content. 

e) Intensity-recurrence curves at the site. 

d) Value of the capacity oí the structure expressed in thc same 

typc of variables as the response. 

3. 3.6 Unccrtainty in structural properties must be incorporated in the 

estimation of failure probabilities and rates, and of expected 

cost of damage. This can be accomplished by computing an 

cxpcct('d value oí thf' quanhties obtained in accordance witl: 

3, 3,.; and 3. 3. 5 with respec!: to thc probabihstic distnb:Jho:J o: 

structl.!ral propcrties. 



4. 

4 .! 

4 .1.1 

CODE STRl'CTURC AI\D FOR?-.1AT 

Elcn1cnts of a scisn1JC 'dcsirrn codc 

In arder to gtJarantef' thc corrcct int<'rprctation and th<' cffictcnt 

application of thc provisions, a scismic dPsi¡::n codc mus t. m elude 

in its tcxt or in a complcmcntary docun1cnt c.lcar statcmcnts 

about its ob_Jcctive, principies, range of apphcability and limita­

tions. 

b) To prov1de adequate safcty lcvcls vdth respcct to damagc to 

adjaccnt construct10ns. 

~o:) To protcct structures against cxcessivc n1atcnal damage 

undcr t.hc action of modcratc intcnsity earthquakcs. 

di To in su re simphcity of rcpair, reconstruction t;~r strcngthening 

work in case damagc takcs place. 

e) To providc protcctior. ag:ainst the accumulabon of damage dunng 

Nelther the ob5cctives nor the limitat10ns of scismic dcsign series of carthquakes. 

rules are usually expllcit in destgn code_s, and hence they 

are not always present in the mind of thosc who apply desi¡;n 

prcscriptions to practica! problems. The accuracy of conven· 

t10nal cntcria for predtctmg structural response is strongly 

depcndent on the type of system considered. For l.JlStance, 

base shear coefficients and design response spectra are 

taken as mea sures of response pirameters, as the lattcr are 

by tradition expressed in tcrms of accclerations and cquivalcnt 

'lateral forces on structural systen1s. Thcsc vanables, how· 

eYer, are no mor!:' than indnect measures of system perforn1-

ance during earthquakes. They serve to control thc values of 

more significant variables, su eh as lateral deflections of 

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

safety margins with respect lo instabll1ty failure. This ex­

plam~ why ir. sei~m1c dcsign, mort' than in any othcr field of 

cngn~ecrin¡::. 1~ Ü cas;. te carry o~.:t v."stnct -- but btind -­

<-pp~u:atJon o: the most ad·:anceC re~l!lations and yct to producL 

<: structurc bound to perform poo:dy. 

..:.1.2 .\ SC1S:1~ic dcsip~ cod'' nJ"JSt lllcludt· thv fo!lo\\"~n¡:- an10n¡:! its 

Oblt'CtlVCS: 

a) To pro \"id(· adcqt:ate safcty leve!~ v·i'.l~ respcct to collapse in 

thc· fa ce o! c~:ccptlonally 1!1tL'l~St carthquakcs. 

f) To preserve safcty and comfort of occupants and o! public in 

general, by ensurtng that structural response durin¡; n1oderate 

:.ntensity earthquakes will not exceed prescribed tolerance 

levels, and that panic will not occur during earthquakes oí 

modera te and high intensity, particularly in buildings where 

frequent gathering of people is expected. 

Achievemcnt of thf' foregoing objective requires much more 

than d1mcnsioning structural members for given interna! 

forces. It i.tnplies explicit consideration of those objectives 

and of the problerns related to non-linear structural response 

and to "the behavior of materials, members and connections 

when subJected to severa! cycles of high load reversals. 

It irnplies as well identifying scn·iceability conditions and 

satisfyin~ adeq';late acceptancC' critcna with rcspcct to them: 

..:.1.3 Dctailed proYiswns should inciud(' pene-:-:o.! c:-ltcna a:~~~ sr• ;if\C 

ruks. The general critcr1a sho~ld sttn"lt.la~._. crca:.¡•:t• cJ~;::n''l !'~:'f: 

solutwns wiün:-. s!:ip11latcd lcvds of safct) and econu:1l] w]:i!l 

tj, •. spec:.fic n;le~ c.r-· 1:-:~cnded fa: rot::i:w p:·actJce. 

.;.] •. , Gl•nc:·al critcr¡;J. s:JOulcl <ovcr s~:st<:'1~' r~·q'.urcrncr.tR a~ v.._·ll a~ 

..;.1.5 Specihc ruh:~. should covcr dcs1pi and pc:·!o::-J:>anv tntrcri::l. 



4.1.6 The concC'pls requned for cfflCient and unamb1puous application 

ol !]Cncral critena and specifi< rules can be groupcd <ts follows: 

4.2 

al. Scismic zoning and micro -zoning. 

b) Cl<tssificatwn al structures. 

e) Dcs1gn actions. 

d) Structural analysis· 

el Acccptancc critcrja. 

fl Non-structural clerncnts. 

g) Repair and strcngthening al existing structurcs. 

Seismic zoning and m1cro -zoning 

4.2.1 Thc establishment of seismic zones and of the corrcsponding 

design actions should be done in agreement with a criterion of 

optim1zing under thc restrictions of maximum tolerable nsk levcls 

a global utility function integrated by the utility functions of al! 

structures to be built 1n each se1Sn1~c zonc in con1pliance with thc 

design cacle considered. 

lntensity-recurrence curves and dom1nant írequency content 

charactenstics oí earthquakes may vary systcn1atically w1thin 

ea eh seismic zone. Ii cansta~t des1gn achans are to be 

specüied for given local condit10ns within a SClSffilC zone, 

those achons should lead at all locations to acceptable 

values o! risk. Furthcrmore, sorne structurc would be safcr 

and other less safe than opt1murr., but thc sum of all thc util!ty 

functions should be optlrr.1zcd undcr the rcstncuans of ma~.­

lmun·, toleraLJc nsk 1('\'Cls. Tht L·\LC p-.:blication or: ''Basic 

Concept~ o: Scisnüc Coücr ,. \"vlumL I di::scribL·s the concept~ 

rq::ard!n¡: "Sc1snnc Zoninf" a!ld ;;,<~.y be refcrred Lo fa! ü.:rthcr 

iníormatlor.. 

4. 2.. 2 Becausc thc charactcnstics o.! earthquakc~ ar<:: stron¡:::ly irúluenccd 

by local ¡;round condit10ns, des1¡:::-r. actions for a given seisnnc zonc 

-4Q-

should rcfcr to standard ground conditions. 

Standard ground conditions invalvc bath mcchanical properties 

of matcrials and topographic configuraban. Far thc sake of 

uniformlty of criteria among differcnt rcgions and countries 

it is convcnicnt to takc, as standard conclitions, !irm grot:nd 

and flat tapagraphy, 

4.2.3 Asan altcrnativc to thc adoption of a discretc seto! scisnlic zoncs 

with constant dcsign actions on standard ground conditions at each 

zonc, thosc acba"ns can be specified as continuous functions of 

geographical coordmates. 

4.2.4 Micro-zoning provisions should include the followwg: 

a) Maps of rnic::ra-zones including the correspanding seismic 

design excitations, where formulation oí these rnaps is 

warranted by adequate kno'":ledge about local ground conditions 

and their possible in!luence on the charactertshcs of suríace 

graund mation. 

b) Cnteria for obtainmg seisrnic design actions on non-standard 

ground canditions from those on standard conditions where 

provisions as described in the foregoing paragráph are not 

available. 

4. 3 C1assification of structure 

4.3.1 For the purpose of specifying applicable des1~n actions, mcthods 

a! structural analys1s and acccptance criteri:~. suucturcs shoulcl 

be classihed in accordancc with thc followm~: 

a\ Typc of intendcd occupancy. 

bl Typc of Yariablcs that dcfitw response and control hehavtor. 

Thc type of intenclcd occ~tn<lncy n· closcly rdat~:d lo th!· cx­

pectcd r.1a~n1tudL" a: thf' ct•nsequC'nccs (hoth n1oncta:·y and o~ 
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' 
othcr kinds) and thcrcforc tu thc tolerable risk leve!. 

Thc typc of variables that dcftnc response and control 

behav¡or determines structural analysiS methods and 

acccptancc critcria. For instancc, thc behavior of 

building frames and industrial bents is dctcrmined by 

local non·lincar deformattons {ductility dcmands) and 

slendcrncss cfíccts, and that of rctaining v/alls and earth 

embankmcnts by cumulativC' dcformations and sliding of 

largc soil masses. In the formcr case thc response can be 

cshmated by mcans of static or linear dynamic analysis, 

provided the structure docs not show cxccssivc irregular· 

1ties; in the case of retaining walls and cmbankmcnts, 

explicit consideration of non·linear bchavior and of the 

tendcncy of inclastic deformaban to accumulatc in thc down~ 

hill dircction is nearly indtspensablc when dealing with very 

important systems. 

In buned structures response and bchav1or are deternuncd 

by thc local dcformatton that results from thc interaction of 

soil and structurc upon thc arnval of SClsmic v.:aves. Struc ~ 

tural analysts methods and vcrification cnteria suitablc for 

theee structures dtffer widcly from those valid for the cases 

discussed above. 

4.3.2 For each type of strucrureS classified m accordance with 4.3.1 b), 

a subclassificatian n1ay be neccssary in arder to account for a 

·possiUk 1n!"lucnce o! structural irrl'¡:ulantH~s on the occurrt:n<...e 

o:" S!l<:nal respunsc C'fíccts and on t!H" c-apability of <!Eferent 

nH·t.L(>(}S o: n·soonsc aJl.,lysi~ for n~akin~ rdialJlt· predictlOll o.f _ 

thusc cffl'ctS. 

llccorCin¡:" to th(. fore~Dlllf pa::-a¡::Taph, thc classi!i<-ahon of· 

a structurc fo:r thc purpüS(~ oí spcclÍym~ dcsig:1 c.c.twns 
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dcpcnds not only on its t)1pc of response, but al so on tht: 

unccrtamty attached to its prcdlction. Thc lattcr dcpcnds 

on thc mcthod of analysis, and thercíorc thc classification 

is bascd not only on wtnnsic propcrties of thc systern, but 

al so on thc critcria us(:d to prcdict .response and control 

bchavior, For mstance, thc ,displacements of a reinforccd 

c-oncrete framc wherc all the stories with thc excephon of 

th(;' grounC flour have bcen ovcrdcsigncd ft::- SC1smic shear 

can bL" prcdic-ted with thc: same rcliabilit) as those of a simila::­

frarnc dcsi¡::ncd for uniform safcty factors along its hctght, 

if dctailed hmc -histories of response are obtained by suitablc 

numcncal intc¡;ration mcthods and tf the stress ~strain curves 

of n1atcrials and membcrs are rcpresented v.:ith suf!icient 

accuracy. Thcre is no need to use difíercnt classifications 

for these two cases, provided response is predicte~ by the 

mentioned n1cthods and acceptance criteria are expressed 

in ·tcrms of local ductility dcmands. However, ii response 

is pred1cted by means oí static or hnear dynamtc analysis 

and acceptancc critena are expressed in terms of lateral 

shears or interna! forces, the frame wtth the uniform safety 

factor may be designed íor lower lateral !orces or response 

spectra than that with the overdcsigned upper stories: In 

practtce, thts ts accomplished by assigning: those atructures 

to diffcrent groups, cach charactcrized br its correspond1ng 

ductillty reduction factor. 

-!. 3. 3 Thc response anC the venflcation entena for structurcs tlw 

bcha-.·¡or of which is deten~·.incd by local ductihty dc!;-.atld~ a1::: 

sll'ndcrnt•ss efícn~ can be expresscd 111 term~ of lateral forc( 

cocffJcicntf' o; hnear response spectra reduccd t0 accoun~ for 

the1; nominal ductility factors, L. They can be cl::tssiilc¿ ll~ 

tcrtns of j)crmissiblc valuef: o[ 1-:, ancl Uüs classifica~H)J: s!1all 
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takc into account tht• fullov.. mg conccpts: 

a) Typc of materials. 

b) Type of j01nts and corwections. 

e) Rclative values of thc safety factors with respect to ductile 

and brittle failurc mudes mcludmg _local bucklin!' as wcll as 

wtth rcspect to failurc of n1en-:bers and <.onncctions. 

d) Irregular distribut10ns of mass, stiffness and strength. 

The rclative va1ues of the safcty factor wlth respcct to 

ductile and brittle local failure modcs determine the 

ductihty oí the system as a whole. Sorne types of members 

are prone to have lower safcty factors with respect to brittle 

modes than with respect to ductile modcs, unless spec1al 

precautions or performance rules are adopted in arder to 

accomplish the opposite .. This may occur, for instance, in 

a member subjected to bending and shear, when the depth 

of its cross section is greater than about one fourth of its 

length. 

4,4 Design actions 

4.4.1 Seismic design actions shall be represented by models chosen in 

·accordance with 2..2.1. The type of modcl adopted and the inten&Ity 

of the action shall be madc to depcnd on the classification of ea eh 

structure, ir. actordancC' w1t:~ 4.3.1 al and 4.3.2. Thcy shall 

accot:nt for tht· cncrgy -ciiSStpatiOn capac1t~ of caci; t;:pc of 

s~n.:cturc, thc uncc:-ta!nty a:-1sinf fron: mcthods u sed to prcdict 

response and the rclabon bctwccr• response ancl bchavwr. and 

thc~ sha!l lcad to thc intended rdiabllity leve l. 

4.4.2 In addillon lo Slnt!le-tonlponcn~ ¡::round motior. r1odcl and desi~r, 

intenslty, the Spt.!cihcatton o: dcsif!n achons rr:ust include thc 

following: 

• 

a) Loadmg sltuabons to be analyzcd. 

b) Definition of the characteristics of the st~nüicant groun~ 

motion cornponents that must be considered simultaneously, 

and criteria for superposing their contributions for each 

dcs1gn situaban. 

e) Probability levcls or nominal design values of live loads to 

be considered m.each design sttuatwn. This specification 

must include both upper and lower bounds oí unfavorablc 

values. 

Loadmg situations m ay includc ene or more desig:n intensities, 

and they must aim at attaining the intended reliability levels 

for different failure and serviceability limit states. 

When design actions are represented by time histories or 

stochastic process mo,dels, the criterion íor superposmg 

their contributions is simple: the response rnust be 

obtained íor the simultaneous action oí all the ground motion 

components. When design actions are represented by lateral 

force coefficients or response spectra corresponding to a 

set of orthogonal directions, the íact that the maxima of a 

response variable associated with the various cornpoenents 

are not. reached simultaneously can approximately be taken 

into account by establishing a number of load s1tuabons: 

ior each situaban thc maximum reSpo!1S(· associatec! w:th 

onc of the componenl5- is takei~ w1ti. 1ts full map~lhHlc, 

while reduced values of thc correspondinf: ma:nnl<:. are 

adoptcd foy- thc othcrs. 

Lowc:- n1ost urJavorablc values of live load~ so:nct!nH!~ ¡:¡vt· 

placc·to thc cntical loadinf'•SJtuation with rcspt!C't t(• uvcr-

turnint:. failure m o des. 



4. 5 Strucr.:r2l ana.lvs1s 

-L5.1 The met."Jod!! spP.ci!ied for prcciictlnr, thc ~eismic response of 

diiferl!nt t-;.·pes oí structures shall be c'ons1stcnt with thc 

importance of ca eh structura.l type, in accordance with l. 2. 

4.5.2 ;,cccptablc princples and methods Ior stress analys1s of 

structurcs and foundahons shall he stlpulated. The specifications 

shall state the types oí deformations to be taken mto account as 

well as the need to satie:fy the conditions o! equilibnum, continuity 

and c:ompatibility. They shall also include provisiona as to the 

.. ·. constitutive lawa of materiah and members and to the perm.issible 

limita of stress redistribution •.. 

Alth~ugh obvi~~.ls, sorne oí th~ foregoing conditions are not 

alwaya satisfied in practice: a continuous stress path from 

alllater3.1 force a ·t~ the fo~dat±on ·is nol e~sured íor i..nstance 

. •· . in ~~~e· structures whe;e the roo! systern 18 not speci!ically 

designed t~· trans~t it~ ~~~er~l Cbrce"s to the vertical frames. 

Similarly, deformati~n~ ~!horizontal diaphragrnl!l are neglected 

.íor the purpol!le of distributi.ng lateral shears among vertical 

fra.rnee, thue leading in sorne cases te gross underestiznate 

of local interna! !orces. 

These conditions are so important that detailed speciíications 

covering the most frequent practica! problern are highly 

desirable. 

4.5.3 Approximate cr'iteria must be stipulated in detail !'or the prcdiction 

of sorne ·special cfíects which:are usually encountered, but whose 

pred1ction by re!LDed rnethods is not practica!. The following are 

sorne oí those effects: 

a) Local accelerations for designo! appendages a.nd other 

elements, as well as their anchorage• 

_.,._ 

.' 
i 

l 
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b) Critena íor reduction oí overturning moment • 

e) Dynamic torsion. 

d) Slenderness eirects• 

e) Deforrnability oí horizontal diaphragms. 

4.6 Acceptance criteria 

4.6.1 Te each type o! structure ehall corresponda seto! verification 

cnteria expressed m terms of the variables adopted to describe 

responee, herein designated as control variablee. 
- ··:-

4. 6. 2 The rangee oí a~cepta':le values o! control variable e ehall be 

determ.ined ~o ae to ~nsure that th~ pr.;babrntf ~f faiÍUre of eac:h 

structure within a reference time intervaÍ,' as· deÚ~ed 'i:n 3.3.4, 

and the expected costo! darnage per unit time, as defined in 3.3.5, 

eball be am.aller than the correaponding specilied l.irnita. 

4.6.3 VeriíicB.tion Ci-itCria for the deaigtl of the atructure the behavior 

of which ia detennined by. iocal ductility demande and instability 

ef!ects can be expreaeed in terma of the following concepta: 
. -; --. " . '-

a) Load factor a íor the superposition o! vertical loada and 

eeismic response • 

e) Criteria to detennine allowable actiona on joi;nts and 

connectione • 

d) Criteria to determine the influence of slendernees e!fectll on 

streseea and internal !orces. 

e) Lateral deformations dueto the design earthquak:~. 

f) Criteria to determiDe allowable values.oí the capacity o! 

foundatione under the combination of vertical and lateral 

forces. 
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Whc:n the strength ata atar~· for the resulta:nt shear, torsio:n 

or ovcrturning moment is provided by a amall number of 

reaisting members, it may be convenient to de crease the 

allowable valuee o! stress a:nd interna! !orce, in arder to 

reach the same rebability levels as when a large nurnber 

oi resist1:1g members exist. Alternatively, deaign ac::io:n 

intensities may be ra.ieed and allowable values of interna! 

force left unmodified. 

·Acceptable lateral de!ormations muat be made to depend on 

··the ~nner in which non-atructural elements are attac:hed to 

the atructure. 
: .. 

. 'l.: . 

When 11tatic or linear dyna.rnic analyaee are applied, approx­

·irnate va.l,.;.ea or lateral defonn.ations must be obtained 

.multiply.ing thoae reaulting from linear response analysis 

... . by .the aasu..'"Iled ductility factor. 

Tbe values so obtained muat be corrected in arder to ac:count 

i:or i:he slendernees effect: 

4.7 Non-structural clements 

" 
4. 7.1 Elernents not considered in the analysis as .part oí .the structural 

syatem shall be attached to the structure so as not to pr.oduce 

undesirable interaction forces. 

4. i .2 Non-structural elernents and theiT attachment to the structure 

should be desi~ned so as to lunit damage on those elements as 

well as to limi~ danger to occupants and public in ~cncral. 

Glass breakagc may b: a Slpü!ican: hazarC for pcdestrians. 

Therefore, spec1al precautions should be taken to avoid it. 

4. 7. 3 Non-str~ctural elements may be checked for seisrruc forces due 

to out -oí -plane motton . 

~-

,. 

:{ 
··. 

4.8 R epair anc'l strengthenins o! exisb.ng atructurea 

Thc specificabc:in• for repair a.nd atrengthening of exiating 

atructures ahould be determined on the baaia o! quantltative 

etud.J.es that conaider tolerable failure proba.bllitiea and econornic 

const:rair.ts, Those apecificationa ahould be conaistent with the 

reaults of .a.d -hoc cost-bene!it a tu die a • 

.. ,· 
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CIIAPTER SEVEN 

SUMMARY, CONCLUSIONS AND RECOMMENDATIONS 

7.1 SUMMARY 

In this resean:h project the staté-of-the-practice and of-the-art in the use of the concepts of 

deforrnation, ductility, ductility ratio, drift, and intcrstory drift indiccs for attaining efficicnt 

Earthquakc-Resistant Design (EQRD) of structures are reviewed. 

After a discussion of the advantages of using an energy approach for the EQRD of structures and 

a clarification of the differences between deforrnation, ductility and ductility ratio, the needs for 

providing structures with the largest ductility cconomically feasible and for controlling the 

interstory drift index are discussed in detail. The need for establishing more reliable design 

criteria for EQRD of structures is also discussed. 

The state-of-the-practice and -of-the-art of EQRD of buildings are reviewed, beginning with a 

review of the problems in design and construction of EQ-resistant structures, followed by a 

review of present building seismic codes, with emphasis on how the concepts of Displaccment 

Ductility Ratio, J10, and lnterstory Drin Index, IDI, are used, and how they coulrt be used, to 

improve the state-of-the-practice according lo present knowledge. The review covers the building 

seismic codes of the U.S., Japan, Mexico D.F., New Zealand,.and Europe (ECCS and CEB). 

Based on a review of the prohlems encountered in the design and construction of EQ-resistant 

buildings, research, development and educational needs to improve present knowledge and 

particular! y state-of-the-practice are 'forrnulated. 

7.2 CONCLUSIONS 

Frqm the studies conducted and the results presented in this report, the followin g mam 

observations can be made regarding the use of ductility and drift limits in EQRD. 
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Although the advantages of using plastic defonnalions 'or the structural material to dissipate 

part of the seismic Energy Input (E1) to !he structure and the need for limiting the lateral 

lnters!Pry drift have been recognized in the literature, their implementation, particularly 

their reliable quantification, has nol been accomplished fully in present seismic rlesign 

codes. 

While it is possible lo use the concept of ductility in a vague mannet in discussing !he 

philosophy of ductility-based design, when such philosophy has to be applied in the EQRD 

of structures the philosophy has lo be quantified, and it is therefore necessary lo use 

· unambiguous paramelers. 

Although displacement duclility faclots1 Jla, provide good indicntions of structural 

damáge, they usually do not adequ:Hely reflect the damage lo nonstructural components. 

To produce safe and economical structures; seismic design methods must incorporate drift 

(damage) control, in addition lo lateral displacement ductility, as a design constraint. 

Convenlionally computed story drifts may nol adequately reflect the poten ti al structural and 
' 

110nstructura1 damage lo multistory buildings. A better index is the tangential story drift 

index, RT . 

Although the general philosnphy of EQRD is well estahlish~d ar1d is in complete 

concordance with the concept of comprehensive design, curren! corle dcsign melhodologies 

fall short of realizing the objectives of the general philosophy. While the statement of the 

general philosophy indicates the need lo considcr three different limit states (criteria for 

levels of earthquake, i.e., service, damage control or operational. nnd safety or survival), 

in practice, design is typically only carried out for one niterinn (usually safcty). on the 

assumption that tl1e other two will be satisfied automatically. 
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The growin¡: concem over the costs of earthquake damages (direct, functional, and indirect) 

points out the need that more attention be given lo control of serviceability and 

functionality, i.e., control of damage. 

Achievement of reliable and efficient EQRD requires satisfaction not only of the criteria 

for strength and toughness, but al so the criteria for deformation and repairability. Strength, 

toughness, deformation control and repairability are interrelated and hard to define . 

The following three main problematical areas have been identified in the earthquake­

resistant design of structures: (1) Establishment of reliable critica! earthquake input 

(design earth1¡uakes); (2) determination of the demands on the entire soil-foundation­

superstructure and nonstructural components system; and (3) prediction of the real 

capacities (supplies) to the building at the moment that an earthquake strikes. 

While a sound preliminary design and reliable analysis of this design are necessary, they 

do not ensure an efficient. earthquake-resistant structure. The seismic response of a 

structure depends not only on how it has been designed, but also on how it has been 

constructed and maintained (monitored and preserved) up to the mornent that the 

· earthquake 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, which can be grouped into two caiegories: (1) specified seismic forces; and (2) 

methods used lo estímate response to these seismic forces. 

Strength Dem:mds. For regular buildings up toa certain height (240ft. in the U.S.), most 

~f thc codes in the world recommend the use of equivalen! (static) latc;ral seismic forces, 

which are expressed as a base shear V = (C5PIR)W, where C
8
P is the seismic coefficient 

equivalent lo a SLEDRS (Smoothed Linear Elastic Design Response Spectra) for 

acceleratinn, S/g, and R is the reduction factor. Although in most endes the value of 

\ 



122 

R is given without any explicit reference lo global displacement ductility ratio, p0, the-~e 

values depend implicitly on p0. 

' Structural response is usually estimated using lines.r 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. uslng allowable (service or working) stress, or the 

strength (load and resistance factor) design method. 

• There are few countries in which codes i'ecommend the use of limit analysis and limit 

design methods (plastic design methods). 

StifTness and Drin Demands. Most seismic codes address design for lateral stiffness and 

for drift al service leve!. Only a few codes explicilly require lhal tl1e contribulions 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 explicil requirements or recommenrlations regarding. how to 

estimate P-A effects. There is n need for more rational code procedures for estimating the 

demands regarding the stability effects al ultimate limit states. 

Strength Supplies. Mosl of the Reinforced Concrete (RC) EQRD codes require that the 

supplied strenglh be estimated using the strength method. in whil:h the required str~ngth 

of critica! sections are evaluated ns a-function of jusi the minimum specified strength of 

the materials, and then reduced by a strenglh (resislance) factor. There are a few endes in 

which the design and detailing of lhe critica! regions of lhe struciure are based on the 

probable supplied strenglh capacily lo lhe members and lo lheir conneclions and, lherefore, 

lo the enlire slructure. The stale-nf-the-prarlice as renrrtrd by most presenl EQRD 

codes ror RC buildlngs dors nnl appear lo lnclude the use nf the cnncepl or energy 

dis.~ipatinn rapadly In a ralion:JI ami reliable way lhrnngh the use or lhe IJ¡;· 
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• StifTness, Deformation and Stahility Capacities. Most of the RC endes give only 

empirical expressions to estímate the so-called "effective linear elastic stiffness"; they do 

not specify bow to evaluate the changc in stiffness of the whole soil-foundation­

superstructure and nonstructural components system induced by increasing darnage. 

There is a need lo develop code procedures that will lead lo estimation of the global 

deformation capacity of the structure not only under monotonically increasing 

deformation, but also under generalized (repeated reversa!) ddormation. This sbould 

be done based on th·e supplied local energy dissipation capacity of the struclural 

members (rotational ductility ratio and degradation with repeated cycles, í.e., local 

hysteretic behavior). 

• 

• 

Present practice ernphasizes the use of strength as the primary criterion for preliminary 

EQRD. While preliminary design · based on shear · strength could be justified where 

serviceability controls, it cannot be accepted in cases where the design is controlled by the 

ultimate (safety) limit state where plastic deforrnation is accepted. At safety limit state 

(rnechanisrn forrnation and rnechanisrn rnovernent), base shear is insensitive to variation of 

deformation and, therefore, to darnage. Although there have been sorne proposals to base 

preliminary design on only lateral stiffness, i.e., on only controlling the interstory drift, a 

practica! rnethod of this type of design has yet to be developed. A more rational 

approach is one which not only recognizes the importance of slrength and stifTness­

(control of deformation), but also recognizes thal while lhese two faclors are strongly 

inlerrelaled in lhe case of elaslic response, lhey are less strongly inlerrelated in the 

case of inelaslic response. To control inelaslic deformalion, howenr, it is necessary 

lo provide the slructure with a mínimum yielding strenglh. Therefnre, lo achieve an 

efficient preliminary EQRD lhere is a need lo consider two requirements 

simultaneously: the strength, based on the ralional use of p0 (hyslerelic energy); and 

the ddurmatiun, based on the limitation of IDI. 

The future of EQRD is an energy approach in which the concept of ''~ is used in the 

derivalion of IDRS through statislical and probabilistic. analyses of the IRS 
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torresponding to all avallable recorded or ~xpected crltlcal ground motions al 1 he 

building site, and design is conducted using limit design melhodology with prope~ 

tonsideralion or the possibility or shakedown phenomena. 

• For the immediate or very near future the following compromise SPlution is recomrnerHkd. 

Use design forces obtained from SLEDRS reduced by reliable reduction factor R. The 

values of R must take into account the reductions due to hysteretk llehavior (p¡¡). chnn¡!es 

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 condition dependen!. 

Ideally, the use of either of !he above methods should be complemented with time histnry 

nonlinear dynarnic analyses of the response of the preliminarily designed building systern. 

lo the predicted Maximum Credible Earthquake ( MCEQ), ground rnotions that can 

occur at the site. If this is not possible, the least that should be conducted is a static 

nonlinear analysis of the building under rnonotonically increasing lateral loacls. 

To control darnage, it is necessary to control deforrnations. Control or Intcrslnry llrirt 

lndex, IDI, at Serviceabilily Leve!: Present seismic codes specify acceptahk lirnits of 

IDI that vary from 0.0006 lo O.OOrí. Although the estirnntion of lnl ni the servier lrvrl is 

usually hased on linear elastic annlyses, there are many uncertaintirs reganlin¡! thr rffrctivr 

stiffness of the structural memhcrs, the deforrnation of the founclation, amlthe rontrihntinn 

of the nnnstructural components. Analysis of the defonnations shnnld he hasrtl on a 

realistic 3-D rnndel which considers properly the effect of torsion unrkr rnulticnrnponents 

of ground rnotions. 

• Control nr IDI al lhe Sarely Limil Slate. According to present seisrnic rodes, thc 

acceptahle' rnaxirnurn ID! lo control darnage varies wilh the type of structure ami its 

function, usua11y varying from 0.01 lo 0.03. The 101 spcctra rlcrnanrls can hc rstimated 

based on the mRS for strenglh for the adopled P¡¡ . Thc prnhlrrn in using these IDI 

spectra is in· rnaking a reliable estima te of the effective period. T. TI1is js so becan se of 

-·· -. 
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the difficillties in estimating the effective lateral stifrness. The seismic design codes are 

not specific. about how to estímate the stiffness of members. In the case of RC structures, 

this is a difficult task. Although sorne rules ha ve been formulated for estimating the lateral 

stiffness of buildings, the real lateral stiffness varies with the leve! of deformation. 

Most of the practica( methods that have been recommended for design considering IDI.have 

been based on the assumption that the nonlinear displacement response is equal to the 

linear response spectral values provided that the system has cenain mínimum yielding 

strength. Recent studies have sh.own that lhe 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 compuled from a linear elastic response. Empirical 

formulas ha ve been suggested lo estimate the denection amplification factor Cd defined as 

the ratio of absolute maximum interstory displacement lo lhe corresponding valile from a 

linear time history analysis. 

Seismic components and their input direction can significantly affect the response of a 

torsionally sensitive struclural system. Ground components applied at the slructural 

reference axes may remarkably underestimate the response because the structural maximum 

response is dependen! on the seismic input direction and its magnitude. 

Code Comparisnn. lnjudging the results obtained from the comparison of different endes, 

il is necessary to keep in mind thal it is not enough just to analyze the code r~quirements 

of the seismic forces and mínimum stiffness or maximum acceptable !DI to he ust>d in the 

. design. The designed struclure and the seismic behavior of the actual stmclure are nnt 

solely the result of specified seismic forces and 101, but are governed by the overall design 

philosophy and the complex cornbination of the forces and !DI· with many other factors 

such as: The satisfaction of code material requirements; the constmction technology; and 

the maintenance or preservation of the entire soil-foundation-superstructure and 

nonstructural compnnents system. Funhermore, the seismic forces in the cotle of one 

country renect the seismicity as well as the seismic risk of that country, ancl these factors 
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vary considerably not only frorrt one country lo another; but even from one region lo 

another within a country. 

Except for UBC, all the codes reviewed herein consider that portions of the live loads are 

seismically reactive and are included in the computation of the seismic: forces. 

For strength (ultimate or capaclty) deslgn there are significan! differences in the vol 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 tather than ductility and damage control­

based, and with the exception of the Japanese BSL, advocate a single level design. 

Although the UBC and New Zealand Nzs code recognize in their material specilication 

the possibility for overstrength, the only code that explicitly recognizes nnd nccounts for 

overall structural overstrength due lo inelastic redistribution of forces is the ECCS. 

Although rnost of the seismic codes that have been reviewed pcnnit damage that will not 

jeopardize human life, none explicifly defines whnl conslilull's nccPplnllll' dnmnge. Mnst 

of the codes recognize that the leve] of acceptable damage has tn be different for different 

types of facilities depending on · its occupancy type or function. Qnantitatively, this is 

accomplished by increasing the seismic forces through nn importancc nr risk-tn-life f~ctor. 

However, the vnlues adopted for this factor seem lo be very low, all(t it appears lo be 

incompatible with the facl that essential facilities and those housing very hazardous 

rnáterials should remain practically elastic. The values for the occupnncy factor, specilied 

by the different codes reviewed herein, varied from 1 to 2. 

Code Sp('('ified SLEDRS. For buildings with a fundamental period of T :2: 2 secs. and 

located on firrn· soil, the U.S. and Japan have similar requirrd SLEr>RS which ore 

somewhat smaller (up lo 20% for T = 3.0 sec) than the NZS. For lluildings with T > 2.0 
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sec and up to T • 4 sec located on very soft soil (soft clay, UBC type S4 or Z:One 111 of 

Mexico City), the UBC specifies the most severe SLEDRS, and the CEB has.the least 

demanding SLEDRS. 

• Use of JI¡; to Reduce SLEDRS lo SIDRS. All codes except the Mexico Code use a 

constan! reduction factor, i.e., independent of the T of the structure. Sile wilh Firm Soil: 

• 

• 

The large~t reductions are those in the UBC. The Japanese BSL uses the smallest 

reduction (3.3). The BSL reduction is based on the energy dissipated only by cracking and 

local yielding since it does not allow the yielding of the 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. Site with Sofl Soils (Type S3): The largest reduction is that recommended by 

UBC which is 8.6, and the smallest is that specified by the Japanese BSL (1.3). For tall 

buildings with a T > 1.7 sec and up to T = 3.0 sec, the yielding strength required by BSL 

exceeds by more than 30%,82% and 121% those specified by the Mexican D.F., CEB and 

NZS codes respectively. The yielding strength required by UBC for tall buildings having 

T > 2.0 sec is the lowest one of all the codes considered herein. 

Use of IDI Limitations in EQRD. Although all of the seismic endes revkwed herein 

have regulations limiting the maximum IDI for limit states, none of these endes have 

recommendations reganling how the limitations should be directly intrortuct"d into the 

preliminary EQRD of a building structure. The IDIIimits specified by endes are chccked 

by analysis of the already finished preliminary design of the stmcture. 

Minimum Lateral Stirfness and Accepl~ble Limits on IDI at Servicl'ahility Ll'vels . 

Short T (T < 0.3 secs.): The NZS requires the largest lateral stiffness and therefore, 

should result in hetter damage control under service EQs. l11is is specifil·ally true in cases 

· when nonstructural elements can be damaged: IDI ~ 0.0006 which is 1/2, 1/4 and 1/ti of 

those specified by CEB, BSL and UBC respectively. Long T (T > 1.6 secs.): In the case 

of buildings located on finn soils, the results regarding the maximum acceptahle IDIIimits 

,;·\-
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are ~imilar to !hose for short T. For buildings located on soft soil, lhe Mex.ican D.F. ende 

tequirements become as severe as the NZS. . 

Maximum Acceptable IDI al Uttlmate Umit States. The Mexico D.F. ende explicitly 

specifies that the maximum !DI shall hot exceed the values of 0.006 and 0.012, depending 

on whether or not the nonstructural components can be damaged. The UBC implicitly 

specifie~ thatthe !DI shall not exceed the values of 1.5% in the case of buildings less than 

. 65 feet in height and 1.125% for buildings greater in height. Although the Japanese BSL 

does not specify any limit for the !DI at the Safety Leve!, in practice the Jap:uwse 

designers limit the !DI to 0.01. 1l1esé limits are a consensus judgment from experience 

based on observations and analyses conducted during previous EQs. Compliance with 

these limits will ensure not only human safety, but al so damage control, provided that these 

limits are connected with a mínimum required yielding strength. 1l1e mínimum Une 

required yielding strength seems to be too low. Thus, design of tall buildings attempting 

to provide only this mínimum strength will undergo, in the case of scvere EQ ground 

motions, significantly larger IDI than the maximum acceptable by. the code. 

Efficient EQRD. Achieving an efficient EQRD requires an iterative process. It is 

necessary to start with an efficient prcliminary EQRD. To carry out this preliminary 

design, it is necessary first lo establish relinble design equations. 

There is an urgen! need to develop a reli~hle preliminary EQRD pmredure hased on two­

level design EQs, in which the fnllnwing two Iimit states are ton~ideml: Functional 

serviceability under frequent gmund motions, and survivahility nnd 't'nntrnl of damage 

under a rare but possible severe EQ ground motion. 

To enable development of teliable procedures for estahlishing a iwn-level EQRD, it is 

necessary to cnnduct statistical and prohabilistic analyses of availahle data regarcling what 

can be cnnsidered service and safety EQ ground motions, ami then lo develop reliahle 
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SLEDRS and SIDRS that consider the LERS and IDRS, respectively, of all availahle 

recordt:d or predi~ted motions at these two Ievels of EQ ground shakings. 

Because reliable measured data on EQ ground motions at different sites (soil profile and 

topography) was scarce until 1987, design spectra are currently fommlated using inadequate 

statistical information. 

SJDRS for Strength, C
1
. For any given site, the ideal solution is lo derive the SJDRS 

directly from statistical and probabilistic analyses of the IRS corresponding to all recorded 

motions at the selected site or at similar sites located in tectonically similar regions and 

even of records derived lhrough the use of theoretical considerations. 

The shape of the IRS (i.e., the variation of Cy with n varies significantly depending on 

the predominan! frequency (or period T
8 

) of the recorded ground motion, which in tum 

depends on the site soil profile and topography from which the record was ohtained. 

There is sigP.ificant reduction of the LERS (i.e., for p = 1) produced by yielding (p> 1) for 

structures with a T coinciding wilh or very close lo the predominan! period (T
8

) of the 

ground molion. The Ionger the T
8

, the larger seems to be the deamplification. 

The degree of reduction of the LERS due lo p > 1 decreases as T deviales from T
8 

and 

tends to zero as T lends to zero. 

Because of the uncerlainties in eslimating the values of T
8 

and T, caulion should be taken 

in applying in praclice the observed reduction of lhe LERS due lo p > 1 when T{f
8 

= l. 

For sites on firm or medium stiff soils (types S 1 and S2), there are airead y severa) recorded 

ground molions whose IRS exceeds the SIDRS adopted by the codes reviewed herein. This 

is true even in cases of p = 6 which is not only very difficult lo achieve (supply), but also 

very difficult lo justify its possible use because of the damage lhat will be involvcd. 

¡ ~ -
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• For soft soil sites (soil profile s3 ur S4), particularly wlth soft clays whose depth e~cel'•ls 

40 ft, from the IRS corresponding to recorded ground motions which ran resist and transfer 

ground acceleration of 0.30 g to the stnlcture foundation, it appcars that the SIDRS 

corresponding lo the CY adopted by al! codes will be exceeded even when a p = 6 could 

be supplied and used. The only exception is the SIDRS specified by the Japanese BSL for 

low and medium-rise buildings of perhaps up to 20 stories. 

•• 

• 

Code Procedures to Determine SIDRS for C
1

. The SIDRS for Cy specified by codes are 

obtained by deamplifying LERDS through U1e use of a reduction or behnvior fm-tM. 

Although this factor depends on ~;· it is difficult to judge the rationale for the vnlues 

tecommended in the codes. 

The values recommended by the UBC (i.e., ~) appear too high; particularly for structures 

with a T < T g if the designer attempts to design the structure with the slrenglh required by 

the code: The value fot the reduclion factor should be tied lo other requirements besides 

the value of p. The values of the reduction factor should be nffected hy the real strength 

capacity, i.e., the overstrength above the yielding strength specified by the code. 

• For structures designed according to UBC, the required overstrength depends on the p, T, 

soil conditions and design methodology. 

• In thé case of structures locatcd on- rock or firm alluvium, the requircd normalized 

overstrength has the largest values for T in the range of 0.1 to 0.5 sec nml vnrics frorn 0.47 

for p = 2 to 0.27 for p = 6. The corresponding required Reducliun fnr Ovrrslrenglh, R0 ,, 

varies from 3.6 tu 2.1. 

• In the case of very soft soils, the longer the value of the predominan! period of the ground 

rnotions. Tg, the larger is the tange of U1e period of the structures, T, for which significan! 

overstrength is required. 1l1e normali7.ed overstrength for a T of 0.9 sec can vary from 

.. . / 
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1.23 for p = 2 to 0.58 for p = 6 and the corresponding Rovs varying frnrn 3.84 to 1.81. 

The R
0
v fpr a T of 2.0 sec can vary frorn 6.77 for p = 2 to 1.78 for p = 6. 

U.S. low-rise buildings usually have large seismic overstrength with respect to that required 

by U.S. codes. The taller the building, the smaller the overstrength is. Thus, it appears 

that the rnedium-rise buildings (particularly those located on sites with very soft soils) are 

the ones that have to be suspected of becoming a serious threat to life and incurring large 

econornic loss in case of a major EQ, or both. 

7.3 RECOMMENDATIONS 

7.3.1 Recommendations for lmproving Code SIDRS for Strenglh, Cy 

• Develop a more reliable SLEDRS. 

• Develop more reliable methods for estirnating the values of the rednction factor; This 

requires more precise definition of this factor. Although the values of th~ reduction factor 

are affected by severa! parameters, the main two are the energy dissipated through 

hysteretic behavior (darnping ratio ~ and particular! y p) .and the real overstrength. 

• The ideal solution is to attain reliable SJDRS directly from the recorded or analytically 

·": derived ground rnotions or both. This will eliminate the need for specifying RW Therefore, 

for the proper use of these SIDRS, what rernains is to calihrate the real strength 

(overstrengtl;) uf structures that are designed according to present cude. 

• There is a nced to consider in the inelastic design of structures the effects of the duratinn 

of strong ;notions which include the accumulative ductility ami number of yieltling 

reversats. This can be accomplished through the use of an energy approach estimating tlie 

critica! re4uired llyslerelic Energy, E11 . 
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' There is a need lo find reliable factors lhal will pertnil lhe use of the computed SIDRS for 

SDOF syslems lo desigt1 MDOF systems. 

As it is very difficult to design MDOF structures that will develop unifonn story ll¡; 

throu¡:hout il~ height, there is a need tti investigale a possible concentration of required p0 
al one or more stories and lo establish the yielding overstrenrth required lo l.irnit the 

maximum ll¡; to the target ductility used in the design based on SDOF system. 

7.:t2 Reeommendatlons for lmproving SDIRS for Lateral Displacl'ml'nl nnd ID l. Non!inenr 

displácernents are very sensitive lo the dy~amic characteristics of tbe ground motion~ ~"'' of lhe 

structure, and they can be significnhUy different from those oblained based on linear behavior. 

. For ground motions with long Tg• lhe nonlinear displacemenl can be significantly ( nearly 

50%) smaller than the linear displacemenl for struclures with T ""Tg. On the other hand, 

for values T < 2/3Tg, the honlinear displacemenls are significantly higher. l11e smaller the 

Tffg ratio, the larger the difference is, and it tends lo be proportional to the value of 11. 

' Based on derived SIDRS for strength of SDOF syslems, fonnulate SIDRS for displacement 

of SDOF systems for different ~ nnd 11. 

• Based on the derived SIDRS for the displacemenl of SDOF systt"ms, o11tain lower nnd 

upper bounds for lhe IDI of MDOF systems. 

• As it is difficult lo achieve a con.slant IDI throughout lhe ent;, r hright of a MDOF 

structure, there is an urgen! need lo investigate (analytically ami (',,,,·rimentally) vnl>ors d 

an amplification factor bywhich lhe SIDRS' lower bound of SDOFS systems shnot!d be 

multiplied lo obtain a reliable SIDRS for MDOF systems. 



on th ... __ .,•el of inelastic deformation. For structures on rock or alluvium 
sites and periods of vibratlon greater than 1.0 s. the elastic displacement 
dcmands prov1de. on the average. a good approximat1on to the inelastic 
displacement demands. 

-l. Evaluation of both <;trength and dcformation demands of structures 
on soft soll requires the estimatlon-of the predominant penod of the site. 
For structures on soft soil sites and with fundamental periods near the 
predominant sile penod. the inelastic displacement demands can be signif· 
icantly smaller than the elastic displacements. On the other hand. for struc· 
tu res with periods smaller than .two·thirds of the predominant si te period. 
the melastJc displacements are significantly h1gher. 

5. The estJrnation of de~ign torces and displaccments hased on inelastic 
strength Jcmand spectra tog:ether with estlmates of the ovcrstrength of a 
structure can lead to a more rational and transparcnt approach than the 
currently used empincal code des1gn approach. 
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APPENDIX l. NORMALIZED EOUATION OF MonON 

lt is convenient to norrnalize ( 1) by dividing it by the product of the mass 
and the yield displacement of the SDOF system. Such normalization leads 
to 

u(l) + ~ u(1) + _!_ R(l) = _ ü,(l) ....................... (7) 
u" m uv m u_v u.., 

Substitution of (3) and (4) into (7) gives 

~ + 2w~ !l(l) + _!_ R(t) = _ ü,(l) . . . ....................... (8) 
U" Uv m Uy Uy 

The last two terms in (8) can be reworked as follows: 

1 R(tl 

m u, 
= 

k R(1) 

m kur 

, R(l) 
= w·--

R, 

ü,(l) = w' mü,(r) = w' ü (1) 
u, R, lJ maxlü,l 

................................ (9) 

.............................. (lO) 

The ductility demand at time t is given by 

u( 1) 
f.L(I) = - ................................................ (ll) 

u, 

Substitution of (9) and (11) into (8) leads to 
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APPENDIX 111. NOTATION 

The fol/~1\'1118 symbols are used m this paper: 

e 
k 

11, 

11, 

~<"l·""c 
j.•n<"l·"''~ 

Jamp1ng coetficicnt; 
m1t1al ..,t¡ffnc~~: 

·ma!'ls: 

rc:-.toring force: 
~iclJ rc:-.t'llance: 
pailld •1! \thratwn: 

prcd.Jmlnam penod nf 'ilte: 
rclatJ\'C J¡--.pJaccmcnt. 
g.rounJ accekrauon: 
yie!J Ji--.pbccmcnt. 
rnaxirnum cb:-.tlc dl'-.plact:mcnt: 

::;:;: ma~omum melastu.: dt:-.placcment: 
normalizcJ strength: 
Jamping ratio: 

fCL!Uircd ov(:r'-ltrcngth: anJ 
drcul.u lrt.:4ut.:ncy. 
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4. -Evaluation of Seismic Design Criteria 
for Highway Bridges 

Eduardo Miranda, M.EERI 

After an overview of the development of U.S. seismic design specifications 
for highway bridges an evaluanon of currem Caltrans and AASHTO seismic 
criteria IS presented. Linear and nonlinear response spectra of ground motions 
recorded on different soil conditions in the Loma Prieta earthquake and other 
recent earthquakes are compared with code recommendauons·. Special 
emphasis is placed on how present design procedures reduce c:lastic forces to 
take into account the energy absorption capacity of the structure, and on the 
estimation of maximum inelastic deformations. Resulls indicate that current 
design recommendations may underestimate strength and deformation 
demands, particularly for short-period bridges and for bridges on soft soils. 
Finally, recommendations are made on how seismic design specilications may 
be improved. 

INTRODUCTION 

The Loma Prieta earthquake of October 17, 1989, a 7.1 surface wave magnitude 
earthquake caused 62 deaths, approximately 3.750 injuries. and produced more than $6 
billion in propeny damage. The cost of the earthquake to transponation systems was 
$1.8 billion, of which damage to state-owned bridges totaled about $300 million. most 
of which were bllllt on soft soil [7]. The most dramatic impact of the earthquake was 
the collapse of the Cypress Street Viaduct in which fony-two people died. The cause 
of the failure of this structure was attributed to the lack of knowledge in the practic~ of 
earthquake engineering at the time the sttucrure was built (as refiected in the level of 
seismic loading. redundancy considerations and detailing practices) (7.10.121 Given the 
stgnilicant probability of occurrence of future earthquakes with magnitudes equal to or 
larger than this event. it is of utmost importance to study the seismic vulnerability of 
highway bridges built according to old and current standards. 

Earthquake Engineenng Research Center, Umvers1ty oC California. Berkeley. CA 94720 
Cwttntly at the Civil Engmeenng Depanment. Sw¡ss Federal Insti!U!e or' Technology. 
CH-1015, Lansanne, Swltzerland. 

"' Cürtl\qu•k.. Sp..ct""' Vol <1, Sn 2. 1<1'11 
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There is a general consen'ius that the greatest source of uncertamty in the detenm­

nauon of. the response of structures to earthquake ground mouons is that assoctated wtth 
the prediction of the mtensity and charactenstics of the seismic input. The Loma Pneta 
earthquake produced a large number of ground mottons recorded on different soil condi­

tions which offer a good opportunity to evaluate current seismic design critena. 

The objecuves o{ this paper are: first. to 'present an overview of the evoluuon of 

seismtc destgn entena for htghway bndges m the Unned States; and second, to evaluare 
current Califorma Department of TransportattOn (Caltrans) and Amencan Assodatton of 

State Highway and Transportation Offic1als (AASHTO) setsm1c Design Speclf1cauons in 

view of recent earthquakes. Special emphasis is placed on the implications of. ground 

motions recorded in the Loma Pneta earthquake. lt ts beyond the scope of this paper to 
discuss the distribution of destgn {orces within the different elements which comprise 

the bridge-foundation system, as we\1 as Cletatling and dimensioning requirements for 

these elemenl'i. Similarly, the paper does not discusses se1smic criteria for base-isolated 

bndges which have been recently examined in Ref. 8. 

HISTORICAL OVERVIEW OF BRIDGE SEISMIC DESIGN PRACTICE 

The first code requirement tn the U.S. for design of highway bridges to resist 
seismic forces was introduced by Calttans (formerly the California State Highway 
Depanment) tn 1940 [16]. In this first set of specificatmns, bridges had 10 be designed 

to resistan hon:wntal force which was a percentage (determmed by the engineer) of the 

dead load. A -.pecific percentage of the dea9 load to be applied as lateral force was 
introduced by C<iltrans in 1943. This percentage was spec1fied to vary between 2 and 
6% depending of the type of foundatiOn and soil bearing capacity. 

AASHTO. formerly AASHO. incorporated thetr first seismic provisions in 1941. 
While this and the two subsequent editions recognized that bndges needed to be 
designed to restst earthquake forces. no specific recommendauons were given on how 

these forces were to be determined. The 1961 edition of the AASHTO seismic provi­

sions was the first edttion to spectfy how earthquake forces were to be determined. 

These seismic provisions were essenually the same as the 1943 Caltrans recrunmenda­

tions. 

In 1965 Calt:rans adopted the Structural Engineers As!mciation of California 

(SEAOC) code formulat10n by spectfying setsmic forces that were the product of the 

weight of the structure times a seismic coefficient that was a function of the penad of 
vibration (C=0.051TIIJ), times a factor K to e:r;plicitly accoum for lhe energy absorpuon 

capacity of the structure. The factor K varied from 0.67 to 1.33 depending on the type 

of Structural system used in the bridge. 
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The t 971 San Fernando earthquake caused significant damage to highway bridges 

in California [ó]. As a result of this event a majar revision of seismic de'>tgn criteria 
was imtiated. The revised critena were first introduced by Caltrans as a design memo in 

1973 and formally published as a Design Specificauon in 1974. The Design 

Specificauon con<>idered the relationship be1ween the bridge site and the active faults in 

California by using a maximum credible eanhquake map developed by Greensfelder at 

the California Division of Mines and Geology. This 1974 destgn criteria, which 1s the 

basis of the current Caltrans specifications. is based on a reduced linear elastic response 
spectrum, which yields seismic foices determined by 

V= ARS W 
z (1) 

where lhe product of the three factors A, R. and S define the elastic response spectrum 
at the si1e that would result from a ma:r;imum credible event on the closest faUlt. In this 

equation A is the expected peak rock acceleration, R the nonnalized accelerauon spec­

trum in rock. and S is the spectral soil amplification ratio. The reduction in forces for 
which individual elements are designed is done by dividmg the ARS linear elastic ~pec­

trum by the Z adjustment factor for duculity and risk assessment. This Z factor takes 

into account the amount of ductility available in a particular component. In addition to 
ductiliry, the Z factor contains a JUdgement risk factor that reftects the degree of suc­
cess of highway bndges in the San Femando earthquake. A risk factor of 2 was thus 
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selected for column members in structures with penods less than O 6 sec, ~nd. a linear\ y 
decreasing risk factor (to 1) for periods between 0.6 and 3 seconds. T~e mJtml versu: 

f these c:riteria presemed lhe des1gner with a set of pre-reduced des1gn forees to 
0 h 1 Th·os pre-redueed versJOn. coupled with increased usage of spectral 
used m t e ana ys1s. · ¡ f 
anal 

515 
resulted 10 much confusion among destgn .engineers [6]. As a resu t o_ 

lhis :onfusten. and in arder 10 provide the designer wtth. better esumates of the defor 
· h bndge Caltrans chanl!ed its recommendat10ns. first.as a Memo 10 1976 

mauons 10 t e · - h ak 
and 1ater 

10 
1977 as Design Spectfications tO apply the Z factor after lhe eart qu e 

forces had been distnbuted. 

The 1975 AASHTO code was expanded to mclude lhe .19:3 Cal~ans ear~quake 
· · ln !983 the AASHTO Guide Specifications for SeiSffiiC pestgn of Htghway 

entena. · h ed by 
Bnd es was published following the completion of substant:Ja1 researc sponsor 
lhe :ederal Highway Administration (FHWA) and Calttans [2}. The 1983 AAS~TO 
od 

· ed the requuements of the 1975 code but allowing the designer the opt:Jonal 
e e retam · s 'fi · 

f the Gu•de Specification. In 1990 AASHTO adopted the Gutde pect catJon as 
~: ~pecificatJOn. In their latest (1991) edition these specifications are refe~ed as S~n­
d d Specifications for Seismic Design of Highway Bridges [15]. The sets.rruc destgn 

ar · · th Standard S~"~~"rifications are based on modifieations to prev10usly pub-entena tn e r--- . · · 
lished seismic regulations for bmldm~s [ 1 ]. In this set of recommendauons the setsrruc 
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forces for which ~tructural elements are designed are the result of the disttibution of 
forces equal to 

e, 
V=-W 

R 
C=~ 

' Tl/3 
(2) 

where C, is a smoothed linear elastic response spectrum. A is the acceleration 
coeffictent, S is a dimensionless factor depending on the soil prefiJe at the site, T is lhe 
period of vibration, W is the we1ght of the sttucture, and R is the response modification 
factor. In these recommendattons, the reduction of forces (division bY R) is also done 
after the elastic eanhquake forces have been distributed by analysis of the struc.ture. 

The rationale behind the development of the R factors was based on considerations 
of redundancy and ductility provided by the various supports [15). Figure 1 shows a 
comparison of Z reduction factors as used in the 1990 Caltrans Bridge Design 
Specifications and R reduction factors as used in the 1991 AASHTO Standard 
Specifications for Seismic Design of Highway Bridges. It can be seen that the reduc­
tlons used by Caltrans for multi-column bridges are larger than the AASHTO reduetions 
in the short period range and smaller for long period bridges. In sorne cases the 
difference between AASH'IO and Cahrans reducoon fac10rs is substantial. as in the case 
of short-peried (T <0.5 s), single-column bents where the reduction recommended by 
Caltrans is twice that recommended by AASHTO. 

Figure 2 shows a companson of linear e\astic design spectra and reduced design 
spectra as used in current Caltrans and AASHTO specificanons for multi-column 
bridges on firm soil sites with highest stismicity. In this figure, Cy is the base shear 
normalized by the weight of the strueture W. It can be seen that there is a significant 
difference in the linear elastic spectra used in these destgn specifieations. however, the 
reduced spectra are very sinular (except for periods less than 0.25 second). A similar 
comparison but for multi-column bridges on soft-soil sites is shown in Figure 3 . 
Although the dif~rences berween AASHTO and Caltrans redueed spectra are more 
noticeable than 10 the case of firrn sites these differences are much smaller than those 
berween the corresponding elastic spectra. 

As mentioned befare, most of the damage to highway bridges resulting from the 
Leima Prieta earthquake occurred in soft soil sites. Thus, it is of interest to see how the 
requrred strength has changed with time in the two sets of spedfieations. A comparison 
of strength design spectra of the Caltrans and AASHTO recommendations from 1943 to 
1991 is shown in Fig. 4. In this figure, strength speetra of cede provisions based only 
on allowable stress design (1943-1973 cedes) have been increased to. <;trength leve! by 
mull..iplying them by 1.5. Similarly, for cede provisions based on strength design for 
reinforced concrete bridges. the reduced spettra have beco divided by 0.9 to reftect the 
increase in strength that may occur due te the use of ftexural strength reduetton 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 over years. 
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EV ALUA TION OF CALTRANS AND AASHTO DESIGN SPECIFICATIONS 

ESTIMAT!ON OF STRENGTH DEMANDS 

For both ~ets of design criteria. linear elasttc response spectra constttute the stan· 
ing point for computing elastlc forces. d!splacements, and design forces for individual 
structural members. Figure 5 shows a comparison of 5%-.damped linear elastic response 
spectra of three ground motions recorded on rack or finn soil cornhtions in recent earth· 
quakes (two records are from the Loma Prieta earthquake and the other record is from 
the 1985 Chile earthquake) with Caltrans ARS spectrn (for A=0.6 and soil conditions 
characterized by O to 10 ft of a1luvium deposus) and AASHTO's Guide Specifications 
e, spectra (for A=0.4_ and S= 1.0). This figure illustrates that although current elastic 

design spectra take into account seismicity, ground motion auenuation and site effects, 
they may still underestimate forces and deformations that could occur in future earth· 
quakes. This is especially true for the AASHTO (ATC·6) elastic spectra which is panic· 
ularly unconservative in predicung elastic demands for periods between 0.15 and 0.6 
second. With the exceptton of base.isolated and long·span bridges most highway 
bridges have fundamental periods smaller than 0.6 second. 

Figure 6 shows a comparison of 5%-.damped linear elastic response spectra of three 
ground motions recorded on soft soil sites ln recent earthquakes with AASHTO spectra 
(for A =0.4 and S= 1.5) and w¡th Cahrans ARS spectra (for A =0.7 and s01l conditions 
defined by deep alluvium deposirs). With exception of the SCT record the linear elastic 
spectra seem adequate. However, 11 is imponant to notice that the peak ground accelera· 
tions of these 3 records are relat:Jvely low compared 10 those considered in lhe dcvelop· 
ment of the code spectra shown in the figure. Although limited by nonlinearities in the 
clay deposits, higher accelcrations are likely to occur at the two Bay Area sites in closer 
and/or larger magnitude earthquakes than those recorded during thc. Loma Prieta earth· 

quake. 

Linear elastic response spectra give good estimates of the fon::es that could be 
dcveloped in bridgcs responding elastically. however, severe earthquake ground motions 
will produce yielding in the structurc añd then linear elastic models fail to predict the 
strcngth and defonnation demands on such structures. In Fig. 7 the reduced spcctra for 
multiplc column bridges used by Caltrans and AASHTO are compared with nonlinear 
response spectra of elasto·perfectly-plastJc single-degree-oHreedom (SDOF) systcms 
undergoing displacement ductilities equal to 3 when subjected to three ground motions 
recorded on .rack or firm soil on recent earthquakes. This figure shows that for bridges 
with pcriods less than 0.6 s srrength demand'i can be 'iignificantly higher than those 
used in both design specifications. Thus. indicating that most bridges need a <;trength 
higher than the minimum required by these 'ipecification<; in arder 10 avoid d1.~placement 
ductllity rat¡os higher than three. · 
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A similar comparison for soft soil records and reduced des1gn spectra for soft so¡l 
is presented in Fig. 8. In this case. although the recommended elastic spectra seemed 

adequate {fig. 6), the reduced spectra are agam unconservative in the shon period 
range. Although the spectrum computed for the ser ground motion exhibns unusual 

amphficatwns due to the combmatlon of a long distance from the source and special 
characterisucs of the clay deposits in Mexico City, nevertheless the ground motions 

recorded at the two Bay Area sites during the Loma Prieta earthquake point out that 

there are soft soil sites m the U.S. which at present are not-appropnately addressed by 
current design specifications for soft SJtes. 

The strength demand reductwns, ~· that are achieved by hysteretic (nonhnear) 

behav10r in structures. are defined as the ratio of the strength demand of the elasttcally 

responding system, to the strength demand of a nonlinear system undergoing a certain 

ductility, lli· Mathemal.lcally this reduction is expressed as 

(3) 

where Cy(ll = 1) is the lateral strength (normalized by the weight of the structure) that is 

required to maintam the structure elasnc under a g1ven ground motion, and CyO.l=l..l,) 1S 

the lateral strength (nonnalized by the weight of the structure) that 1s reqmred to avoid 

displacement ductility demands larger than 1..1, under the same ground motion. 

Figure 9 compares the rl:ductions in systems undergoing displacement ductility 
ratios equal to 4 when subjected to three rack (or finn soil) records. Reductions for 

multi-column bndges assumed by Caltrans and AASHTO recommendatwns are also 
included in the figure. It can be s~n that the reductions consJdered in these 
specifications are. in general, gttater than those resulting from the three ground motions 
considered here. 

As shown in Fig. 9 for a given displacement ductility ratio the strength reducuon 
~ vanes from one ground mOlion to another. Recently, statisucal studies on the 

response of nonlinear systems when subjected to a relatively large number of recorded 

earthquake ground motions were completed [9, 11 ). Figure lO shows a comparison of 

strength reduction recommended by Caltrans and AASHTO for multi·column bents with 

those computed for SDOF nonlinear systems undergoing displacement duculity ratios of 

2 and 4 when subJected to ground mouons recorded on rack and ground motions 

recorded on alluvJUm~ The strength reductwns shown in this figure were computed for 

SDOF systems having a bilinear hysteretic behavior with a post-elastic stiffness equal to 

3% of the elasoc stiffness and a constant damping coefficient corresponding ro a damp· 

ing ratio of 5%. It can be seen that. for a g¡ven displacement ductJiny ratio, mean 

strength reductions are charactenzed by importan! variations with changes in the period 

of the system. [n general, strength reductions are smaller in the short penad range and 
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Figure 11 Reductions m srrength demand of SDOF non linear systems (for ¡..L=4) 
when subjected to three ground mouons recorded on soft soil. 

increase with increasing period up' to a certain limiting period where mean reductions 
become appro:tlmately equal to the displacement ductility rano. This limiting period 
depends on the maximum leve! ·of inelastic deformation. Its value mcreases with 
increasmg ductility demand. 

Conrrary to the period variations shown by mean strength reductions, strength 
reduCtions recommended by AASHTO are constant (period-independent). Caltrans 
reductions do have variations with periqd, but it is interesting to note that their trend is 
opposite to the trend produced m nonlinear SDOF systems subjected to recorded earth­
quake ground motions; that is, the CaJtrans reducnons decrease with increasing period 
while the computed reductions increase with increasing penod. In the short penod 
range (i.e., for most highway bndges) code reductions are larger than mean reductions 
computed here, indicating that bridges designed under these recommendations could 
experience ductilities in excess of four if they do not have significant overstrength 
above the minimum code-requlred latc:ral strength. This problem is exacerbated for 
bridges on soft soil sites where reductions produced by nonlinear behav10r in structures 
with short periods are even smaller, as illustrated in Fig. ll where Caltrans and 
AASHTO strength reduct10ns are compared wtth strength reducnons computed for non­
linear systems subjected 10 three soft soil records. 1t can be seen that for penods smaller 
than 0.6 S CaJtrans and AASHTO strength reductions are between 2 and 8 umes larger 
than those computed for SDOF systems. 
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Figure 12 Comparison of the ratio of maximum inelastic to maximum elastic 
deformations used by Caltrans and AASHTO With those from 
staustical analysis. 
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Although additional reductions to those prescribed by 1\L can be taken into accoum 

in design due 10 overstrength in the structure, present reductions in both sets of design 

specifications may still be unconservative. Recent experimental research on small-sca1e 

and full-scale reinforced-concrete bridge columns has shown that overstrength in 

Hexural capacities with respect to values predicted by ACI recommendations (essentially 

the same as Caltrans and AASHTO in this respect) is betwee·n 1.08 and 1.35 for 

columns with axial load ratios (P/f'cA
1

) less than 0.3 [13, 17]. Furthermore, if refined 

Hexural strength caJculation methods (based on confined concrete models and strain­

hardening reinforcement models) are used. the overstrenglh in the columns (ratio of 
actual to analyt1Cal strength) can be much closer to 1.0. 

ESTIMATION OF DISPLACEMENT DEMANDS 

Seismic damage to highway bridges is primarily produced by lateral deformations. 

Therefore, an adequate estimation of latert~l inelasuc displacements is of great impor­

tance for lhe adequate des1gn of highway bndges in seismic regions. A study of Figs. 

5 and 6 reveals that code recommendations underesumale linear «;lastic forces (particu­
larly the AASHTO specifications) and therefore an unconservative eitimation of defor-



246 

4 

3 

2 

o 

' ,, 
\ 1.- 1 

i 
i 
\ 
\ ., ·,, " 

\ 

:' ' -
' ' . -, 

/-~. . ,_ 
¡\ / \\ 

1969 CORRALITOS (l P) 

19EIS SCT (ME XI COl 

I!JII9 QA,I(tJ.,NO WHARF (l P 1 

' •/ \ \. 
.................. ..\.:..,,.,........ . .......... , .... ~.. .. .......................... . 

\ ' --· \ ____ ;-.;:......:.·=-.:=-::--

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 

PERIOD (sec) 

E M1randa 

Figure 13 Ratio of inelastic to elasoc displacemems of SDOF systems when 
subjectcd tO three'reccntly recordcd ground motions. 

mations w¡ll also result, since both recommendations use elastic forces to estimare the 

bridge deformations. Furthermore._ by .using elastic forces to estimare maximum defor­

mations. both codes assume that the maximum displacements of linear and nonlinear 

systems are the same. While this assumption is approximately true for long period struc­

tures built on rock or firm sotls, it does not apply for structures with short periods nor 

to most structures built on very soft soils (4, 9]. Figure 12 shows mean ratios of the 

maximum displacement of nonlinear systems (ó,ooasuJ to th~ maximum displacement of 

elastic systems (~lutJC) for d.isplacement ductility ratios of 4 and 6. It can be seen that 

for systems with periods smaller than 0.5 s the maximum displacement of systems 

behaving nonlinearly is sigmficantly larger than that of linear elastic systems. 11m 

observa non JS particulaily important for structures on soft s01l SJtes. Figure .13 shows 

the ratio displacements of nonlinear systems undergoing displacement ductilines of 6 to 

displacements m linear elastic systems for three recently recorded ground motions. lt 

can be seen that for short-penod structures on very soft soil snes (i.e. bay mud deposits 

in Oakland wharf or old lake bed deposits in Mexico City) the use of elastic analyses 

can underestimate the maximum deformations by more than 100%. 
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ESTIMATION OF DUCTILITY DEMANDS 

The \990 Caltrans spedfications compute member duct!lity demands, llo. by 

obtaining the rauo of the moments computed in a linear elasuc analysis, MEQ• to the 

nominal moment capacity of the member. Mn, thus 

M,o 
lJ.o= -­M, 

(4) 

Such a procedure is a1so based on the eqliill displacement assumption. so for spectral 

regions where this assumption is invalid (i e. the short period range) an underestima~on 

of ductility demand results. For certain 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 earthquake has showed that depending on the location and 
volume of vehicles that make use of a bridge, interruptions in service can have substan­

tially different consequences. As an example, one may compare the consequences 

between the collapse of a bridge with moderate daily traffic 1ike the Struve Slough 
Bridge (on California Highway 1) and the consequences of the collapse of the Cypress 
Street Viaduct or t.he damage to the San Francisco fteeway vtaducts which are located 

in zones of heavy daily traffic. The damage to these structures highlights the 

significance of tougher criteria for highway bridges of special importance as reflected by 
the 10CatJon of the bridge, average daily traffic, existence of alternare routes, access to 
critica! facilities, etc. 

Present seismic destgn philosophy is based on the avoidance of collapse of the 

structure in the event of severe earthquake ground motions and in the case of bridges it 

recognizes that senous damage and possible closure may happen following an earth­
quake. 

Cáltrans design sptctfications do not contain specific requirernents for bridges of 

special importance. AASHTO Guide Spectfications mclude a bndge cla.'isification which 
separares essential -bridges .from other bndges. ln these 'ipecifications essential bridges 

are those that must continue to function after an earthquake, however. for zones of the 

U.S. where the acceleration coefficiC:nt. A, is Iarger than 0.29, no difference in design or 

analysis requirements extSt for these two categories (seismic performance categories C 

and D) except for the design of the foundation. There is a need of seismic design cri­

tena that, in a rational manner, tnes to mamtain the functionality. of essential bridges 
after severe earthquake ground motions. 
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RETROFilTING OF EX!STING HIGHWAY BR!DGES 

In California alone there are more than 11,280 existing h1ghway and pedestrian 
bridges with ~pans over 20 feet, many of which were designed accordmg to pre-1973 

design spec¡fications. AASHTO does not have standards for the seismic retrofit of exist· 

ing bridges. while Caltrans has a set of procedures and detalls for use by designers. 
Although repons have been published m th1s area [3. 5, 14], no code or techmcal stan­

dards have been officially adopted for the sei'imic retrofit of ex:isung bridges. Problems 
encountered in the repair and retrofit of the San Francisco viaducts and other highway 
bndges m California reflect our need for research and des1gn specifications that 

specifically address the seism1c upgradmg of ex:istmg bridges. 

CONCLUSIONS 

The California Deparunent of Transportation 1990 Bridge Design Specifications 

and the Amc:ncan Assoc1ation of State Highway and Transponation Officials 1990 Stan­

dard S~cificat10ns for Setsmtc Design of Highway Bridges may' undereslimate strength 

and ddormation demands of h1ghway bndges that expenc:nce severe earthquake ground 

motions. Unless lhey have sigmficantly oversrrenglh over the mimimum required by 

these specifications. bridges with shon periods of vibration built on soft soil may be 

parucularly susceptible to severe damage in the event of nearby large m~gnitude earth-

quakes. ' 

Based on the results of this study the. followmg recommendations are made to 

improve current se1smic design entena for highway bridges: 

• Lateral srrength !S an important parameter in concrolling the maximum deformations 

as well as the ductility demand (and thus the damage) to short period bridges. The 

use of design forces based on nonlinear spectta together with. analysis techniques that 

take into account nonlinear deformauons can lead to more rauonal design criteria. 

• If future ed1Uons of these specifications are to be based on rerluced linear elastic 

spectr.l. 1t is recommended that: (i) elastic spectra of rack sites ?e improved (espe­

cially in the case of AASHTO); (ii) linear spectta representative of very soft soils be 

developed: (ii1) more rational reduction factors be used that take into account damp­

ing, oversttength and energy d!ss!pauon as well as the inft.uence of the fundamental 

period of the bridge and the site conditJOns; (iv) procedures be implememed to esti­

mate total deformations and ductility demands lhat take into account the fact that lne· 

lastic deformations may be larger than elastic displacements. 

• There IS ~ need to study and calibrare the overstrength of new and ex:istmg h1ghway 

bndges w1th different characteristics (number of spans. spans lengths. type of bents, 

etc.). 
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• lt is desirable that the importance of the bndge, as reflected by the location of the 

bridge, average daily traffic, existence of alternate routes. access to critica! facilities 

as. well as other _1ssues such as repairability and economJCal considerations be taken 

into account in 1ts se1smic di:sign. 
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' 1 SITE-DEPENDENT STRENGTH-REDUCTION FACTORS 

By Eduardo 1\liran~a' 

ABSTAACT: Strcnl!th·•~tltH:tlnn I~Ktnr\ that ,uc u\cd lo rctlucc hnc..1r cla~uc dc~tgn 
\pcctra to :u.:cmnll-lnr the hy\tcn.:ltC cnergy dt~\tpa\100 ot !he <.truc\Urc are cv~l­
u,l\cd. !"he papcr prt:\c!ll~ .1 <.ummarv 111 re~ulh ol ,¡ <.t,Jti~til;al .tnal''"~ ni ~trcngth· 
rcduclion l.ictnr~ computed lnr \ln~fe-dcgrcc-ot-frccdmn 'Y~Iems Undcrgoing ~dtf· 
tercnt kvcls 11! mcl:i~ltc dcformatttm whcn ~uh¡cctcd tn a rclativcly largc numhcr 
uf n.:ctm.lcd carthqu.ll..c grnund mtHIOn<.. Spcci..1\ cmpha~ll> ll> g:ivcn 10 !he mllucncc 
,¡f ~oil condnion~. Rc~ult~ mdtc..ltc that ftlr .1 ghcn dt~placcmcnl ducttlity dcmand. 
thc me of penod-indepcndcnt reduclttm fJctor~ 1<. madcqu<~IC. S<>tl conditttm~ can 
ha\ e .m 1mponant l'llcct nn ~trength-rcdm.tton factor ... parttcularly in thc C:t<;c nf 
'ott-~ntl ~tte ... lt t<. rccornmendcd that ,¡rcnl!th-rcductmn lactors to he u<.cd in de~tl!:n 
he 'pectftcd .t:o. ,¡ tunctton 111 the pl'rtud anu mcla~tu.: ..:;¡pacuy nt thc ,¡rul!llfl' .. 1ñd 
ni :11 lc,t\1 tv.o !~pe<. ni 'mlumdttium-one ftH f(ll'k and rcl.tuvcly ltrm 'l\C~ .md 
.Liltllh!.'r !t1r ,,lft·,Ptl 'llc~ Fnll'l" 111!!- the'c rccnmmcnc.btton~. \tmplifted c~prc"tons 
tn .:nmputc qrl·ngth-reducuon l.u:tnr. ,trc proposcd. 

INTRODUCTION 

Out: to t:conomtc reasons. prest:nt Jesign philosophy allows buildings and 
othcr typt:s of structures to undergo inelasuc Jeformations in the cvent of 
strong carthequakt: ground motions. As a result of this design philosophy, 
the dt.:s1gn later~ll strength prt:scnhed in seismic codt:s 1s lowcr. and in sorne 
cases much lower. than the latcr:.tl strength required to maintain thc structure 
in the dastlc rane.e. 

Gene: rally. tht: ~dt:s1gn lateral strength is prescrihcd by means nf smoothed 
mclastic Jestgn rcspon~e spectra (SIDRS). Although recent studit:s h:.tve 
concluded that a more rational desiun mav be attained through SIDRS that 
are demed directly from statistical and -probabilisuc analy>es of inclastic 
response ~pe~.:tra (llenero t:t al. 1 YY 1; Miranda l 993 ), SI DRS ~urrently used 
m design practJce :.tre the result of smoothed linear dastic re~ponse .,pectra 
(SLERS), wh1ch are then reduccd to take mto account the inelastic behavior 
in the structure. 

Reductions in forces produccd by the hysteretic energy dissipauon ca­
pacity of the structurt: (i.t: .. reduction in tOrces dueto nonli,ne3r hysteretic 
bt:h<lvior) are typ1cally accounted for through tht: use of strength-reduction 
factors (somt:timt:s also referred toas indastic accclcration ratios) or through 
thCJT reciprocals ltvplcally referred toas úeamplification factors). Thus, the 
a~~essmcnt of rcliahlc: SIDRS dcrivcd from SLERS requues a good csti­
matmn of the strt:n!.!th-rcduction factors. 

Strcngth-rt:ductJL;n f;.u.:tors havc ht:cn the topic of -;cveral invcstigattons. 
Onc tlf {he earlico;t anJ hettcr known ..,tudies on ~trctl!.!th-reductlon- fJctors 
ts th:tt t)f Ncwmark and ilall ( !1}7,:\) in wtH·_h recomm~ndauons wcrc maJe 
of r.:duction factors to ht; uscd in tht: ... hm:-. rnl'ditJm-. anO lnn¡;-penod 
..,pc~rral rcgions. f{¡Jr.k\1 ;.md Ncwmark ( 11}71}) proposed an unprovcJ ... ct of 
rcLiuctmn factors that \1.":1~ ba:-.t:d \In a :-.tati~tlcal analysi~ of thc fL':-.pon~e ot 

'Kr.:~ Engr.. Dcpt ol Civ Engrg. Swi:-.:-. Fed ln-..t ,,¡ Tct.:h. CH-1015. L:lll.,.llHll!. 
Swtw;rl.mJ. 

'lote Dt.,t.:u~~llHl npen unttl M:¡y l. \994. To exl:.:nd the ch,..,mg d:ttc '"ll' tllDIIfh. 
a wriltcn rcq_uc')t mmt he filcd wJth tht: ASCE t\lanat;t.!r ot Journal-... ·¡ ht· nl,HIOI'.:rtpt 
for thts paper was ... ubmrtted for TC\'ICW .mcl ]'ll.....,lhk puhlicatttm 1111 J),:o.:-.:mP··r : . ..;_ 

IW2. Tht\ paner l' part nf the }ournal of."itructurall:'m:ineerin~. Vol ll'~. "'-:.! 12. 
Deccmher. llJlJ3. i)t\SCE. ISSN OiJVI.U),\J3tHH.:-.•~~~~·~l 00 ._ ~ 15 pcr -,.,.tt;•~·. 

P~per No 5305. 
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single-degree-of-freedom (SDOF) systems lo 10 recorded earthquake ground 
mollons. More recenlly. Riddell el al. ( 1989) presenled approXImale mean 
strength-reductton factor spectra computed as the ratio of mean elastlc 
spectra to mean inelastic spectra. Nassar and Krawmkler ( 1991) studted 
mean reduction factors of bilinear :md stiffness degrading systems when 
~ubjected to 15 ground motlons recorded on firm si tes in the western Umted 
Stat~s. They prpposed approximate. ~xpressions to compute strength re­
ductiOn factors as a funcuon of ductlitty and period uf vibrauon. With fcw 
cxccptions. prev10us studies on reduction factors have not considered the 
influence of local site condittons. The reader ts referred to Miranda (l9tJI) 
tor a Lietatled descripllon uf previous studies un inelastic response spectra 
ami tJfl !'!treneth-reducuon factors. 

The mtlucilce of soil condit1ons on reductions fac.tors was first studied bv 
Elghadam!'!i and ~tohraz ( 19H7}. who considered !!round motions recorded 
un roe k :-iites and on ~~llyvium s.ites. This study conc!Uded that Jeamplification 
factors are not stgmftcantly mtluenced hy soil conditions, and that for a 
g1ven Juctility and frequency one may deamplify the dastic response more 
for a structure on rock than for a structure nn al\uvium. Using a ~tochastic 
procedure. Peng el al. (198H) compu1ed deamphficalion faclors for rock 
and alluvium si tes. Analogouslv to the earlier studv. this investie.auon con­
cluded. th~t the e~fects of loc:.ÍI so.ll conditJons o~ inelastic sp'éctra stem 
.Pnmanl~ tro'!l the1r effects on elast1c response spectra: thus. soil conditions 
do not stgmftcantly tntluence strength-reduction factors. However. recent 
studies based on ground motion recorded dunng the 1989 Loma Pneta 
earthquake (Miranda and Bertero 1991: Krawmkler and Rahnama 1992) 
sug.gest that local site condttJOns may have a sigmficant dfect on ~trength· 
reduction factors. partJcuiJrly in the case of ;oÍt !'!Oils. ~ 

The Ji m of this study b to improve the estimauon of strene.th reductions 
in structures t~at .he ha ve t~ela:-.tJCally dunng severe earthquake ground mo­
tJO~s. The nbJecuves of thts paper are: ( 1) To study the mi.lln factors intlu­
e_ncmg ~trength-reduc~10n f.actors: and t::!) to provide approximate expres­
smns that allow a raptd esumauon of strength-reduction factors. 

STRENGTH REDUCTION FACTORS 

The t.!quatton of_moti.on of a non linear SDOF system subjected to ~arth­
quake ground mollons 1s gtven by 

mú(t) + cu(t) + F(t) = - mti,(r) .. (1) 

where m. c. and f(t) =. m:..J!'!S. Jamping coefficient. and restoring force uf 
the ~ystem. respectively: ul!l = rela~ive dispb.~eement: u~(l) = ground dis~ 
pl~ccmen~: and <~verdot rt:pre~ents H~ Jcrivatn:e with respect tO time. The 
101t1:..JI penod of thc systcm IS given by 

T _ 1 ('"') '" ('mu,) , .. , 
- -'TT - = :!iT --

. k F, 
. (2) 

where k = initial stiffness of the system: F, -;ystem·s yield strength, and 
u, = yteld di~placemenL respectively. 
· The leve! of inelastic deformation experiencctl hv the svstem under a 
givcn ground mmion is typtc:..~lly given hy !he displaéement ductilitv ratio. 
whtch is defined as the ratio of maximum absolute reJa uve di!'!placetÍlent to 
its yteld displacement 
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maxJu(r)J · 
¡J. = ................................................ (3) 

11, 

An adequate Jesign is produced when the structure is Jimensioned and 
detailed in such a way that the local (story and member) ductility demands 
are smaller than their correspnnding capacities. Thus. during the preliminary 
dcsign of a structure there is a need to estima te the .lateral strength (lateral 
load capacity) of the structure that is required in order to limit the global 
(Structure) displaccmt!nt duculity demand toa certain prcdetermined value. 
which results in the adequate control of local duclllity demands. 

The strength-reducuon factor (i.e .. reduction 1n streng.th demand dueto 
non linear hysterctic behavior) R~'- is defined as the ratio nf the das tic ~trength 
demand to the melasttc strength Jem:md 

R = F, (¡~. = 1) 
• F,(¡~. = ¡~.,) 

. - . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .... (4) 

where F, tJJ. = l) = \ater:..~l yielding strength requircd to maint:..~in the system 
clastic: and F, (J.I. = f.L,) = lateral ytelding strcngth required to maintain the 
displacement du'ctiluy demand J.L less nr equal to a predctermined target 
ductility ratio J.L,. Eq. (4) can be rewritten as 

R = e,.(¡~. = 11 
• e,(¡~. = ¡~.,) 

................................... (5) 

where e, (¡J. = 1) = seismic coefficienl (yielding strenglh divlded by the 
weighl of lhe s1ruc1ure) required lo avo1d vielding: and e,.(¡~. = ¡~.,) = 
mínimum seismic coeffictent required to control the displacc.ment ducttlity 
demand lo¡~.,. As shown in Fig. l. C, (¡~. = 1) and e,(¡~. = ¡~.,) correspond 
to ordinales of a linear elasuc response spectrum and a constant dtsplace­
ment duculity nonlinear response spcctrum. respectively. 

For dcstgn purposes. R~'- corresponds to the maximum reduction in strength 
1ha1 can be used in order to limil lhe displacement duclilily demand 10 lhe 

Strength required to maintain 
the structure elastic (V-~ 1) 

Slrength required to limil the 
duct1lity demand to lli 

FIG. 1. Constant Olsplacement Ouctlllty Nonllnea.r Response Spectra 
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~re~eu:rmmcd ~uctility J..L, in a struc.ture that will have a lateral strcn th 
cy_u,d w_ t11c dc~•~n !-.trengtl~. An <.Hidll10nal strcng:th reduction can he c~n· 
~•ovrcd m the de~·ilgn of a struct_urc to ::tccount for the fact that structure 
U'-ualty havc a latcr<.~l strength h1gher than tiu: de~ii'Jl stren"th For · ' 
Ll . ·¡ d d e- e- . a more 

~_l<H.c.: 1scu~s•on on strength rct.luctwn~ duc to ovcr<;trength-thc readcr 1 ~ 
rctcrrcd to(hteraa' et al. (1990 ). Mtranda ( 1991 ). and Bcrtero et al. (1991 ¡". 

(omput.lliOn of f,(¡..t = ~,) or C,{p_ = f.J..,) involve~ 1tcration (for each 
pe~1od yntl ~ach !arget duct_lllty) 011 the lateral !-trcngth F, (or thc seismic 
cocff1r1Cnt ~.) 1!~111~ ( 1) unt1l th_l' cnm¡lUtt:d ductihty dcmand undt!r a g1\·en 
ground mot10n 1!:1. wlthm :J certam h•lerance. the s:•mc a~ thc t:..:rect ductihtv 

!tt.:r.l!ltlfl on the lateral ~trength u~mg ( 1 J m ~omc case~ doc~ nnt \'!cid.~ 
umqUl' re<,ult. that 1~. there can ht: more than onc later¡¡J streng.Íh that 
produce~ the s<.~mc d1~placement ductiht~ demand In such case!-.. onl\' the 
lc_~rg._es.t l~ucral strcngth 1~ of 111tcr~~t lor design purpo~e~. Th1s latr.:ral str~ncth 
cap,~clt~ correspond~ to .the max1mum strength rcduction factor R and lhc 
mm¡mum strengt~ .rcqUircd by thc structure to lirnit the ductiht\: Jcmand 
to thc target ducuhty. · 

STATISTICAL STUDY OF FORCE REDUCTION FACTORS 

Earthquake Ground Motinns 
Thcrc '.s a g~neral com.t:nsu.., that one of the largest sources of uncertaintv 

1~ the esl!matwn ol tht: respon~c of inelastic structure~ during earthquí.lke; 
Js thc rrcd!CIIon of t~c mt~n~lly a1~d charactenstJc~ of futurc carthquake 
ground mot10n~ ata g1ven sne In tlus stud\. an dfort was made toco J 
a rdau~·el~· large numhcr o1 rccorded grou.nd nwtinn 10 ~tud\· the eff;~~~~ ~~· 
the ,·a~¡ahlilly of tht: charactcnSIIC..., of recordcd ground mot 10•11 ..., on strerH•th· 
reductum factor~. e-

To study tht: mnuence of local ~!te cundltions on stremnh rcduction f· c­
tor~ .. '-~ grour _of 12-l grouncl mot10n~ recordctl on a \\idc ranl!e of s·~il 
conditlon~.dunng v.am~u~ carthyuake~ w<.~s considercd. Tht: groun~l mot1ons 
u~ed ,m th1..., mvesllgauon wcre recorded during tht: eartlu!uakc .... l!sted ¡~ 
~ablt l. Most of th.e selected record~ reprcsent so·called free-fteld condi­
tmn~ .. ~omplete hstmg of the. r~con.ls can be found in Miranda ( 1993) 

B.tscd on the local sil e condJt10ns at thl' recurdmg stauon, ground motiom 

TABLE 1. Earthquakes Considered in This lnvestigation 

Earthquake 
(1) 

Date 
12) 

Magn1tude 
13) 

lmpt.:nai \.die~ Ctld t-. la~ 'Js. Pl.l\1 ,. L' ¡,,1(.\/1 ¡ 
r..t'rrt oun!\', C.thf. Jul.< el lO.<_' i 7(AI, 1 
~an Frann.,w. Cal!!. t-.l.trch 2~. JY57 
1
' 'l. 11 (' :'.~t.H t l 
,¡r" IL' t. alif Jurll' :!.7. 1\lh(• 

S F 
~.(>(,\!¡) 

• an ernando. Cahf Fchruar.v Y. 1'171 (l )(,\/¡) 

Rnm:tm:t March 4. 1''",7 ._, 7 l(A!J 
Mt~·agt·Kcn-Ü\...1. Japan Junt.: 1~. 197'. ,, 74(1\1-J 
lmpt:'rial Va\ll'\. ( a\i[ (klllhn J.'. !97Y . h (¡(,\f¡) 

Central Chile. Chile March 3. !<"·'.< m _7.l'tM,) 
t-.hchoae<m. Mt.•xtw ScrtcmhL'r 1'.'· 19,~.< H tiMd 
San S;th'Jdor. El Salvador Octohcr Hl. 1'',"'' '-'" ~-HM-! 
Whlf' 'J:.¡rrow". C:.Jld Ouobe1 1. .IYK7 
L 

6 ](M 1 J 
un a. Calil O 1 17 ¡< ·===~~~ ~==~~========~==~c~ro~·~c~r~.~~~~~'i==~====~J~~~·~~=== • • (t> \) 

· ..... .. ,zfi:fWWWMi!ik>;if2:ifí,z\l~*~~*~~tL~ili.i;;¡J'.¡:ci;:;,.~~;íilii,~:;,w.;;:._,,_~,""""Y'";,q•w~~~· 
1 ~· 
1 :' 

1 wcre clas..,ificd in lo threc group~ usmg a s1mple cnterion similar to that u~ed t.~ 
in pre~kcn(t_,buildmgdcodcs Thdese three g.roups are. ground motinm recorded ~ 
on roe· -'~ rccor s): groun mot1on~ recorded on alluv!Um (62 record~): 
and grouml motiom rccorded on very ·soft soil deposit~ charactenzed hy 
low shear wavt: vt:locities (2-t rccords). Record~ includcd in thc latter cat­
egory could he com;¡Jcred a~ tepresentativc of the soil type SJ according to 
thc soi\ c\assiflcation of the Un((orm Building Codc (Umjorm l4XX). 

Method of Analysis 
For cach earthquakc record melastir strength demand~ werc computed 

for a fí.lmily of 50 SDOF systcm~ under~oing d1ffercnt leveb of mcla'-Ul 
ddormation. For a given pcriod ofvihratJon anda g¡ven targct d!sp\actml'nt 
ductiltt~ rí.ltio. the inr:\a~tic strcngth dernantl 1 ,(JJ- == JJ-,) wa~ cnmputcl! h) 
itcratwn on the system·s lateral yicldinp. strength unu\ the dtsplacemL'nt 
ductilny demand cornputcd wlth ( 1) and ( 3) wa .... withtn 1 e;;. of thr targct 
ducllilty. Thc followmf. targ.et ductilitic.:s were selectcd: one (linear e\asuc 
heh<I\IOT)_ twn. threc. four. f¡ve. and s1x Thl' num\'ler of lterations r~:qutred 
tn compute the maximum lateral strcngth that results in a ductihtv dcrnand 
withm 10r of thc targct ductility 'arie~ grcatl~ depcndtng on thc 'penod of 
vibratmn. thc target ductihty and the ground rnotion. In general. thc numher 
of itcrat10ns mcrea~es wlth increasing target ductility and decreasing period. 

Thc SDOF S\'Stems considered 111 this stud\' were characterized bv hihnear 
hysterctic heh:iv10r with a postelastic suffn.es!-> equal to Y!( of tiÍe elastic 
stiffncs~ <.~nd a constant damping coefflcient corrcsponding to a damptng 
ratiO ~ of )lj( haseJ 011 e(aStJC propcrties and gtVCil hy 

.. (6) 

where w,. = undampcd elastic angular frequency on the system On each 
neration. response·t1mc h1stones wcre cornputed hy numerical ster·l'ly·step 
mtegration ol ( 1) using the linear acclerat10n method with <1 vanahle time 
stcp to rnimmtze energy violations when changes in stiffnes5 occur in the 

svstem. 
· After computing elastic and inelastic strength demand~. strength-reduc· 

tion factor~ wcre computed usmg (4). An R.,. spcctrum can be c<mstructed 
b) plottin~ thc strength-reduct!On (act<m of " famil\ of SDOF systems 
undergoing a certatn leve\ of melastic dctonnatlon under a gi,·cn ground 
motion. An exampk of thts kmd of spectrum corrc~pondin~ to a ground 
motJon recordcd near tht' epiCenter of tht: 14HY Loma Pnt:ta. California_ 

earthquake 1~ sho'~ n in F1g. 2 

Mean Strength Reduction Factors 
Using the procedun: just descrihed. a total of 31.0(1(1 strength-rcductinn 

factors \\'Cfl' comrutt:d {t:orrespllJHJm~ to )(I.SI>OF ~y~tcms uódcr!!olllg fivt: 
difkrclll kvcb ol inelastic detormation wtll~n suh1cctcd to 1::!-l carthquakt: 
ground rno!lons) Resu\t.<' were org<.~nizcJ and analyzcJ Stall~tlcall~ accord­
mg to thc pl'rioJ of vtbratlon of the ~y~tl'lll. thc targct ductiilty and thL' ~oil 
condJtlOil where thl· ground motron wa~ rt:cordcd 

For ground motJon~ rccorded on rock or alluvium site~. thc strength­
reduction factors wt.:rl' computed for a f1xcd set of penod~ bt:tWl'Cll 0.05 ~ 
and 3.0 ~. Mean strength·rcducuon tactors computed for s~"·;tl'lll..., ~u\ljectt:d 
to g.round motion~ rccordctl on rock art: shown in F1c.. 3 A~ ~lwwn 111 thl" 
figure. thc strength·rcduction fí.lctor~ are charactcr;zcd ~y thl' fol\owlll~ 
features: f1rst. thc reduction factor incrcases w1th mcrcasmg tar: 1ctihty . 
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FIG. 2. Strength-Reduction Factors Computed for NS Component of Corralitos 
Record 
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FIG. 3. Mean Strength-Reductlon Factors for Systems Subjected to Ground Mo­
tJons Recordec! on Rock 

with the rate of incrcase being.period dcpendent: and sccond. for a civen 
target d~ctiht):. the re~ucuon _faCtor~ exhibit an importan! vanation ~ with 
chang~s m penad: parllcularl_y m_the short-penod region. In general. mean 
reductJOn factors m the long-penad range are approximatelv constant and 
equal to tht· target ductility. . · 
~ean strCngth-reduction ~actors computed for s_vstems suhJected to ground 

mot10ns recorded on ~lluvJUm are shown in F1g. 4. As illustrated tw this 
figure. strength-reduct10n factors for structures located on alluvium- sites 
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FIG. 4. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo­
tions Recorded on Alluvium 
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FIG. s. Strength-Reduction Factors Computed for NS Component of Foster City 
Record 

follov. thc sarne general trcnd of strength-rcduction factor!' for struciUres 
on rock ~ite~. 

An example of a R,.. spcctrum correspondmg toa gr~und r:not¡on rcco:dcd 
durinc thc t<JS9 Loma Pncta earthquake on a soft-!--ml sltc m thc San f·ran­
ctsco Bav arca is !->hown m Fig. 5. As shown m this figure. strcngth-n:ductio~l 
factor!'- ::ire vcry lmgc around a pcriod of l.l..t !-> Typically. fur ver y !'-~Jit _so ti 
sites thc pcriod at which this peak ts ohscrvcd in thL' R.., spectrum comctdes 
with the predommant pcriod of the ground motion (Mirand<J and Hcrtcro 
1991: Miranda 1991: Krawmkler and Rahnama lYlJ:!). Thu!->. the a!->SC!'-smcnt 
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of mclastJC strength demand~ ol structure~ locatcd on ~oft-~o¡J si te~ n:quire~ 
the ec.,tJmatlon ol tht.· predonunant pcnoJ ol thc grouml motwn. 

Thc predominan\ penod of thc ground mor10n 1 ,. i~ ddmed h\ Miranda 
{IYlJI) a~ t~c periml <.ti whu.:l: thl· m<.txímufn input cncrgy of a y)¡. damped 
lm~:a; elastll' system 1~ ma>..IOlUI!l throughout thL· whoh.· pcnod rangt.' For 
a SI >OF S)Stcm. the ma.xtmum mput cncrgy t~ g1ven by 

L, = rr.a, [ J (;,,.,, 1 d11, J .... (7 1 

whert il, = tola! accclcration (grouwi plu!-- n:lative accelcr::tlcn) of the 
~y,tcm An cxample ol the co.rnpu~ation ol .tht~ predommant penod of tht· 
gH•und mnttOn li!-Jng th1~ dchmtlon 1~ shown m hi:!.. tí( a). The í!T(IU!ld mnuon 
1" the samc record that W<.t!- u~cd to compute the /~ .. spcctru1ri" ~hown m Fu!. 
5. lt can he seen that.the pcnod at which the maximum streng:th-reductuJn 
factor 1~ produced comc1des wtth the period of ma:\imum mput encrg~. 

1f thc !mear elast1c response spectrum of thc ground motJon ¡.., avaliahle. 
the predommant penod ol a ground mot1on recorded (lfl a .,nft-soil sJtc can 
also be est1matcd a~ the period at which thc maximum reiat1ve vclocit\ ¡~ 
produc~d (M.JTa.~d~ 199J). Tht• maximun: relati\'L' velocity i~ proportiÜnal 
to the relatlve kmet\C energ;. Thus. smce ah"olutl' and relat¡vc kinetJC 
ene,rg1~5 are very close in the \'Ícinity of the predominan! period of the 
excltatJ.on (Uan~ and Bertcro llJ90). hoth procedures to est1mate 7~ will 
apJ?rmamate.ly )'leld ~~~ S~llnt· ~e~ult. Thc use of the second proccdure to 
estlmatc T~ 1!- cxcmpilfl~d ~~~ F1g ó(h) for thc Foster City g:round mouon. 
A!-- demon<arated hy th1~ f1gure. hoth procedures produce approximatelv 
thl' ~;¡me peno d. ' · 

Smce th.t' shapl' of a R,.. spectrum b strongly dependcnt on the va\ue of 
T,, ... ohtam1~g thc mean ol R,. ver~ u!-. T spectra ol ground mot1on with SH!­

mfJcantl: d1tfer~nt predomina m p~riods ~1ay resu.lt 1n n poor description Üf 
st~ength-reducuon factor!- duc to meiastJC hchav10r for structurl'!' on soft­
soil sn.es. Therefore. for gfound motion!' in th1!o !->oil catecorv. strength· 
r~duct1ons factor!'- were not computed lor a fixed !'>et of per~ods. but f~r a 
flxed set of T/1~ ratio~. 

Mean R,.. versus TI T.: spcctr<1 are shown in F1g. 7. A~ shown m th1s figure. 

E,/m '1 o·' ¡cm'ls'J 
20.0 ¡----¡----;::==-:~ 

FOSTER CITY 

Tg= 1 14 S 
(a) 

16.0 

12.0 

B.O 

4.0 

0.0 
0.0 1.0 2.0 

PERIOD ¡sec] 

VELOCITY icmls] 
120.0¡----~=:;::-;::=­

FOSTER CITY 

T0 =1 15s 
90.0 

(b) 

60.0 

30.0 

3.0 

FIG. 6. Estimation of Predominant Period ol Ground Motion: (a) Using Maximum 
Input Ene~",< .. ,%fld {b) Uslng Maxlmum Relative Veloclty 
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FIG. 7. Mean Strength·Reductlon Factors for Systems Subjected to Ground MQ.. 
tions Recorded on Sott Sol! 

streng.th-reduction factor:;; for g.round motion~ rccorded on soft·soil s1tes 
exhibit strOn!! variatwns with change!- in the TITJ: ratio. lt can he !--Cen that 
strength-rcdl~Ction factor~ for structure~ huilt on soft-soil depmat" art' char· 
acteriled hy heing much larger than thc tJrget ductthty for pcnod:-. ncar the 
predommant pcnod of tht· ground motion (i e .. for T = T,J. For ~y~tcm~ 
with pcnods shoncr than two th1rd~ of the predominan\ period of tht• ground 
mot10n. thc strenl!th-reduction factor due to inelastic hehavior Í5 ~maller 
than the targ.et duCulity. whercas for systems with periods longcr than one­
and-a~half times the predominan! period, the streng.th-reductlon bctor is 
approximatcly equal to the target ductility. 

Variabilit~· or Strength Reduction F actors 
The response of a non linear system suh1ected to earthquakl" ground mo· 

tton~ 1'., more scno;itJve to the charéicterisliC!- of md1vidual acce\eration pul~e~ 
and thcir sequencc wJthin ~~ rt'cot dcd <Jc-celeratiun time histor~ than 1t •~ thc 
response of a linear system Thcrdorc. for a given target ductilny. the 
stre!)gth·rcduction factot can exhibi1 grcat v<1riations from one ground m<'· 
twn to anothcr. e ven if both e:round motlons are similar (u: .. thev havl' 
approxim~ltel~ the same intenSity. duratJon. and frequency conteni ). For 
the design of <1 structurc this mcans that the lateral strcngth capacity rcquircd 
to avoid dt~placement ductility demands larger than a given hmlt can havc 
impurtant variatinn~ from one ground motJon to another. 

A~ mentioned hefore. streng:th·reduction factors increase wJth increasing 
ducttllly demands For a given system w¡th period of vihratwn T and a given 
target d¡splacement ductility rmio, the strcngth~reduction factor will typ1· 
cal\\ van· wlthin a ccrtain ranl!e when suhjectcd to a famih of cround 
moi1on~. ·Thus. it 1~ unportant lo study not only thc influenc~ of thc d¡:-.­
pla.cement ductility ratil' on mean strength-reduction factors hut :ils{l on thc 
d1spersion of these rcducuon factor.s. One way o! C\'aluatin~ thc: disper!:>ion 
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of 'ltrength-reduction factors is by computing the coefficient of variation 
(COY), which is detined as the ralio of the st<mdard deviation to the mean. 

Codficients llf vanation of strength·reduction factors for systems sub­
jccted to ground motions recorded on rock .tnd nn alluvium ~re ~hown 10 
Fig. 8. The coefficJcnt of vanarion is shown for thrce displacement duculitv 
raiios. As illustrated by thts figure. wtth the ..:xcertion nf systems with verY 
short penods ( T < 0.2 s). cocfficierHs of vanat10n of ~trength-rcducuon 
factors exh1bit only small variauons wlth changes in the period of v1bration. 
Regardless of the soil comlition at rhe recording station. the dispersion 10 
strcÍlgth·reductJOn factors increases with increas1ng displacement ductility 
ratio. 

Sorne of the factors that 10flucnce the intcnsJtv. frequencv contcnt. and 
duratwn ofthe ground motion ata given sltc :m: the carthqwÍke rnagnitude. 
1he Jist::mce ro the source, and the local slte conditJons. Thus. it JS nf u.reat 
importance to study the intluence of these factors on mt:an strength·rectuc­

. \Ion factors. 
The Jntlucnce of ~oli condiuons on strcngth-rcductions factors can be seen 

in Fig. 9 where mean RIL spectra are ploited ior _..;y..,tcms undergoing,dis~ 
placement ductllity demands of three Jnd five whcn ~ubjectcd ro.ground 
mouons recorded on rack. on alluvium. and 11fl ~lJtt . ..;OJI sues. For soft~sml 
.sites. the mean RIL spectra are plotted assummg a rrednminant pcnod of 
the ground motion of 1.5 s As shown m thts ti!!ure. strene.th-reduction 
tactÜrs corresponding 10 ground mot1ons rccnrdcd on alluvitirn are larger 
than those corresponding to grounJ motions recordcd nn rack for periods 
..;maller than 1.2 s. Thus. in this penod range nne can Jt.."stg:n a structt..ue on 
alluvJUrrt wuh a :;lightly 'lmaller lateral o.;trcn!:!th capacity than that rcquired 
to av01d the same leve! of inelastic dcform<.~tton nn ,¡ :-.nnilar -,tructure on a 
rock sue. Fnr systems with periods betwccn 1.3 s ;.lfld : . ..1. 'i. the ..;trength­
reducuon f:J.ctors corresponding to ground motiuns recorded nn rock are 
larger than those corrc~ponding to ground mot1uns rc~:orded on alluvium. 

Although differcncc ex1sts hetween 'itrenu.th-reductlon factors for rock 
sites and !hose of alluvium si tes. these Jiffcrcnces are rc\ati\ely modcr;.Jte 
when compared to the Jifferences that c.'<ist hetwccn strcngth-reduct10n 
factors for -,oft-~oil ~ites and ~trcmnh-rcductlon factors íor cither rock or 
alluvmm sites. As shown in thc ~ame figure. for '~Y'ltL'm'i nn ~oft-'lOJI ~Hes 
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FIG. 9. lnfluence of Local Slte Conditlons on Strength-Reductlon Factors 

wJth periods between 1.3 s ( T =O SST,) and 2.3 s ( T = 1.5T,). the strength­
reduction factor is much larger than those correspondmg to systems Wllh 
the samc periods but locateJ on either roe k or alluvium si tes. . 

In the short~period· r::mge. strength-reducuon factors corrcspom.hng. to 
svstems on soft-soil si tes are considerably smaller than those correspon~mg 
tÓ svstems on rock si tes or to those corresponding to systems on alluviUm 
slleS. This observation has verv 1mportant Llesign imphcatJOns. Mamly. that 
the use of streneth-reducllon ·factors derived from studíes of systems sub­
jected to grounJ motwns recorded on ro~ k and alluvium. si tes can lead to 
unconservatJve desi~rns if uscd 1n the des1gn of short-penoJ ~tructurcs Jo­
cateO on soft-soil sitis. For example. if displacement ductility demands larger 
than three want to be avoided on a structure with a pcnod of O.h s. the. use 
of mean streneth-reduction fnctors derivcd with the use of ground mot10ns 
recorded on r()ck or alluvium sJtes would result in a lateral ~trength capacity 
th<it is approximatcly one third of the .lat~ral strcngth capacity tha~ it ~s 
required to maintain the structure elasuc (1.e .. R_IL = 3). Howcver. 1f thts 
strength-reductton factor is employed in th~ destgn of a "itructure locate? 
on soft soil. the mean displacement ducllhty dema~? would be approxt­
matclv five, that ts, h5% higher than the target ductlhty. 

Thé innucnce of local s1te conditions nn the dtspersion of 'ltrength-re­
ductJon factors is shown ín Fig. lO. whcre coefficie~ts of .vanatmn of stren~~h­
reduction factors are plottcd for systcms undergomg dtsplacement Juct1hty 
ratio~ of thrce and five when ~ubjecteJ to ground motion rccordcd on rock. 
on alluvium. and on soft-..,01\ ~Hes. Pcnods of vihrat1on tor soft-soil <.¡Ítcs 
corre:-.pond toan assumcd prcduminant pcriod of 1.2 s. lt caq he '>ccn 1~:11, 
for a ~iven displacement ducttlity rat1o. the disp~rs10n nn thc reLiuctJon 
!Jetar is approximately the ~ame ro.r all threc condttJons. Tr.us. cvcn th(JU!!.h 
dilfercnt 'iütl conLiitJons lcad to dtffen:nt strcngth~reductlon factoro.;. tht:Jr 
vanability remams practically the. ~ame. . 

Farthquake inagnnuJe and cpJccntral d1~tancc have hcen shnwn W m­
flu~nce da~tic stn:ñgth dcm;.mLis un SDOF ~y~tcms (Silva ami Grecn llJH9J. 
In the prcsent mvc~ ... tigation. the .intlut:nce of ~arthquakc mag111tudc. qn 
~trcngth-rcduction factors wa~ ~tuLhcd by cnrnputmg. for t:ach so¡l comhtt,HL 
thc nlean RIL 'lpectra for grc?und rnotio~s rccnrded un t:arthquakc~ w1th thro._·t: 
\evcls of magnitlllk. The 1ntlut:ncc ot t:arthquakc magnnuUc on mean re· 
ductil~n fach;rs fur ~ystcms undt:rgoing displaccment ductilitJcs 1 lt twu and 
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fourwhen suh¡ected lo grnund motu m~ recorded on rr1c·'· rl 1 · ,. h · d . L "' unnc eart H¡u::r ·· 
\\11 magmtu L' ranetng frorn 53 to 8 1 art' ~howr1 ,·,, ¡:,·, 11 ·1 1 -
1 1 .. - · · L t Clll ll' ..,e··~ 

t l<H regan le~"' of the le\·l'l ol ductilitv thL· innuem:e of nr: ·d ' ":' · 
d r . . · .tpntu e on "ITL'fll'tr·-

re ucrwn actor~ 1~ nc!.!.ll!.!ihk Thu~ th·· sn¡·rll "ff ·c·t f · 1 · · . .¡. . - - · · . '" · ' '" L <... O lll<t!.!IIIIIH l' or 
111~.: .t"itc stref!~lh demand..; \lt'm<... pnmanl\ from it<...l'fft:c¡., 011 ·1· :

1 
• . ,

1 Jemand · . t d" tl '>IILIIJ.! t 

·¡he llllluencL' of epll'l'ntral d1stance /J on str,__,n,.th r, 1 .· · f d d h · · '- ~ - t.:t U<.:ltnn acto!<... v.;,•. 
s~u .'e Y c~mlputtng mean/(., spectr;t for ground nwtHHJ\ recordnl wlthtn 
1 n.:e f'.roup."~ ol eptcentral J¡-;¡¡mce~. appro\imateh reprL"\l:ntlll" ..,hn!I trt· 

termedtatc. ami lont• epil-entral dist·mccs ~.¡.,.,n·R . . f::-. . 
·ct~ , · ::- . . . • · · 1v .._, ,, "P~.:t:tra 01 <...\'~ll'lll" 

un t:rgomg dt!-placement ducllllttt'!- nf two and fuur whe 11 '>uh¡t.:cte ¡ 
1 

¡ 
motwns recordcd on roe!-. at Jiffcrt'nt t.•piccntnl dr\tar¡c·. . ll tl ,!..!1111\~11< 
l o 1 . , ,, ' · l\.tfl'Slll\\'11111 '11-' 
-· t c,tn be st.:cn that mean strt'll1!1h-n:ductJ0n ht·tor<... .,, · 11 1 s· ' r . 11 h . '- < •• e pracllt,\ \ 1 ll' .. un~.: 01 a t ree group~ ol cptr.:cntr¡¡l dt~t·tnc· .. .., Thu' , . 1 1· · 

h. , . , . , . · ' '-· · ·'· epttentra l 1'-l;utre!'> 
a\ e a neg.lt!!thlt.: cffect on strl'nnth-rcduction hctor~ A · 1· 1 .. · · h d b K · ::- ' ·'· ~IITII ar l'lllh: u-.ton 

v..ts rcac e y rawmklcr ami Nas!\ar ( 1490). who studicd the l'lln:t ol 
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RG. 12. lnfluence of Epicentral Distance on Strength-Reductlon Factors for Sys­
tems Subjected to Ground Motio.ns Recorded on Rock 

epicentral distance on streng:th-rt:ductíon factors usmg 3:. ground motíons 
recorded dunng the lliX7 \Vhitt1er-Narrow~ earthquake. In add1t1on to thc 
effect of ep1central distance, Krawinkler and Nas\ar studícd tht mnuence 
of stiffness de!:!radation on strenl:!th-reduction factor!<.. Thev concluded that 
stitfness degra--dation has a negligible cffect on strength-reduction tactors. 

REGRESSION ANAL YSES 

For practica! purposes. a simplified expression is desired to relate the 
strength-reducuon factor dueto hysteretic hehavJOr R11 W tht.• dlsplacl:ment 
ductility ratio 1-L· Thus. for thc design of a structure. thc lateral strength 
capacity requ1red to avoid displacement ductility dcmands largcr than theír 
correspondmg capacitle~ can be easily assessed for a given sne-dependcnt 
SLERS. Stmilarly. if the lateral strength capaclty i!>l known. a s1rnphfted 
expresston relating R

11 
with J.L permits a raptd esumatton of the displacement 

ductility dcrnand corresponding toa given sJtc-dependent SLERS. 
Sorne of the factors that innuence R~> are: displacement ductility rallo, 

period of vihration. local soil condttions. magnitude. epicentral dtstance. 
hystcrellc behav1nr. and damping Here only the first thrce factor!-. which 
are the ones that typJcall! ha ve a !Hgniflcant influence on H11 • wcre cnn~idcrcd 
while conducttng rcgre!\~lon analy~c~ m ordcr to obt:nn !\implif1eJ expre!-­
Mom to compute stren_eth-reductwn factor~ Thcreforc. thc aprrox1mate 
force n:duction factor R

11 
i~ given hy 

R, = ((¡¡.. T. SC) (X) 

whcrc S'C rcprcsent~ thc !<.Oil condition~. Rcgardles~ ol thc soil condltion. 
(HJ ha'> lo sat1sfy the followmg condltmns: 

hm R, hm ((¡¡.. T. SC) ......... . . . . ( lj) 
7-11 7-(1 

hm li, = lim f(ll 7. SC) = ¡J. .......... ( 111) ,_, , __ 

R, = f( iJ.. T. SC) = l. ¡¡.:5 1 .. . ....... ( 11) 

Thc form of the function descrihcd in (8) W<.J~ cho~cn to bL" thl' follm\ 111!;' 
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·• 

i: = !::...:..__' + 1 "' 1 
" 4> 

( 12) 

wherc <11 = function of ¡.L. T. and the soil cond1t1om at thc ~He Sevcral 
Í1>nm of function~ for <11 wcre con~1dercd. and regrcs!->\On analy!-.e!-. w<.:rc 
cundurkd íor each soil condltion sep<mttcly m arder to fll the function q, 
H1 the ll:lta obtaincd from nonhncar timc-historv analvse~. For rock and 
alluviu'm slle~ the fuhctions <1) that fu best mean Strengih-reduction factor~ 
are givcn by ~ 

4> 1 + 
IOT - ~T 

1 
-cxr 
2T 

[ 3 ( 3n -:; In T- S (for rack sltes) 

. . . . . . . . . . . . . . . . . . . .... ( 13) 

4> + 
12T- ~T 

-
5

2
Texr [ -2 (In T- ~)'] (for alluvium sites) .. ( 14) 

A comparison between mean strength-reduction factors computed for sys­
tems subjected to ground motiom. recorded on rock ~ite~ and recorded on 
alluvium slte> with those computed usmg (12)-(14) is shown in Fig 13. 1t 
can be scen that the use of thesc simple equatiom leads to very good 
·approximatiom of mean reduct1on factors due to inelastic hehav10r. 

As shown in F!i! .. 7. mean strength~rcductmn factor~ for soh-soil condi­
tiom. iuc characte~nzt!d b) import~nt variations with change!' in the T!T~. 
ratio. The assessment of thb rat1o depends on a good estimation of thc 
fundamental period of vihration of thc structure and of the predominant 
period of the ground motion. hoth of which are subJectcd toan important 
degree of uncertamty. Furthermorc, thc imual T!T¡;: ratio could al so change 
during the earthquake a!-. a result of nonstationarities on either the response 
of the soft-soil deposit or on the response of thc srructure. Thus. if the 
computed mean streng.th-reduction factors {Fig. 7) are directly used in de­
sigo. even a small error in the estimation of the TIT~ ratio coukl lead to 
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FIG. 13. Comparlson of Mean Strength-Reductlon Factors ot Rock and Alluvlum 
Sltes wlth those Computed Uslng Eqs. (12)-(14) 
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significant errors in the estimation of R,.. particular!~ for ~ystem~ with fun­
damental period' of \'lbration close to the pretlonunant penotl ol tht." ground 
mouon (i.e .. 717~ = 1 ). . . . · ... 

Due to the important vanat10m m R" wJth changes 111 tht' J, 7 ~ rallo. 
comb1ncd with uncertamtie:-. in the estima\lon ot the TIT, rat1o. it wa~ 
decided to modify the computed c;trength·rcduction factor !->pt•ctra of g:rounJ 
motions recordcd on ~oft-~oll slte!- by -con~idering a :::JO';; erro1 in thl· 
estimation of tht.• TiT, ratio. For a g¡ven di...,plact.·ment duculity ratiP anJ 
gl\·en TIT~ ratio. thc modificd strength-reductllHI !actor wa!-- (.'umputed a~ 
the mimmum strenuth-rcduction factor in thc spectral rangt.' hmncd b~ 
U.9TIT¡;: and 1.1 TIT~~ Regre.'>sion analy!-.eS wcrl' co1H.lucted to obtain a func· 
tJOn ct) that. combmed wnh ( 12). best fn .... thc mean ol modif1t.!d .... rrength­
reductJon factor spectra. Thi~ function q, is g1vcn h~ 

T, 
1 +-

3T 
3T, [ ·( T 1).] - exp - ~' In - -
4T 1, 4, 

(for ~oft soil site!->) (l51 

Strenl:!th·rt:ductlon factor!-. computcd using (12) and (15) aml tht.· m~an of 
rnodified strt:n!!th-reJuctJon !actor!-. of systL·m~ ">uh¡cctcd tu ground nw_tlon~ 
rccordt:d on st~)!t-sml slte~ arl' cumpart:d in Fi~. 14. Ao... illustr;tt~d 111 tlm. 
he.urc. the comhined U"óL' ol ( 1:!) anJ ( 15) proviJ~..,. m genL"ral. !!ood c:->t1· 
m~ates of strcngth·rcduction factor~ for structurc~ located on :-.nft-~oil ~Jles. 

CONCLUSIONS 

Tht.· primary purposc of this invcstigatin_n wa~ to assess thc rcduC'II\Hl 111 
lateral strL·ngth dcmands produccd hy allowmg IHlflhncar hystcrctiL' hch:.I\'IOr 
to takc place in structun.:s in thc·cvcnt ofscvcrt.· carthqu~kc ground tntHillib. 

For th1s purpose. a stati~tJcal study of strt:n!!tiHcductHHl factor~ wa:- con· 
ducted. Thc statistical study compn~ed strcngth-rcductlon factor~ computt:d 
for SDOF svstcms undcrcomg ditfcrcnt lcvcls of mclastlc dchmnatHHl wiK·n 
subJcCtcd tÓ a rclauvel~; largc number of earthquakl' ground motu m o... n:· 

3517 

' 



corded on diffcrcnt local soil conditiom .. Thc following conclusions can be 
drawn from thc result~ of this stud\·. 

The stren~th n·duction factor. ";hich controb displacement ductility de­
rnand~. b primarily affected hy tht• pntod of vihratmn of the ~ystem. thc 
ma.\imum tolerable inelastic dtspl¡tccment demand. and thc ~011 condltions 
at !he slte. 

f'or a gtven displacement ductility ratio. regardle..,s of the ~oil condition~. 
strength-rcduction factors exhihit impurtant vanatwm with changc~ in pe­
nod. particularly in thc short-pcriod rangc whcre thc u~e of a pcnod-m­
dl..'pendent strength-rcduct10n factor b clcarly inadequate 

Penod" at which strcngth-rcduction factor:-. bt:comc approximatcly equal 
w thc displacemcn't ductllity ratio dcpend not oro!~ on the ~oil condition at 
the ~ite hut also on thc leve! of inclastic dcformation. 

For svstcm~ on sott-..,oil ~lte~. the ;:¡~..,eSsmt>nt of thc strength-rcduction 
factor r~quire~ thc estimauon ol thc predommant pcriod o-1 thc ground 
motion. 

Strength-rcductton factor~ of sy~tcm~ on <.tlluvium slle~ are moderately 
differcnt to tho~e of svstem~ on rod si te~. whcrea~ streni!th-r~.:ductton fac­
tors of svstem~ on ~ott:~oil sil e~ are ~agniftcantlv different t~' tho~L' of sv~tcms 
on rocJ..' sttes and to thost: of svstemS on aiiU\;JUm. -

Strength-reduction factors Óf system~ on soft·~oil sltes with period<; of 
vibratwn near thc predummant pcnod of the ground motion art: typtcally 
much larger th<.tn the displacement ductility rallo. 

For svstems on soft-soil sltes wllh periods smaller than two third~ of the 
predominan! penod. the strength-reduction factor IS signific'antly smaller 
than that corresponding to system~ w1th the same period on either roe~ or 
alluviUm sites. Thus. the u~e of strcngth-rcductlon fac10rs d·~rived from 
studies of svstems suhiectcd to [!round~ motlons recorded on roe k and al­
luvium su e~· can lead to unconser~·attve desig:m if u sed m the des1gn of short­
penod structure~ located on sofH•01l sites 

The proposed expres~ions tn compute slte-dependent strength-reduction 
factors are relatively simple and providc a good est1matton of mean strt>ngth­
reduction factors dcnved from the statistical study presented herein 
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APPENDIX 11. NOTATION 

The followmg symhoJ., are used in tllis paper: 

e, 
e 

D 
E, 
F 

F, 
¡, ~ 

m 

R" 
R" 

T 
1,. 
u 
ü~ 
u, 
~ 

t; 
q, 

w, 

setsmtc coefficient: 
damping codfic1cnt ._ 
ep1central d1stance: 
maxtmum mput cncrgy: 
restoring force: 
\'teld rc~Jstance: 
lnntal stiffnl.!ss: 
ma~~: 

strcncth-reductton f<tctor: 
appr<_;x.tmate strength-reductJOn factor: 
penod of \'ihratJon: . · 
predominan! period of ground mouon: 
relatJVt' dtsplacement: 

_ground accelcration: 
v1eld dtsplacement: 
displaccment ductiltty ratio; 
dampin!,! ratio: 
functton neccssary to compute approxmmtt: strength·rcductton far-

tors: and 
undampcJ cla~tic angular frcquency 
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EVALUATION OF SITE·DEPENOENT INELAS1 
SEISMIC DESIGN SPECTRA 

By Eduardo Mlranda1 

AasTRACT: The effect of si te conditions on the response of smgle-degree-of-free­
dom melastic systcms ts mvestigatcd.. The study 1S based on 124 canhquake ground 
motaons recorded on rock, .llluvium. and soft soil sites. Spectal emphaSIS is g.¡ven 
to the dfects of the leve! of inelastic defonnation on ~trength and dtsplacement 
demands. For each s01l group. melastic strength demand spectra corresponding to 
mean and me:m-plus-one -;tandard devullmn ordinales are presented. The use of 
elasuc :maly'>IS to est1mate melast1c d!splaccments is evaluated through mean \'alues 
of the ratto of maxunum melastic to maximum elastac d!splacements. Spc:cua <~re 
prescntcd for diffcrcnt !evcls nf inclasttc detormatmn and fnr J¡ffcn:nt ~011 con· 
Jition~. Re:-.utts mJ¡c;lte that incla~IIC dcmands are strongly dependen! on ~1te 
cond1110ns. pennd 1lf v¡bratiOn. and leve! •JI melastJc dcformauon. Results .ne 
comparcd "'llh dcsJgn forccs ~pec111ed hy current ~eJsmJC wdcs. 1t ~~ ~hoY.n that 
des1gn force and J¡~placement demands that are ba:>cd on ineiJ.StJC response spectra 
togcthcr wnh estimates of the oversuength-of a struciUre c:1n lead toa more rationJ.I 
and transparelll :1pproach than that of current U S. des1gn codes. 

INTRODUCTION 

Since the concept of the response spectrum was introduced into earth­
quake engineering by Benioff (1934) and B1ot (1941). this technique has 
been wtdely used to estímate force and deformauon demands of structures 
imposed by earthquake ground motion-s. Toda y, response spectra form the 
basts of seismic destgn forces in most seismic codes (Earthquake resistant 
1988). 

Linear elastic response spectra (LERS) provide a reliable too! to estimate 
the leve! of forces and deformations developed in structures responding 
elastically during earthquakes (Oer Kiureghian 1980). There have been 
many stattstical studies that, by consideríng a certain number of recorded 
or artificially generated ground motions, have investigated the character­
istics of LERS including the influence of earthquake magnirude, epicentral 
distance. frequency content, damping ratio, and local site conditions. 

As a result of curren ti y used seismic design philosophy for building struc­
tures that accept structural damage in the event of severe earthquake ground 
motwns. design lateral forces are lower, and in sorne cases much lower, 
than those re'l¡uired to maintain the structure in the elastic range. Thus, 
butldmgs designed accordmg to this philosophy are likely to experience 
~1gnificant melastic excursions who~e corresponding forces and deformauons 
cannot be predicted With the use of line:u elastic mndels. The number of 
sta!lsUc::J.I studies of response spectra that ha\'e cnnsidered inelastic 'itructurar 
behav10r is m u eh smaller than those , m LERS and. in general. ha ve unly 

1Res. Engr. Dept. ofCiv. Engrg .. Sw1ss Fed. lnst ofTt'ch .. CH-1015. Lau~anne. 
Swuzerland: lormerly. Res. Engr.. Dt'pt. of Civ. Engrg .. Umv. of C.1hfo.tma at 
Berkeley. 

N01e. Discu~<;ion open until October l. 1993. To e'<tend the closing Jate one 
month. l written request must be filed wtth the ASCE \1anager of Journals. The 
manuscript for th1:<. paper was 'iubmined for rev1ew and poc;s1ble publication on May 
6. 1942. This paper ¡o¡ pan of the }ournal of Structural Enginurinf(, Vol 11 tJ. N''· 
5. May, IWJ. 'CASCE. ISSN U733-tJ445193i0005-13191$1.l)0 + S 15 per page. Paper 
No. JY57. 
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consitlercd a small numher of earthquake ground mollons and havc not 
taken into account the c.!tfect of soil conditio-ns. 

Rece m •audics on the rcsponsc of instrumented ~tructures durinc recent 
carthquakes, as well as on experimental research on the response nf ~caled­
duwn modcls of hu¡IJ¡ngs. ha ve concludt:d that tht:rc is a nccd fnr 1mprovcJ 
smnnthed inelastic dc~1gn n:~ponsc: :-.pcctra tSlDRS) tl,krtero l~lXf1: l3c:rtcro 
et al. 19~1) The nhJcCtivcs of thi.s paper are fJrq to prescnt a ~ummary of 
prcvHHIS ~tatJ!->tJcal :..tudJes on LE RS anJ l)fl 1nela~t 1c rcsptlJbc ~rcctm ( 1 RS), 
and -;ccond to prc~ent thc results llf an inve~tH?.aUon who~c ,um was at 
imprnving the csllmauun of ..,e¡smic demands ~:ln mela:..tlc ~ystems. This 
investigation ~.:onsJsted of a comprehensJve ... talistical studv nt mclastic :..trength 
.md JefnrmatJon Jcrnands on 'ilngle-Jegree-nf.frecdo.m ISDOF) ~y~teffis 
when !->llbjected to more than 120 ground mutwn"i n:cordcd 1n various c;.:¡rth­
yuakcs. Spccial cmpha:..1s 1s g1ven tó the dfects t)f:..o•l condition:.. on melas tic 
Jemands ni structurcs. 

REVIEW OF PREVIOUS 5TUDIES 

Several "ruJies ha\ e becn conductcd nvcr the years wnh thc purpose of 
1mprovmg the knowledge ot dt.:s1gn response ..,pectra. [n general. these ~tud­
ics ha ve heen improved 111 time as a re~ult of a rapH..I incrcase in thc: number 
nf recorded t.'arthqu.1ke ground motions. Here. a brief summ:Jry uf mo~t 
relevant :..tatJstJcal ~tUlhes on response spectra 1~ prescnted. 

Studies of LERS 
The fir~r ,lttempt ro -,tudy the characteri~tlcs pf an en-semble of LERS l'f 

recorded g.rnund mouons was m a de by Hou~ner 1 Fl:\9 L whu computed rhe 
average LERS ut <:¡ght groum.l mol!nns rcl·ordcd Juring. rour t.:;nthljuakcs. 
~ewmark and Hall ( l9h91 propnscd a Je~1gn re~ponse ..,pectru111 to he u~ed 
m dc~1gn nf nuclear power faclliues. The mcthod cons1stcd of • .-onstructmg 
a trapezOidal :..pcctrum hased nn accclcration-. \'elocny-. ;mJ Jbplacement­
t:ontrolled reg10ns Jefined as the product nf the ...:orre~pnnJing maximum 
ground-mot1on parameters and amplificauoQ !:.tetar<;_ Thc shapc and leve! 
ot mten~1ty llf the prorosed ..:pcctrum \\a~ pnmanly bascd (m the LERS of 
ground mot1ons recnrded during the IY·lll El Ct.:ntro carthyual-.e. 

Becau~e nf incre:Jsed interest in seisrn1c ~c~•g.n entena for nudear pnwer 
facilities . .-.everal statistlcal <;tudies nn LERS \\t::re carned (Jut. Blume et <1l. 
{ 1972) 'itudied LERS of 33 h!)rizontal !.!round motmns. The \"t.:rtJcal ..::om· 
ponent nf mot10n was tü•a con:-.idered h~· .\tohraz L't ;ll. ( 197~). who ·itudicd 
the response nf linear elasuc SDOF -;ysrems "iubp:cted to 14 \erucil 11Hltlons 
and ~S honzont:.~l mvt1on~. lh comh1nlllg the twt) prev¡ous ... tudJt:s \le\ ... mark 
et ,¡J. ( 19i4) propo~ed thé :·t::.,pon..,c -.pectrum <Jt rhe U S· . .--\tumic Energy 
Commb~ion ( AEC) An tmprovcd vcrswn (lf the .-\EC ~pecrrum wa~ pro­
po<.;ed by Hall et al. 11 tl/6 ~- v. ho cuns¡Jcred LERS of '.'Crtlcal and horizontal 
ground mot1on:.. recorded ,tt 55 :-.tatHJilS dunn2. J¡ffe:-ent c;_¡rthyuake~. Al­
ihoul!h "in me Jifferenccs were notlct:d hetwet.:-n LE RS nf ~rnund mutions 
recofded llO roe k and tho:..e of motions recordet.l nn alluvilun. 1t was con· 
S1dered that no valid ~tatistical mferem:e-; could he drawn trom the data. 
and all LE RS wúe averaged into une spcctrum. regardles:.. uf ')Íte conditiuns. 

The first :..tatisucal -;tudy ro exphcnly con~ider the effect of :..011 l:"ondit10ns 
in LERS was conducted bv Hava~hi t.!t al. {1971). In tht.!lf ')tudv, thcy 
averaecd the LERS of 61 ácceléroerams recordcd in JR Japanc:~c- t:arth­
quakt:~"i. \-lany mouons used in the Srudy ha\oe max1rnum ground accc!cra-
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tions of less than 0.05 g. They concluded that linear spectral shapes are site 
dependen t. 

Alter ihe 1971 San Fernando carthquake. Seed et al. (1975) presented 
the results of a comprehens1ve study on the intluence of local si te conditions 
on LERS. The lnvestigalion was based nn 104 horizontal ground motlons 
recorded on different ~oil conditions claso;¡fied into four group-;. Approxi­
matcly 40% of the ground motlons in the study wcre recorded during the 
San Fernando earthyuake. They concludcd that there are dear differences 
in linear spectral shapes for Jifferent ~oil and geological condltions. and 
recommended the cons1derat!on of these effects in selecting earthquake­
resJstant des1gn critena. Sim1lar results and conclusions were presented by 
Mnhraz ( 197ó). who :..tudied honzontal ground motions as well as the vertical 
component of 54 earthquake records whuse majority (60t;'r) was agam re­
cordcd during the San Fanando carthquake. 

In adJiuon to thc <;tudy uf the cffects of local soil cond~tions. Katayama 
ct al. ( 197S) stuJied the dfccts of magnitude and epiccntral Jistariccs on 
LERS by considenng 277 honzontJI ground motions rccorded in h7 Japanese 
t:arthquakes. The results of th1s study formed the basis of the 1977 Japanese 
carthquake des1gn criteria. The same cffects on LERS werc reccntly studied 
bv Tnfunac and Lee ( 1989) for ground motions recordcd 1n the wt:;stern 
LÍnited States. 

A comprehensive study on probabilistic site-dependent LERS was carried 
out by Kiremidjian and Shah (1980). whu. by considcring the prubabtlity 
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 hased nn 209 
ground motions recorded in the western Umted States. They noted that one 
disadvantage of their data (a disadvantage that also applies to sorne studies 
mentioned-previously) is that 50% of ihe records are from the 1971 San 
Fernando earthquake. This introduces a bias to geologic conditions en­
countered m the San Fernando-Los Angeles area. as well as to spectral 
characteristics 1mposed by the duration and source mechamsm of this event. 

Studies on IRS 
Response spectra of inelastic systems were first stu~ied by Yeletsos ( 1969) 

who presented IRS to pulse-type excitatJons and two recorded ground rno­
uons. Murakami and Penz1en ( 1975) computed probabilistic nonlinear re­
sponse spectra for SDOF systems wtth four types of hysteretic behavior. 
This study was based on constant strength non linear spcctra of 100 artificially 
generated c~rthquakes classified tnto five groups. depending on intens¡ty 
and duration. 

u..,mg 20 artificial ground motions who..,e LF.RS was compatible w1th the 
Newmark- Hall elastJC destgn spectrum. La1 aml Biggs ( 197R) proposed Ptles 
to construct SIDRS. The effects of dampmg and hysteret1c hchavmr (m IRS 
were ~tudied bv RJddell ~md Ncwmark ( 11}79), who computcd con~tant 
ductility IRS o( lO recorded t!:uthyuake ground mutiuns. In thc1r ... wJy. an 
improved set ot reduct10n factors to account for inclastic hehav1or was 
propused. 

The influence of 'iDil conditions on reduction factors was fir:lt ..,tudi~d hy 
Elghadamsi and Muhraz ( 19X3). who cumputed constan! yicld displaccmcnt 
1 RS of SDOF sy-;tems with an elastJc-perfectly pla~tic hy-;tcrctic. hehav1or. 
Thc1r study JS based on the same set of records prcv10u~ly used hy \-tohraz 
(1~76), wh1ch does not include very soft sml sites, and contains a di'lpro-
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' .. 
port. ~ number of recOrds from the San Fernando earthquake. This study 
proposed the construcuon of constant duculity IRS by interpolating from 
constant yield displacement IRS. 

More recen ti y. Riddell. et al. ( 1989) presented average IRS of four sets 
of earthquake records. Most of the ground motions included in this study 
were recorded in South A.merica. Emphasis is given to reduction factors to 
construct SIDRS from LERS; however. no information is given on the 
dispersion of the recommended reductton factors. Krawinklef and Nassar 
(1990) studied average IRS of bilinear and stiffness degrading SDOF svstems 
subjected to 33 horizOntal ground motions recorded d~nng the 1987 Whittier 
Narrows e:Hthquake. They concluded that reduct10n f~ctors are independent 
of c-p1central distance and are nnly slightly modified by the type of hysteretic 
moJel. ;..ione uf the rwo latter '>ludies explidtly considered the intluence of 
locJI ~oil conduions on IRS. 

EARTHQUAKE RECOROS CONSIOERED 

fn the last six yeJrs. an extensive number of earthquakc ground motions 
have heen recorded m different parts of the world. These ground motions 
have more than doubled the numher of records previously collected. For 
example, the 1987 Whittter-Narrows earthquakc alone produccd more rec· 
ords than the total number of records obtamed in the western United S tates 
between 1933 and 1984 (Trifunac 1988). For this studv. 124 records were 
selected, wnh emphasis on those recorded m CaliforrÍ1a and on those re· 
corded during the last six years. Contrary to many previous studies, in this 
investigation. an dfort was made to select "trec·field" records. 

To .;;{udy the effects of slte .:omlitwns it is necessary to classify the re­
cording stauons into groups wuh sim1lar geological conditions. Although 
det~llled sue descnpuon such as the variauoit of shear wave velocities with 
changes in depth. exist for sorne recording stations. this information is not 
ava1lable for many other stauons. For many stations even the approximate 
depth of soil deposits is unavailable. For this reason it was decided to base 
the stte·ctasslfication on a simple cnterion (based on infonnat10n available 
foral! stations) andas close as possible to the one adopted by current codes 
of practice. Thus. the recording stations were divided into three cátegories: 
those located on ro~k. those located on alluvium deposits. and those located 
on very soft soils. Records included in the latter category could be considered 
representative of the soil type S" according ro the s01l classification of the 
Uni.form Building Code (!988). Complere hstmgs of the ground motions 
selected tn this study are presented in Tables 1:...3. 

METHOO OF ANAL YSIS 

The response of a damped SDOF oscillator when subjected to earthquake 
ground motions tS given by 

mü(l) + cu(1) + R(l) = -mu,(l) ....................... (1) 

where m. c. and R(t) = the mass. damping coefficient, and restoring force 
of the system. respectively; u(l) · = the relative displacement; u

1
(r) = the 

ground displacement; and ttíe overdot represents its derivative wtth respect 
to time. . 

In Appendix 1 it is shown that (1) can be normalized as follows: 
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TABLE 1 Selectod Ground Motlona Recordod at Rock 

Stat100 name Geology Earthquake date Magmtude 
(1) (2) (3) (4) 

San Franosco- s1bceous S.m Franosco, 5 ](M¡_} 
Golden Gate \andstone March 22. 
Par k 1957 

Parkfield-Cho- me k Parkfield. lune 56(Md 
lame Shandon 27. 1966 
No.2 

Casta1c-Oid · sandstone San Fernando, 6.5(Md 
Ridge Road February 9. 

1971 
Uolleo !>andstone Central Chile. 7 R(Md 

and vol- March 3. 1985 
canic rock 

ValparaJso volcamc rock Cé'ntral Ch1le, 7.8CMI) 
March J. 1985 

La Unton metavolcamc M1choacán. 8 !(MI) 
«><k Sept 19. 1985 

La Villita gabbro rack Michoacán. 8.\(MI) 
Sept. 19. 1985 

Zihuatanejo tunalite rock M1choacán. 8.!111-11) 
Sept. 19. 1985 

Nauonal Geo- balsamo for- San Salvador, 5 4(Ms) 
graph1c lnsti· matmn October 10, 
tute 1986 

lns11tute of Ur- f1uv1a1e pum· San Salvador. 5.4(M 1) 

ban Construc:· 1c:e rock Ocwber 10, 
11on 1986 

Geotechnica1 nuvlate pum· San S.llvador. 5.4(M1) 

Researc:h Cen- ice rock October 10. 

'" t9B6 
Mt. Wilson- quanz diontc: Wh1111er-Nar· 6.l(Mtl 

Caltec:h Se1s- row~. October 
m1c Station l. 1987 

Corralitos- E u· landshde de- Loma Pneta, 7.I(Md 
reka Canyon püSIIS October 17, 
Road 1989 

Santa Cruz- limestone Loma Pneta, 7.1(M 5) 

Univers1tv of October 17, 
Cahfom•a" al 1989 
Santa Cruz 

San Franc•sco- Francisc:an loma Prieta, 7.1(Md 
01ff House sandstone October 17. 

1989 
San Franc1~co- Franc1~can loma Pncta, 7.l(Md 

Pac1fic sandstone Oc10ber 17, 
Heu~.hts IIJRIJ 

San Francisco- serpenune Loma Prieta, 7. HMt) 
Pre~n.Jio (\:tober 17, 

l'•HI) 
San Franc1sco- FranCJscan lnma Pneta, 7 11.\fd 

Rmcon H11l sandstone UctOilCf 17, 
I~K9 

Yerba Buena ls- Franc1scan loma t'nela, 7.1(.\fd 
land ~andstone October 17. 

jl)f(9 

¡l( 1) + 2w~¡.t.( 1) 
, R(l) 

+ úl" -­
R •. 

w 2 li,(l) 

---;¡- maxj1i,l 

Ep1central 
distance Campo-

(km) nent 
(5) (6) 

lt N lOE. 
SSOE 

7 N65E,-

29 N21E, 
N69W 

45 N \\lE. 
S8UE 

" Ni'OE. 
S2UE 

84 NCKlE. 
N9UE 

44 NlXJE. 
N90E 

ll5 N90W. 
SOOE 

S.7 270, 180 

S.J 90, ISO 

4) 180.90 

19 90, 360 

. 7 90. 360 

16 90. 360 

99 91), o 

97 360, .:!70 

98 90. 1) 

·>5 '!0. • ~tío) 

'!S LHJ. JóO 

. PGA 
(g) 
(7) 

O OH, O 11 

0.48.-

o 32. 0.27 

o 67.0.43 

n 18. 0.16 

1) 17. 0.15 

O IJ.O 12 

O. 10. 0.16 

o 53, 0.39 

() 38.0.67 

0.42, 0.68 

0.19. 0.13 

o 47.0.62 

0.41, 0.43 

0.11. 0.07 

0.05, u 06 

o 20,0.10 

n 0'1 . U OH 

(JIItJ. 0.()3 

12) 

where f.l the úis'¡Jiacement ductility ratio. LlctinL'd as thc max1mum .tb-
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TABL'E 2. Selected Ground Motlons Recorded at Alluvlum Sltea 

Stabon name 
(11 

Geology 
121 

El Centro-lrn· aUuvlUm 
gation Otstrict 

Taft-Lmcoln aJuvmm 
~rnuollunnel 

Ftguc:to .. -44~ alluvium 
F1~uerua St 

Holl~ood­

Free F1dd 
talluvmm 

EarthQuake date Magmtude 
131 (4) 

lmJl('ml\alle}. 6.3(Mt1 
M.t~ !h. !lJ.W 

Kern CounT}. 7 71M 11 
Juh :!1 195~ 

San hrnandu 6 :'il \fr) 
Fcbruaf") Y. 
ltl7i 

San fnnando 
Fcbru.H\' !.J. 
ltnl 

Ave of the silt and sand !:>an Fernando. 6 5(/1-ld 
Stars-1901 !ayer. Fcbruar:- Y. 
A' e of the 
Stars 

Senda1 CH:•- a!luv!Um 
Kokutetsu 
Bldg 

Meloland-ln· a!luv!Um 
terstate R 
Overpass 

Bonds Comer- alluvJum 
Htgh\\ays 98 
and !15 

James Road-EI aiiU\'Jum 
Cenuo Arra\ 
~~~ . 

lmpcnal \' Col· alluvJUm 
lege-EI Cen· 
tro Arra} #7 

El Almendral cumpacted 
fill 

Vma del Mar alluvial sand 

Zacatula ailuvmm 

Alhambra- .tlluvium 
Freemont 
School 

Altadcna-Ea- allunum 
ton Canyon 
Par k 

Burbank-Cali· alluvium 
fornt.t Federal 
Sann~~ 801ld· 

'"' Dov.ne~- deep allu-
Count~ Mam· vtum 
!enance Bu1ld· 

'"' lriglewood- terrace de· 
Umon Oil f'I.ISIIS 
Yard 

Lm Angele~- terrace de· 
!16th St postts 
School 

Los Angeles- al\uvtum 
Baldwm H1lh over shale 

JQ7J 

Mt~agi·Ken·Ükl. 7 4(:H~) 
JunC" 1::!, 197fi 

lmpcnal \'aley. 6 6(MLl 
· Octoher 15. 

1974 
Imperial Valle~. 6 6(Mtl 

Octoher 15 
1979 

lmpcnaiValle\, 66(Md 
Octot>n 15. 
197{) 

Imperial \'alle~. 
ÚC!OhC"t 15. 
197~ 

Central Chile. 
March 3. 1985 

Central Ch1lc, 
March 3. 1485 

M•choacán. 
SC"pt 19. 1985 

WhtltlCT-Nar· 
row~. October 
l.IW!7 

WhHIIC"t- Nar· 
W\\S Octoher 
1 19!'7 

Whtttlct-Sdt· 
rnv.~. October 
l. 19!17 

Whuucr-Nar­
rov.~ Ocwhcr 
l. 19R7 

WhlttJer-Nar· 
rov.s. October 
l. 198i 

Whlltler-Nar· 
rov.~ Octobcr 
l. 1987 

Wh1111cr- Nar-
mw~ Ocwhcr 

6 6(M1 J 

7 8(Msl 

8 11M¡) 

6 HM1 l 

Eptcentrat 
dtstance 

(km) 
(51 

8 

,. 
41 

35 

ll{l 

" 

21 

49 

7 

1) 

17 

7' -' 

Compo­
nen! 
161 

S90W, 
SI :O E 

N21E. 
S09E 

N5~E. 
SJRW 

N90E, 
soow 

N46W 
s.ww 

N90\\', 
NOOE 

360. :!70 

S40E. 
S50W 

S40E 
SqlW 

S4UE 
S50W 

N50E. 
s.IOE 

/'1070W. 
S20W 

SOOE. 
Ntl(JW 

270. !RO 

W. 360 

!JO 40 

::7u. IRU 

36(). 270 

(H:.J. 360 

PGA 

191 
171 

0.21. 0.34 

015.017 

u 15. 0.12 

0:!1.017 

0.14. o 15 

o 44, 0.24 

fUI. O JO 

0.58. o 77 

0.51. o 37 

0.33. o 45 

0.29. 0.16 

0.23. 0.36 

0.26. o 18 

(1 40 (J 30 

o 16. o 31 

\)~~.0.17 

() Jó. o 20 

o.::J. o.~7 

() 40. o 24 

(1 J7. 0.15 

l. lliR7 
-------·~----~~~---L----~----~--~-----
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TABLE 2 (Contlni.redl 

111 (2) (31 141 (51 161 (71 

Lm An~ele~- alluv¡um Whuuer-Nar- 6 ){M1 ¡ 25 90. 360 O 12. O.ll 
Hollvwood rows. Octoher 
Storage FF L 1987 

los An!!,eiC"s- alluvium Wh•tller- Nar- 6l(Md JO 360.270 0.44. o 45 
Obregon Park TOW!., October 

1 19R7 
Long Beach- alluvtum Whtnrcr- Nat- 6.HMtl 27 90, 360 0.25. o 15 

Rancho Lo~ f(l\0,~ October 
Cermm 1 19S-

San M.trmr•- alluvtum WhJIIJCJ-NaT· ó liMd 8 360.2711 o 20. 0.15 
~outh'·~~tcrn row~ Octo:'\'T 
Ac<~d<cu1. 1 ]tlf\7 

Tarzan .. -·('ed.tr alluvtum Whtlller- Nat· 6.HM1) "' <Kl. 36() () 6.1. 0.46 
H11! NursC"r~ row~ Ucwber 

l. 1987 
WhtlllC"r-7215 al\uvium Whllt1e1-Nar: 6HMLl JO !}(}, 360 u 63. 0.43 

Bnghl ToWC"I rov.·~. October 
l. 1987 

Alba-90Cl S alluvtum Wh1tt1er- Nar· 6.l(M¡) ' 90, 36(! O.:!CJ. 0.25 
Fremont row~. October 

l. 1987 
Capuola-Fire alluv¡um Loma Pneta, 7 l(M5 ) 9 90, 360 {1.39. 0.46 

~latton October 17. 
19RQ 

Holhster-South alluvmm Loma Pncta, 7.1(Ms) ., 90. 360 0.17. 0.36 
and PmC" OctobC"r 17. 

1489 
Oakland-Two alluviUm Loma PnC"ta. 7 1/Md " 290. 20(1 o 24 () 19 

~ton ollrce Octobcr 17. 
bwldmg l~H4 

StanJunl-l'.trk· alluvtum Loma PnC"ta. 7 ](ft.f.d 51 360. 9(1 () 26, 0.:!~ 
mg Garagt' CJ1 l"bcr 17, 

1989 

sol u te value of the relative displacement d1vided hy the yield displacement~ 
R, = the svstem's vield resistance; and w. ~- and l) === the natural circular 
frequenc~. ·the danipmg ratio. and the nondimensional strength of the sys­
tem. respectl\'cly. The latter three quantitles are defmed as 

w (;)'' (3) 

( 
(4) ~ = ........ 

2mw 

R, 
(:il TJ === 

m"'lf'-,1 m 

where k = the mitial stiffness of the svstem 
A constant di~placement ductility IRS J" a plnt of thc yield stren~th of 

an SDOF system ( with penod T) rcquirecl to limit the dt~placement lll 

spectf1ed d!splaccmcnt ductility rat1os. J.l,. Ttw; type of ~rcctra i~ abt~ relt:rrcd 
toa~ ~trength demand spectra (Krawinkler anJ Na~~ar 1490) In ttu!- ~llú.ly. 
constan\ d!splacement ductility 1 RS wcrc computcd hy iteration on thL' 
system·~ nondmH:nsional strength ll until the ductihty compute' 'h (2:1 
wa~. within a certain tolerance. the same as the spec¡flcd duc (Le .. 
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TABLE 3 Selected Ground Motlons Recorded at Soft Sltes 

Ep1central 
d1stance Compo- PGA 

Stat1on name Geology Eanhquake date Magn1tude (km) nent lg) 
(1) (2) (J) (4) 15) (6) (7) 

Buch:ucst- ~utt R11m.m1a. .\t:uch 7 lt.\ld l" EW. SN 0.17 1) 20 
Bu1ldinl!. Re· J. flli'7 
\Carch iñ~tl-
tute 

SCT -SccrctanJ \Oit cJJy :>.IJchoad.n, :'! l(JI¡J ~R5 '<QIJW. o 17. tJ 10 
de Comunn:a- 1 Sepl 19. 19R5 SOOE 
nones fran~-
pones 

C:ntr::~l Je \hJ\· <.oit day \l¡choac::~n. R 11 \Id 3P.9 ()1)_~3. o 10. () 08 
lo<,-fng•Jn- Sepl 19. \ 1lH5 ;¡ 52 
IICU 

f\·nnJl de .\t>a,. ,,1ft dav .\hL'hiML'.an ~ ](\Id )SY 7fJ:'Ií () 1)1\ 1) 117 
11"-t)lu.:¡nJ 'icpl 10 ll}H5 117 •JS 

L"<~hu1J.I Roma \llll l'i:J.y . \o.:Jpuko .. \pnl n YPfd J~O :--<'XlW, 1) l)ó. \) ()5 
.:s. !YHY SOOE 

Emer.•ille- hay mud L•1ma Pneta. i'.IL\fd ,, 350. '"" U~l.tl26 

Free f1c!d 0..:\Cih<;'T !7. 
South 1 ~1!19 

Eme!'\"> lile- hay mud '-•'ma Pneta. 7 ](,\!¡) 97 350. 2tl0 0.20. n .:;.:; 
Free Fwld O..:wbcr 17 
:--.rorth lYHY 

Oakland-Outer bay mud Ltlma Pneta. 1.]{.\ld •s JOS. 125 0.2/. o ~9 
II.1.rbor Wh..Jrl Ol·whcr 17. 

l'll'Y 
Tre..l\ure ls- fill t_,,ma Pnela. 7 \(.\fd '" 90. J(-,1) 0.16 O \U 

l.;nJ-;-..JVJI 1 ktoher 17. 
B.t,e ]')~\) 

S.,n f'ranu•(P- lha~ muJ jL 1 m.t Pr1<:1:t. j ! 1 \fj) 79 lHl. .'(,¡) () .•J. 1) 23 
lntcrn.JIIllfl.Ll 

1 

')dot•er 17. ' 
.\lq-'(\f{ !'l:-N 

SJn rrancisco- lill mcr h,;y 

r·"m" Pn""· 

7.1(.\fd os oso JSO u 13. ti 16 
J,>{·story com- muu October 17. 
merctal build- 191\9 . 

In~ 

fo,ter C1t~- hav mud 1 Lom.J Pneta. 7 1 (.\Id " 90. o IJ.23. !1 26 
RL'd\\nod nl·toher li. 
'ihorC\ j(j¡..l,j 

tar!.!Ct ductilitv). The tolerancc was .:hosen such that n wa~ cons1dt:red sat­
Jsta-ctory if thé computt:J Jucuhty was within 1 r:c of the target ductihty 

Thc folh''"'ine. valucs tlÍ t<..tr!let ductililles were 'lelected for this investi­
\;!atlnn: 1 lt:lasdé heha\'lorl. 2.- 3. -l. 5. and D. Fnr t:ach earthquake record :m u ~~h.:h target Jucfliltv the 1 RS were cornputed lor a :::.t:t of 50 periods. 
D1H.: to 1he l;r!!e numhcr nf rt•:nrdo;. dm:tiliues. and penod:-. nt' vtbrauon 
comt"1111ed wuh~ the corilputrttl• •nal dfort 1nvolvcd in ·.-;dculatmg constant 
JJ-;placement duct1lity IRS thrtHI?h itcratlon. this '>tudy was lim1teJ to SDOF 
systems thal have a b1ilnear h~o.,!l'retic hehavior w:rh a po!-,tela~tic stiffness 
equal to Yf. ',¡ the elastic stilfness ;_¡nd with a Jamí'mg ratio ot 5f!'ó. 

lt has heen nh!',en:cd that the shape ¡)f both ela~tic and inela~tic <.,pectra 
varíes greatly wnh L·hangc<., of the predominan! penod of the ground motion 
(Miranda ,md Bcrtero 19~1 ). For Jesign purpo!-,eS. what !S important is to 
characterize the se1srnJC dernands nn structures built on soft s01ls wJth fun­
damental periods that are 'ihorter. longer. or near the predommant period. 
Thus. for ground motums recorded nn very sott soil. the IRS were not 
computed lar a fixcd 'let of periods T hut for a fi.xed set of 50 TIT~ ratlo'i. 
wh'ere T~ is the predornmant period nf the ground motion. wh1ch in thl!; 
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investigation is approxtmated by the period corresponding to t. .tear and 
5% damped ?DOF system that cxpericnces the maximum velocity. An 
example nn the est¡mation ot Te for a ~ott ~oil si te iñ the Sán Francbco Bay. 
are as shown in Fig. l. 

Streng.th Jemand spectra \vere normalized by peak ground acccleration 
max lu, 1 ( PGA) and by dfective peak ground acceleration 1 EPA) as defined 
m the seismic provis10ns recommended hy the Applied Technology Cnuncil 
( Tenrauve l97R) 

EPA= ;S ... ....... (6) 

where 5., = the average spectral accelerallon of 5% darnped SDOF systems 
with penods hctween 0.1 and 0.5 ~-

lt has bccn "ug:g:estcd that constant dh.placement Jw..:tllity 1 RS can he 
computed hy intcrpolatJon !'rorn con~tant 'itrcngth IRS ur con~tant yielJ 
displacement IRS tEighadams1 ct al. lt)R7; Mahin ct al. 1983). While :-.uch 
procedure is conccptually correct and can produce sigmficant computational 
savine:s. it has becn shown (Miranda 1991) that it can lead to sil!nificant 
arorS in the required lateral strength of a given system m nrder tO avoid a 
ccrtam ductility Jemand. The magnitudc of the error will depcnd. among 
other factors. on: the interpolation method (linear or nonlinear), the spacmg 
between interpolauon points. the penad of the structure. the target ductility, 
and the ground motion. In particular. an interpolatlon procedure to compute 
constant ductility lRS m ay produce significan! errors when ductility Jemands 
do not increase monotonically as the yield strength of the structure de­
creases. ln this case there is more than one strength corresponding to a 
gJVcn target ducttlity An example of this phenomenon is illustrated in Fig. 
2. lt shows that there are three diffemnt normalized strengths -r¡ that produce 
a di~placcment ducttlity equal to 3. For seismic dcsign only the root with 
the largest strength is of interest. This strength corresponds to the rnimmurn 

VELOClTY (cmlsec) 

160 . EMERYVILLE FFS 260 
140 
120 Tg = 1.5 s 

100 
80 
60 
40 
20 
o 

0.0 1.0 2.0 3.0 
_ PERIOD (sec} 

FIG. 1. Estlmatlon of Predomlnant Perlad of Ground Motlon Rccorded In San 
Francisco Bay Area 
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FIG. 2. Example of Multiple Yieldlng Strengths that Produce Same Ouctlllty De­
mand 

strength required hy the structure (¡e .. strength that need~ to be supplied) 
in order to Jimit the ductility demand to the target ductihty. 

PRESENTATION OF RESULTS 

lnelastic Strength Bemands 
For each soil category and each period (for each T/TF ratio in the case 

of soft soils) normahzed strength demands were averaged The resultmg 
mean strength demand spectra are shown in Fig. 3 The spectra are plotted 
for displacement ductilit\ ratiO!' of 1-6 (from top to hottom). It can be seen 
that the largest dynamic ·ampliflcation factor (DAF) occurs for soft soil s11es 
for periods that are clase to the predommant penod of the slte For the 
records considered in this stud!. the average DAF ts more than 2~7r larger 
than that observed for rock and alluvium stte~. Thi:-. ohservation agrees wel\ 
\\lth DAF computed from ground motion~ recordcd in the 1Y85 Mexican 
earthquake and th(: l9HY Loma Prieta ~arthquake where ground motions 
from firm si tes and :-.oft soil ~ites were ohtained from relauvelv clase stations 
(Bertcro (l)g6: Bertero et al IYYl 1. However. sorne previÜu~ stud1e~ on 
LERS (Secd et al. 1974: Kiremidpan et al. 1980) presented largcr DAFs 
for roe k and alluvJUm sttes than that of soft soíl si tes. There are two poss1ble 
explanauons for th" differen,e: (1) 5oft soils includcd in thts stud\ are 
softer than thosc included in previous invesugations: and (2) in previous 
mvestigations average spectra were presented as a function of T and not as 
a functJOn of TIT a:-. 1s done in this studv. 

lndependent of the normalizmg paraméter or the type of soil for ductihty 
demands larger than 5. strength demands decrease monotomcally w1th in· 
creasing penad. lt can also be observed that regardless of soil conditions 
and ot the level of ductihty. normalized strength demands are larger when 
the norrr 1g parameter is EPA than they are when PGA is used. This 
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FIG. 3. Mean Normallzed Strength Demand Spectra (~-t from 1 to 6, Top to Bonom 
Llne) 

is a result of PGA heing u:-.ually larger than EPA for a g1ven ground motion. 
In t~e case of soft soil sne~. the EPA. whose definttion wa<., ha:-.ed on !!round 
mottons rccorded on firm sJte~. i~ considcrahl: :-.m<.~llcr than thL· f'(i~\ Jt ¡~ 
reco~.mended that the constan! appcaring 111 thL· dL·nominator <1t /(¡) bl' 
modifted accordtng to the soil comlttion~ at the recordm!.! statior 
A~ shown in Fig . .3. thc shape of e las tic srectrtl diftcr -sigmf1G1 lrom 

1329 



that ~lastic spectra. The larger the ductility demand. the larger this 
diffeiem.:e is. Stte conditions sumificantlv affcct both dastic and melast¡c 
strength demands. Howcver. dí e cffectS are diffcrent for dasttc svstems 
from ~those on melastic ~vstems. This can be seen more clearlv in Fig. -L 
whtch compares the cffeCts nf ~ite conduwns on dastlc '\tren!ith JcnlanJ 
and on inelasuc strcncth Jcmand. lt dearlv shows th<.~t fí.lctors thí.lt relate 
linear to inelastlc spcc-tra ( i.e .. force reduction factors) are si te dependen t. 

Whlle m~an strength Jemand spectra provtde mformal!on on the most 
probable Jemands on a structure. it is tmportant to cons1der the dispersion 
of these demands. Onc way of measuring the dbpersion 1s by computing 
the coefficient of variation (COV). which ts defined as the ratio of the 
standard devtation to the mean Ftg. 5 presents COVs of strcngth demands 
normalized usmg PGA for l?,round mottnns recordcd ün rock. lt shows that 
COVs are neariY the samc i(>r diffcrent lcvels of ductility. wh!Ch mei.lns that 

_By_ 
'1 'm PGA 

3· O .------.-.._ ::_::_-,R::-:0::-:C:-:K:---, 

2.5 /'\._ .... _/ \: .. :.~~6WVIUM 
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FIG. 4. Effects of Slte condlllons on Elastlc Response Spectra and on lnelastlc 
Response Speetra 
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the dispersion on inelasuc strength demand does not increase \\ .creasing 
ductilitv dernands. 

As rÍnted in prev10us invest1gations (Nau and Hall 19R2). the use of 
accclcrauon parameters to normalize the spectra produces an increase in 
dispcrs10n in the long-period range. Rclatively large COVs are produced 
in the long-period reg.1on: howcver. streng.th demands are usually very srnall 
in this reg10n. and m general. the design of buildmgs in this region IS more 
likely to be governed by lateral 'itiffness (i.e .. 'itory drift). As lilustrated in 
Fig. 6. exccp1 for periods be1wecn 0.1 and 0.5 s. COVs are larger for spectra 
normalized using EPA than for -;pectra normalized using PGA. 

There are many structures that beca use of their importance or the con­
sequcnccs of their fa1lure are des1gned for forces higher than tho~e corre­
sponding to mean values. Strcngrh dcmand spectra (normahzed using PGA) 
corrcsponding to mean-plus-one standard Jevtation are shown m Fig. 7 for 
ground mottons recordcd on rock -;ites and recorded on soft 'iOII sues. 
Analogous :.pectra lnr alluvturn ~lles as well a~ those normalizeJ using EPA 
can be lound in ~l¡ronda ( 1991 ). 
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To .study thc effeot of eanhqu<Jke magnitude 011 IRS. record~ on each 
suil category were ~uhdJvJdcJ m group:- arcon .. llnt tu tht' ~urlao: \\'<1\ e mag­
n•lt:de. M,. of the e<.~rthqual-..t: m wh1ch thc~ werc recorded \·anatllln~ ol 
normalized mt:lastJc stn:ngth demand~ wJth c.h:Hlte" in M, for ground mo­
tJom recorded on roe k and for J¡~placemcnt ductJiltle.., of 2 ami .t are shown 
in Fic.. 8 \Vhik normalized stn:ngth dernand~ from record~ frorn a 7.1 
magnltude earthquake art' in general h1gher than those frorn earthquake~ 
";ith mucr:itude~ hctween 5.3 and 5.6, the S<ime trend i~ not observcd for 
magnJwde~ hetween 7 .~ and 8.1. lt should he nnted thal the number of 
record" Jfl cach group i~ relatJvch small and that <:di record" in the mter­
rn~,:(l¡,;¡;: magmluOt.· grour arl' from the same earthquake (thl' Lorn;.¡ Prie!<l 
earthyua!..L·J. SJmilarly carthquakcs \\'Jth magnitude~ betwecn 7.H and ~:.1 
art: rdated to suhduction mecham~m~. Further re~earch i~ ncedt:d to estab­
hsh the effect of magnnudc on mei<Jstic strength dernand~ 

Inelastic Displacement Demands 
A propcr ~eJSmiC de~1gn 1~ attained whcn the strength and deforrnatlon 

capacny of the structure ar~ larger th<Jn the corre~ponding dernand~ 1 t is 
comrnon prac11ce to <Js~ume that inela'\IJC displacemenls . ..\,,~¡." 11 < .. are the 
same a~ elastic d!splaccrnents . .ó.d .. ,uc· and thm to u~e elasuc an<Jlyses to 
estimatt' the melastic di~placernents thal the structure may undergo during 
severe earthquakc ground rnotions. 

To knm' w what extent inelastic dJsplacerncnt~ can be predicted using 
!mear elastic analvse~. the rallo of max1rnum inel<tstlc to rnax1murn elasuc 
di~placement was · computed for a tot<tl of 31 .000 d1fferent SDOF systems 
(product of 124 ground motJom. 50 period~. and f1ve le veis of displacement 
duclilirv). Ac<tin. the resuh~ were classifted and anal\·zed StiltiStJcalh· ac-
cordim! lo th~e site condmon~ on each recordine stalioÓ. · 

F1g.-(,l show~ thc mean J¡splacernent ratim.~ .1.,<. 1 d,,).:1d~, 11 ,. for ground 
motwm recorded on alluv¡um ~ite~ and <.,oft ~oil ~Jies. A~ ot"l~erved in pre­
v¡ou~ siUdle!!. m the short-penod range melaslic d!splacernent demand~ can 
be comldt:rablv lar(!er than elasuc demand~ Prev10u~ stud1e~ have rec­
ommcndcd f1xCd pt'~H.ld~ (mdependent of si! e conditions and J..L) to specify 
spectral regiom in wh1ch el<Jstlc analyses can he used tn est¡m~lle inelaslic 
dispi<Jcement dern<Jnds (Newmark t:t al. 1969: RJddcll el al 1(,179). However. 
n can be seen in Fig. 9 that these hllliung pcriuds are clcarly depem.lent on 
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ductilitv and on the local sue conditions. For an alluvium stte. for exarnrlc. 
for a dÚcuhtv of 2 the mela~tic d1splacements are approxirnatcl~ thL' same 
a~ elastic dJsPlacements for period~ greatef than U.-t s. while for a ductihty 
of 6 such an assurnpuon 1s only v<J!Jd for penods g:reater than <Jbout 1.1 !!. 
For structufes built on soft soil and with penad~ ncar the slte-prednmmant 
period. the maximum inelastic displacement can he:> up lo 45c;:( smaller th<~n 
the maximum elastic displacement. On the other hanJ. for value" T < 2.'3 
Te. the inelastic displacement~ are sigmflcantl~ h1gher. The smallt:r the 
TIT/(. ratio. the larger the difference is. ,and it tend~ tn be proportlonal to 
the value o( ¡.L. For structures with penods longer than 1.5 time~ tht: pre­
dominant period ot the si te. the inelastic dtsplacements are on average equal 
to the elastic displacernents 

PRACTICAL IMPLICATIONS OF RESULTS 

Inela,tic Design Spectra 
Current se1smic loading for building structures in the United Stares and 

manv other countries is based on the reductlon of smoothed linear elastic 
design speCira (SLEDS) through empirical and period-independent rcdur· 
tion factors. A~ prev¡ously discussed. the d1fference hetween the s~ape of 
LERS and IRS increases wlth increase m ductilitv. Thu~. the error m u~tng 
penod-indepenjent reducuon facton to estnnaté IRS trom LERS alsP m-
creJse~ as ductilitv increa.,es . 

Elastic and inefastic des1gn spectra recommendt:d hy the Natio.nal Earth­
quake Hazard Reduction Program ("Recommendcd'" lliKt<l for ~pccJal mo­
ment-resJstmg space frame~ (SMRSF) compared wlth strength dl'tnands 
hased on th1., study are shown in Frg. lO. Strength dem<Jnd!-. in th1~ fi!!UTC 

are computed u~ine mean normalized strength demand~ as~urnmg an EPA 
of O) g for rock ~;ies and of 0.4 g for the soft ~oil ~ites The preJominant 
pennd for the soft site 1s assumed to be 1 :Ci s. lt sho"_Vs that for rod ~~.te~. 
elasllc strength demands are higher than the ende elastJC strength for penmh 
between U. 1 and 2.2 s. For soft suil si tes 11 can be se en that. desplte the 
introduction of s01l type 5 4 • elastJC demands are sigmfJc<Jntly .hig~er than 
code elastJc strengths for penod~ hctween 0.3 to 2.3 ~ Companng melastlc 
strength demands with code-reduced strength it can be !leen th~t tor pcriod~ 
smaller than 2.5 s the code-reqUJred strengths are smallcr and m se ·:a~e~ 
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four t1mes smaller than strength required to avoid dJsplacemCnt ductility 
ratms of 6 Th1s suggests that 1f Sf\tRSF structure~ have onh the minimum 
strength required b~~ the NEHRP code they could collapse -in the event of 
a largc-magllltude earthqu<Jke 

Furtunatdv. a~ shown in \'arious studie~ (Osteraac. et al. llNU: Miranda 
1~'91: lkrter(l et al. l9lJI ). buildincs desiened acconJing to current codes 
typically· ha ve a strength !!.Jgmf¡c;u~tl~ hig~her than the Cmc considered m 
de~ign Th1s additional strength is usual!~ refcrrcd to as overstrength. Fig. 
11 shows the mimmum overstrength required. H,.,q- h~ SMRSF des1gned 
accordmg to NEHRP in arder to av01d d!splacement ductihty demand~ 
larger than 4 and larger than 6. lt shows that. in gene.ral. required over­
strcngths mercase WJth decreasing period~. In sorne cases SMRSF structures 
need to have a strength more than four t1mes larger than the minimum 
reqUJred by the code in arder to have an acceptable performance. While 
short·period structures are likely to ha ve a h1gher overst~ength than medium­
and long-penod structures. it i~ difficult to guarantec that all code-designed 
structures possess such large overstrengths. 

1334 

Thc required overstrength~ C(lmputed in Fig. 11 are ha~ed on mean stn:ngth 
dernamb. Much higher required 0\'CT~trcng:th~ rcsult if strcngth dcmanr..h. 
assocta~ed wJth smaller prohability of occurrcnce (for example. mean-plw,­
onc standard devtation strength demand~) are considercd. or htgher EPA!! 
are con"idcred (wh1ch i:-li"t.:ly w he the case for rock si tes near thL' ep1ccmcr 
in large-magnltude earthquake!!). 

1t shouiJ he noted that the re!->Ult~ pre!lented hen.: are for SDOF. Requm:d 
overstrenl!th~ for multi-decree-ol-trcedom (MDOF) svstem" an: likeh to 
be htgher~ particubrl~ in ihe lnng-penod rangc. ami ·lar buildmg~ where 
inclastic deformatJO!l'- conccntrate in onlv a fcw stories. 

If the overstrength in the structure i~ le-s~ than thc rcquired overstrength. 
tht· structurc i~ lik::h ro suffcr ~1gnift..:ant damagc ami po~"iibk collap~t: 
dunn~ scvere c:arthquake ground nwtion!->. There 1~ a need to studv aml 
cahhrate thc over<,trcng:th of fll'\\ and ext~ting building~ for a wit.h: r;ulge of 
pcnod~ and structural ~ystcm~ 

Estimation of Lateral Drirts 
Therc 1s a general consenso~ that hoth non,.tructural and structural dam­

age sustained dunng earthquake ground nwt1_on<.. i~ pnm~1ril~ produccd by 
lateral drifts. Therefore. a good estimation of lateral inclastic di"placement~ 
is of g.reat 1mportance for the adequate des1gn of structure~ m seismic re­
gions In current U.S. se1smic codes. inelastK displacement~ are computed 
as the product of elastic displacement~ produced hy the reduced setsmic 
forces times an amplification factor The NEH RP uses the di~placement 
amplifica.uon factor C,-~. and the UBC use~ a factor of 3R.)'t'. whcre /(, h. 
'the force reduction factor (referred to in thb cmh: a~ sy!-.tem perh1rmance 
factor). For both provisions the amplifJcatiun factor~ are penod mdepent.knt 
and empirical in nature A~ shown m Fig. Y. the ratio of inelasl!c to el<tstlc 
displacements 1s not onl~ strongly period and ductility dependent. but al~o 
significantly influenced by site condltions. Thus. with defic1encie~ m the 
estimation of melasuc strength demands and on amplification factors. sJg­
niflcant underestimation of inelastic deformations i!-. expected to occur by 
usmg current code procedures. particularly for short-period structures. 

CONCLUSIONS 

Results from a comprehensive statistical study of hoth strength and de­
furmatiun demands of SDOF inelastic systems when subjected Hl 124 ground 
motlons recorded on difkrent soii cundltwn~ has heen presented Based ·an 
these result~. a number of general cunclu~ions are m a de. 

l. The shape of inelastic response spectra differs ~1gnificantl~ from the 
shape of elastic response spectra. This difference depend~ on the le\'el of 
inelastic defurmation. the local si te conditions. thc period of vihrat1on. Thu~­
direct scahng b~ usmg a period-independent factor of elastic spectra to obt<Jin 
inelast1c strength demands is neither rallonal nor conservative. 

2. Disperswn of inelastic strenl!th demand\ normalizcd b,· either PGA 
or EPA increases wnh increasmg~ period. Except for periudr.. be lo" 0.5 s 
the use of EPA results in a larger dispersion than when PGA i~ used. For 
both normalizing pararneters the d1spers10n on strength demand~ 1~ ap­
proximately independent of the leve! of indastiC deformation 

3. Period~ that limu the use of elastic analvses to estimate inelastic dJs­
placernent demands were observed to depend on local s11e condJtion~ and 
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PROBABILISTIC SITE-DEPENDENT NON-LINEAR SPECTRA 

EDUARDO MIRANDA• 

Earthquake EngineerinK Research Center, Unll'rrJity nf Cali(nrnfa at Berkelry, /306 Snutlr 4(Jrh St., Riclrmnnd, CA 94R04. l'.S.A. 

SUMMARY 

This paper presents a probabilistic approach to the estimation o[ lateral strengths required to provide an adequate 
control of inelastic deformations in structures during seVere earthquake ground motions. In contrast toa deterministic 
approach, the approach presented herein accounts explicitly for the variability of the response of non-linear systems due 
to the inherent uncertainties in the intensity and characteristics o[ the input excitation lly considerin¡! the prollabilily 
distribution of maximum inelastic strength demands. This study is based on the computation of non-linear strength 
demands of single-degree-of-freedom (SDOF) systems experiencing different "levels of inelastic deformation when 
subjected to 124 recorded earthquake ground motions. Using empirical cumulative distribution functions si te-dependen! 
probabilistic non-linear spectra were computed for six probabilities o[ exceedance o[ different levels o[ inelastic 
deformation. 1t is concluded that the lateral strength required to control displacement ductility demands is significantly 
affected by the maximum tolerable inelastic deformation. the system's period of vibration, the local si te conditions and 
the leve! o[ risk in exceeding the maximum tolerable deformations. 

INTRODUCTION 

Present seismic design philosophy establishes that a structure should resist frequent minor earthquakes 
without damage, occasional moderate carthquakes without structural damage and rare but probable 
earthquake ground motions without collapse. Severa! studies 1- 3 h.ave concluded that one of the major 
problems in the implementation of this design philos!,lphy is that associated with the large uncertainty in 
predicting the intensity and characteristics of future earthquake ground motions at a given site. 

Building structures are commonly analysed and designed using lateral forces that are based on determin­
. istic response spectra combined with empirical reduction factors to account for force reductions due to 
inelastic behaviour.4 An importan! shortcoming of this approach is that it does not considcr explicitly the 
uncertainty in !he response dueto the uncertainties in the excitation. A probabilistic approach allows for !he 
explicit consideration and quantification of this unccrtainty in thc response of structures to earthquake 
ground motions. 

Using random vibration techniques severa] investigations have devclopcd procedures to estimate the 
maximum response of linear systems to random excitations.'- 11 In other investigations probability-based 
concepts have been applicd in the computation of probabilistic response spcctra for systems responding 
elastically. 12

-
14 However. building structures designed according to the previously mentioned seismic design 

philosophy are likely to expericnce significan! inclastic excursions whose corresponding forces and dcforma­
tions cannot be predictcd with linear elastic modcls. 

There are only a few studies that ha ve considered non-linear struclural behaviour in !he computation of 
probabilistic response spectra. Riddell and Newmark 1 ' computed non-linear spectra by combining mean 
plus one standard deviation clastic spectra with mean deamplification factors. For a greater degrec of 
conservatism. they provided probability distribution rmrameters to compute elaslic spectra and deamplifica­
tion factors associated with smallcr probabilities of exceedance. Murakami and Penzien 1 

'. and more recently 
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Con te et al., 17 presented constan! strength probabilistic non-linear response spectra (PNRS) base• 
artificially generated accelerograms. Neither of these two studies on PNRS considered the efTect of ,,,,¡ 

conditions which according to severa! studies 18'
20 can influence significantly the response of structures lo 

earthquake ground motions. 
The aim of this study is lo improve the estimation of inelastic strength demands on structures when 

subjected lo. earthquakes. The·objectives of this paper are threefold: ( 1) lo study the probability distribution 
of inelastic spectral ordinales as functions of the period of vibration, leve! of inelastic deformation. and local 
site conditions. (2) lo develop cumulative distribution functions based on the response of single-degree­
of-freedom (SDOF) systems of 124 ground motions recorded in various earthquakes and (3) lo present 
site-dependent PNRS associated with six levels .of probability of non-exceedance for difTerent levels of 
inelastic deformation. 

INELASTIC STRENGTH DEMAND SPECTRUM 

The response of a damped SDOF system when subjected lo an earthquake excitation is given by 

mx + d + R = - mx, ( 1) 

where m. e and R are the mass, damping coefficient and restoring force of the system. respective! y: x is the 
relative displacement, x, is the ground displacement and the dot over a quantity represents its derivative with 

------respect-to-time:-'Fhe-initial-period-or-the-system-is-given-by, 

(m)l/2 (mx )"2 T = 2rr - = 2n -' 
k R y 

(2) 

where k is the initial stifTness of the system, R, is the system's yield strength and x, is the yield displacemenc 
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 lo a certain ground acceleration time 
history. In the case of systems responding in a non-linear fashion. it is convenient lo plot the initial period of 
vibration (T) versus the displacement ductility ratio, defined as the ratio of the maximum absolute relative 
displacement to its yield displacement. 

maxlxl 
JI= 

x, 
(3) 

The displacement ductility ratio is thus an indicator of the leve! of inclastic dcformation experienced by the 
system. ·A constan! strength non-linear spectrum is a plot of the dispbcement ductility ratio (i.e. ductility 
demand) of system with period T having either constan! strength or constan! normalized strength. 

In earthquake-resistant design. the structure mus! be dimensioned and detailcd such that the local (storey 
and member) ductility dcmands are smaller than their corresponding capacities. Thercfore. in the preliminary 
design of a building structure. there is a nced lo estima te the lateral strength (lateral load capacity) of the 
structure that is required to limit the glohal (structure) displacement ductility demand lo a certain predeter­
mined value. which results in the control of local ductility demands. 

A constan! displacement ductility non-linear spectrum is a plot of the lateral strength of a SDOF (with 
period T) required lo limit the displacement ductility demand toa certain value (target ductility). Computa­
tion of a constan! displacement ductility response spectrum involves iteration (for each period and each 
target ductility) on the lateral strength R, using equation (1) until the computed ductility demand JI is. within 
a certain tolerance. the same as the target ductility. Thus, although the computation of constan! duc• 
non-linear spectra. also referred to as inelastic strength demand spectra. can involve severa! times r. 
computational effort than that in volved in the computation of constan! strength non-linear spectra. thcy are 
more useful in earthquake-rcsistant dcsign. 

Itera! ion on !he lateral strength using equation ( 1) in sorne cases docs not yield a unique result. i.e. there 
can be more than one lateral strength that produces the same displacement ductilitv demand. In those cases. 
only thc large't l:!tcral strength i' pf intcrest fN dcsign purposes This l:ttcral strcngth capacitv corrcsp0nd' 



PROBABILISTIC SITE-DEPENDENT NON-LINEAR SPECTRA . 1033 

to the mínimum strength required by the structure in order lo limit the ductility demand lo the target 
.uctility. 

EARTHQUAKE RECORDS ANO SYSTEMS CONSIDERED 

Unlike the response of linear systems. the response of non-linear systems is very sensitive lo the character­
istics of individual acceleration pulses and their scquence within an earthquake ground motion20

·
21 

Dcpending on how artificial acceleration ·time histories are generated they may or may not reproduce the 
characteristics of recordcd 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 cocfficicnts of 
variation 50 lo 60 per cent higher in the response of non-linear systems subjected lo an ensemble of 20 
recorded ground motions than that of non-linear systems subjected lo three different families of artificially 
generated ground motions. 

For this study 124 ground motions recorded on various earthquakes were selected. with emphasis on those 
recorded on California and on those which ha ve produced significan! damage during the last six ycars. Most 
of the records selected represen! the so-called 'free-field' conditions. 

' Ground motions were classified according lo the local si te conditions at the recordcd station. F or many 
sites there exists very limited information on the soils conditions; therefore. the site classification was based 
on a simple criterion and information which was available for all recording stations. Thus, ground motion 
records were classified into threc·categories: ( 1) those recorded on rock, (2) thosc recordcd on alluvium\md (3) 
those recorded on very soft soils deposits charactcrized by low shear wave velocities. Complete listing of all 
ground motions including sorne data on the earthquake in which they are recorded, the epiccntral distance 
and the peak ground acceleration (PGA) are presented in Tables-1-111. 

A total of 37 200 inelastic strength demands were computed corresponding lo six differentlevels ofinelastic 
deformation (target ductilities). and 50 periods of vibration between 0·05 and 3·0 s when subjected to the 
selected acceleration time histories. 

In the case of ground motions recorded on soft soils, the seismic demands on both linear and non-linear 
systems are strongly dependen! on the predomina ni period of the motion20

· 22 Thus. for records in this 
category the inelastic strength demands were not computed for a fixed set of periods T but for a fixed set of 
fifty T/T, ratios, where T, is the predominan! period of the ground motion. which in this study is estimated to 
be equa! lo the petiod of a linear 5 per cent damped SDOF system where the maximum spectral velocity 
occurs. 

Severa! studies ha ve. shown that the shape of hysteretic models. with no strength degradation has 
practically no effect on the maximum response on non-linear systems: 15 · 2 1.2 3 therefore. tliis study was 
limited lo SDOF systems having a bilinear hysterctic behaviour with a poste las tic stifTncss equal to J per cent 
of the elastic stifTness and with a damping ratio of 5 per cent. Response time histories were computed by 
numerical step-by-step integration of equation ( 1) using thc linear acceleration method with a variable time 
step to minimize violations of the energv balance when changes in the stifTness of the system occur. During 
iteration the inelastic strength demand was acccpted as correct if the computed ductility demand was within 
1 per cent of the target ductility. Computed mean and standard deviation of inclastic strength demands can 
be found in Reference 24. 

PROBABILITY DISTRIBUTION OF INELASTIC SPECTRAL ORDINATFS 

Consideration of the uncertainty of the response of structures subjected to earthquake ground motions 
'through a probabilistic approach requires the knowledge of the probability distribution of response 
parameters. Severa! investigations ha ve been devoted lo develop approximate methods for determining this 
probability distribution. Shinozuka and Yang 7 showed that for a nárrow-band process. the distrihution of 
ordinales of linear systems can be approximated by the Weibull distribution. Vanmarcke" dcvcl0ped an 
approximate expression of the probability distribution in terms of the ·first three mom~nts of the power 



Table l. Selected ground motions recorded at rack sites 
o .... .... 

Epictr. PGA 
Station name Local site condition Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g) 

San Francisco Golden Gate Park Siliceous sandstone San Francisco 22 March 1957 5·3 (Md 11 
N lOE 0·08 
S80E 0·11 

Parkfield Cholame Shandon No. 2 Rack Parkfiled 27 June 1966 5·6 (Me) 7 N65E 0·48 

Castaic Old Ridge Road Sandstone San Fernando 9 February 1971 6·5 (Me) 29 
N21E 0·32 
N69W 0·27 

Llolleo Sandstone and volcanic rack Central Chile 3 March 1985 7·8 IMs) 45 
N lOE 0·67 
S80E 0·43 

Valparaiso Volcanic rack Central Chile 3 March 1985 7·8 (M5 ) 84 
N70E 0·18 
S20E 0·16 

La Union Metavolcanic rack Michoacan 19 Sept. 1985 8·1 (M5 ) 84 
NOOE 0·17 
N90E 0·15 

La Villita Gabbro rack M ichoacan 19 Sept. 1985 8·1 (M,) 44 NOOE 0·13 
N90E 0·12 

Zihuatanejo Tunalite rack Michoacan 19 Sept. 1985 8·1 IMs) 135 
N90W 0·10 m 
SOOE 0·16 3::: 

' 270 0·53 "' Natl. Geogr. lnstitute Balsamo formation San Salvador 10 October 1986 5-4 (Ms) 5·7 180 0·39 > z 
lnst. Urban Construction Fluviate pumice rack San Salvador 10 October 1986 5·4 (Ms) 5·3 

90 0·38 o 
180 0·67 > 

Geotech. Invest. Center Fluviate púmice rack San Salvador 1 O October 1986 5-4 (M,) 4·3 180 0·42 
90 0·68 

Mt Wilson Caltech Seismic Station Quartz diorite Whittier-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 7·1 (Ms) 7 
90 0·47 

360 0·62 

Santa Cruz UCSC Limestone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IMs) 16 
90 0·41 

360 0·43 

San Francisco Cliff House F,ranc1scan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (Ms) 99 
90 0·11 
o 0·07 

San Francisco Pacific Heights Franciscan sandstone · Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IMs) 97 
360 0·05 
270 0·06 

San Francisco Presidio Serpentine Loma Pneta 17 October 1989 7·1 (Ms) 98 
90 0·20 
o 0·10 

San Francisco Rincon Hill Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 IMsl 95 
90 0·09 

360 O·OR 

Yerba Buena lsland Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (Msl 95 
90 1Hl6 

360 O·I)J 



Table Il. Selected ground motions recorded at alluvium sites 

Epictr. PGA 
Station name Local site condition Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g) 

El Centro Irngation District Alluvium Imperial Valley 18 May 1940 6·31Md 8 
S90W 0·21 
SOOE 0·34 

Taft Lincolon School Tunnel Alluvium Kern County 21 July 1952 7.7 (M 5 ) 56 
N21E 0·15 
S69E 0·17 

Figueroa 445 Figueroa St. Alluvium San Fernando 9 February 1971 6·5iMd 41 
N52E 0·15 
S38W 0·12 ... 

"' N90E 0·21 o 
Hollywood Free field Alluv!Um San Fernando 9 February 1971 6·5 (Me) 35 "' soow 0·17 > 

N46W 0·14 "' Ave. Stars 1901 Ave. of the Stars Silt and sand layers San Fernando 9 February 1971 ó·SiMcl 38 r 
S44W 0·15 ¡¡; 

Sendai city Kokutetsu Bldg. Alluvium Miyagi-Ken-Oki 12 June 1978 110 
N90W 0-44 ::l 

7.4 IM 5 ) NOOE 0·24 n 
(/] 

Meloland lnterstate 8 Overpass Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 (Me) 21 360 0·31 ::¡ 
270 0·30 m o 

Bonds comer Highways 98 & 115 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6(Mc) 3 
S40E 0·58 m 
S50W 0·77 ... 

m 
S40E 0·52 z 

James Road El Centro Arraqy # 5 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6 !Me) 22 o 
S50W 037 m 
S40E 0·33 z 

Imperial V. College El Centro Array # 7 Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 6·6(Mc) 21 -i 
S50W 0·45 z 
N 50 E 0·29 o 

El Almendral Compacted fill Central Chile 3 March 1985 7.8 (M5 ) 84 
S40E 0·16 "!-

r 

Viña del mar Alluvial sand Central Chile 3 March 1985 7.8 (M5 ) 88 
N70W 0·23 z 
S20W 0·36 m 

> 
SOOE 0·26 "' Zacatula Alluvium Michoacán 19 September 1985 8.1 IMsl 49 

N90W 0·18 
(/] ... 

270 0·40 m 
Alhambra Freemont School Alluvnjm Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 7 n 

180 0·30 -i 

"' 90 0·16 > 
Altadena Eaton Caynon Park Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1(McJ 13 360 lJ 31 

Burbank Cal. Fed. Savings Bldg. Alluvium Whlttier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Me) 26 
130 0·22 
40 0·17 

Downey County Maint. Bldg. Deep alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·11Md 17 - 270 0·16 
180 0·20 

lnglewood Umon Oil Yard Terrace deposits Whittier-Narrows 1 October 1987 6·11Md 25 
90 0-23 

360 0·27 

Los Angeles !16th St. School Terrace deposits Wh!tt!er-Narrows 1 October 1987 6·1 IM,.J 22 360 0-40 
270 0·29 

o 
'-' 
V. 



Table 11. (Cimtd.) 

Epictr. PGA 
Station name Lncal site condition Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g) 

Los Angeles Baldwin Hills Alluvium over shale Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Mc) 27 
90 0·17 

360 0·15 

Los Angeles Hollywood Storage FF Alluvium Whit!ler-Narrows 1 October 1987 6·1 (McJ 25 
90 0·12 

360 0.2! 

Los .·\ngeles Obregon Park Alluv1um Whittier-Narrows 1 October 1987 6·! iMcJ !O 
360 0-44 
270 0-45 

Long Beach Rancho Los Cerntos Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 6·1 (Mc) 27 
90 0·25 

360 0.!5 
360 0·20 "' San Marino Southwestern Academy Alluv\Um Whittier-Narrows ! October 1987 6·! (McJ 8 270 0.!5 ~ 

90 0·63 "' Tarzana Cedar Hill Nursery Alluvium Whittier-Narrows ! October !987 6·1 (Mc) 44 > 
360 0.46 z 

o 
Whlltier 72! 5 Bnght Tower Alluvium Whittier-Narrows ! October ! 987 6·! (Mc) !O 

90 0·63 > 
360 0.43 

Alba 900 S. Fremont Alluvium Whittier-Narrows ! October 1987 6·! (Me! 8 
90 . 0·29 

360 0.25 

Capllola Fire Station AllumJm Loma Prieta ! 7 October ! 987 7·1 (M5 ) 9 
90 0·39 

360 . 0.46 

Holli<ter South & Pine Allu\ ium Loma Prieta 17 October ! 989 7·! (M5 ) 48 
90 0·!7 

360 0.36 

Oakland 2-Storey Ollice Bldg. Allu.Ju:n Loma Prieta 17 October ! 989 7·1 (M5 ) 92 
290 0·24 
200 0.19 

Stanford Parking Garage Alluvlllm Loma Pneta 17 October ! 989 7·! (Ms) 5! 
360 0·26 
90 0.22 

··' 



Table 111. Selected ground motlons recorded at soft sites 

Epictr. PGA 
Station riame Local s1te conditlon Earthquake date Magn. dist. (km) Comp. (g) "O 

"' o 
EW 0·17 "' Bucharest Building Research lnst. Soft Romama 4 March 1977 7·1iM 5 ) 174 > 
SN 0.20 !:: 

N90W 0·17 S: 
SCT Sria. de Comunic. y Transport Soft clay M ichoacán 19 September 1985 8·1 (M 5 ) 385 "' SOOE 0·10 ..; 

99·53 0·10 ?i 
Ct?ntral de abastos Frigorifico Soft day Michoacán 19 September 1985 8.1 (Ms) 389 "' 77-52 0·08 :::¡ 

76·56 0·08 rn 
Central de abastos Oficina Soft clay M ichoacán 19 September 1985 8·1 (M5 ) 389 o 67·95 0·07 rn 

N90W 0·06 "O 
C.>lonia Roma Soft clay Acapulco 25 April 1989 6·9 (M 5 ) 320 rn 

SOOE 0·05 z 
350 0·21 

o 
Emeryville Free Field South ' Loma Prieta 17 October 1989 97 rn Bay mud 7·1 IM5 ) 260 0·26 z 

..; 

Emeryville Free Field North Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 ITyls) 97 350 0·20 z 
260 0·22 o 
305 0·27 

z 
Oakland Outer Harbor Wharf Bay mud Loma Prieta 1 7 October 1989 7·1 (M5 ) 95 i-

125 0·29 z 
90 0·16 rn 

Treasure island Naval Base Fill Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M5 ) 98 > 
360 0·10 "' 90 0·33 "' San Francisco lnternational Airport Bay mud Loma Prieta 11 October 1989 7·1 (M5 ) 79 "O 
360 0·23 rn 

() 

980 0·13 ..; 
San Francisco 18-Storey Commercial Bldg. Fill over bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M 5 ) 95 "' 350 0·16 > 

FPster City Redwood Shores Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7·1 (M5 ) 63 
90 0·28 
o 0·26 
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speclral density functions assuming the earthquake ground motion lo be a siationary Gaussian zero mP'>n 
process. Based on the results presented by Davenport.6 Der Kiureghian• devcloped semi-empirical ex 
sions for the reduced rate of crossings and for peak factors that are consisten! with the probahiiity 
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 III extreme-value probability distribution (the Weibull distribution). Furthermore. they showed that if 
the input excitation is assumed stationary. the probability distribution reduces lo Rayleigh's distrihution. 

Before studying the probability distribution of inelastic structural ordinales. for each ground motion 
inelastic strength demands were normalized by the maximum base shear produced in a rigid system. This 
normalization procedure is equivalen! lo normalizing the ground motions lo a peak ground acceleration 
equal lo 1 g.ln the long-period range this normalization will typically resull in an increase in dispersion with 
increasing period of vibration. 22 However, inelastic strength demands in this period range are generally 
much smaller !han those in the short- and medium-period ranges. An illustrated in Figure l. the resulting 
normalized inelastic strength demand. t¡, is a random variable whose probahility distrihution is unknown. 
This normalized inelastic strength demand is given by 

R 
11 = y 

m max l.x.l 
C,g 

max l.x.l 
(4) 

where g is the acceleration due to gravity and C, is the seismic coefficicnt dcfined as the ratio of the lateral 
strength of the system to its wcight. 

In this study attempts were made lo fit the prohability distribution computcd from thc statistical data to 
the following five theoretical probability density functions (PDF): 

Normal: 

'Lognormal: 

Gumbel type 1: 

. [ 1 (1'- <P)' J f{1¡) = [2rra2]- 112 exp - 2 ~."~ 

[ 
1 (Ln1¡- <P)'] ((1¡) = [2rra211'r "' exp - 2 " 

((1¡) = ~exp {- ~(1¡- <f¡)- exr[ ~ ~(1¡- </!)]} 

Probabllily denslty 
lunction of ll 

L-----------------------T 

(5) 

(fi) 

(7) 

.• 

F1gure l. Normalized inclastic strength demand spectrum c;howing the unccrtainty in the prcdicllon of mclastic strength demands in 
future earthquakes 

:l :.. 
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Weibull: 

f(~) = rx{lt¡"- 1 exp (- {lt¡') . (8) 

Gamma: 

!( ) - _!!_ •- 1 exp (- {lt¡) . ~ - r(.5) '1 . (9) 

where rx, {3, .5, q, and a are probability distribution parameters and r( ) is the gamma function. which is 
defined as, 

f(y) = L" z'- 1 exp (- z) dz ( 1 O) 

Two methods are available to determine whether the assumption of the data being distributed according 
to a certain theoretical PDF is reasonable: (mainly) goodness-of-fit (GOF) plots of probability paper and 
analytic distributional tests. In the first method the sorted data is plotted against the quantiles corresponding 
to different probability distriliutions. In the second method an analytic parameter is computed. which 
pro vides a basis to accept or reject the hypothesis of a certain theoretical prohability distribution according 
lo a certain 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 distributions) the 
quantiles were computed by numerical integration of the PDF togethcr with a re{iula fa/si root-finding 
method. For each probability distribution and each soil group 300 GOF plots were computcd (cmrespond­
ing to each level of inelastic deformation and each period or cach -T/T, -ratio). 

Examples of GOF plots corresponding toa particular period and a particular level of inelastic deforma­
tion for ground motions recorded on alluvium are shown in Figure 2. For all three site conditions, scatter of 
the data was observed to increase with increasing periods (with increasing T/T, ratios in the case of soft soils). 

. ' 

1] 1] 
t .4 1.4 

1.2 (a) • 1.2 (b) 

1 .o • 1.0 -· ... 
/ _,.. ·# 
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/ 
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/ 0.6 0.6 

0.4 / ¡.t=4 .().4 / ¡.t=4 .. T = 0.40 - Te 0.40 
0.2 0.2 

-3 -2 -1 o 1 2 3 o 2 4 6 8 10 12 
STANDARD NORMAL GAMMA DISTRIBUTION 

Lnl] 11 
0.5 1.4 

0.0 (e) /' 
1.2 (d) 

0.5 
1.0 -· / 

,.../ 0.8 

/ 1 .o 
0.6 .. 

1.5 
11=4 0.4 / ¡.t=4 

T = 0.40 
.. T = 0.40 

2.0· 0.2 
-3 -2 -1 o 2 3 o 2 4 6 8 10 

STANDARD NORMAL GUMBEL I DISTRIBUTION 

Figure 2. Goodnes<;;~(lf-ftt plot" for "Yslems with T = 0·4 and 11 = 4 when suhjcctcd to ground motion'\ rccordcd on allu\'ium using the 
following prohahihty distributions: (a) normal: (h) gamma: (e) log-nornlal: (dt Gumhel type 1 
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In addition to the GOF plots, ihe analytical test method was used lo test each prcbability distribution. The 
Wtest was used for all probability distributions except for the gamma distrihution. in which a chi-square 
was employed. F or description of these tests the reader is referred to Reference 25. 

If the choice of a certain model is found lo be reasonable, the parameters of the distribution can be 
computed to obtain estimates of the cumulative probability distribution function (CDF) that bcst fits the 
data. Examples of computed CDFs are shown in Figure 3. These CDFs correspond lo systems with a period 
of 0·3 s undergoing a displacement ductility ratio of four when subjected lo ground motions recorded on 
alluvium sites. In this case it can be seen that the normal and Rayleigh (a special case of the Weibull 
distribution with o: = 2) give 1 he poorest fit of 1 he data. 

For alllevels of inelastic deformation, the fit ofthe computed CDF to that of !he data was better in the low 
period range than in the high period range. In general, the best fit lo the data was provided by the gamma 
distribution, followed by the Gumbel type I distribution and the Weibull distrihution. One disadvantage of 
using the Weibull distribution is that the estimation of the parameters o: and {1 requires the solution of two 
non-linear equations when using the maximum-likelihood technique. For the normal, lognormal and 
Gumbel distributions, a better fit was obtained by using linear regression amilyses on the GOF plot data 
than when using the matching moment technique. In the case of the gamma distribution thc !alter technique 
yielded an adequate fit. 

PROBABILISTIC NON-LINEAR SPECTRUM 

If the probability distribution of inelastic strength demands is known, lhe compulalion of a prohahilislic 
non-linear speclrum is reduced to finding (for each period T,) the normalized slrength (lhat necds lo he 
supplied lo the slruclure) required lo avoid wilh a predelcrmined probabilily of non-exceedance of a duclilil y 
demand larger than the largel duclilily dcmand, l'j· 

If the displacement duclility demand is considered as a random variable, lhen for a syslem with a gi'-·· 
normalized strength, 17;, the probabilily of having a duclility demand lcss lhan or cqual lo a cerlain 
predelermined ductility ¡tj is given by, 

f,(pj) = P(¡t.,;; l'j) = f'.fi(¡t)dp ( 11) 

where .fi(¡t) and F,(¡t), respeclively, are the PDF and CDF of ¡t corresponding lo a ccrtain slrcnglh capabty, 
t¡,. Sincc lhe slrenglhs required lo limil lhc duclilily demand to diiTercnl targel duclililics have heen 
compulcd, for dcsign purposes cqualion ( 11) can be rewrittcn as 

F(r¡) 
1.0 .---------,::;?~--, 

0.8 

0.6 -Normal 
--···· Lognormal 

0.4 ·--Gamma 
i • Data 

( 

0.2 { 4 ,... J.!= 
~-· T = 0.30 o. o t..-oL.<c..__~~~__:._::_::;::::_¡ 

O O 0.4 O 8 1.2 1.6 
NORMALIZED STRENGTH )1 

F(r¡) 
1.0 

0.8 

0.6 

0.4 
' 

' 

l ... -· 

,- -Gumbel I 
······ Royleigh 
--- WArbull 

Data 
0.2 . p = 4 

0.0 1-"'···~· =~~~~-l:..-=-=~0.:::3::...~0 

0.0 0.4 0.8 1 2 1 6 
NORMALIZED STRENGTH 11 

( 12) 

F1gure J. Cumul_ative distribution funct10nc; for systems w1th T =O 3 and ¡t = 4 when suhjcctcd !(l ground mntions rl'rnldcd nn 
alluvium 
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where Ji('l) and Fj(•¡), respectively, are the PDF and. CDF of '1 associated with a target duc.tility l'j· The 
corresponding probability of exceedance of the target ductility Jlj is given by 

P(¡• > Jlj) = P('l > ~;) = 1 - Fj(•¡;) ( 13) 

Thus, as illustrated in Figure 4, for a given target probability of non-exceedance, the normalized inelastic 
strength demand that needs to be supplied to the structure. 11; (in order lo avoid ductility dcmands larger !han 
Jlj) can be computed from the CDF of '1· 

As mentioned in the previous section. _{,(JI), F;(JI). _/j(•¡) and Fj(1¡) are not known. In their study M urakami 
and Penzien 1 

fi assumed F;(¡l) to be a Gumbel type 1 extreme-value probability distribution. while Con te et 
· a/. 17 assumed F;(¡l) lo be a log-normal probability distribution. In this study. !he PNRS wcrc computcd by 

using !he CDF Fj(1¡) calculated from the response of 300 systems subjected to 124 recorded ground motions. 
The advantage of this approach over the one used in the aforementioned studies is that the resulting 
empirical PNRS are based on no assumption regarding !he probability distribution of inelastic spectral 
ordinales. 

For each soil condition. each period of vibration (each T/T, for soft soils) and target ductilities mnging 
from 1 to 6. normalized inelastic strength demands wcre computed for six probabilities of non-exceedance. 
namely. F(1¡;) = 50. 60. 70, 80. 90 and 95 per cent. which correspond lo probabilities of exceedance of ti1c 
target ductility of 50, 40, 30, 20. 10 and 5 per cent respective! y. The resulting 5400 inclastic strength dcmands 
classified according lo soil conditions, probability-of non-exceedance and leve! of inelastic dcfonnation are 
shown in Figures 5-7. 

As shown in these figures, for all levels of probability, the lateral strength capacity required to control 
inelastic deformations is significan ti y affected by the period of vibration of the system and thc target ductility 
ratio. For ductility ratios smaller !han three and for systems subjected lo roe k and alluvium ground motions. 
strength demands typically increase with increasing period up lo a period which líes bctwcen 0·2 and 0·4 s. 
Beyond this period. strength demands decrease with increasing period of vibration. Rcgardlcss of the soil' 
condition, for displacement ductility ratio greater than four, lateral strength demr~nds decrease. witlF ... 
increasing periods. ' 

A comparison of strength dcmands for systems of different soil conditions is shown in Figure R. Tlic figure 
corresponds to lateral strengths required to avoid ductility ratios larger !han 2 with a 20 pcr cent prohability 
of exceedance and to lateral strengths requircd to avoid ductility ratios larger than threc with a .10 pcr ccnt 
prohahility of exceedancc. A predominan! perind of 1·~ s is assumed for thc soft sni1 si te. In hnth cases. for 
periods ofvibration greater than 0·6s, required lr~teral strengths are significantly larger for systcms subiccted 
lo ground motions recorded on soft soil sites than for systems suhjectcd to ground motions rccordcd on 
either rock or alluvium si tes. For certain periods, thc computcd required strcngth for structurcs nn soft soil is 
more than twice that required for structures on rock or alluvium sites. 

F(T]) 

F(f\¡) 

r Targel probablllly level ~--

-- - ---- -- - -- - - -- - '\._ Probablllty distribution 

funclion of 11 

~~~----~------T] 
1'\¡ 

Figure 4. Computation of probabilistic strength demand spectral ordinales using cumul;:ttive dt,.lrihution functions 
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Figure 5. Prohabilic;;tic non-linear. spcctra of normali7ed st.rength demande;; for rock sites (Jl = l. 2. J. 4. 5. 6) 

A comparison of lateral strength demands required to avoid a given maximum tolerable ductility ratio 
for three different probabilitics of occurrence is shown in Figure 9. Strength dcmands shown. in this figure 
were calculated for systems undergoing ductility demands of two and six whcn subiectcd to ground motions 
recorded on alluvium si tes. As shown in this figure, considcration of a smallcr prnhahilitv nf exceedance of 
the target ductility ratio (i.e. a larger value of F(•¡)) produces an approximatel:. pcrind-imkpendent differencc 
in strcngth demand. In general, this difference in lateral strength decreases wilh incrcasing ductility ratio. Thc 
corresponding increase in lateral strength (additional strength relative to thc median), however. incrcascs 
with increasing period. 

Probabilistic non-linear response spectra computcd in this investigation provide a more rational estima­
tion of design forces !han !he one offcred by dctcrministic response spectra, since they allow the designer to 
estímate the required lateral strength capacity corresponding to targct probahilitics of non-exceedancc, 
which may be diffcrent for diiTercnt le veis of inclastic deformations or for di ITeren! le veis of maximum ground 
accelcration. An illustrative example on the use of the PNRS is presentcd in thc Appcndix. 

Inelastic strength demands shown in Figures 5-7 are bascd on response of SDOF systems undcrg, .... g 
various levels of maximum inelastic dcformation when suhjccted to a relativcly large numhcr 'of recorded 
earthquake ground motions. Thc cxtrapolation of thcse rcsults to MDOF. structurcs rcquircs thc k nowlcdgc 
ofthe rclationship hetwcen local (storey) ductility demands and the global (structurc) ductility dcmand. This 

? • ' . 
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rclationship, which varíes with the leve! ofimposed lateral deformation. is a function ofh<'th.lhe dislrihution 
of inelastic deformalions within the structure and the ground molion. For many typcs of struclures. an 
approximation of· this relationship can be obtained through non-linear stalic analyses.n>o Anothcr 
approximale procedure to extend the results of SDOF systems to the dcsign of MDOF slructures has 
recently been proposed by Nassar and Krawinklcr2

-' 

SUMMARY ANO CONCLUSIONS 

Uncertaintics ~n the response of non-linear systcms whcn subjected lo carthquakc ground motions were 
studied by computing the lateral strength capacity of SDOF systems requircd to control inclastic dcforma­
ions below predetermined displacement ductility ratios. A total of 37 200 Ínclastic strength demands were .. 

computed corresponding to six le veis of inelastic deformation and 50 pcriods (or TfT, ratios) whcn subjected 
to 124 ground motions. 

Attempts were made lo fit thc probahility distrihution ofnormalized inclastic slrcngth dcmand' computcd 
from the statistical data lo five theoretical probability distributions. For al! lev~ls of inclastic dcformation, 
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Figure 8. Effect of soil cond1tions on the lateral o;trength capacity re_quired lo control ttle m<t~imum mela.stic dcformation 

lhe lit of !he cumulative distribution function was better in the low period range than in the high pr · ·<J 
range. In general, the best lit was provided by the gamma distribution followed by the Gumbel type J 
Weibull distributions. 

Using empirical cumulative distribution functions site-dependent probabilistic non-linear spe-ctra were 
computed for six probabilities of exceedance of different levels of inelastic dcformation. The lateral strcngth 
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Figure 9. Effect or the probability of exceedance on the lateral strength capacity required to"controlthe ma,;imum incla~tic dcfor01ation 

required to control ductility demands is significantly affected by: ( 1) the maximum tolera hle ductility 
demand. (2) probability of exceedance of the tolerable demand. (3) local si te conditions and (4) the period of 
vibration of the system. In the case of soft soils, the required lateral strengths are al so strongly dependen! on 
the predominan! period of the ground motion. 

In contras! to the dcterministic spectra. the spectra presented herein allow the estimation of the lateral 
strength that needs to be supplied to the structure which is associated with different probahilities of 
exceedance of predetermincd-levels of inelastic deformations. Thus, these PNRS cxplicitly account for the 
uncertainty in the response of non-linear systems when subjected to earthquake ground motions. Further­
more. they provide a clear insight into the variability aspects of the response of no11-linear systems dueto the 
inherent uncertainties in the intensity and characteristics of the earthquake excitation. 
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APPENDIX 

This example illustrates the estimation of the inelastic strength demand of a SDOI" system toan earthquake 
ground mo)ion·with a specified maximum ground acceleration. 

lt is assumed that the structure has a pcriod of vibration of O·R s, 5 per cent d'"''ring and is located on 
alluvium. The site is likcly to expcrience a maximum ground acceleration ofO·IO ¡: during minor earthquakes 
and a maximum ground acccleration of 0·6 g during severe earthquakcs. lt is required to: 

(a) Estima te thc lateral strcngth rcquired to maintain the systcm clastic (i.e. ¡t = 1) during m111or 
earthquakes with a confidcnce leve! (prohahility of non-exccedance) of 90 per cent. 

(b) Estimate the lateral strength capacity associated with a 20 per cent rrohahility of exceedance of 
a displacement ductility demand of three during severe earthquakes. 

For alluvium sites the normalized inclastic strength demands can· be obtained from Figure 6. To estima te 
the strength requircd in (a) the spectra corresponding to F(17) = 0·9 is used together with a 11 = 1 anda period 
of 0·8 s. to find a normalized strcngth dcmand '7 = 2·35. The corresponding lateral strength is 0btained from 
equation (4) 

R, = 11117 max l\.1 = m2·35(0 10¡:) = m0·24g 

where 111 is the mass of the system. - ,. .. -
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To estimate the strength required in (b) the spectra corresponding to F(•¡) = O·R (probability ofexccedance 
of 20 per cent) is used together with ¡.t = 3 and a period of 0·8s. From Figure 6 we get •1 = 0·68. -
corresponding lateral strength is given by 

R, = m11 max l.x.l =m 0·68(0·60g) = m0·4lg 

Thus, the strength required in (b) controls the design of the structure. 
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DISEf!O SISNICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO PARA EDIFICIOS 

OSCAR DE BUEN LOPEZ DE HEREDIA • 

INTRODUCCION 

El objetivo que se ·persigue al construir una estructura es 
satisfacer una necesidad, que puede ser salvar una barranca para unir 
dos poblaciones que se encuentran a uno y otro lado de ella, detener el 
agua de un río para formar un embalse que permita utilizarla para 
generar energía electríca, o crear un espaci_o en el que se desarrollen 
actividades que no podrían llevarse. a cabo a la intemperie. En el. 
pricer caso se construye un puente, en el segundo la cortina de una 
presa y en el tercero un edificio. 

En un edificio urbano, 
crearse espacios en los que se 
de seguridad y confort. 

para oficinas o departamentos, 'deben 
viva o trabaje en condiciones adecuadas 

Uno de los fenómenos más caracter5.sticos de nuestra época es el. 
gran crecimiento de las ciudades, ocasionado en parte por el aumento 
general de población y en parte por la emigración continua del campo 
hacia ellas; a su . vez, la necesidad de proporcionar alojamiento y lugar 
de trabajo a un número cada vez mayor de personas dentro de un área 
red~cida, ha sido la razón principal de que en las Últimas décadas se 
hayan construido "muchos edilicios, algunos de gran altura, y de que esta 
tendencia subsista en la actualidad. 

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

Pero, una vez construido, el edificio constituye un obstáculo para 
el libre flujo de las corrientes de aire, lo que ·da lugar a que 
aparezcan presiones y succiones en sus fachadas; además, en buena parte 
de nuestro planeta, y potencialmente en todo ·él, la corteza terrestre 
experimenta de vez en cuando mov1m1entos que se transmiten a lDs 
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 princ1p>o que el objeto de un ·edificio es crear 
espacios en los que se viva y se trabaje en condiciones adecuadas de 
seguridad y confort; para ello, la estructura debe tener resistencia 
suficiente para soportar "la combinación de solicitaciones ocasionada por 
las cargas verticales y el viento o sismo y, además, ser de rigidez 
~t}~fiJ~cj~_p_a.!Ji __ q_~¿e_-_~Y..~ ..... P~[9!09f~l}!]~~.!-P~Jg esas solicitaciones, no sean 

* Profesor er:~rito de la Facultad de Ingeniería, U.N.A.H. Ingeniero -
consultor en estructuras. 
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excesivas, con lo 
reducen a un mínimo 
instalaciones. 

que 
los 
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se evita· el pánico entre los ocupantes y se 
daños en' los elementos no estructurales y en las 

Las cargas verticales, muertas y vivas, se pueden evaluar con 
precisión aceptable, y se sabe bastante sobre el comportamiento de 
elementos estructurales y estructuras completas sometidos a cargas de 
ese tipo. En cambio, es imposible predecir la intensidad de los 
temblores que deberá resistir un edificio, ·y hay todavía bastantes 
lagunas en nuestro conocimiento sobre el comportamiento de las 
estruct'uras sometidas a solicitaciones sísmicas. Nos encontramos, pues, 
ante un problema que aparentemente no tiene solución, que caracteriza 
al diseño sísmico:. diseñar y construir estructuras que resistan 
solicitaciones desconocidas mediante mecanismos que no se ·entiende~ 

todavía demasiado bien; Y• para complicar más aún el problema, teniendo 
en cuenta, como en todas las obras de :ingeniería, consideraciones 
econÓmicas de importancia fundamental. 

Muchos edificas construidos hasta ahora han estado sometidos a 
temblores de tierra intensos; 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. 

Los métodos modernos de diseño sísmico provienen en gran parte 
del estudio del comportamiento, satisfactorio o no, de edificios que han 
experimentado movimientos telÚricos importantes, y 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. 

La solución ideal, desde un punto de. vista económico, consiste 
en escoger sistemas estructurales que se diseñen para soportar las 
cargas verticales, y que sean capaces de resistir la combinación de 
éstas y las solicitaciones sísmicas sin que el aumento de esfuerzos (o 
la disminución de factores de carga respecto a la falla) exceda el 
incremento permitido en 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. 

Los edificios de pocos pisos, con muros de carga, suelen 
satisfacer automat~camente las dos condiciones anteriores de resistencia 
y rigidez; al aumentar el número de niveles y requerirse una estructura 
el problema se vuelve más difÍcil, y para evitar incrementos excesivos 
en costo y en el tamaño de los el~mentos estructurales deben utilizarse 
sistemas estructurales adecuados; si el número de pisos no es muy 
grande, los marcos rígidos constituyen una buena solución. mientras que 
para alturas mayores suelen obtenerse buenos resultados combinando los 
marcos con contraventeos ·o muros de rigidez, y en edificios muy al tos 
conviene recurrir a sistemas estructurales especiales. 
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Una estructura puede diseñarse de manera que tenga resistencia 
y rigidez suficiente para que su respuesta ante la combinación de cargas 
verticales y sísmicas sea predominantemente elástica, pero al hacerlo 
se obtienen soluciones mucho más costosas que las empleadas 
tradicionalmente en edificios construidos en zonas sísmicas que han 
tenido, en 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 las 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 la 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 elementos no estructurales, y temblores muy intensos sin 
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 duran.te 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 para 
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 gTandes, 
de manera que ·aunque no se presente el colapso de la . estructura los 
daños que sufra pueden ser tales que nq puedan repararse econÓmicamente, 
y la construcción se pierda por completo. 

La filosofía mencionada sigue siendo la base de .. los códigos 
modernos de diseño sísmico; sin embargo, a raíz de los Últimos temblores 
intensos, sobre todo los de la Ciudad de Néxico 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 segurafnente se justifica aumentar 
la inversión inicial para disminuir 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 \'a a construir en una zona sísmica son: 

3 - -



- 4 -

Resistencia. El edificio ha de tener una seguridad adecuada, 
contra el colapso durante temblores intensos. Para ello, debe diseñarse 
para que soporte solicitaciones sísmicas ·relativamente altas, 
compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez. Es necesaria para evitar daños en muros, canceles, 
·instalaciones y otros elementos no estructurales, durante temblores 
frecuentes de poca intensidad,. y para impedir falla~ por inestabilidad, 
debida a amplificaciÓn excesiva de los momentos por interacción carga 
vertical - 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:1eden 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 icportantes. Además, como no se conocen las características 
(intensidad, duración, contenido de frecuencias, etc.) del temblor más 
desfavorable a que quedará sometida la construcción, no puede suprimirse 
la ductilidad, al menos en zonas críticas de la estructura, sin correr 
el riesgo de que el comportamiento real esté muy por debajo del 
previsto. 

En las Últimas décadas se ha dado una importancia excesiva a la 
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 Úl ti mamen te 
en distintas partes del planeta se ha comprobado! de manera sistemática, 
el superior comportamiento de las estructuras rígidas y resistentes, 
especialmente si se les proporciona ductilidad adecuada en las zonas 
donde pueden concentrarse las deformaciones inelásticas. 

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

"Como ~ imposible predecir con precisión las características de 
los_móvimientos 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, c!isipacián de energía, o 
falla, ha de lograrse una secuencia deseable en el deterioro, y en la 
destrucción eventual, de la compleja cadena de resistencia de la 
estructura, lo que implica una jerarquizacián adecuada de sus modos. de 
!~!!~~-3~:--~~~~-e~~~~-~~ª:~:~~-=!_!_~-~~~oce la resistencia de cada uno 

• La incertidumbre es el aspecto que caracteriza todo el diseño sísmico: 
debe diseñarse para solicitaciones desconocidas, sin conocer tampoco 
el mecanismo de respuesta de los elementos y sistemas estructurales -
·sometidos a ellos. Aunque se sabe bastante más acerca de este segundo 
punto que del primero, todavía existen lagunas muy importantes en --
nuestro conocimiento. 
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de Jos eslabones que forman esa cadena, es decir, de cada uno de los 
elementos que componen la estructura. 

A pesar de la naturaleza probabilística del fenómeno, la mejor 
manera de obtener una estructura que se comporte con éxito ante 
temblores de intensidad media, y no llegue al colapso durante terremotos 
catastrÓficos consiste, dados los conocimientos actuales, en distribuir 
determinísticamente sus propiedades de resistencia y ductilidad para 
obtener el modo de falla más conveniente. Esta filosofía puede 
incorporarse en un proceso de diseño basado en la resistencia Última de 
la estructura, durante 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 C<Jsi toda, su resistencia ·durante los ciclos de carga y deformación 
producidos por el temblor.". 

La obra citada. se publicÓ en 1975: sin embargo, los aspectos 
señalados siguen en vigor, por completo, hoy en día, y se pusieron de 
manifiesto durante los terremotos de septiembre de 1985. Ha de tenerse 
en cuenta, además, que las construcciones reales son muy complejas, 
mucho más que los modelos que se emplean para analizarlas y diseñarlas, 
por lo que para lograr el comportamiento deseable mencionado deben 
satisfacerse requisitos adicionales de simetría, uniformidad a lo largo 
de la altura, trabajo de conjunto. etc, 

NETODOS PARA EL ANALISIS 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 B una cierta fracción, 
especificada en los códigos de diseño, del peso de la construcción: en 
general, las fuerzas laterales se distribuyen en la altura del edificio 
siguiendo una ley de variación triangular, con el vértice en la base de 
la construcción. 

Un segundo -procedimiento consiste en modelar el edificio como un 
sistema de masas concentradas en los pisos, conectadas entre sí. por 
resortes cuya rigidez lateral 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 diseño 
sísmico especificados en los reglamentos. Este enfoque dinámico es más 
apropiado que el estático, sobre todo para edificios irregulares, pero 
'sigue teniendo muchas imprecisiones, que provienen en buena parte de la 
suposición de que el comportamiento del edificio es exclusivamente 
,elástico. 

Por este motivo, las construcciones importantes se analizan a 
veces teniendo en Cuenta, al modelarlas, el comportamiento inelástico 
de la estructura. y sometiendo el modelo a temblores de características 
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adecuadas; 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 
sísmico con que se cuenta en la actualidad, dada su precisión conceptual 
intrínseca; 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 construccio~es durante un movimiento de 
tierra importante, por lo que debe reconocerse que los sismos intensos 
harán que los elementos críticos de las estructuras se comporten 
inelásticamente; es, pues, esencial que el diseño y la construcción se 
lleven a cabo de manera que se garantice el comportamiento dúctil de 
miembros y conexiones sujetos a ciclos severos de inversión de cargas, 
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 l'a pérdida de esas propiedades • 

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

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ Y RESISTENCIA LATERALES. 

A pesar de que le razón de ser de le estructure de un edificio 
proviene de la necesidad de soportar cargas verticales, la elección ,del 
sistema estructural queda determinada, casi siempre, por le manera en 
que han de resistirse les 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 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 
estructurales de los edificios excepto, quizá, en los que no tienen más 
de dos o tres niveles. 

Les estructuras deben ser estables b'ajo 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· ca·rgas 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 
conjunta de vigas y columnas· de la fig. la. es claramente inestable, 
pues no resiste fuerzas horizontales ni tiene ningún mecanismo que haga 
que recupere su forma inicial. 

En la fig. l.d se ilustran los pocos mecanismos que pueden 
utilizarse para obtener sistemas estructurales estables, capaces de 
resistir las efectos producidos por fuerzas horizontal es. El primero 
consiste en añadir una diagonal, con lo que se obtiene una estructura 
contraventeada. En el segunda la estabilidad lateral se logra por media 
de muros de cortante*, de mampostería de tabique o de concreta 
reforzado, que. son elementos planas verticales de gran rigidez .Y 
resistencia. Por Último, las miembros que forman la estructura pueden 
unirse entre sí por media de conexiones rígidas, que impiden las grandes 
rotaciones asociadas con el colapsa: la estabilidad lateral se consigue 
con el uso de marcos rÍgidos. 

Para asegurar la éstabilidad, en todas las direcciones, de un 
edificio, puede utilizarse uno solo de los sistemas mencionados, o una 
combinación de varios de ellas. 

MARCOS RIGIDOS. 

Los marcos rígidos tridimensionales, formados por.un conjunta de 
vigas y columnas. constituyen un sistema estructural eficiente para 
edificios de altura pequeña o media, hasta unos 10 ó 12 pisos. En 
edificios destinados a habitación no suele justificarse su empleo como 
únicos elementos resistentes, pues por requisitos de funcionamiento se 
cuenta con gr~n número de muros, que separan unas habitaciones de otras, 
colocados en las mismas posiciones en todas 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 .rÍgidos como Único sistema estructural, pues 
proporcionan la máxima libertad en la planeación y operación de los 
edificios. 

Los marcos rígidos constituyen una solución adecuada en edificios 
de poca o mediana altura que se van a construir en zonas sísmicas 
porque, además de proporcionar la resistencia necesaria ante cargas 
verticales y horizontales de una manera económica, permiten obtener 
estructuras de ductilidad elevada, capaces de incursionar en el 
intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, disipando 
una parte importante de la energía que les transmite el terreno sin 
sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pe·queña cuantía 
y fácil reparación. 

Los marcos rígidos bien ·diseñados. detallados y construidas, 
úenen un comportamiento dúctil estable bajo cargas cíclicas que los 

~~~~~-~~~q~i~~-f~~~~-q~~-~~~~~~~~~-~~~~~~~o, y la mayor parte de los có­
.. 1'ambién llamados •muros de rigidez". 

7 
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digas de construcción los consideran sistemas estructurales 
preferenciales, para los que especifican cargas laterales menores· que 
las correspondientes a otros sistemas. 

Es una práctica aceptada generalmente la de que el 
dimensionamiento de los miembros que componen los marcos rígidos se haga 
de manera que las articulaciones plásticas se formen en las vigas antes 
que en las columnas, con lo que se logra que las deformaciones plásticas 
más importantes se concentren en zonas que pueden aceptarlas con poca, 
0 ninguna, pérdida de resistencia. Esta es la filosofÍa de diseño 
~onocida conio "columnas resistentes - vigas débiles" .• 

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

Los marcos rÍgidos constituyen el esqueleto resistente de un gran 
número de construcciones modernas de muy diversos tipos (Fig. 2). Su 
nombre proviene de que los elementos principales que los 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 adicionales de otros tipos, cargas verticales y horizontales. 
El dimensionamiento úe las conexiones entre vigas y columnas constituye 
uno de los aspectos más importantes del diseño de los marcos rÍgidos. 

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 
familias. y en analizar cada marco como una estructura plana, soportada 
lateralcente por los normales a él, despreciando los momen~os 

' torsionantes en las vigas pero teniendo en cuenta que las columnas están 
sometidas a flexión biaxial, puesto que cada una forma parte al mismo 
tiempo de los dos marcos que se 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 ?nalizar 
las estructuras que se acaban de mencionar como lo que realmente son, 
de tres dimensiones, en la actualidad se siguen analizando, en la mayor 
parte de los casos. como estructuras. planas, y se diseñan teniendo en 
cuenta la flexión biaxial en' las columnas y la continuidad que debe 
proporcionarse en las dos direcciones. La descomposición de los marcos 
tridimensionales real~s en dos familias de marcos planos es posible por 
la pequeña rigidez tor~ional de las vigas. 

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

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

fn 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 econÓI:Jica. 

Elementos aue 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, gen~ralmente horizontales ·o con 
pequeña inclinación, que soportan directamente las cargas verticales 
permanentes, muertas y viVas, que obr.an sobre la estructura; 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 importantes; las fuerzas .normales 
suelen ser despreciables, excepto en las vigas de las cruJlas 
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, 
capaces de soportar las cargas que les transmiten l?s vigas 
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y los tramos 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 rigidez: también contribuyen a darle al marco la rigidez necesaria 

·para evitar problemas de pandeo. de conjunto. Trabajan casi siempre en 
flexocompresión (la compresión axial es una condición poco frecuente), 
y los ·efectos que las fuerzas cortantes ocasionan en ellas suelen ser 
despreciables. En general están sometidas a flexocoinpresión 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 barras: sin embargo, en los Últimos 
años se ha reconocido el importante papel que desempeñan en el 
comportamiento de los .marcos rígidos por lo que en la . actualidad su 
diseño no se limita, como antes, aTde.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 rélativo de los extremos de las columnas (efecto P.ó. ) , a evitar 
el pandeo de conjunto del edificio y a mejorar su rigidez lateral. En 
los marcos de varios pisos se· utilizan muros de rigidez, de tabique o 
de concreco reforzado, y contraventeos compuestos por elementos de acero 
estructural colocados en diagonal, en K, o con alguna otra configuración 
adecuada. 

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

Formas de falla. 
o de conjunto. 

La falla de un marco rÍgido puede ser parcial 

·se .presenta una falla del primer tipo cuando se agota la 
resistencia de alguno o algunos de los elementos que lo forman, viga, 
columna o conexión. La falla de una viga puede ser por inestabilidad 
(pandeo lateral por flexotorsión o pandeo local) o por formación de un 
mecanismo con articulaciones plásticas*, y una coiumna puede fallar 
~a_n:_b_i_~n_-~~~-~~=~~~~~~~~~~-J_p_o_:_q_u_e __ :.':._':ª-~te su resistencia al formarse 

* Aunque menos frecuentes, son también posibles las fallas por cortante, 
y las deformaciones excesivas constituyen en muchas ocasiones el lÍmi­
te de utilidad estructural. 

10 
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una O' más articulaciones pl_ásticas; una conexión falla cuando apa1·ece 
una discontinuidad lineal o angular, producida por fracturas o 
deformaciones locales excesivas, que hace que el comportamiento de los 
elementos que llegan a ella sea diferente del supuesto en el análisis. 

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

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

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

Los marcos simétricos en geometría y carga en los que ésta no 
produce flexión primaria pueden fallar por pandeo, caracterizado por una· 
bifurcación del equilibrio que se presenta cuando las solicitaciones 
alcanzan el valor crítico: cuando no hay elementos exteriores que lo 
impidan el cabezal se desplaza lateralmente, pero si se evita este 
movimiento cambia la forma de pandeo y la carga crítica aumenta 
considerablemente: éste es uno de los papeles principales del 
contraventeo (Fig. ·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 eqvilibrio, mientras que e_g III y IV (Fig. 5 .b) el 
colapso es por inestabilidad, sin que haya pandeo. 

III y IV son ligeramente curvas desde el principio, 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 revis~on 

posterior del conjun.to para asegurarse de que tiene un coeficiente de 
seguridad adecuado con~ra el colapso por pandeo o inestab21idad y de que 
su comportamiento bajo cargas de trabajo es satisfactorio. Si el mar.co 

~-1 ' ' 
! 



- 12 -

tiene rigidez lateral .elevada, propia o proporcionada por contravent~os 
o :;;uros de cortante, el diseño obtenido al considerar los· miembros 
aislados suele ser correcto, pues la Única falla de conjunto posible es 
pvr pandeo sin desplazamientos laterales (se está considerando que éstos 
son tan pequeños que la interacción carga vertical-desplazamiento no 
afecta significativamente la resistencia de la esí:iúctura) 1 ·en cambio, 
si es poco rlgido puede fallar por pandeo bajo cargas predominantemente 
.-erticales, 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~!iliento. 

Curvas carga-desplazamiento. El comportamiento de conjunto de 
los marcos'rígidos que fallan por inestabilidad bajo la acción combinada 
de cargas verticales y horizontales queda representado, lo mismo que el 
de los miembros estructurales aislados, por sus curvas carga-despla­
zamiento, es decir, por la relación entre la intensidad creciente de las 
solicitaciones exteriores y algún desplazamiento resultante signi­
ficativo. 

Las características de la 
propiedades mecánicas del marco y 
en que se aplican. 

curva 
de las 

dependen de la geometrla y 
cargas, incluyendo la manera 

Para que la relación carga-desplazamiento sea Única y a cada 
p:-oblema le corresponda un solo resultado final se requiere que las 
fuerzas exteriores se apliquen lentamente, de manera que su efecto pueda 
conside~arse estático, y que sus intensidades guarden una relación 
constante durante todo ei proceso:· 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 inversión en el signo de éstos, en ningún caso, en el. intervalo 
plástico. 

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

llevan a la obtención de cargas de colapso que son, aparentement·e, 
conservadoras*. 

Una curva como la IV de lá Fig. 5.b, trazada tomando como base 
-los perfiles obtenidos en el diseño preliminar, contiene buena parte de· 
la información necesaria sobre el comportamiento de un marco que falla 
por inestabilidad lateral, pues además de proporcionar su resistencia 
cáxima permite determinar el desplazamiento correspondiente a cualquier 
intensidad de las solicitaciones y da una medida de su capacidad de 
<:_~~'!.X:.<:.i:.<?.f!._ ~"! _!!'_e_r.sj~ ..:_ _}:."!,n_<!,<:,i_ d_a__!;;; _ ~!!!~!!- carga -des pl az.ami en to se puede 

*En estructuras reales· hay ocasiones en las que no se considera que to-
1as las cargas crecen proporcionalmente: en el análisis sísmico de -
edificios se supon~ •• de.acuerdo con la realidad, que las fuerzas hori­
zontales se empiezan a ap]icar cuando ya actúan las cargas verticales 

completas. 
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determinar el factor de seguridad de un marco con respecto al colapso 
y la magnitud de los desplazamientos que experimenta bajo cargas de 
trabajo; si el primero o los segundos no son aceptables deben cambiarse 
sus características, ajustándolas hasta que la curva indique que el 
comportamiento es el deseado. 

Aunque teóricamente conviene conocer la curva PL1 de toda 
estructura que falle por inestabilidad de conjunto bajo cargas 
verticales y horizontales combinadas, su obtención es en general 
complicada, o aún imposible, por lo que en la mayor parte de los 
problemas reales de diseño se recurre a métodos aproximados para . 
determinar la carga de colapso y las deformaciones producidas ·por las 
solicitaciones de trabajo. 

Narcos contraventeados. Los marcos provistos de diagonales de 
contraventeo constituyen una forma eficiente de resistir fuerzas 
laterales. Son mucho más r1gidos y resistentes que los marcos no 
·contraventeados, pero ·ocasionan, con frecuencia, restricciones en la 
operación de los edificios, por lo que suelen usarse los dos sistemas 
combinados. 

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

La gran rigidez y resistencia de los marcos·contraventeados hacen 
que se minimicen los daños, tanto no estructurales como estructurales, 
producidos por los temblores; sin embargo, hay algunos problemas. 
relativos al comportamiento de las diagonales bajo carga c1clica. Sobre 
todo, se han observado comportamientos bastante pobres cuando se emplean 
únicamente miembros en tensi·ón para formar al contraventeo. Por 
ejemplo, cuando se u.san contraventeos en X, una fuerza sísmica intensa 
en una dirección . ocasiona un alargamiento de una de las diagonales 
mientras que la otra, incapaz de trabajar en compresión, simplemente se 
cuelga, sin aceptar fuerza alguna. Cuando, en el siguiente ciclo de 
carga, vuelve a aplicarse la fuerza lateral en la misma dirección, la 
diagonal que·se alargó en el primer ciclo no ofrece ninguna resistencia 
ha1i_ta que se restira, y entonces vuelve a alargarse. Esto dá lugar 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 1 as cargas, lo que hace que .. el sistema 
absorba y disipe una cantidad reducida de la energ1a que recibe durante 
los temblores. Para evitar este comportamiento inadecuado, ·los 
contravientos deben arreglarse y diseñarse de tal manera que cada 
diagonal que trabaje en tensión esté acompañada siempre por otra que 
resista las fuerzas s1.smicas 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 d~ los miembros sometidos a caigas 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 reco:o!:ndaciones tentativas publicadas en octubre de 1985 por el 
Comité de Sismología de la Asociación de Ingenieros Estructurales de 
California se indica que los elementos de contraventeo deben tener una 
esbeltez L/r no mayor que 6040/ j Fy ( 120, para acero A36), y que su 
resistencia en compresión axial debe reducirse multiplicando la 
correspondiente a carga estática por un factor de carga cÍclica, menor 
que la unidad, que vale 1/(l+(KL/r)/2Cc), o ·1/(l+(KL/r)/252.2) para 

·acero A36. (Para este acero, el factor disminuye de 0.93, cuando KL/r 
= 20, a 0.68 para KL/r = 120). Además, se indica que todos los 
elementos que forman parte del contraventeo han de diseñarse tomando 
como base esa resistencia reducida, independientemente de que trabajen 
en tensión o en compresión. 

Narcos con contraventeos excéntricos. En la Fig. 8 se muestran 
cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de contraventeos 
excéntricos. Las fuerzas axiales que aparecen en las 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 trabaja en flexión y cortante. Escogiendo adecuadamente 
su geometría puede lograrse que un marco contraventeado excéntricamente 
tenga una rigidez elástica muy cercana a la de marcos similares 
provistos de contraventeos concéntricos y que, por otro lado, los 
eslabones -activos se deformen inelásticamente durante temblores severos, 
absorbiendo y disipando,, energía de una manera análoga a la de los marcos 
rígidos no contraventeádos. Se obtiene así un sistema estructural que 
posee características favorables de los dos sistemas, y que puede 
satisfacer, en forma eficiente, los dos requisitos· de rigidez y 
ductilidad característicos del diseño sísmico. 

La capacidad de los eslabones activos de disipar grandes 
cantidades de em;rgf a durante sobrecargas extremas es de importancia 
crítica para la ductilidad de conjunto del sistema estructural; se ha 
encontrado, por medio de estudios de laboratorio, que los eslabones que 
fluyen principalmente en cortante son:más eficientes que los que fluyen 
en flexión. 

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

En resumen, los marcos contraventeados excéntricamente son 
.estructuras dúctilés en la~ que· las deformaciones inelásticas se 
confinan a regiones en las q':'e 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 
P.ermanezcan en el . intervalo elástico, y no se pandeen; prácticamente 
toda lt¡ ·actividad· inelástica se concentra, pues, en zonas escogidas, 
diseñadas y detalladas especialmente. El resto de la estructura se 
dim~nsiona para que resista, trabajando elásticamente, las 
solicitaciones que· -aparecen en ella mientr.as los eslabones activos 
fluyen plásticamente. las que se determinan estudiando el mecanismo de 
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col¿pso del marcar posteriormente se revisa su comportamiento bajo 
carsas de trabajo, utilizando métodos elásticos. 

MUROS DE CORTANTE Y MUROS COMBINADOS CON MARCOS RIGIDOS. 

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

Los muros de cortante se utilizaron por primera vez como 
elecentos para .Proporcionar rigidez y resistencia ante fuerzas laterales 
en conjuntos habitacionales construidos en la ciudad de Nueva York en 
los Últimos años de la década de lo~ cuarenta, y tuvieron un impacto 
importante en . los edificios al tos. Los muros, que trabajan 
simultáneamente como elementos para resistir cargas verticales, como 
muros divisorios y como eficientes contraventeos, se han convertido en 
un elemento estructural básico .en edificios de altura media, al grado . 
de aue 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 aruros de· cortante no pueden usarse con libertad cuando las 
barreras que forman crean problemas de funcionamiento¡ cuando ésto 
sucede, como es común en edificios de oficinas, se pueden emplear 
sistemas estructurales constituidos por marcos rígidos o por una 
combinación de éstos y muros de cortante o contraventeos en diagonal.· 

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

Cuando se utilizan muros de cortante y marcos r:l.gidos en un mismo 
edificio, los sistemas de piso "han de diseñarse de manera que actúen 
como diafragmas horizontales, capaces de repartir las fuerzas laterales 
entre los elementos verticales resistentes, en proporción a sus 
rigideces. .Los pisos de concreto .reforzado suelen ser capace~ 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 
muros o contraventeos aislados adicionales •. colocados de manera que no 
.interfieran con las zonas ~n que se necesitan áreas .. libres grandes. 

La capacidad de abs.orción de energía 'de un sistema con muros de 
cortante es menor que la de una estructura compuesta sólo por marcos 
rígidos, lo qu'e ·hace· que las fuerzas sísmicas de diseño sean mayores en 

~.5 
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el primer caso que en el segundo, Sin embargo, esa desventaja se ve 
compensada favorablemente por la mayor rigidez del sistema y porque los 
muros combinados con marcos resisten las solicitaciones horizontales en 
form más económica que los marcos solos,. Ouizá no sea exagerado 
afirmar que en edificios con alturas comprendidas entre 10 Ó 12 y 15 ó 
20 pisos sólo pueden obtenerse ·soluciones económicas empleando muros de 
cortante o contraventeos en combinación ·con marcos rígidos. 
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ESTADO DEL ARTE SOBRE DISPOSITIVOS 
PARA REDUCIR DAÑOS PROVOCADOS 

POR TEMBLORES 

José M. Jura 
Escuela de Ingeniería Civil, Universidad 
Miehoacana de San Nicolás de Hidalgo 

RESUMEN 

Se presenta una descripción de los principales dispositivos usados 
en la actualidad que buscan reducir los daiios provocados por eventos 
sísmicos. Se comenta el uso de sistemas de controles pasivo y activo, 
así como el de cables de presfuerzo para la rigidización de una 
estructura y su aplicabilidad 'en la República Mexicana. 

ABSTRACT 

A dcscription of the main devices used recently in order lo search 
how to reduce damage produced by sismic events are presented. 
The use of passive and active control systcms and prestessed cables 
in a stiff structure and its applicatioli in México is comrncnted. 
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INTRODUCCIÓN 

El intento por reducir los daftos provoc,1dos 
por temblores ha llevado al desarrollo de 
elementos que se incorporan en las estructu­
ms para modificar sus propiedades din:ímicas 
y. en algunos Cflsos. incrementar su capacidfld 
de d.isipación de energía. 

A partir de In última década ha crecido 
considerablemente el número de dispositivos 
fabricados en el mundo Paralelamente. ·tas 
instituciones de inYcstigación han dedicado 
cada ,.e7 m:1yor tiempo al estudio :malítico y 

en las conexiones viga-colnnma de !:1 estmctura 
También se han usado en combinación con 
aisladores de base. Se pueden agrupor. de 
acuerdo con la manera en que disipan energía. 
en los siguientes: 

Dispositivos de mnteri<1lcs 
miento elastoplástico 
Por extrusión 
Por fricción 
Dispositivos de materiales 
miento Yiscocl:lstico· 

con comportn-

con comporta-

. a) Comportamiento elastoplástico 
expcrimcnt:1l de estmcturas con estos sic;;;tcm:1s 
Los disposith·os se han agmpado como función Su comport:1miento idealizado ce;;; scmc);-¡nte al 
de su forma de tr:1b:1jo en disposith·os de mostrado en la fig l. La pendiente de la 7.onn 

- -control pa'sh-:o y diSpositi\ros de Control :1ctivo: incl:ística ·depende de .J;-~s cflmcterísticas .de cad;1_ 
- --------.-·----------------dispositivo-y Ja _disipnción_d~_energíi!_e2 más 

1 

1 

1 
' 

1 
• 

1 

l. DISPOSITIVOS DE gmnde conforme se incrementa el :irco bajo la ___ --
CONTROL PASIVO curva. 

E·dstcn cu:1tro sistemas principales des:lrrolla­
dos en la actu:11idad· 

Disipadores de energía 
;\ isladores de base 
Oscil;-~d0res rcc;;;onantes 
Cahlcs de prcsfncrzo 

Los disipadores de energín modifican la 
rigidci' de la estrnctnr<l y buscan concentrar 
en ellos la m:1yor parte de la disipnción de 
energía P;ua sn funcion;-¡micnto dependen 
fundamentalmente de los despl;uamientos 
rel:1tivos de entrepic;;;o. Los :1isl:ldores de b:1se 
son elementos QHe se colocm1 comúnmente entre 
1:1 cimcnt:1ción y el edificio p:1ra intentr~r aisl:1r 
el movimiento del terreno del de !:1 super­
cstructur:l. Un oscil:1dor reson:1nte es lin.1 o 
Yarins nws:1S ndicion:1lcs. generalmente snbre 
el último nh·cl de la cstruCIHr:l. con cierta~ 

.propiedndcs din:imic.1s fJUe reducen 1:1 rrsp11esta 
de la cstr11ctur:1·. \' los cnhlcs de prr~;fucrzo 
rigidiz:111 :1 la c~lmcl!lf:l e incrementan la caq . .!:l 
<l\:ird e11 la5 cnlnmnas rednciendo. en :llguno.s 
c:1sos. lo~ giro~ en sus extremos 

1.1 Disipadores de energía 

Estos dispositi\·os se ubic~m gcncr:1lmrntc en 
contravicntos. y tienen como fin:11idnd disminuir 
o elimin:1r la disipación de energí:1 histcrética 
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El disposith·o mostrado en la fig 2 fue 
estudi:1do por Skinner y col ( 197."-hL Consiste 
en dos placns en fonn:1 de U fJliC dic;;;ip:m energía 
ni dcspln7;-~rse un;! c:1ra con respecto :1 1~ otm 
La pnrtc ccntr:1l del diposith·o se une a un nh-cl 
de la estn1ctnm y la-; partes e\lrcmas ;-~l nh el 
inmedinto superior medinntc h:1rrns Los 
dcspl:17:ltnientos rclath·os entre los niveles 
ocasion:m el movimiento conocido comn rol:ldo 
por flexión mcdi:1ntc el cu:1l se disipn cnergí:1 

Aguirrc y S:inchcz ( 1 1JR9 y I9 1J0) prob.1ron 
c.xperimcnlalrnentc soleras t:1mhién en fnnh;-~ de 
U (fig :n. Sn compnrt;-~miento histerético es muy 
cstohlc (fig ~)y por 1.1 manero en que se dcfor­
m:ln ;-~lcan7:lll la Ouencb en c:1si Inda 1:1 sección 
transyers;-~1 al mismo tiempo El número de ciclos 
de carg;1 y dc.scargn fJliC soport:1n depende de 
lo amplitud de defnrmoci0n (fig 5) Fl lmtitnto 
de lngenierio de lo UN!\M (Ch:h·e7 v Gotl7:ile7. 
19R9) re;11izó prnehns c~pcriment:llcc;;; en mcs:1 
Yihr;-~dor:l con un mnrco de 1111:1 crnjí:1 y rtos 
ni,·eles uniendo dnc;;; de cst0s disp0sithos (rara 
d;-~r 1:1 forma de 1111:1 oru.f;!:l dr tr:1ctor) J:1ra y 
c0l ( 19~>7.) cc;;;tudi;-~r~n la rc"flllCSt:l :1nalí1ic:1 de 
unn estmctnra de acero de dic7 niYclcs y una 
estructura de concreto de nue\'c con este dis­
positivo . .somctid:1s a temblores con bs carac­
tcrí.sticils de los Qnc ocurren cpn m:1yor 
frecuencia en la ciudad de Mé"Xico Al someter 
a las estructuras al temblor de Michonc:ín de 

¡ 

¡ 

¡ 
'· ;, 
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Fig 1 Comportamiento clastoplilstJco 

Fig 2 DisposJtivos en forma de U 
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1985 registrado en SCT. se obtm·íeron res11ltados 
alentadores par(l la reducción de la rcspuestn 
en la zona blanda del Distrito Federal. sobre 
todo para la estructura de acero_ Estudios 
posteriores del análisis paramétrico de un 
sistema de un grado de libertad con disipa­
dores de energía y demandas de ductilidad de 
do!'i y cuntro. mostr:uon que el intcrvnlo de 
nplicnción de este sistema en In zonn blandn 
de la ciudad. se limita a periodos de las 
estructuras inferiores a 1.6 scg (Gómez y col. 
1993). 

experimentnles Al sistemn se ndicionnron h:lrrns 

de acer9 dobladas (para permitir despla7mnicntos 
horizontnlcs) que combinndos con· nislndores 
de base incremcntnn el amortiguamiento (fig 9). 
El comportamiento de la chimenea baja las 
cargas reales a que se hn Yisto somct ida no 
se ha publicado en la literatura. 

El elemento que se mucstrn en 1:-~ fig 10. 
usado en la constmcción de un puente (Skin­
ner y col. 1980). cst;í formado por 11na barra 
circular de acero que se deforma. por-In acción 
de dos brazos. hacia arrib<1 y hncia nh<1_jo 

Urrego v col (1993) estudiaron la variación disipando energía por flexión: en la fig11ra se 
de la respuesta sísmi'ca de mnrcos de concreto muestran tnmbién los ciclos histeréticos del 
rerorzado con tres crujías y diez ni\'rl':'" parn disipador que resultan casi rcctnng11lnres. lo 
dircrentcs uhicacioncs de disipndores con que lo hnce mn~· eficiente en In disipncicln de 
rcspéCto n 1:1- altura· del Cdificio-:-Los resultados- encrgin Los disposith·os se colocnron entre __ 
-múCStfnn -¡.,- inconYeniencia de colocar -distri- -la snperestmctum y el estribo _de_ ap_o~·q _fijo 

' buciones de disipadores no simétricos 

Skinner y col ( 1975-a y b) y Skinncr 1' 

tv1cVcrry ( 1 tJ75) estudiaron experimcntnlmentc 
~lementos sometidos n flexión en cantilíver. que 
se colocan en la cimentación como se nmcstrn 
en la fig (, Al ocurrir un desplaznmiento reln­
th·o entre In supcrcstmcturn y In cimentnción 
se disipn energía debido ni comportnmicnto 
histerético del cnntiliver. Los ciclos son estnbles 
y 5115 pnrflmetros rueron dcterminndos expe­
rimentalmente por Skinner y col (197<;-h) Por 
el lugnr en que se colocnn se pretende que 
se incorporen comhinndos con nislndore" de 
bnsc. 

Kell~ ( IIJRXJ HC\Ú un dispo"ith·o semcj:~nlc 
;-¡\ nnterior en un edificio de l:1 corpnr:tcil'~tt 

Kajim:-~ en J:-~pón de !re e: nh ele". ( nn· tmidn 
snbre niC\I;¡dnrc" de hnsc (fig 7) Lns. Tf5nltarln" 
:1nnlític.0c:: nw"'r;trnn que 1.;-~ rc<:pHc<:la ce: -del 

-:•::!:r, :1:: \'1 '·:r:':r:"l t'::l.Tl~ d": \1 r:-~p1!:~1:1 

~·l-L"'~i':!·~ r~·' 1;• ::;qrq:1 1!fJ -~,~,r-·¡1 ~--::<~l"b 

::1 tcml:'llr'T:" co:n cPnt·:nidos ;Jlt:'!<: de fr~_·,.:-nct:tc:: 

nlt a" 

A eC\te mis111o tipo pertenece el dic:¡HlC\ith o 
form:-~do por una plac<1 de sección tr:-~pecitll 

(rig X) usadn en In hnsc de una chimene;1 
construidn en Nne\·a Zcl<1ndn (Skinnc-r y col. 
1 1JRO). Los par:lmetros que deternlinan su 
geometría son proporcionndo" en gnHic:1s que 
relacior_1<1n l<1 nltnrn de lns placns con sn 
espesor que se obtm ieron éon bnse en pmebns 

Alonso (19R9). \Vhí!lakcr v col (l'lX9). Scholl 
(1990). Sn y Hanson (1990-a v 19'Hl-h) )" 
Bergman v Hanson (1990) estudiaron un 
dispositi\'O compuesto por plncas de acero. con 
sección trnnsversal en rormn de X (figs 11 ~· 

12). llamadas ADAS (Addcd Damping and 
Stiffness) La \'<lrinción de la sección tr<lnsYcrsnl 
obedece n qne ni despla7nrse un nh·el respecto 
al otro. las placas se deforman en doble cnrn­
tura. nsí que. si se empotrnn lns plac<1s. se 
genera un diagr:-~ma de esfner7oS c01si unifor­
me en todn el pcrnlte que c<1mbin de s.ignn en 
el eje nentrn Fsto ocasinnn qnc el esrncrzo 
de nuencin se nlc<111CC pr:ícticnmente en tOdo 
el volumen al 111isrno tiempo. Se han prohado 
trtmhién pl.1cns de _c;;ecri0n tr.1c:vcrc:nl rcrtnn­
gul<lr Oado qHC 1<1 distrihiJCÍÓil ele- CC\fller/.OS 
por ne'\ión "igne sicnrio tri:ml!ular. en este caso 
los c"fucrzo" ele nuencin se nlc:1n7nn s.ólo en 
pe(JUeñnc; /.Oilt\C\ e\"tTClll<lS !0 1'}11C rCd11ce radi­
C::l\!llcntc Ll 1i,ir:l:iñn d~ cn:r~h c~n r~c::recto 

a \~ se:::if'n tras·. ~rs:1\ -:-n f•:'lr!~l~l d:: X 
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Lns pbcas ·\DAS se pncclcn colnc::-~~ Cf'ltnO s.c 
seiinlil en \;1" figs 1:\ y 1-l en mnrcf'l<: ~· nmros de 
rigidez con llahes de <lcnpl;uniento. rc"rccti­
vnmcnte El comportnmicnto histcrético de l<1s 
pbcns se nmestrn tn In fig 15. Los di~positi\·os 
se sometieron n m<ls de cien ciclos de c<1rgn y 

descnrgn. mnstr:mdo nn cnmport:1mirn1o mn~­
esl<lhle. sin dcgradnción De esto" res.ultndos se 
desprende la recomendncicln que en sn disello se 
consideren \·nlores de dnctilid<1d mftximn de seis. 
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Fig 6 Dispositivo a flexión 
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Fig. 7 Amortiguador histerético de acero 
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~--~-esr TORNILLO! 

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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COMPORTAMIENTO HISTERETICO 

F 1g. 1 O Amortiguador de viga flexionante 
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Ell PULSADAS 

Fig. 1 1 Dispositivo adas 
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Fig. 12 Dispositivo adas del marco experimental en el primer nivel 
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Fig. 13 Marco experimental con los dispositivos adas .· 
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Fig 14 Dispositivos adas en edificios con muros de cortante 
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Fig. 15 Curvas de histéresis obtenidas experimentalmente 
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Estos dist'lositivos se usaron como solución 
estructural 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 
triangular (similar a la mitad de una placa de 
ADAS) llamada TADAS. Las placas se empotran 
en uno de sus lados a otra placa de acero que 
se conecta al nivel superior del entrepiso. E~ 
el vértice del triángulo se colocan pernos que 
se conectan 1 contravientoS que parten del nivel 
inferior del entrepiso (fig 16). Este tipo de 
conexiOn ocasiona que las placas se d~formcn 
en curvatura <>implc. A 1 incorporar este ..,;stcma 
en un marco de acero a escala natural se pudo 
cmñprobar qUe las reducciones en la respuesta­
son similares a las ohtenidas con ADAS. Sin 
emhargo. de acuerdo con los autores, los 
resultados del modelo analitico del marco se 
acercan más al modelo experimental con este 
dispositivo debido a que la rigidez lateral de 
las placas, por la forma de conectarlas. se prc-

EXTREMO INFERIOR VIGA 

TAO AS 

PLACA DE AJUSTE 

Fig. 16 Di~positivo 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 
si. Por el espacio que queda entre las placas, 
se le nombró de tipo panal (fig 17). Los ciclos 
histeréticos obtenidos son muy estables. con 
forma casi rectangular. Se realizó un estudio 
analftico de este sistema colocado entre un 
nivel y otro. a través de muros. rn una estruc­
tura de 29 niveles. Las reducciones en las 

-respuesta fueron de hasta un_ 60_~,~- ~d~~io-: 

nalmente. analizaron otro dispositivo de acero 
de sección circular variable empntrado en dos 
placas de acero (fig 18). Este dispositivo se 
analizó en el estudin analllico de una rampa 
de 98 m de altura máxima; la respuesta resultó 
40% menor que aquella que se ohtuvo sin 
incorporar la barra de acero. 

El comportamiento elastoplástico se logra 
también al someter una harra de acero a torsión 
(fig 19) (Skioner y col 1975-a y h. v'Skinner y 
McVerry. 1975), que como sucede con los 
disipadores ADAS y en forma de U. alcanza el 
esfuerzo de flur'ncia al mismo tiempo en casi 
todo su volumen. La torsi0n c:e genera sohre 
la placa 5 ni conectm lo.s elemento<: 1 y 2 a la 
hase y l0s hrazos 3 y 4 a 1<~ ciment<~cicin. Este 
sistema fue usado en la construccicln de un 
pueote en Nuevo Zrlm1do (13eck y Skionrr. 1974). 

Estudioo;; poo;;tcrior<'~ (Kelly y cnl. 1077) 
. muestran que una z0n<1 critica en el discfto de 
estos elemento!' es la unión entre los brnzos 
del dispositivo y la rlaca que trahnja a toro;;ión. 
El estudio experimental Consistió en prnhar un 
edificio de treo:; niveles provic;to de aisladorec; 
de hase (fig ~0). Las vif!as a torsión se com­
portan elác:ticamente, y se plt1stifican cuando 
la excitnrión s0hrepnsa cierto umbral. lo que 

modifica la rigidez del edificio en condiciones 
de servicio. A 1 disipar energfa se incrementa 
también el nmortiguamicnto crítico equivalente. 
estimándose este en JO% para el modelo de 
tres niveles, lo que cnusa una fuerte redución 
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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Fig. 19 Dispositivo a torsión 
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Fig 20 Dimensiones del marw experimental 
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Estado d.:l arte sobre dispositivos ... 

Medcot y Al bajar ( 1992) hacen una descrip­
ción di.! los J¡spo~itivos incorp01aJu~ en pucnlcs 
y estudiO~ lkvaJos a cabo en llalia ~obrr.! estos 
sish.:ma~. LJ nwyor parte ll!.!llcn rorma y compor­
tanuento similar a varios de los anteriores. Se 
hace mención tambil!n del buen comportamiento 
encontrado en sistemas híbridos. 

Para que estos sistt!mas se usen en la 
práctica p¡ofesiunal, es ncccsano que se obten­
gan 1 ecumclu..Jacioncs de discí'10 sencillas y de 
fácil aplicación. Con este propósito, School 
( 1993) y Whinaker y col ( 1993) >ugicren criterios 
generales que deben considerarse para el 
anáhs1s Jc estructuras con disipadores de ener­
gía. La incorporación de estos disvositivos en 
los rcglilmcntu~ actuales rcquil.!rc que se 
Ct.Hllinúe con c:stuJios expéri111cntaks y analí­
ticos que pcrmuan contar con un mayor 
nlimero J¡,; resultados resultados en qu!! funda­
mcnt;.u las propuestas. 

Otra forma promisuria de rcdu.;ción de la 
respuesta con comportanucnto elastoplástico, 
¡jeru ahura en la estructura misma, sin necesidad 
de dispositivos especialc~. consistt.: en colocar 
una barra diagonal dc~Je el nudo del nivel 
inferior hasta a un punto distante del nudo 
dt.:l n1vcl superior, o dos barras desde los 
nudos del nivel inferior al centro de la viga 
supenor sin que se 'onectcn al mismo punto, 
como sc muestra en la fig 21. Esto ocasiona 
que la panc de la viga ubicada entre la barra 
y cl nudo o entre la~ dos barras fluya por 
cortame y disipe energía. Por la manera en que 
se;: conectí.Jn lus elementos diagonales, a este 
sistcma ~e lc dcnomma de 'ontravicntos excén­
triCO> (Rieles y l'opov, 1987; l'opov y col 1989, 
y Rtcles y Uolin, 1990). 

b) Disipación por extrusión 

En estos sistemas, la disipa,ión se logra al 
dcformar un matcnal en su sección transversal. 
Esto ocurre cuando se mueve el material 
dis1padur dentro de un tubo de sección variable 
(fig 22). El sistema fue propuesto inicialmente 
por Robinson y Greenbank ( 1975 y 1976) y 
Robtnson y Cousins ( 1987) para su uso en la 
'onstrucción de dos puentes en Nueva Zelanda. 

t:l plumo se disipa energía, y, al 'recuperar su 
sc,ción original, se recristaliza y recupera sus 
propiedades iniciales. El di::.pu::.it1vu fu~.: ~ume­

lldo a ciento vcintitrcs .;iclos dt: ~.:arga y 
descarga con ciclos histcrt!ticos ca~i rectan­
guiJrcs y sin degradactón aprcciublc (fig 23). 

e) L!isipación por Ficción 

Los disipadores por fn,ción 'on~istcn en 
culocur dos placas en la intcr~ección Je contra­
vientos en forma de 'ruz, de manera que al · 
despia.Larse lateralmente la estructura produzca 
csfuc1Los di! fncción por el conta<.:IO entre las 
pfd(.:US. 

El ~istcma mostrado en la f¡g 24 ful! 
dc>drlullado por i'all y ~·Jarsh ( 1982) Se 
cunc(l<l con barras al m:;.n.:u y disipa enagw 

por fric.;ión, al desplazarse una Jiugunül con 
H.:::.pecto a la otra. El J1scilo bu::.cd cvHa1 el 
dcsltzamicntu bajo cargas Jc ~c1 vieJo, lo que 
da rig1Jcz adicional al m<~rcu y, al ~ub1cpa~.tr 
un U111bral, se inicia la disipación J¡; l!ncrgia 
por fric~.:ión. Estudios posteriores de cste sistema 
~c eJH.:ucntran en Pall (l9H..J) y 1cfmamicnto~ 
e~ ~u modclacJón analítica en Filiatrault y 
Chcrry (1987 y 1990) y Flliatrault y col (1990). 
~1 'omportamicnto de los Jbpositivos se muesW.1 
en la fig 25. 

Lt incorpora,ión de este disposllivo en 
c~tructuras Je hasta di¡;z nivdc~ en Canadá 
se m~:nciuna en Pall y Pall (1993). La modelación 
analítica de estas edificaciones mue~tra que los 
dcsplJzamJentos laterales de los marcos con 
los di~ipadorcs son del orden de la tercera parlc 
de lo~ marcos solos, al ser sometidos a Jo~ 

reg1_stros sísmicos utilizados en el estudio. 

Scholl (1984) estudió un di>positivo 
desarrollado por Oiles lndustry Co., Ltd of 
Tokio, Japón, formado con acero y hule (fig 26). 
Se coloca, al igual que el ant~:nor, en la mtcr~ec­
ción de contravientos. El estudio expcnmental 
de un ·marco de un nivel con estos elementos, 
muestra mcrcmento en el arn01:tiguan11cnto y 
modilicación en la rigidez con respecto al marco 
sin dispositivos. La principal desvcntaj1.1 es su 
costo comparativo 'on otros sistemas: 

El dispositivo está formado por un tubo de Nims y col ( 1993) determinaron la respuesta 
acero con plomo en su interior. Al deformarse analítica de un marco de seis niveles escala 1/3 
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Fig. 21 El marco con contraventeos excéntricos 

Fig. 22 Disipador por extrusión 
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the joints occurred·earlier in the lightweight specimen, at u0 = 2.4 as com­
pared to lJó = 5.4 for the normal weight specimen, resulting in a more pin'ched 
hysteretic behavior. 

5. The assumption of a rigid joint appears to be inaccurate not only at 
large ductilities, but even at the yield level, under monotonic and particularly 
cyclic loading. The contribution of the fixed-end rotation to the total story 
drift under monotonic loading is about 13 percent at the yield level, increasing 
to 22 percent at higher ductilities. Under cyclic loading the contribution is 
18 percent at the yield and increases to greater than 90 per cent at higher 
ductilities. 

6.4 Recommended Design Improvements·and Research Needs. 

l. Development of new design and construction methods is needed to pre­
vent yielding of the reinforcement at the beam-column interface, whish usually 
triggers or accelerates total slippage of the beam reinforcement. One such 
method is te move the regions of the inelastic action away from the joint. This 
can be accomplished by: (i) bending or cutting off ata short distance from 
the joint sorne of the top and bottom beam reinforcing bars, forming a region of 
sufficiently lower moment capacity to be the critical one. Sorne research has 
already been conducted in this area using normal aggregate [ 119, .126]; or by 
(ii) designing haunches·which sufficiently increase the moment capacity near 
the joint to prevent yielding of beam reinforcement at the column face. An­
other method consists of improving the anchorage of the reinforcement within 
the joint by·using special mechanical devices [ 114] or better detailing, such 
as crossing the top and bottom beam reinforcement [127,143]. 

2. The basic causes for more rapid bond deterioration in lightweight 
concretes should be explored further. 

3. Experiments with beam-column subassemblages having floor slabs are 
needed to more accurately simulate the actual conditions found at joints in 
buil di ngs. 

4. Analytical programs need to be developed, based on a stiffness degra­
dation model, which include fixed-end rotations at the joint in arder to study 
the atfect of the observed deterioration on the response of framed structures 
to earthquake ground motions. 
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7. SEISMIC BEHAVIOR OF PRESTRESSEO ANO PRECAST R/C LINEAR 
ELE~1ENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

7.1 Genera 1 

7.1~1 Prestressed Concrete. In 1972, the author reviewed the state-of-the­
art in prestressed and partially prestressed concrete structures and their 
elements [16]. He reported the conclusions reached by Blakely and Park in 
their historical review of the seismic resistance of prestressed concrete 
h971) [144], as well as the conclusions of their tests on four full-size, 
precase prestressed concrete beám-column assemblies. A brief summary of these 
conclusions follows: 

From the 1971 review: 

· (1) Most structures containing prestressed concrete elements which 
have been subjected to earthquakes have performed well. Failures which have 
occurred appear to have been due mainly to failure of the supporting struc­
tures or of the joint connections. However, there is very little information 
on the behavior of fully framed prestressed concrete structures under strong 
earthqüakes. -· - · · - · 

(2) Although the energy-absorbed by a prestressed concrete member 
could be the same or even larger thañ a similar reinforced concrete member 
the greater elastic recovery of the prestressed concrete member will result 
in a lower energy dissipation for cyclic loading. This lower energy is a 
drawback in seismic·design. However, little is known of the energy-dissipation 
capacity of prestressed concrete members under high-intensity cyclic loading. 

(3) High intensity cyclic loading tests of prestressed concrete mem­
bers and subassemblages including different joint details is needed. 

From the test results: 

(1) Energy dissipation is relatively small prior to commencement of 
crushing in the concrete, but substantial once crushing has occurred. (2) 
Large post-elastic deformation can be available in prestressed concrete members, 
even where the transversa reinforcement satisfied only normal prestressed­
concrete code requirements for shear. (3) Substantial stiffness degradation 
is apparent for prestressed concrete members after high-intensity cyclic load-. 
ing. (4)" Mortar joints between precast post-tensioned frame members can be­
have satisfactorily under high-intensity load reversal. (5) Prestressed­
concrete framed structures can be capable of resisting moderate earthquakes 
without structure damage, and of withstanding severe earthquakes although 
structural damage may occur, with a consequent difficulty of repair back to 
fully prestressed condition. 

In the concluding remarks of Ref. 16, the author enumerated a series 
of problem areas in which research was needed to improve understandtng of the 
behavior of concrete structures under generalized excitations. The author 
then stated, "All the above required research applies as well to reinforced 
c~ncrete as to prestressed concrete. However, in prestressed concrete other 
problems such as questions of the optimum degree of partial prestressing, of 
bonded versus unbonded prestressing tendons, the behavior of prestressed an­
chorage under dynamic loading, etc. still rema in to be answered." The author 
would like to emphasize that the basic problems encountered in the seismic 
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behavior of ordinary reinforced concrete are also present in prestressed con­
crete, since prestressed concrete is just a special case of reinforced con­
crete structure in which an initial, desirable state of compression is intro­
duced to the concrete. The only difference is the degree of severity of these 
problems. (For example, one cannot expect good seismic hysteretic behavior 
of prestressed elements whose critical r'egions 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
st.ressed concrete elements. 

In order to obtain a good.sense of the state-of-the-art and the state­
of-the-practice, up to 1977, of seismic behavior of prestressed concrete 
framed structures·and their elements, one can review papers presented at the 
ERCBC Workshop held at Berkeley in 1977 [17]. Particularly appropriate are 
the papers by Lin and associates [145]; Park [146]; Hawkins [147]; and Park 
and Thompson [~48]. Hawkins, in Ref. 149, has reviewed and synthesized the 
information pres~nted in this workshop and several other researchers and prac­
ticing engineers have discussed it. From this review it is apparent that al­
though the advances in knowledge about seismic behavior of prestressed con­
crete elements have been not as great as the advances for ordinarily reinforced 
concrete elements, there is sufficient evidence to formulate comprehensive 
seismic design recommendations for prestressed concrete [150,151]. A brief 
summary of sorne of the new information on seismic behavior of prestressed 
concrete elements is presented later in this section. 

It is generally agreed that the response of a prestressed concrete 
structure toa given earthquake will be greater than that of a comparable· 
reinforced concrete structure, because of its lower energy dissipation and 
viscous damping properties. However, because the use of higher concrete 
strength results in a smaller neutral axis depth, prestressed concrete mem-. 
bers may sustain greater curvatures befare crushing than comparable reinforced 
concrete members of the same flexural strength and section size. Alternatively, 
prestressed concrete members may be of smaller section, and therefore less 
mass. These factors may well counteract the effect of the smaller energy 
dissipation capacity under cyclic loading [152]. From the review of all the 
available information, it becomes apparent that proper use of prestressing 

.can be an asset to seismic resistant construction of concrete frame structures. 

7.1.2 Precast Elements. In the zones of high seismic risk in the United 
States, precast concrete framing is not widely used as a primary lateral load 

. resisting system: little information exists regarding seismic behavior of 
this type of concrete construction. Hawkins, in Refs. 147 and 149, reviews 
the state-of-the-art in seismic resistance·of precase concrete structures, 
a1though most of the review is devoted to precast panel construction rather 
than to precast concrete frames. Ikeda and associates, in Ref. 153, have re­
viewed the state-of-the-art of precast concrete techniquesin Japan, pointing 
out that the main problem is the prediction of strength and deformation capac­
ities of beam-column connections. It is clear that there is nothing wr.ong 
with the elements. The problem is in the joints between these elements. It 
is believed that proper use of prestressing can improve the performance of 
joints between precast e1ements. There is a tremendous· potential for the use 
of lightweight aggregate concrete, precast, prestressed elements in seismic 
resistant construction. 
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7.2 Seismic Behavior of Prestressed Concrete Beams, Columns, and their 

.. Subassemblage 

7.2.1 Beams. As with ordinarily reinforced concrete structures, it is con­
venient"tOClassify prestressed beams according to stresses ·,:ontrolling be­
havior of their critical regions: i.e., Flexural and Flexural with High Shear. 

7.2.1.1 Flexural Critical Regions. Hawkins [147], after analyzing the ex­
perimenta 1 results obta i ned in numerous ·. experiments as well as the performance 
of prestressed concrete beams in real earthquakes, drew a series of conclu­
sions. The most important conclusions are summarized below, together with 
sorne conclusions from recent studies carried out in New Zealand [148,152]. 

( 1) Most prestressed c'oncrete · beams, when desi gned for 1 oadi ng rever­
sals, perform well in earthquakes. Generally, deformed bar reinforcement and 
confinement by stirrups are necessary to provide adequate strength under 
moment reversals. The failures that.have occurred have been due mainly to 
faílures of the supporting structures or connections. Major consideration 
must be given to the strength of connections and supporting structures. 

(2) Experimental flexural strengths of the beams are usually greater 
than theoretical flexural strengths because·experimental moments reach their 
max.imum atan extreme concrete fibre strain greater than 0.003. This is due 
to the extra confinement given to the beam concrete by its reinforcement and 
the adjacent column concrete. With stirrups and compression reinforcement, 
ultimate strength can increase by as much as 16 percent. 

(3) Unless the fi~st 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 addition of 
either bonded compression reinforcement or confinement - preferably both. 
Unless confinement is provided there is a marked degradation in the flexural 
capacity for beams reversed cyclically and loaqed toan excess of 90 percent 
of their flexural capacities. Confinement should be achieved by closed stir­
rups with a spacing not exceeding d/4. 

(4) High seismic loading rates can result in strength increases of 
four to seven percent and ductility increases of 10 to 15 percent. It is 
generally appropriate for design computations to be based on static loading 
strengths only. 

{5) Prior to crushing of the concrete or marked inelastic flow of the 
prestressing steel, loading-unloading curves are bilinear with ranges corre­
sponding to crack open and crack closed conditions. The loading and unloading 
curves closely parallel each other with small amounts of dissipation of 
energy. 

(6) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after con­
siderable inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic loops. 
Figure 29 compares beam moment-end deflection relationships for three beam­
column specimens with similar theoretical flexural strengths and with pre­
Stress levels of 1160, 386 andO psi,(B.l, 2.7 andO MPa,) respectively. 
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. Thus, significant energy dissipation does not develop 
until the deformed bar reinforcement yields, the prestressing steel yields, 
or the concrete crushes. Recent test results of beams wnere flexura] behavior 
controls inelastic response have been promising. The use of these beams in 
seismic resistant prestressed concrete frames should be investigated further. 
Most previous tests have primarily involved symmetrical arrangements of pre­
stressed and nonprestressed steel: these tests need to be extended to other 
arrangements. Further study is also needed of the spacing of stirrup ties 
that are required to prevent buckling of nonprestressed steel under reversed 
loading. 

7.2. 1.2 Flexural Critical Regions with High Shear. As noted by Hawkins [147], 
there is little information available on the behavior of these prestressed 

·critica] regions. In the tests carried out by Park and his associates [148, 
152], the nominal unit shear stressed developed were very small: less than 
2/fc (psi) [0.16/fc (MPa)] and less than 1/3 of the theoretical computed shear 
strength using ACI 318-71 [35]. Therefore, no adverse shear effects were 
observed. ·There is an urgent need for systematic studies on the behavior· of 
the prestressed elements subjected to high shear stresses. 

'rhere is general agreement·that beams should be proportioned and de­
tailed so that they will not fail in shear. The F!P CoiTITiission [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
ura] capacities based on the characteristic strengths of the materials. The 
proposed provisions for the New Zealand Code [14] contains specific require­
ments for designing against shear force, neglecting the concrete's contribu­
tion in resisting shear when the design axial compressive force produces an 
average stress smaller than 0.1 fé. 

7.2. 1.3 Bond, Grouting and Anchorage. According to Lin and associates [145], 
seismic safety can be 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]. Present FIP 
guidelines [150] recommend grouting the prestressing ducts in flexura] mem­
bers of a ductile structural frame. The New Zealand Code has similar require­

·ments, except for special cases where post-tensional tendons may be ungrouted. 
Bond transfer lengths and performance under cyclic loading are very sensitive 
to surface conditons and to the method of release for the strand. 

Careful consideration musl be· given to the location of tendon anchor­
ages. They should not be placed in regions of high bending or rotation, 
which can adversely affect their capacity. Considerationmust 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 studied as part of a subassemblage, in which they 
were stronger than the beams and hence were not critical elements. An excep­
tion to this was the joint core regions which will be discussed later. The 
duct i1 ity' of pres tres sed concrete co 1 umns ha ve be en stud i ed by Bl a k e le·, [ 1 5~ J . 
As expected, the available curvature ductility of a prestressed concrete c~l· 
umn decreases with incr~ased axial load·level. Special transverse c:nf'"'"l 
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steel is necessary in prestressed columns (as it _is for reinforced concrete 
columns) ónce the axial load exceeds some nominal value such.as 0.1 P0 where: 
P0 = strength of columns when load is applied with zero eccentricity. 

Prestressing can improve the behavior of reinforced concrete columns 
[142] and therefore of the whole frame, provided the peculiarities of pre­
stressing are considered in the designas well as in the detailing of the col­
umns. Figure 30 illustrates an example of post-tension prestressing the outer 
columns of the first S stories of an 18 story building (to reduce the possi" 
bility of tensile cracking strength during severe earthquakes). This aoolica­
tion has been discussed by Ohmori [84], ~luto [94] and Hisada and assoc1ates 
[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: 

optimum degree of prestressing, and optimum location of the pressure 
line; 

qua~tity of con-finTng· steer nece-ssari to achieve adequate rotation­
ductility, particularly under high compressive loads, and to prevent buckling 
of the bars; 

• the affects of unbonded tendons, particularly when used continuously 
over several column stories. 

7.2.3 Beam-Column Joints: Following design criteria similar to that used 
for ordinarily reinforced concrete structures, the FIP Commission on seismic 
structures [150] recommends: "The connections between members in prestressed 
concrete construction should be carefully designed for effectiveness at all 
earthquake limit states, on the following basis: 

(a) Connections should be checked for both seismic stresses and 
deformations. 

(b) The load-carrying capacities of connections should not be less 
than those of the adjacent structural members. 

(e) Connections should be capable·of failing in a ductile manner. " 

In their commentary the FJP Commission emphasizes that inelastic loading 
cycles (particularly those involving not only,load but also deformation re­
versals) can result in a degradation of the concrete shear-resisting mecha­
nism due to breakdown of the joint core, caused by alternating bond force and 
diagonal tension cracking. 

The above design philosophy is clear and well accepted. However, 
adequate 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 1 ittle has been done regarding 
prediction of stiffness and its degradation with increasingly severe cyclic 
loading, or with the prediction of deformation capacity and energy dissipd­
tion capacities. 

176 



·. 

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 
seve.re seismic loading can only be minimized by careful proportioning and 
detailing. Their main findings follow: 

(1) The ACI 318-71 Appendix A [36] approach for joint core shear 
strength cannot be regarded as adequate for plane frames subjected to intense 
cycles of seismic loading. It fails to make.any provision for vertical shear 
reinforcement in the plane of bending. 

(2) The use of a reasonable level of prestress through a central ten­
don improved the hysteretic behavior of the joints. 

(3) The contribution of the concrete to shear strength should be 
neglected except when the mean column compressive stress exceeds to 0.1 f¿. 

(4) The ·inclusion of vertical shear reinforcement within beam-column 
joint cores, in the fonri 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 conse¡·vative. 

Although the above results led to improved understanding of the hysteretic 
behavior of prestressed concrete beam column joints, research is needed· in 
the following areas: 

(1) The actual contribution of concrete to joint strength, stiffness 
and energy dissipation capacity when subjected to different levels of com­
pressive stress. 

(2) Other means of vertical joint shear reinforcement. 

(3) Maximum bar diameters allowable for longitudinal steel to prevent 
total slippage through the joint core. 

(4) The 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 Beam, Column and their Connections 

As discussed in Section 7.1.2, the main problem in using these elements 
is associated with their connections. As noted by Hawkins [147], while many 
types of connections have been developed [155,156] more information is needed 
regarding the behaviór of these connections under severe earthquake loading 
conditions. A comprehensive experimental research program is needed where 
these connections, as well as those already in use, will be studied under 
simulated seismic conditigns. Meanwhile, it is recommended that designers 
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and fabricators of these precast elements try to locate the connections so 
they can be easily constructed and are not subjected to severe simu .. ltaneous 
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 some 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 precpst 
lightweight concrete structural elements. To realize this potential quickly, 
it is necessary to recognize - that prestressed and precast conc~ete elements 
are just a particular case of R/C structures and practically all drawbacks of 
ordinary R/C elements are also present in prestressed and precast elements. 
Therefore, éxisting 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, CONCLUS!ONS, ANO RECOMMENOATIONS FOR. 
FUTURE RESEARCH ANO DEVELOPMENTS 

8.1 Surrrnary 

Significant advances have been made in the last ten years in understanding 
seismic behavior of structural concrete linear elements and their connections. 
This improved understanding has had sorne impact in earthquake resistant design 
of R/C structures where these elements are used. However, much of present 
knowledge has not yet been practically applied. There are several problems in 
predicting seismic behavior of these linear elements and their connections. 
Sorne of these problems are of a ~eneral nature and apply to all tyoes of el€ments, 
regardless ·af the material used (e.g. problems in predicting demand.due to uncer­
tainties about the ground motion and the overall response of the structure). 
Tfiere are other problems, inherent to the type of member and associated with the 
peculiar sensitivity of reinforced concrete construction to all those asoects 
which affect structural behavior - design, construction, maintenance, modifica­
tion, and repair- which should be considered in arder to obtain efficient 
seismic resistant construction. 

Problems of a general nature have been discussed in section two. The seis­
míe behavtor of any element of a structure depends upon the interaction of the 
ground motion and the structure; there are many uncertainties in predicting bot~ 
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 elem€nts. 

Section two emphasizes the importance of loading history in the behdvior of 
elements. The importance of properly selecting a structural layout and choosinq 
the material to be used is also discussed. 

The requirements for suitable seismic resistant structural materials are 
discussed. The relatively low value of strength per unit weight of normal weight 
concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The use of 
precast, partially prestressed lightweight aggregate concrete elements has tre­
mendous potential in seismic resistant construction. However .• the technology of 
lightweight aggregate; the problems of determintng the optimum degree of pre­
stressing; and the problems of connections of prefabricated elements, have not 
yet been resolved. Thus the most suitable R/C material for earthquake resistant 
design is still cast-in-place, ordinarily reinforced, normal weight concrete. 

Section two also discusses the importance of studying the seismic behavior 
of baste structural components and their subassemblages, rather than the response 
of a whole structure. 

A review of the inherent problems of linear reinforced concrete members and 
their connections shows that no general theory has been formulated to accurately 
predict the real seismic behavior (stiffness, strength, deformation, and energy 
dissipation capacities and their variation with lóad) of such structural compon­
ents. It is doubtful that such a theory will ever be developed. However, there 

.have been significant accomplishments in the understanding of such behavior, par­
ttcularly of R/C elements that are used.in plane moment-resisting ·frames subjected 
to unidirectional (10) loading conditions ·;n the plane. For these elements not 
only have the problems been determined, but the different sources of the problems 
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have also been identified. The author considers these advances of paramount 
importance and would like to emphasize the need to present these advances to 
the profession. The author considers this to be more imoortant than developinq 
simple empirical rules for the design of standard elements. lf the designer 
knows what the problems and their sources are, he has two possibilities for 
coping with them. First, he can try to avoid them. Since he knows the sources 
of the problems, if he cannot avoid them, he can try to minimize them by prooer 
design, particularly proportioning and detailing. Two tyoical examples follow: 

. Most failures of R/C linear elements are caused by the develo0ment of hi~h 
·. shear in flexural critical regions. The designer can -avoid such problems by 
proper selection of structural form, selecting relatively slender members and/or 
using a low percentage of steel reinforcement of low yielding strength and strain 
hardening characteristics. Since such failures are due 'to sliding shear, designers 
can avoid or sufficiently delay the failure of such members by proper use and 
detailing of special web reinforcement in the flexural critical re~ions. 

Another problem that has been observed in seismic behavior is the degrada­
tion in stiffness and strength of beam-column subassemblages with reoeated 
cycles of deformation reversals. This problem occurs at the beam-column joints; 
its sources have been identified as high shear·and/or high bond stress through. 
the joint. The designer can avoid this problem by selecting wider columns, and 
beams with a low percentage of steel )!ith low yielding stren~th and strain harden­
ing characteristics. Or he can avoid the formation of beam plastic regions at 
the faces of the columns. lf this cannot be done,_ prooer detailing of the rein­
forcement of the beam, column, and joint can minimize the detrimental consequences 
of stiffness and strength degrada ti on. 

Following, with the presentation of the conclusions, there is a summary of 
advances in the design and understanding of seismic behavior of normal weight 
R/C elements and their cast-in-place subassemblages under lO loading conditions. 
There has been very little research for 20 or 30 loading. However, sorne para­
meters influencing the seismic behavior of frame subassemblages under two dimen­
sional-lateral motions have been identified. 

There have been sorne significant advances in understanding behavior of 
lightweight concrete. Sorne of the oeculiarities of this type of concrete have 
been identified by comparing its behavior with the behavior of similar normal 
weight concrete. These peculiarities include: a lower gain in strenqth and 
ductil i ty wi.th confi nement {pa.rti cularly wi th hi gh s trength [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_u~der seismic conditions. 

The amount of research in the area of prestressed and precast linear con­
crete elements has been small. However, there have been sorne advances in the 
proper use of prestressing, particularly for improving behavior of beam-column 
joints and columns in tall buildings. The main problem for precast construction 
is connection. Although many types of connections have been suggested, and sorne 
used, there is no available. information about their behavior under seismic load­
; ng. 

8.2 Conclusions 

The following conclusions emphasize findings which have helped to advance 
the design and construction-of normal weight R/C elements and their cast-in­
place subassemblages subjected to 10 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 to oredict de~ands, particularly deformation 
and energy dissipation demands, that can be expected during a structure's res­
ponse to extreme earthquake shaking. Therefore, it is highly desirable to 

· design R/C elements and their subassemblages so that they will be caoable of 
dissipating the largest possible amount of energy through stable hysteretic 
behavior. Special attention should be paid to proportioning and detailing. 
The following recommendations are designed to achieve such stable, tough behavior. 

8.2.1 Beams. Most of the following observations aoply to the design of the 
potential beam critical regions. 

(1) It is essential to provide sufficient shear capacity in potential 
critica 1 ( p 1 as ti e hi nge) regi ons to· de ve lop the requi red flexura 1 deforma ti on 
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 required 
by seismic cedes (p'/p ~ 0.75 has been recommended). 

(4) The location of splicing of main reinforcing bars should be carefully 
established. As much as economically feasible, curtailing of the main bars 
should be avoided. · 

(5) The effectiveness of different arrangements of transverse steel in 
confi ni ng concrete has· been s tudi ed and consti tu ti ve laws for su eh confi ned 
concrete have been formulated. 

(6) Present seismic cede requirements for beam confinement are not adequate 
when large ductility is demanded. 

(7) Te prevent premature buckling of main reinforcing bars, each of these 
bars should be supported laterally by a cerner of a tie and tie soacing should 
not exceed six bar diameters. 

¡s) The use of beams where the nominal unit shear stress, v x' can exceed 
61f~psi) (0.5/f~ (MPa)) should be avoided. ma 

( 9) Present cede requi rements result in sati sfactory hys tereti e behavi or 
when vmax is s 31f~ (psi) (0.251fi:- (MPa)). 

(10) When Vmax is in the range of 31f(: (psi) te 61fc (psi) ((0.25/f(:. (MPa) 
te 0.5/f(:. (MPa)), it is necessary to use special web re1nforcement. Although 
the use of intermediate longitudinal bars imoroves hysteretic behavior, the addi­
tion of diagonal reinforcement seems to be more effective in controlling 
sliding shear at critical regions. 

(11) Conventional seismic resistant design is inadequate for couolinq beams, 
of coupled shear wall systems, which have Vud/Mu ratios of one or less. The 
energy dissipation capacity (ductility and useful stable strength) can be improved 
by placing the main reinforcement diagonally in the beams. 
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8.2.2 Columns. These elements are still the most suscentitile to failure in 
destructive earthquakes, particularly when subjected to high axial and shear 
forces. This is. because of the sensitivity of shear stress to variations in 
the values of many of the factors affecting such column stress. 

(1) Short columns designed and constructed according to present-U.S. 
seismic cedes can dissipate moderate amounts of energy through inelastic 
deformations. This can be adequate for ductile moment-resisting frames which 
are properly_designed, constructed, and maintained and in which the short 
columns are not subjected to significant fluctuations of axial force. 

(2) In the case of large flexural ductility demands, the contribution 
of concrete to shear resistance should be ignored. . . . 

(3) Circular spiral is the most effective transverse reinforcement to 
confine concrete and prevent the main reinforcing bars from buckling. · 

(4) New types of column reinforcement have been developed in Japan. A 
combination of spiral and square hoops resulted in excellent hysteretic behav­
ior. 

- (5) 8ecause joint core b~havior can lead to sorne damage of.the concrete 
cover of the column, the column strength-computation should be based on the 
strength of the core area only. 
8.2.3 Beam-Column Joints. Design.criteria have been forumlated for this type 
of joint. The criteria for the strength of the joint is that the beam-column 
joint should be·the strongest and stiffest component of a basic moment-resisting 
frame subassemblage. While this usually has been so in the past, it mi.ght not 
be so in future structures, because while more stringent requirements for 
seismic design of beams and columns have recently been included in codes, no 
changes have been introduced for the design of joints. Research results have 
indicated that: 

(1) The effectiveness of concrete to resist shear should only be consi­
dered when there is a compressive load on the column which exceeds O. lf~ Ag. 

(2) Vertical shear reinforcement should be provided to help transfer ver­
tical shear force to complete the truss mechanism at the joint core. Vertical 
column bars should be used around the perimeter of the column section with 
spacing not exceeding six in. (150 mm). 

(3) For exterior beam-column joints, if plastic hinging occurs in the 
beam at the c.olumn face it is recommedned that the diameter of the lontitudinal 
column bars should not exceed l/25th or l/20th of the beam depth (for 55 and 
40 grade steel, respectively). 

(4) For interior beam column joints, if plastic hinging occurs in the beams 
at the column face it is recommended that the maximum diameter of the longitu­
dinal beam reinforcing bars should not exceed l/35th or l/25th of the column 
depth (for 55 and 40 grade steel, respectively). The diameter of longitudinal 
column bars are limited as for exterior joints. 

(5) If plastic hinging occurs in the beam at the column face, in deter­
mining the anchorage length of beam steel it is necessary to distinguish be­
tween the effectiveness of the bond offered by unconfined concrete in the 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 écre 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 
steel enters. 

(6) Performance of exterior joints can be improved by using a beam stub 
at the far column face where the longitudinal beam bars can be anchored. 

(7) Significant bond deterioration occurs 
reversals cyclically applied 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. ·Practicjl techniques to accomplish this have 
been suggested, tested, and pro ven. to be sati sfactory. 

8.2.4 20 and 30 Loadings. The following observations are of a tentative nature, 
because of insufficient data. 

(1) 20 column displacement ductil ity demands about twice as large as 10 
ductilities are typical ata 10 displacement ductility of about five or more. 

(2) 
designed 
to two. 

To avoid difficulties under 20 it is recommended that frames be 
so tnat column displacement ductility demands under 10 are restricted 

· (3) While compressive axial loads have little influence on column behavior 
·under 20 loading, tensile axial loads substantially reduce the stiffness and 
shear capacity at low loads. 

(4) Theoretically, for a symmetrical two-way frame, joint design for bi­
axial shear leads to approximately twice the shear required for uniaxial shear 
design. Because this can create serious practica] problems, it is suggested 
that beam hinges adjacent to column face be eliminated. 

8.2.5 Use of Lightweight Aggregate Concrete. Because of the relatively 
meager data available, the following observations are of a preliminary nature. 

(1) The effectiveness of the confinement,bond and shear transfer of 
lightweight aggregate concrete is inferior to that of normal weight aggregate 
concrete of similar strength. The .higher the strength of the concrete the 
larger the difference in confinement effectiveness. Furthermore, lightweight 
aggregate.concrete has higher creep. Therefore caution should be used in 
applying equa'tions or seismic code provisions derived for normal 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 normal weight concrete subassemblages. 

{3) The compressive strength of lightweight aggregate concrete used in 
seismic resistance construction should be limited according to the mechanical 
characteristics of the aggregate. 

8.2.6 Use of Prestressed and Precast Technigues. In addition to the problems 
.common to any kind of reinforced concrete elements, the main findings of the 
reviewed research are: 
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· (1) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after !lnsider­
able inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic 1'''•J!S. 

(2) Energy dissipation of prestressed concrete elements can be increased, 
and deoradation 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 ductil ity incre;.,es of 10 
to 15 percent, it is recommended that design computations can be ba,ed on 
static loading strengths only. 

(4) The use of a reasonable level of prestressing through a central tendon 
improves hys:eretic behavior of joint. 

(S) The use of prestressing can improve behavior of ordinarily reinforced 
concrete exterior columns in tall slender buildings by decreasing 1lte possibility 
of cracking due to tensile forces originated by overturning moment~. 

(6) Use o·f prestressing can improve the behavior of connections between 
linear elements. 

(7) The use of prestressed and precast 1 ightweight- concrete structural 
elements has .great potential for· seismic resistant construction. 

8.3 Recommendations for Future Research and Developments. 

Among the different recommendations formulated in this report the following 
deserve special mention: 

(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 order 
to carry out more realistic experiments than has been done up to date it is 
important to determine the expected loading or deformation histories that the 
structural elements will undergo. Seismic performance of R/C structures is 
very sensitive, not only to how the structures have been designed and detailed, 
but also to how they are constructed, and to the modifica:ions, maintenance, 
and repair which they can undergo befare an earthquake strikes. All these 
aspects must be considered in establishing design criteria. 

(2) lmprove quality control of the R/C materials. Statist:cal data regard­
ing mechanical characteristics of the material from existing structures should 
be colle:ted 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 condit.ions, on the contri­
bution of the floor.slab to: aevelopment 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 bearn-colurnn 
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 
tp high tension axial forces. 

(6) Conduct statistical studies of the variation of v~ax 
of existing buildings. 

in elements 

(7) 
.spl ices 
rates. 

Perform experimental studies of behavior of lapped and mechanical 
under high intensity load reversals and at different loading (strain) 

(8) Perform experiments to study behavior of construction joints in beams 
and co.l umns. 

(9) Perform experimental studies to establish reliable ·bond-slippage 
constitutive law for the beam's reinforcing bars along the confined concrete 
of beam-column joints. · 

(lO) Conduct analytical studies of how the fixed-end rotations at the 
beam ends of column faces affects seismic response of framed structures. 

(11) Conduct integrated experimental and analytical studies on the.seismic 
behavior of reinforced lightweight aggregate concrete elements,with emphasis 
on: the effectiveness of confinement, bond, and shear transfer of such concrete; 
the higher rate of creep for lightweight than for similar normal weight; and 
how that higher cr.eep 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) Make generic studies of hysteretic behavior of different types of 
connections between precast elements. These studies should cover non-tensioned 
and post-tensioned connections subjected to loading intensities and histories 
similar to those which would exist during extreme earthquakes. These studies 
should examine precast elements of various types (particularly lightweight 
prestressed) and various cross sections. 

(14) Conduct research programs which examine the applicability of reduced 
ductility and strength requirements for areas other than those of highest 
seismicity. 

It is hoped that this report can serve a's 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. 

185 



·-

ACK1WWLEDGE11ENTS 

Appreciation is expressed to the National Science Foundation, whose finan­
cia] support through Grant Nos. ENV76-01419 and ENV76-01923, made the prepara­
tion of this report possible. Stimulating discussions in this area with 
Professors Bresler, Mahin, and Popov are gratefully acknowledged. Thanks also 
are due to J. Axley, Research Engineer, for his constructive criticism of the: 
manuscript. The author would also like to acknowledge the editorial assistance 
of H. C. Randall, and the assi.stance ¡¡f D. Ullman and F. Jackson. 

186 



References 

1. Sharpe, R.L., "Evolution of Codes and Standards for Earthquake-Resistant 
Concrete Building Construction," Proceedi ngs, Workshop on Ea rthquake­
Resistant Reinforced Concrete Building Construction, University of 
California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. II, pp. 371-407. 

2. International Association for Earthquake Engineering, Proceedinos, First. 
World Conference on Earthquake Engineering, Berkeley, California, 1956. 

3. "Recorrmended Lateral Force Requirements," Seismology Corrmittee, Structural 
Engineers Association of California, San Francisco, California, 1959. 

4. Blume, J.A., Newmark, N.M., and Corning, L.H., "Design of Multistory 
Reinforced Concrete Buildings for Earthquake Motions," Portland Cement 
Association, Chicago, Illinois, 1961. 

S. National·Academy of Sciences, "The Great Alaska Earthquake of 1964," 
Washington D.C., 1973. 

6. U.S. Department of Commerce, "San Fernando, California, Earthquake of 
February 9, 1971 ," liashington, D. C., 1973. 

7. International Association for Earthquake Engineering, Proceedings, Second 
World Conference on Earthquake Engineering, Tokyo Japan, 1960, 3 vols., 
2229 pp. 

8. International Association for Earthquake Engineering, Proceedings, Third 
World Conference on Earthquake Engineering, Auckland, New Zealand, 1965, 
3 vols., 2482 pp. 

9. International Association for Earthquake Engineering, Proceedings, Fourth 
•/orld Conference on Earthquake Engineering, Santiago, Chile, 1969, 
4 vols., 2462 pp. · 

10. International Association for Earthquake Engineering, Proceedings, Fifth 
World Conference on Earthquake Engineering, Reme, Italy, 1973, 

11. 

12. 

13. 

2 vals. 3013 pp. 

International Association for Earthquake Engineering, Proceedin~s, Sixth 
\iorld Conference on Earthquake Engineering, New Dehli, !ndn, 1 77, 
3 vols. 3389 pp. - · 

Building Cede for the Federal District, Safety and Serviceability 
Requirements for Structures, Mexico, 1976. (In Spanish). 

Rosenblueth, E., "Seismic Design Requirements in a Mexican 1976 Cede," 
Proceedings, Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Buidling 
Construction, University of California, Berkeley, July, 11-15, 1977, 
Vol. II, pp. 216-223. 

187 



• 

14. NZS 4203: 1976, New Zealand Standard, Code of Practice for General 
Structural Desfgn and Design Loadings for Buildings, Standard Association 
of New Zealand, 80 pp. 

15. "Tentative Provisions fÓr the Devel opment of Seismic Regul ations for 
Buildings," Prepared by Appl ied Technology Council, National Bureau of 
Standards, Special Publication 510, Washington, June, 1978. 

16. Bertero, V.V., "Experimental Studies Conceming Reinforced Concrete, Pre­
stressed and Partially Prestressed Concrete Structures and their Elements," 
Introductory Report of the Symposium on Ultimate Deformability of Structures 
Acted on by Well Defined Repeated Loads," International Association for 
Bridge and Structura 1 Engineeririg, Lisboa, 1973. 

17. 'Be~tero, V.V., Organizer, Proceedings, Workshop on Earthquake Resistant 
Re1nforced Concrete Building Construction, University of California, 
Berkeley, July 11-15, 1977, 3 vols., 1941 pp. 

8. Bresler, B., "Behavior of Structural Elements, a Review," Buildina Prac­
fices for DiSastér Mitigation,-National Bureau of Standards Building Science­
Series 46, Washington, D. C., 1973. 

9. Bertero, V.V. and Bresler, B., "Failure Criteria (Limit States) ," Panel 
discussion paper, 6WCEE, New Dehli, India, January 1977; al so, Earthguake· 
Engineering Research Center Report No. UCB/EERC-77/06, University of Cali­
fornia, Berkeley, 1977. 

O. Bertero, V.V., "Seismic Performance of Reinforced Concrete Structures," 
Argentina Academy of Science, November, 1978. 

l. Bertero, V.V., "State-of-the-Art in Establishing Design Earthquakes," 
Proceedin~s, Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construct1on, University of California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. II, 
pp. 315-343. 

2. Bertero, V. V., "Strength and Deformation Capacities of Buildings Under 
Extreme Environments," Structural En ineerin and Structural Mechanics, 
Proceedings of the Popov Symposium, Prencice Ha 1 In 

3. Bresler, 6., and Bertero,-V.V., "Olive View Medical Materials Studies, Phase 
I," Report No. EERC 73-19, Earthquake Engi neeri ng Research Center, U ni ver­
sity of California, Berkeley, 1.973. 

4. Kubota, T., and Sozen, M. A., "A Study of Methods Used in Japan and the U.S.A. 
for De si gn of Web Reinforcement in Rei nforced Concrete," .. A report to the 
National Science Foundation, Civil Engineering Studies Structural Research 
Series No. 452, University of Illinois, Urbana, Ill.inois, August, 1978 • 

S. Park, R., "Accomplishments and Research and Development Needs in New Zealand," 
Proceedings, Workshop .on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construction, University of California, July 11-15, 1977, Vol. II, pp. 255-
295. 

188 



25. Bertero, V.V., "Identification of Résearch Needs for Improving Aseismic 
Design of Building Structures," Report No. EERC 75-27, Earthquake 
Engineering Research Center, University of California, Berkeley, 1975.· 

27. Higashi, Y., Ohkubo, M., and Ohtsuka, M,, "lnfluence of Loading Excur­
sions on Restoring Force Characteristics and Failure Modes of Reinforced 
Concrete Columns," Proceedings,' . Sixth World Conference on Earthquake 
Engineering, New Dehli, January, 1977, Vol. III, pp. 3127-3132. 

28. Jirsa, J.O., "Behavior of Elements and Subassemblages--R. C. Frames," 
Proceedings, Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construction, University of California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. III, 
pp. 1196-1214. 

29. Bertero, V.V., Popov, E.P., Forzani, B., HSeismic Behavior of Lightweight 
Concrete Beam-Column Subassemblages," Submitted for Publication to ACI 
Journal, 1979. 

30. Dowrick, O.J., Earthguake Resistant Design, John Willey and Sons, 1977. 

31. Esteva, L., "Earthquake Resistant Reinforced Concrete Buildings in Mexico; 
Research Needs and Practical Problems," Proceedings, Workshop on Earth­
quake-Resistant Reinforced Concrete Building Construction, University of 
California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. !1, pp. 234-253. 

32. Borges, J.F., "A European View on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete 
Building Construction," Proceedings, Workshop on Earthquake-Resi stant 
Reinforced Concrete Building Construction, University of California, Berkeley, 
July 11-15, 1977, Vol. 11, pp. 168-184. 

33. Zagajeski, S.W. and Bertero, V.V., "Computer-Aided Optimum Seismic Design 
of Ductile Reinforced Concrete Moment-Resisting Frames," Report No. UCB/ 
EERC-77/16, Earthquake Engineering Research Center, University of Califor­
nia, Berkeley, December, 1977. 

34. Mahin, S.A., Bertero, V.V., "An Evaluation of Sorne Methods for Predicting 
Seismic Behavior of Reinforced .Concrete Buildings," Report No. EERC 75-5, 
Earthquake Engineerin9. Research Cer.ter, University of California, 
Berkeley, February, 1977; al so, Mahin, S.A. and Bertero, V.V., "Nonlinear 
Seismic Response of a Coupled Wall System," Journal of the Structural Div., 
ASCE, Vol. 102, ST9, pp. 1759-1780, September, 1976. 

35. "ACI Standard Building Cede Requiremen.ts for Reinforced Concrete," (ACI 318-
71) and (ACI 318-77), American· Concrete Institute, Detroit, ~1ichigan. 

36. International Conference of Building Officials, "Uniform Building Cede," 
1973 and 1976 Editions, Washington, D.C., and Whittier;·california. 

37. Jirsa, J.O., "Factors Influencing the Hinging Behavior of Reinforced 
Concrete Members under Cyclic Overloads," Proceedings, Fifth World Con­
ference on Earthquake Engineering, Reme, Italy, 1973, Vol. 1, pp.ll98-1204. 

189 

' --



38. Bertero, v .. v. and Popov, E. P., "Hysteretic Behavior of Reinforced Concrete 
Flexural Members with Special Web Refnforcement," Report No. EERC 74-9, 
Earthquake Engineering Research Center, University of California, Berkeley, 
1974. •' 

39. Bertero, V.V. and Popov, E. P., "Hysteretic Behavior of Ductile Moment­
Resisting Reinforced Concrete Frarne Cornponents," Report No. EERC 75-16, 
Earthquake Engineering Research Center, University of California, Berkeley, 
1975. 

40. Ma. S.Y., Bertero, V.V., and Popov, E.P., "Experimental and Analytical 
Studies on the Hysteretic Behavior of Reinforced Concrete Rectangular and 
T-Beams," Report No. EERC 76-2, Earthquake Engineering Research Center, 
University of California, Berke_Jey, 1976. 

41. Bertero, V.V. and Popov, .E. P., "Seismic Behavior of Ductile Moment-Resisting 
Reinforced Concrete Frarnes, "Reinforced Con rete Structures in Sei smi e 
Zones, Publication SP-53, .American Concrete Institute, Detroit, 1977.·· 

42. Popov, E. P., Bertero, V.V., Galunic, B., and Lantaff, G., "On Seismic 
Design. of R/C Interior Joints of Frames," Proceedings, Sixth World · 
Cbnference en Earthq.uake Engineering,- New-Dehli, India, January, ·1977 , __ 
Vol. 11, pp. 1933-1938. 

43. Scribner, C.F., and Wight, J. K., "Delaying Shear Strength Decay in Rein­
forced OJncrete Flexura 1 Members under Large Load Reversa 1 s," Report 
UMEE 78R2, Departrnent of Civil Engineering, The University of Michigan, 
r1ay, 1978. 

44. Park, R., "Constitutive Relations of Steel: Effects on Hysteretic Behavior 
of Structural Concrete Members and on Strength Considerations in Seismic 
Des i gn," Proceedi ngs, Workshop on Earthquake-Res i stant Reinforced Concrete 
Building Construction, University of Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. 11, 
pp. 683-695. 

45. Menegotto, M., and Pinto, P.E., "Methods of Analysis for Cyclically Loaded 
R/C Plane Frames Including Changes in Geometry and Non-Elastic Behavior 
of El ement·s under Combined Norma 1 Force and Bending," Pre 1 imi nary Report, 
IASBE Symposium, Vol. 13, Lisboa, Portugal, 1973, pp. 15-22. 

46. Mahin,"S., Bertero, V.V., Rea, D., and M. Atalay, "Rate of Loading Effects 
on Uncracked and Repaired Reinforced Concrete Members," Report No. EERC 72-
9, Earthquake Engineering Research Center, University of California, 
Berkeley, 1972. 

47. Paulay, T., "capacity Design of Reinforced Concrete Ductile Frame," Pro­
ceedings, Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced OJncrete Building 
Construction, University of California, Berkeley, July 11-15, 1977, 
Vol. Ill, pp. 1043-1075. 

48. Smith, l. C., and Sidwell, G.K., "Beam F1exure and Hinge Zone Detailing in 
Reinforced Concrete Ducti1e Frames Requiring Beam Sway Mechanisms," June, 
1977, Vol. 10, No. 2, pp. 72-79. 

190 



49. Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John'Wiley and Sons, 
1975. 

SO. Anderson, J.C., "Oouble Reinforcement for Seismic Resfstance," Presented 
at ACI Convention, Hou3ton, Texas, November 1978. To be Published in a 
special ACI Publication. 

51. Strand, D.R., "Design of Reinforced Concrete Moment-Resisting Frames," 
Proceedings, Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 

. Construction, University of California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. ·III, 
pp. 1023-1041. . 

52. Bertero, V.V. and Zagajeski, S:W., "Computer-Aided Seismic Resistant Design 
of R/C Multistory Frames," Proceedings, Sixth European Conference on Earth­
quake Engineering Research Center, University of California, Dubrovnik, 
Yugoslavia, September, 1978, Vol. II, pp. 289-296. · 

53. Zagajeski, S.W., and Bertero, V.V., "Computer-Aided Optimum Design of 
Ductile R/C Moment-Resisting Frames,"·Proceedinos, Workshop on Earthquake 
Resistant Reinforced Concrete Building Construction, University of Cali­
fornia, Berkeley, July 11-15, 19_77, Vol. III, pp. 1140-1174. 

54. Zagajeski, S.W., and Bertero, V.V., "Application of Optimization Technique 
in Seismic-Resistant Design of R/C Multistory Frames," Preprint 3142, 
"Appl ication of Optimization in Structural Design," ASCE Spring Convention 
at Pittsburgh, Pa., April, 1978, pp. 134-157. 

55. Bertero, V.V. and Vallenas, J., "Confined Concrete: Research and Develop-· 
ment Needs," Proceedings, Workshop on Earthquake-Res i stant Rei nforced 
Concrete Building Construction, University of California, Berkeley, July 
11-15, 1977, Vol. II, pp.594-610. ' 

56. Kaar, P.H., et al., "Confined Concrete in Compression Zones of Structural 
Wa11 Designed to Resist Lateral Loads Due to Earthquakes," Proceedings. 
International .Symposium on Earthquake Structural Engineering, St. Louis, 
August, 1976, Vol. II, pp. 1207-1218. 

57. Val lenas, J., Bertero, V.V., and E.P.Popov, "Concrete Confined by Rectan­
gular Hoops and Subjected to Axial Loads," Report No. UCB/EERC-77/13, 
Earthquake Engineering Research Center, University of California, Berkeley, 
1977. 

58. Sheik, Sharmin A., "Effectiveness of Rectangular Ties as Confinement Steel 
in Reinforced Concrete Columns," Ph.D. Thesis, Oepartment of Civil Engin­
eering, University of Toronto, June, 1978, 256 pp. 

59. Bertero, V. V., and Collins, R.G., "Investigation of the Failures of the 
Olive View Stair Towers during the San Fernando Earthquake and their Impli­
cations on Seismic Oesign, ... Report No. EERC 73-.26, Earthquake Engjneering 
Research Center, University of California, Berkeley, 1973. 

60. Gosain, N.K., Brown, R. H., and Jirsa, J.O., "Shear Requirements for Load 
Reversals on R.C. Members." Journal of the Structural Division, ASCE 
July, 1977, pp. 1461-1476. 

191 



61. Higashi, Y., and Hirosawa, M.,· "Experimental Research on Ductil ity of Rein­
forced· Concrete Short Columns under Cyclic Lateral Load," Preliminary 
Report for Intemat ion a 1 Associati on of Bridge and st'ructura 1 Engi neers, 
Symposium on Oesign and Safety of Reinforced Concrete Compression Members, 
Quebec, 1974. 

62. Popov, E.P., Bertero, V. V., and Krawinkler, H., "Cyclic Behavior of Three 
Reinforced Concrete Flexural Members with High Shear," Report No. EERC 

. 72-5, Earthquake Engineering Research Center, University of California, 
Berkeley, 1972. 

63. Orudgev, F.M., et al., "The Influence of Non-Elastic Properties of the R/C 
on the Performance of the Frame Constructions under Seismic Loads," 
Proceedings, Sixth European Conference on Earthquake Engineering, Oubrovnik, 
Yugoslavia, September, 1978, Vol. II, pp. 305-310 . 

. 64. Brown, R. H., Jirsa, J.C., "Reinforced Concrete Beams under Load Reversals," 
Structural Research at Rice, Report No. 7, Rice University, Houston, Texas, 
October, 1970; also ACI Journal, Proceedings, Vol. 68, No. 5, May, 1971, 
pp. 380-390. 

65. Krawinkler, H., and Popov, E. P., "Hysteretic Behavior of Reinforced Conc:-ete 
Rectangular and T -Beams," Proceedi ngs, Fi fth Worl d ·conference on Earth­
quake Engineering, Paper 28, June, 1973, Rome, Italy, Vol. 1, pp. 249-258. 

66. Kano, Y., et al, "Shear Strength of Reinforced Concrete Beams Under Many 
Cycl i e A 1 terna te Loa di ng," Res ea rch Report of A. l. J. , August, 1969. 

67. Paulay, T., "Simulated Seismic Loading of Spandrel Beams," Journal of the 
Structura 1 Di v'is ion, ASCE, V o l. 97, No. ST9, Proceedi ngs Paper 3865, 
September, 1971, pp. 2407-2419. 

68. Bertero, V. V., Popov, E. P., "Hysteretic Behavior of R/C Flexural Members 
with Special Web Reinforcement," ProceedinAs, The U.S. National Conference 
on Ea rthquake Engi neeri ng, June, 1975, Añn rbor, Mi chi gan, pp. 316-326. 

69. Ma, S.M., Popov, E. P., and Bertero, V. V., "Cyclic Shear Behavior of R/C 
Pl ast ic Hinges," Proceedi nss, ASCE/EMD Speci a lty Conference on Dynami e 
Response of Structures, Un1versity of California, Los Angeles, Marcy, 1976, 
pp. 352-362. 

70. Wakabayashi, M., "Special Problems," IABSE Symposium on the Design and 
Safety of Compression Members, Quebec, 1974. 

71. Anicic, O., and Zamolo, M., "Stiffness Deterioration of Cyclic Loaded R/C 
Structura 1 El ements," Proceedi ngs, Fi fth European Conference on ::arthquake 
Engineering, Istanbul, Turkey, September, 1975, Vol. II, Paper No. 113. 

72. Gergeley, P., "Experimental and Analytical Investigations. of Reinforéed 
Concrete Frames Subjected to Earthquake Loa di ng," Proceed i ngs, Wor .:shop 
on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building _Construction, Univ­
ersity of California, Berkeley, July 11-15, 1977, Vol. III, pp. 1175-1195. 

192 

.... --------- ----~-~- --- ..... 



--

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 ftuenc1a, 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 únicamente en la parte infenor de las columnas del 
primer nivel y en la parte superior de las del último nivel. El mecanismo de articulaciones plasticas en 
vigas se plantea con el objeto de incrementar la capacidad de disipación de energía en la estructura, así 
como.lograr una distribución uniforme de dicha disipación. 

El criterio 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 
ftuencia planteado ante un sismo correspondiente al nivel 2. La carga de falla o ftuencia, asociada con 
la formación del mecanismo, se calcula en forma similar a la definición de capacidad por carga última 
estructural definida en el reglamento de construcciones arquitectónicas Japonés. A contil\uación se 
presenta un resumen a grandes rasgos del cnterio de d1seño correspondiente al nivel 2 de la Tabla-1. 

Tabla-1 Criterios de diseño antisísm1eo [1] 
N1vel de nesgo sism1co N1vel 1 
Probab1hdad de ocurrencia uno en la v1da ut1l 
Máximas velocidades de terreno 25 cmls 
Fuerzas en los elementos Agrietamiento en el concreto 

Ductilidad por piso 
Ductilidad en elementos 
Angula de deformación de piso 

1. ESTRUCTURACION. 

sin ftuencia en el acero 
menor que 1 
menor que 1 
menor que 11200 

1.1 Conceptos base para la estructuración. 

max1mo pos1ble 
50 cmls 
Fluencia en el acero 
sin falla total de la estructura 
menor que 2 
menor que 2 
menor que 11100 

Definición del mecanismo de ftuencia, con el propósito de que se genere el mismo al alcanzar la 
estructura su resistencia de diseño (la' carga de falla o ftuencia). Definición de las características de los 
elementos estructurales, con objeto de verificar que los elementos en los que se proyecta la aparición de 
articulaciones plásticas 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. Defintción de las características en plano y elevación de la estructura. Para evitar 
posibles comportamientos no deseados en la estructura, se verifica la unifonmidad en la d1stnbución 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 : ~os los niveles y en la parte inferior 
de ias columnas del pnmer nivel, fonmando un "mecanismo de flue ,. por vigas" (Fig.1 ). 

Excepción en los mecanismos de fluenc1a y en la ub1cac · : de las articulaciones plasticas. 
Respecto al mecanismo planteado, se permiten la :.oariciór. de art1co;ac1ones plasticas como se ind1ca: 

a) La parte superior de las columnas del u::1mó mveL 
b) Columnas exteriores cuya carga axial decremente ante la incidencia de fuerzas sísmicas. 
e) Columnas interiores que no intervengan en la transferencia de fuerza sfsmica incidente: 

1.3 Estructuras con muros estructurales. 
Básicamente en !Jna estructura con muros estructurales se busca la simetrfa en su posición, la 

regularidad y unifonmidad en ~1 pla_!!o del mismo, y la continuidad del muro desde la Cimentación en toda 
la altura de la estructura. · - · - - - · · - · .. · 

En caso de emplear muros estructurales con aperturas en el plano, el efecto de estas en la rigidez 
y resistencia del m1smo deberá ser considerado. 

Respecto a la ubicación de articulaciones plásticas por flexión en muros estructurales. se proyecta 
su formación en la parte tnferior del muro en el pnmer ntvel (Fig.2). Sin embargo, también se permite el 
giro del muro y la aparición de articulación plástica en la trabe de cimentación (Fig.3). 

La parte de la estructura a base de marcos momento-resistentes, sigue el mismo criterio 
presentado en la sección 1.2. Sin embargo, si se garantiza que el muro estructural cuenta con una 
resistencia adecuada, se permitirá la formación de articulaciones plásticas en las columnas. 

1.4 Estructura de cimentación. 
Como regla general en la trabe de cimentación no se proyectará la formación de articulación 

plástica .. Sin embargo, cuando se define un mecanismo de fluencia que presente giro en la case de un 
muro estructural (Fig.3), la trabe de cimentación requerirá ser diseñada.para presentar art1culac1ón plástica 
en la vecmdad 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. cas estructuras de sótanos deberán rev1sarse a ser 
suficientemente rígidas, y no se permitirá la formación de articulaciones plásticas en nmgún elemento 
estructural de los m1smos. 

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 !ormac1ón del mecanismo de fluencia definido. Deberán 
diseñarse para evitar falla o caída de los m1smos ante sismos de med1ana 1ntens1dad. 

2. METODO DE DISEÑO. 

2.1 Procedimiento de diseño. 
El dtseño estructural tendrá por objeto asegurar que ante carga vertical y sismos de med1ana 

intensidad la estructura tenga y mantenga la resistencia y funcionalidad adecuada, y ante sismos de gran 
tntenstdad asegurar que la estructura tenga la ductilidad o capacidad de deformactón necesaria para 
desarrollar el mecantsmo de fluencia ante la fuerza lateral incidente sin presentar la falla totaL 

· El dtseño ante carga verttcal conterPola la revisión de resistencia, deformación, desplomes, 
agrietamientos y posibilidad de problemas de ·.-;oración no deseada. El d1seño ante carga lateral se lleva 

-a cabo en dos partes, pnmero el diseño del mecantsmo de fluencta, y segundo el d1seño para el 
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aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. Estos se resumen como sigue: 
a) En el diseño del mecanismo de ftuencia, se verificará que la estructura tenga la resistencia 
ante carga lateral adecuada, y que los elementos presenten ductilidades dentro de los limites 
requeridos .. Para lo cual se hacen análisis elasto-plást1co de la estructura considerando la 
resistencia esperada de los elementos estructurales. 
b) Para asegurar la formación del mecanismo de fluencia ante un sismo de gran intensidad, se 
realiza un análisis elasto-plástico que muestre que, en elementos en los que no se proyectó la 
formación de articulaciones plásticas, no se presente falla o formación de articulaciones 
plásticas. Para llevar a cabo este tipo de análisis, se considera la resistencia esperada para los 
elementos en los que no se proyectó la formación de articulaciones plásticas, y se considera el 
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, asi 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 d1seño: . 
(a) El coeficiente de fuerza cortante basal de diseño se calcula de la siguiente manera 

Ct = Z Rt CB ( 1) 

donde, Ct: coeficiente de fuerza cortante basal; Z: coeficiente sísmico zonal; Rt: factor por 
características dinámicas de la estructura; Cs 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 1gual o mayor a 0.30 para estructuras a base 
de muros estructurales. 
(b) Para calcular las fuerzas .sísmicas de diseño. se parte de la hipótesis de que el 
comportamiento de los e¡es principales ortogonales de la estructura es independiente. La fuerza 
sísm1ca honzontal a aplicarse en cada n1vel se puede calcular como se indica (salvo 
investigación especifica) 

F; := P; + Pt 
= p, 

(para i = n) 
(para 1 ,; n - 1) (2) 

donde, Pt: fuerza lateral concentrada en el último mvel, que se calcula con la expresión (3). Para 
estructuras con menos de 6 niveles Pt = O. 

Pt =a T Ot 

El valor de Pí se calcula como se mdica 

p, = ( Ot - Pt ) w, H1 1 ( I w, H1 ) 

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 Wí 
a : Coeficiente de la carga concentrada en el último nivel, igual a 0.10 
T : Periodo fundamental de la estructura (s), T = 0.02 Hn 
H; : Altura respecto al nivel de suelo de la losa del nivel ( i + 1 ) 

(3) 

(4) 

'"(', 
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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) 

Análisis lineal. 
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 análisis lineal de la 
estructura con las siguientes hipótesis: 

(a) Elementos en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas, la ngidez se 
considerará igual a la rigidez secante al punto de fluenc1a. 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 obÍemdo del.análisls line31 puede ser redistribuidO con las-condiciones s1gu1entes:-- · 1 

(a) Posterior a la redistribución de esfuerzos, deberán satisfacerse las condiciones de equilibno. 
(b) la variación del valor de los momentos por la redistribución respecto a los valores obtenidos 
por el análisis lineal, no será mayor que el 20% para estructuras a base de marcos y 25% para 
estructuras a base de muros. 
(e) la variación por la redistribución de la suma de momentos de entrepiso, no debeni 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 
plást1ca. Se lleva a cabo un análisis pseudo-estático no-lineal, incrementando la fuerza lateral hasta la 
formación del mecanismo de fluenc1a. El estado de esfuerzos obtenido de este análisis se mod1i!::ará 
considerando los siguientes efectos· 

(a) Efecto del comportamiento dinámico __ 
(b) Efecto de incidencia de fuerza sism1ca en dos direcciones 

Análisis no-lineal. 
Tomando en cuenta las caracterist1cas de comportamiento elásto-plástico de los elementos 

estructurales, se realiza el análisis pseudo-estático no-lineal para determinar el estado de esfuerzos a la 
formación del mecamsmo de fluencia Adicionalmente, se considerarán las siguientes hipótesis: 

(a) la distribución de la fuerza sísmica lateral será en forma de triángulo 1nvert1do. Por medio 
de métodos paso a paso o de trabajo virtual, se resolverá la ecuación. de equilibrio. 
(b) En el cálculo del limite superior de resistencia de los elementos donde se proyecta la 
formación de articulaciones plásticas, se empleará el acero de refuerzo propuesto en el 
prediseño. 
(e) las losas de cada nivel se considerarán como elementos rlgidos. 
(d) la rigidez no-lineal del elemento se calculará en base a la rigidez elástica y al refuerzo del 
m1smo. Para matenales comúnmente empleados se puede emplear la ecuación propuesta ~or 

: .. -



Sugano-Aoyama[2] 

Ky =ay Ko . 
ay = ( 0.043 + 1.64 11 pt + 0.043 a 1 O + 0.33 qo )( d 1 O )2 

qo =N 1 b O u6 (5) 

donde, Ky: rigidez secante al punto de fluencia por flexión del elemento; Ko: rigidez elastica del 
elemento; q: Es/Ec, Es y Ec son los módulos de Young del acero y concreto respectivamente; 
pt: Porcentaje de acero de refuerzo en la sección; d: peralte efectivo del elemento: 0: peralte 
total de la sección; a/0: Relación entre claro de cortante y peralte; N: fuerza axial de compresión 
en el elemento; u 6 : Resistencia a la compresión del concreto. 

Amplificación de esfuerzos por efecto del comportamiento dinamico. 
El coeficiente de incremento de momento y fuerza cortante por efecto del comportamiento 

dinamico 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 + ( Awi 1 ~o )( Pchi 1 Pci ) 
wwi = 1.0 + ( Awi 1 ~o )( /lwh• 1 Pwi ) 

(6) 
(7) 

Aw1 es el parámetro con que se considera el efecto de modos supenores en el nivel i, y se calcula 

Awi = 0.25 
= 0.20 
= 0.20 + 0.1 o ( i - n/2 ) 

( para i = 1 ) 
( para 2 s i s n/2 ) 
(parai~n/2) (8) 

donde, wci, wwi: factores de amplificación de esfuerzos en columnas y/o muros del nivel i; ~o: factor de 
incremento de resistencia estructural por el limite superior de resistencia de los elementos (=C1o/0.25); 
C1o: Coeficiente. de cort<Jnte basal al momento de formación del mecanismo de fluencia, al emplear el 
limite superior de resistencia en los elementos; Pci , /lwi: porcentaje de fuerza cortante a resistir por efecto 
del modo fundamental en columnas y/o muros del n1vel i; Pchi , /lwhi: 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 biaxíal. 
En el caso de columnas, el momento y/o el cortante de diseño se afectará por el factor de 

amplificación por comportamiento dinámicO wc•, y este a su vez se afectara por el factor de seguridad ante 
efecto sísmico biaxial f/12. El factor de seguridad anle efecto sism1co biaxial tp2 se tratara 
independientemente para cada eje de análisiS, y por regla se considera igual a 0.1 O. La carga axial de 
diseño en columnas y muros se calculará considerando el 1 00% de los resultados del análisis plano en 
una dirección, adicionando el 50% de los resultados del anál1s1s plano en la dirección ortogonal. 

Deformación de segundad estructural. 
Los elementos estructurales en los que se proyecta la formación de articulaciones plasticas 

deberan 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-estético no-lineal. 

3. DISEÑO DE ELEMENTOS A FLEXION Y CARGA AXIAL. 

3.1 Determinación de las secciones transversales. 

Hipótesis básicas para la determinación de la resistencia última a flexión. 



+ 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 esfuerz!Hieformación 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 matenal. 
+ 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 ind1can: 
(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 cons1derarán los valores 
mostrados en la Tabla.2 

Tabla.2 Resistencia del acero de refuerzo 
. T1po de acero Res1stenc1a del matenal 
de refuerzo (a) ReSIStencia .esperada (b) Limite supenor de resistencia 
corrugado 3000. 1.0 ay 1.30 ay 
corrugado 3500 1. O ay 1.25 ay 
corrugado 4000 1.0 ay 1.25 ay 
corrugado alta 1.0 ay 
ay: límite inferior de fluenc;a probado del acero de refuerzo 

(b) El acero de refuerzo de losa que tenga la longitud de anclaje requerida y se encuentre en 
el ancho efectivo a considerar de la losa, podrá tomarse como parte del acero a tensión en su 
caso. 
(e) Podrá considerarse el acero de refuerzo colocado en vanas capas. 

3.3 Límite superior de resistencia a flexión. 
El limite supenor de la resistencia a flexión se calculará en base a las siguientes hipótesis: 
(a) La deformación del concreto en la fibra extenor a compresión de la secc1ón transversal se 
tomará como 0.003 (un eJemplo en vigas se ilustra en la F1g.6) Elllm1te superior de resistencia 
del acero de refuerzo·se considerará conforme se indica en la ·-abla.2 
(b) Cuando se traten secciones T o 1, el ancho efectivo correspondiente a los pat1nes se tomará 
como dos veces el considerado para el cálculo de la resistencia esperada. lgualm"ente, el acero 
de refuerzo de losa o muro se cons1derara en el cálculo. 
(e) El acero de refuerzo colocado en capas, o b1en cualquier refuerzo que contribuya a resistir 
esfuerzos por flex1ón, deberán considerarse en el cálculo. 

3.4 Límite de la carga axial permisible en elementos con posible formación de articulación plástica. 
En elementos en los que por disello se proyecta la formación e: articulación plástica en el mecanismo 
de fluencia, deberán satisfacerse los siguientes limites requeridos para la carga axial: 

(a) La carga axial en columnas deberá satisfacer la ecuación (9) 

- k2 Ag ay ,;; Nc ,;; k1 Ac a0 (9) 

donde, Nc· carga axial de compresión en la columna, obtenida del diseflo para aseguramiento· 
de la formación del mecamsmo de fiuencia; Ac: Area de la sección transversal de la columna; 
Ag: area total del acero de refuerzo longitudinal a tens.ión efectivo en la columna; ay: resistencia 
esperada del acero de refuerzo longitudinal; k1: coeficiente oor carga axial de compresión (=1/3). 

1 • ... 



En caso de cumplir los requisitos para confinamiento del acero lateral, kt puede considerarse· 
como 2 1 3 ); 1<2: coeficiente por carga axial de tensión ( = 3/4 ). 
(b) La carga axial en muros, por lo general deberá sat1sfacer la ecuación ( 1 O) 

Nw :S k3 Aro re O' 9 - Al,s O'OJYU (10) 

donde, Nw: carga axial de compresión en el muro obtenida del diseño para aseguramiento de 
la .formación del mecanismo de fluencia; Acore: area de la sección transversal de la columna 
ubicada en el extremo a compresión del muro; Aws, O'OJYu: area y limite supenor de res1stencia 
del acero vertical colocado en la parte del muro; k3 = 2/3 (en caso de cumplir los requ1s1tos de 
confinamiento para el acero lateral, el valor de k3 se puede considerar 1gual a la un1dad). 

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 
arttculaciones plásticas, el ancho de las m1smas será mayor a 1/4 veces su peralte. 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm 
En vigas con articulaciones plásticas, el porcentaje de acero de tensión 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 0.5 veces el area total del acero de refuerzo a tensión. ( p1 = At 1 b d, At: area total del acero 
de refuerzo a tensión, b: ancho de la viga, d: peralte efectivo de la viga). 

La colocación del acero de refuerzo podrá hacerse en dos capas máximo. 

Columnas. 
Cualquier de los lados o diámetro de columna deberá ser mayor a 40 cm. Para columna con 

formación de articulación plástica proyectada, el lado corto de columna será mayor a 1/3 veces el lado 
largo de la misma. , 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 

Muros. 
La geomeiria 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 1guales. En zona de art1culac1ón plástica· 
el acero de. refuerzo deberá colocarse doble (en dos capas). 

En el caso de proyectar una abertura en zona de articulación plástica, la abertura deberá hacerse 
al centro del muro lo más posible. La dimensión del hueco será tal que no provoque pérdida de 
monolittcidad en el muro 

4. DISEÑO ANTE FUERZA CORTANTE. 

4.1 Método de diseño. 
4. 1.1 Fundamentos básicos del procedimtento 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 d1seño para 
aseguramiento de la formación del mecanismo de fluenc1a. 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 
v1gas. se corrobora que la resistencta por adherencia del acero de refuerzo longitudinal sea mayor que 
el estado de esfuerzos de adherencia en el mismo, obtentdo en el diseño para aseguramtento de la 
formac1ón del mecanismo de fluenc1a. 
4.1.2 Resistencia del acero de refuerzo por cortante. 



En el cálculo de la resistencia por ·cortante, la resistencia del acero de refÚerzo lateral deberá 
considerarse igual a la resistencia esperada del mismo. 

4.2 Resistencia ante cortante de columnas y vigas. 
La expresión para calcular la resistencia esperada ante cortante en columnas y vigas es como sigue 

donde, 

V u = b jt pw awy cottl) + tanB ( 1 - p ) b D u u6 1 2 

pw awy S u u 6 1 2 

tanB = [ ( L 1 D )2 + 1 1"2 
- L 1 D 

p = ( 1 + cot'tl) ) pw awy 1 ( u u6 ) 

awy S 25 u 6 

( 11) 

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 y compresión, peralte total, y claro libre del elemento, 

respectivamente; pw: porcentaJe del aceró ae refúerzo' por·cortante. u es el coeficiente de resistencia a 
la compresión efectiva del concreto. 11' representa el ángulo de inclinación de la zona de concreto a 
compresión componente del mecamsmo de armadura (Fig.4.a). 8 representa la inclinación del mecamsmo 
de arco (Fig.4.b). Los valores de u y ti) se determina como se indica: 

(a) Elementos estructurales en los que no se proyecta la formación de articulación plastica 

u = O. 7 - u 6 1 2000 

cottl) = min { 2.0, jt 1 ( D tanB ), [ u u 6 1 ( pw awy ) - 1 1"2 
} 

(12) 

(13) 

(b) Para elementos en los que se proyecta la formación de articulación plástica al formarse el 
mecanismo de fluenc1a, el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto u, se 
calculará conforme a la ecuación (14). El valor de cottl) se obtendrá como el menor valor de los 
calculados empleando las ecuaciones (13) y (15). Sin embargo, en estas expres1ones el valor 
de p será calculado empleando el valor de cottl) correspondiente a la zona ex1erior a la 
articulación plastica, y el valor de pw awy correspondiente a la zona de articulación plastica. 

u = ( 1.0- 15 Rp) ( 0.7- u6 /2000) O < Rp S 0.05 
= 0.25 ( 0.7- u. 12000) 0.05 < Rp (14) 

cottl) = 2 O- 50 Rp O< Rp S 0.02 
= 1.0 0.02 < Rp (15) 

donde, Rp: deformación angular de la articulación plástica del elemento correspondiente a la deformación 
por segundad estructural del elemento en todo su conjunto. 

En la zona que tendrá comportamiento en el rango elástico, para elementos donde se proyecta 
la formación de articulación plástica, el cálculo de la resistencia al cortante se hará empleando el 
coeficiente de resistencia a la compresión efectivo del concreto calculado conforme la expresión (14). El 
valor de cottl) 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 plastica. 

La confiabilidad del procedimiento de diseño presentado, se aprecia en la F1g.8, 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 cotlfi + tanB ( 1 - P ) tw lwa u u0 1 2 

ps usy S u u0 1 2 
tanB . = { [ ( hw 1 lwa )2 + 1 ]'a - hw 1 lwa } 
p = ( 1 + coflf> ) ps osy 1 ( u u0 ) 

( 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 diseno del muro (puede considerarse 1gua1 
a la altura de entrepiso); 1/J: ángulo de inclinación de la zona de concreto a compres1ón en el mecan1smo 
de armadura del muro (coti/J = 1.0), lwb, lwa: longitudes equivalentes del muro a considerar en los 
mecanismos de armadura y arco respectivamente. 

En el cálculo de las longttudes equivalentes de muro para ambos mecanismos, la contribución de 
las columnas laterales puede considerarse, y se calculan como se Indica: 

lwa = lw' + De + .6\wa 
lwb = lw' + De + .6\wb 

(17) 
(18) 

donde, lw': longitud del muro comprendido entre las columnas laterales; De. Peralte de las columnas 
laterales; .61wa, .6lwb: incremento de la longitud efectiva de muro que se valúa conforme las expresiones 
(19) y (20) 

.61wa = Are 1 tw 
= [Dc+(AreDc/tw) 1a]/2 

.dlwb = Are 1 tw 
= De 

Are S tw De 
Ace ~ tw De· 
Ace S tw De 
Ace ~ tw De 

Ace: Area de la sección transversal de la columna lateral, a calcular según la expresión (21). 

Ace = Ac - Ncc 1 u 8 Are 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 supenor a diseñar, obtenida del análisis de esfuerzos para el diseño por 
aseguramiento de formación del mecanismo de fiuencia. 

Para cuantificar el coeficiente de res1stenc1a 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 (1.2). Para la reg1ón o el elemento donde se proyecta la formación de articulación 
plástica, el valor de u para el cálculo de res1stenc1a al cortante se tomará como sigue: 

u = 0.7 - u 8 1 2000 
= ( 1.2 - 40 Ru ) ( O. 7 "'• 1 2000 ) 
= 0.4(0.7- u 6 /2000) 

donde, Ru: deformación de segundad estructural del muro. 

. Ru ~ O 005 
0.005 S Ru < 0.02 . 
0.02 S Ru (22) 

En muros estructurales, el porcentaje minimo de refuerzo ante fuerza cortante no será menor a 
0.0025. Para las columnas latérales, en elemento~ donde se proyecta Ja.formación de articulación plástica, 
el porcentaje de acero de refuerzo ante cortante no sera 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 
plast1ca en un solo extremo. o no se proyecta la formación de ninguna, los esfuerzos por adherencia serán 
el valor menor proporcionado por las expresiones (23) y (24). 

7f = db 4u/[4(L- d)] 
7f = b pw! owy COttl> 1 :úp 

(23) 
(24) 

donde, 4u ·: es la diferencia del estado de esfuerzos en ambos extremos del acero de refuerzo 
longitudinal obtenido durante el diseño para aseguramiento de formación del mecamsmo de fluencia. 
Cuando en ambos extremos se presente af\iCl•:ación plástica 4u = 2 ayu, cuando solo en un extremo se 
presente articulación plástica 4u = ayu +ay, fina1m~nte, en el caso de no presentarse articulación plástica 
4u = 2 ay. Aqui, ayu y ay son el limite superior de resistencia y la resistencia esperada, respectivamente, 
del acero de refuerzo longitudinal. También, db : diámetro del acero de refuerzo; :úp : 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, owy, ti> : 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 mclinación del concreto a compresión componente del mecanismo de armadura en el elemento, 
respectivamente. 

5.2 Resistencia de adherencia. 
La resistencia ante problemas de adherencia en columnas y/o vigas estructurales se puede cuantificar 
empleando la expresión (30). Sin embargo, para el refuerzo longitudinal colocado en la parte superior de 
vigas, .el valor calculado con la expresión (30) será penaliz<do 0.80 veces. 

l'llu = (1.2 + 5pw'b/db)(u8 )
1n (30) 

donde, pw' : porcentaje de acero de refuerzo lateral colocado en la perímetro extenor de la sección 
transversal. 

6. UNION VIGA - COLUMNA. 

6.1 Objetivo del procedimiento de diseño. 
La unión v1ga - columna se diseñara con el propósitO de no presentar falla durante la formación 

del mecanismo de fluencia hasta alcanzar la deformación de seguridad estructural. Igualmente, ante la 
incidencia de carga cíclica no se debera presentar degradación notable de la rigidez o adelgazamiento 
de la curva histerética de respuesta (pinching,. 

6.2 Procedimiento de diseño ante fuerza cortante. 
Por normatividad de diseño. la res1stenc~a esoerada ante cortante de la unión V¡u, de::>:rá ser 

mayor que la fuerza cortante obtenida del estado de estuerzos empleado en el diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fluencia V1. 

La resistencia a cortante de la unión se obtiene con la expresión (31) 

V¡u = Ir ir, 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 0.30, para unión exterior con forma de T o L se 
toma 0.18, O¡: peralte de la columna. o b1en la distancia entre el paño de columna y el punto de doblez 
del acero de refuerzo longitudinal de la viga· b¡: ancho efect1vo de la unión a calcular con la expresión (32) 

bj = bb + bat + ba2 (32) 

donde, bb: ancho de la viga; bai: el menor valor de bJ2 y 0/4; bi: distancia entre las caras laterales de 



.· 

. viga y las ~ras ·laterales de la columna; .D: peralte de la columna (para. mayor claridad de la simbología· 
consultar la Fig.9}. 

· El refuerzo lateral p¡h en la unión deberá cumplir con los siguientes aspectos: el porcentaje de 
acero de refuerzo lateral deberá ser mayor a O. 002, exceptuando que se cumpla con la expresión (33} 

Pih ;, 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 fomnación de articulaciones plásticas, se propone que 

el acero de refuerzo longitudinal de las mismas pase a través del núcleo de la columna, o en su defecto· 
se ancle en el núcleo mismo. Para valuar la longitud de anclaje de los aceros de refuerzo tanto de vigas, 
como de columnas, en la unión, se considerará que dicha longitud inicia en las caras de cada elemento. 
El anclaje del refuerzo de viga en el núcleo de la columna se hará con un doblez de 90 grados, ubicando 
este doblez posterior al eje de columna. · 

7. COMENTARIO FINAL 

El trabajo presentado aquí consiste en una traducción resumida de la "Guia para Diseño 
Antisismico de Estructuras de Concreto Reforzado Empleando el Concepto de Resistencia Ultima"(4}, que 
como su nombre lo indica no'son normativas, 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 
detemnmación del sismo de ·diseño, la relación entre la cantidad de deformación plástica y las 
características del sismo de diseño. la cuantificación del factor de seguridad ante la Incidencia de un 
sismo dado, la posibilidad de extender una guia o criterios de diseño como lo aquí 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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l.- IiHRODUCC 1 OiL 

La aplic~ción 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 CE TRABES PRESFORZADAS EN FLEXIOi1. 

2.1.- Concepto acción respuesta. 

2.2.- Diagramas carga-deflexión. 

2.3.- Variables que intervienen en el comportamiento de trabes presforzadas. 

2.4.- Estado límite d~ Falla. 



2.- COMPORTAMIENTO DE TRABES DE CONCRETO PRESFORZADO 

EN FLEXION 

2.1.- Introducción 

·La característica acción-réspuesta en trabes presforzadas se 

presenta, como en la mayor parte de los ensayes en flexión, 

mediante la gráfica carga-defl exión, de trabes libremente ap.2_ 

yadas con dos cargas concentradas iguales y colocadas simétri 

camente, esto útimo con objeto de que en la zona central sea 

nula la fuerza cortante (fig. 1). 

p . p 

e able de preefuarzo 

/ 

L 

a a 

11111111111 

111111111111 

p} ATIIIlllllllllll~ 

ANALISIS DE F LE)( ION 

-FIG. 1-



4 

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 po~ 

centaje de acer~ de presfuerzo usual en la práctica, tiene una cur 

va carga deflexión como lo muestra Ja fig. 2. 

p 

E 

'-ruptura 

del acero de pre:sfuerzo 

aorietamiento 

1 

---Tension nula 

. , 
---0 efleuon nula 

CURVA CARGA OEFLEXION 
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Al empezar a cargar la pieza, su comportamiento es básicamente 

lineal, habiendo proporcionalidad entre cargas y deflexiones. 

La gráfica indica un valor negativo para las flechas debido a 

que bajo el efecto del presfuerzo, el peso propio no es sufi­

ciente para contrarestar el valor de la flecha debido al de pres . -
fuerzo, resultando una contraflecha en la misma. 

El punto A de la gráfica representa el punto de deflexión 

nula, que indica una distribución uniforme de esfuerzos en la 

sección. 

Al seguir incrementando la carga, se llega al punto 8, que 

significa el punto de tensión nula en la parte inferior. 

El punto C, representa la aparición de la primera grieta, 

el cual indica que el concreto alcanzó el valor de su resisten­

cia al agrietamiento. 

Cuando empiezan a aparecer las grietas, las deflexiones 

aumentarán mas rapidamente que antes del agrietamiento y por 

consiguiente ya no habrá una proporcionalidad entre cargas y de 

formaciones, al seguir incrementando·la carga mas allá del pun­

to c. 
El punto D, representa al valor de la carga que provoca la 

fluencia del acero de presfuerzo. 

Finalmente, el punto E, representa la carga de ruptura que 

provoca la falla al alcanzar su resistencia. 

Conociendo la curva carga-deflexión, se puede dimensionar 

una trabe de concreto presforzado. 

Es importante señalar que la aplicación de cargas en tra-

bes de concreto presforzado se hace generalmente en dos o tres 

etapas de carga. Para una estructura colada in situ habrá la 



primera etapa el aplicarse el prj:!sfuerzo interviniendo tam­

bién 1 a carga permanente y la segunda etapa con 1 as cargas de 

servicio. En el caso de elementos prefabricados, habrá una 

etapa adicional, anterior a las dos mencionadas que será s.2_ 

1 amente su peso propio y el presfuerzo, durante el transpo!_ 

te. 

En general, la etapa crítica de carga en elementos pres 

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 que 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 ducti 1 idad. 

b) Las trabes con presfuerzo adherido, caso del pretens~ 

do y también del postensado cuando se inyectan los cables, de 

acuerdo con los ensayes del laboratorio y la experiencia en la 

práctica, son mas 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 subreforzadQ 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.-€:, para el acero de presfuerzo influye en el valor del 

momento resistente de la trabe y en la ductilidad de la misma . . 
En la figura 3 se muestra la gráfica acción-respuesta de un ensaye 

típico de flexión de dos trabes de concreto con sección rectangular de 

15 x 30 cm y de 3m de claro. Una es presforzada y la otra reforzada, propo~ 

cionando el acero de presfuerzo y de refuerzo respectivamente en tal forma 

que la carga teórica de falla en ambas trabes fuera la misma y en las figu­

ras 4 y 5 los agrietamientos correspondientes. 

En las figuras 6, 7 y 8 se muestran las condiciones en la falla, de 

vigas 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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COLUMNAS PRESFORZADAS 
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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.- .UUCTILlDAD Dt; llliEI'IlBROS DE CONCRETO PRES?OR ZADO. 

3.1 ResU!llen histórico de eE'tudios· realizados. Es conocido que­

un análisis dinámico de la respuesta elástica de estructuras u-­

sando ace.leraciones sismicas, ponen de manifiesto que una est-ruc­

tura puede estar sujeta a cargas mayores que las especificadas -

por reg.lamentos, lo cua.l impl1ca que una estructura debe ser ca­

paz de des~rrollar grandes deformaciones antes de llegar a la 

falla en caso de sismos severos. Por tanto, es importante cono 

cer la ductilidad que puede obtenerse en ~iembros de concreto 

presforzado. 

La rel2ción momento-curvatura para concreto presforzado ba-· 

jo cargas monotónicas y ciclicas, permite comprender la ductili­

dad y la energia de disipac1ón. 

T.I. Lin l.l) presentó algu~q~ aspectos imoortantes para el 

diserto sismico de estructuras presforzadas, reierentes a los fac­

tores de co:crga y e¡:fuerzos permis1bles c.s:! como ale;unos ensayes­

estudiJndo la capacidad de absorber energia, conc.luyendo Lin en­

su articu.lo en que .los diagramas Momento-~Urvatura en vigas de -

concreto preE:forzado en flexión se ]Jresentaban áreas importantes 

1¡ 
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que mostraban alta capacidad para abso7ber energia. 

Rosenblueth (2) comentando el articulo de Lin, enfatizaba 

el inconveniente de establecer conclusiones basadas en la cur-

va de pz·imera carga, indicando la importancia de· las curvas i-

dealizadas carga-deformaci6n en la descarga Fig.l, para miem-

bros de concreto presforzado y miembros de concreto reforzado 

presentaban que para masas y rigideces comparables una estruc-

tura de concreto presforzado tendría probablemente mayores de-

formaciones debido a su baja capacidad de amortiguamiento que 

una de concreto z:eforzado y que as! mismo seria más flexible la 

primera, lo cual contrarrestaría en parte el efecto de su baja 

capacidad para absorber energía. 

Despeyroux (3) concluye oue las áreas bajo el dia~rama 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 sísmica 
-

de estructura es su capacidad para disipar energía, En su arti-

culo, de acuerdo con la Fig.2 cor.cl~ye que la enere!a absorbida 

es efectivamente comparable en miembros de concreto nresforzado 

y reforzado pero que la energía dioipada es bastante menor en 

los miembros de concreto presforzcdo, lo cua+ representará que 

la respue!'ta en estos últimos 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 presfc~zado 

concluy6 que el desplazamiento máximo obtenido es del orden de 

40~ mayor que el de un sistema de concreto reforzado co~ 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 sísmicos, 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 relación que exis­

te entre el desplazamiento en la falla y el desplazamiento corres_ 

pendiente a la primera fluenci~. Thompson encontró que para pe­

queños periódos el factor de ductilidad erR mayor y r.ue la ten -

dencia a disminuir el desplazamiento se debía a un incremento en 

el acero de presfuerzo. 

3.2 Análisis de miembros nresforzados en flexión. Los estudios 

realizados nor illakeley ( 4) pare. determinar las relaciones Momen­

to-Curvdtura b~jo carga monotónica, deuostraron que la curva ob-
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tenida para este tipo de carga es colineal con la curva envolven­

te de carg=-.s cíclicas en miembros de concreto 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-Curva­

tura en trabes haciendo v&.riar el valor de la fuerza de presfuer­

zo, las posiciones del mismo en la sección y la cantidad de re-­

fuerzo transversal. 

As:! .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 col~as se dise­

ñaron de tal forma que tuvieran una mayor resistencia que las vi­

gas y los ensayes se hicieran con carga cíclica estática simulan-

do la carea EÍsmica. 

Los re su1 t:3dos obtenidos por los estudios mencionados ( 4) y 

(5) se resumen a cóntinu~ción: 

a) Porcentaje del acero de preEfuerzo. 

El efecto de la relación entre el área de acero de presfuerzo y la de 

concreto, p = As/bh, se mueEtra en la Fig. 4. La forma de 

las curvas indican cl,cramente 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: 

<: 0.3 (1) 

Este límite corresponde a p = 0.0069. El estudio de las curvas de la Fig.4 

indica que para asegurar una ductilidad razonable en diseño sísmico, ~lakeley 

y Thompson recomiendan disminuir la expresión a 0.2, lo cual conduciría a p=0.0043. 

La ecuación (1) significa que la máxima fuerza de tensión es 0.2 f'c bd, lo cual 

implica que en el bloque de esfuerzos en una sección rectangular se tendrá: 

y si 

a = 
0.2f'c bd 
0.85f'cb 

= 0.235 d 

d = 0.35h, la condición queda como: 

a L 0.20h 
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b) Distribución del acero de presfuerzo. 

En una sección transversal de una trabe se hizo v~riar -

el número y h posici6n en los cables de presfuerzo, permane­

~iendo constante la fuerza total de presfuerzo, p = 0.0069 

As!- ;.mismo, sé observó que si se aumenta el acero de 

presfuerzo en la zona de compresi6n, la curvatura no disminu­

ye, debido a que el cable de presfuerzo actúa como acero de -

compresi6n en curvaturas grandes. Cuando el acero de presfuer­

zo se concentra en un solo cable centrado hay una pérdida 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 ductilidad. 

e) Efecto del refuerzo transversal. 

En los ensayes realize~dos, la cantidad de refuerzo trans­

versal tuvo poco efecto en la ductilidad de trabes, ya que tri­

plicéo.ndo el número de erctribC:)s normalmente especificado se lo­

gr6 un incremento relativamente pequeño en la capacidad de mo­

mento. 

d) Ductilidad en· columnas de concreto presforz8do. 

En los ensayes de columnas bajo carg~s cíclicas, las cur­

vas experimentale~ se tr,J.zaron para una a.rticulación pl~stica 
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directamente sobre la trabe, provocándose así el mecanismo en 

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 pre~for~ado de miem­

bros a co:npresión, ·sin embargo de los estudios realizados se 

pudo concluir que en las curvas de Momento-Curvaturas, la co-

rrespondiente a p/f'cbd = 0.12, 1 corresponde a la má-

xima curvatura obtenida en los ensayes. 

3.3- Amortiguamiento de mi,,:•lnr.ls de concreto nresforzado. En 

la referencia (2), se menciona la relativamente baja capacidad 

de amortiguamiento en estructuras presforzadas. 

Depeyroux (3) hace notar que el amortiguamiento del con­

creto pre~forz~do es co~parable al re l~s estructuras metáli -

cas, es decir del orden del .3% del crítico. Fn cambio en con­

creto reforzado es ~1 orden 10% del critico. Nakano (6) encon­

tró valores mayores ~1 7% del crítico para escructuras presfor­

Z2.das. 

Esto significarÍH que deberán tomarse coeficientes sís -

micos may.ores para· estructuras de concreto ·presforzado, pór·-. 
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ejemplo del orden de 20~ mayores ~ue 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 amortie,uamiento solo cuando se aproximaba al momento -

del colapso. 

Sin embargo el efecto desfavorable del concreto presfor-

zado referente a su baja capacidad de ~ortiguamiento que se-

traduce en desplazami~ntos mayores, se contr~rrestra en parte 

por el hec2o de que las estructuras de C'-oncret'o presforzs.do de-

bido a sus menores escuadr!as que en el concreto ~eforzado,·-
' 

requieren una· reducci6n en la d,emanda de ductilidad (8 ) • 
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4.- CONEXIONES TIPO DE f1IEMBROS PRESFORZADOS. 

4.1.- Estructuraciones pretensadas. 

4.2.- Estructuraciones postensadas. 

- -



-· 

30 

r 

"" ·h~ e ...J e ¡J . 

1 

1 
1 
1 

' 1 
! ' ! 
1 

t 
• i 

' -z : 
' ! 

1 

! 
! 
: 
' ' 

• 

1 r , ,.. , 1 ,- ~ .J - - - __¡. 
L. ...J 

1 

------- .. ··-;/'/., 1 

-,¡<-----------'=--------- t-

~~----------~L=--------------~-
' 

i ' 'í ¡. /.¡ 
---~--

)., ______________ ]J_ -

» ./ 
' 

.. 
/UlQS 

-' 

• r • , 

pr~¡a t:Jr/ca c:ias 
1 

ELt:: YA C.l O 1"-1 

"f.STRUC.ilJRACIOI--J PRETcN5ADA 

-FIG.l-

Co/I.Jm na~ 

c.vla das 
in .s/ fu 



• 

- 31 

VIGA 
pR.E. FA~'!\\ cA 'O A. 

CO\..UM"'A 
C.O\..AOA 1:-Ñ SITIO 

ELEVAC::.~CJN 

. ' ' 
E. .. . 

SE.CC\ON 

TRANSVERSAL 

CORTE 1-1 

- F 1 G. 2· 



/ 

..... 
1 

~ 

Ac,;,_~o 

i~ r ce""'~'"' 

/, ' - -

r-·-
1 
~ ... --· 

1 

' - .. - -- // 
' / / ----- -· - . ---·-··-
// '// .. = : .. -.: ~ ... ,_... -...... --, 
f/T7 ""[7 "Y . --· --~ // -..... -... 

V/ / / "1 
/ 

( -r-t V 

t"'R 
, 

c. .. 1.. ... "" .... . A. 

"P R.'~ ;: A.~~ \ G . 

ELEVAClON 

CORTE \ -1 

1 o So.. e o \ a Jo... 
" '"" s•"t" 

• 

- F 1 G. 3·-

i 
1 
1 

1 

1 
1 
i 
1 

1 

1 

1 

i ,¡ 
.,_, 1 



, ~
 

Q
 ... 

• • 11
 e rl
 

;xJ
 p Id
 

rrl
 

r z e rJ o 

()
 o z ITI
 

)<
 o 7- -v 

§1 
;;d

'. 

rn 
()

 
1'1

 
o -

)>
 

p 0
-

vJ 
o 

;¡
) 

·-
- r 

:5 (/>
 

):>
 

=+
-

rJ
 

e 
)>

 

1 1 

1 1 

1 
1 1 1 

1 
( 

o 
1 1 

·w
 

w
 

: 
1 

()
 

o e ~ 
)>

 
1!1

 

$ ll 
1 

~
 

1 
.., fl

 p 
_..,

 
<

 
... fl. 

-
\
)
 

p
~
 

.., - Cl 
r 

V
 

., -
e-.

 
" 

JJ
 

o !L
 

p 



34 

) 
' 

.. 

- Fl G • ..> 

• 1 
S/~U 

Do ~-. ::-.s .._ .. -· 



- 34 A -

Losa 

'? ' / / / / 7 ' ' 
' ' ' 

z.. "t. 
1 

1 

Trabz for lawfe.. 

---
~-~~j C ofado QVI a:/ !v :J Q r' 

1 

fp-==. "',-,~~·=· ·:::;/::::::::.::::·· ~z::::~,.===- ~ 
'1 i¡J-J i 
! L_J :;:el. 

- Fl G. 6' -



J ' f 
1 

, v 
f 

""' 
. 

L fJ 

<
 tl 

. 
vi 

<
 

11 
111 

.J 
j) 

.111 

>
 

z 11-1 
'1 

f-o/1 

) 
• 

t 
o p.. 

...... 
•. tJ

") 

.f'>
 .J 

. 

1 h 
r h 

<( 
-

-
L ¡.J 

L .J 
r z 

• 
. 

4.. .J 
o.. 

) 
\ 

~
 

o -u 
z 

" 
<( 

o 
-

>
 

u 
uJ 

<
 

11. 

_, 
a: 

<! 
w

 
')

 

~ 
o/1 

1-

--
oJ 

v 
-

~
 

::> 
_!1 
o 

cr 
u 

1-
• 

11) 

UJ 
' 

\ 

1" h 
1" h 

.. 
l 

' 
.,. 

. 
l 

¡ 
::r: 

~ 
f 



.... ' 
()

 o r e 
m

 
1 . z
 

(/
l 

f11
 

):>
 

--1 ;¡
j 

(}
 

1 
e 

n
l 

fT
I 

r 
··l 

<
 

)>
 

~
 

-l
 

).>
 

e 
)>

 
(/

l 
(/>

 ... 
;¡J

 
r-

,., 
<.

; 
<>

• 

.,.. 
}'

 
r-

()
 

-o
 (

) 
()

 
r1 

.,
 

o 

\ 
-

f>
 
\
)
 

CD
 

o 
-

(
/
>

_
 

t 
o 

-h
("

 
c. 

CX
l 

)>
 

z 
fl 

Q
_.

. 
..::.

 
; 

("
 

- lil 
1

) 

o 
o 11

' ...¡ 
}>

 
rn -¡. /j

) ):>
 o )>
 



()
 o r e 

, 
!.

 
~
 "' 

z 
\0

 
}>

 z -1
 

!T
I 

J)
 - o ~ 

~
 

t 
1)

 

ll
 

[V
 

~
 

~
 

( 

p.
 

" 
. 

V
 

fTI
 

/<
 -1 (11
 

;;J
 - o ;J
 

• )>
 

:S 1' -Jl (.
..

..
 ,. .. D
-

11
 

-d
 

1 ,. .. ~
 

e: p " r' o 

()
 

" - ' J S !1 

w
 _, 



. . 

38 

S.- REGLAMENTOS. 

S. l.- Reglamento del Distrito Federal 1987. 

S.2.- Reglamento ACI 318 - 83 

S.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 correspondería en la 

gráfica carga-deflexión. 
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R.E VI SI O N E STA DO S L I HIT. E DE 

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 (RDF 1987) 

a) Concreto 

comp. fe = 0.60 f'ci 

tensión ft= Ji'cl } Después de la tranferencia 

comp. fe = 0.45 f'c } tensión ft= 1.6 [i'7C En servicio 

(nota sobre ft = 3.2 .ff.C ) 

b) Acero de presfuerzo 

0.80 fsr al tensar 

0.70 fsr en servicio 

( valores para presfuerzo total y parcial) 

e) Por Aplastamiento 

fb = 0.8 f'ci J ~i - 0.2 _1.2~ f'ci; al tensar 

fb= 0.6 f'c ["N L. f'c 
Al -



.. 

I N D I C E 

A) Presfuerzo total 

/1.0 
Ip 

~ 0.9 

B) Presfuerzo parcial 

Ip / 

~ 

0.9 

0.6 

C) "Sin'' presfuerzo 

Ip <. 0.6 

MRp 

40 

D E 

Ip ----------------
MRr + 

Asp fsp 
Ip ----------------

Aspfsp + Asfy 

P R E S F O E R Z O (RDF 1987) 
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L I M I T E S D E R E F U E R Z O 

E N FLEXION (RDF 1987) 

A) SECCION CON PRESFUERZO TOTAL 

Asrnín -MR= 1. 2 M. agrietamiento 

B) SECCION CON PRESFUERZO PARCIAL 

.As -i> MR = (1.5 - 0.31 p.) M. agrietamiento 

C) REFUERZO MAXIMO 

Esp > E.y p 

0.75 

(["y p z o. o 1) 
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e O N e R E T O p R E F A B R I e A D O (RDF 1987) 

1) Resistencia conexiones~ 1. 3 Valor acción interna 

2) Q = 2 ( salvo demostración de requisitos Q=3) 
/ 

3) En conexiones, la resistencia f'c 

4) Acero en conexiones ~4,200 Kg/cm2 

> f'c losa ó 

f'c viga 

5) Superficies acabado rugoso Smm de espesor 

6) Al revisar vigas prefabricadas· tomar en cuenta reducción de 
capacidad del concreto debido al presfuerzo. 

T= Asfy 

F presfuerzo 

~ f .. 
fc-fcp 
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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. 

4rl - e ~fps 
P - 'e ; <2.p = ~ 

bdr 

2) Acero presforzado y no presforzado. 

d 6o)p + ---'--
dp 

(w-~1, < 0.36 ~· 

--w -· ~ . ,_. ' = - . ~ 

Q.= 

f ' e 

A s 
bd y Q_' 

Redistribución de momentos 

_d_ ( wp-~1' ) 

20 ( 1 - "'wp'--+_d:..~:.p_-=-___ ) 
o. 36 ~ , 

e..•f 
~ 
f'c 

A 's --
bd 
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Kt:COli!ENDACIONES DE LA FIF PARA EL DI:":O:NO SISMICO DE ESTRUC-

TURAS, •. . l . • • 

Se presentan a continuaci6n un resumen de las principales 

recomendaciones. 

1) Se considerarán dos estados 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 fuerz=.s sismicas y las estructur~.s deber~n analizarse-

en dos direcciones principales. 

3) La ductilidad por flexión debe aseeurarse mediante la 

posici6n de articulaciones plásticas bajo sismos severos. En e-

sas rrrt~culaciones el eje neutro debe estar a 0.25h en puntos-

donde ocurran inversión de mo~entos y el ~omento último 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 lechadee.rse. 
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6) Los anclajes de presfuerzo deberin co~ocarse en zonas -

alejadas a las de máximos esfuerz.os como lo son las articulacio­

nes plásticas. 

7) ·Las uniones trabe-columna deberán diseñarse en tal forma 

que aseguren que la falla por cortante no ocurre en el núcleo de 

la unión. 

Una consideración importante en las Recomendaciones de Nue­

va 7.elandia para estructuras presforzadas en zonas s!s~icas es 

la de tomar un coeficiente de 2~ m8yor que las de concreto re 

forzado. Como un intento que permita incrementar la respuesta en 

estructuras presforzad:=.s (5). 
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6.- EJEMPLOS 

6.1.- Trabe postensada. 

6.2.- Trabe pretensada. 
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EJEMPLO 1.- Varihcar si la sacciÓn pro¡)Ue!Jfa 
an c.oncralo f/tl.s forzado cum¡;l~ los rrz ¡u/5/fos, . 
drd ítZJiamanlo dtZI ~. F. Los rzlemanfos macam­
cos son /os dtZ sttrv/cio. 

( 

2~(,=5.74 cm?. 

5.5 to11 /m 

3 cabl~~ 
12 ¡i 7 ="13. 5 

.5t , 

qo · 100 

2#8= 
~:=!L!Ocm2 

L /0 m S «C:C:I0\1\ 
L 45 L 
1 1 1 

. c:..M 
MT- c.v. = - 75 f m 
M si~mo .:.- - 5D f m 

50LrJC!ON ,-

Carac/u;;/íca5 da Y>'lafe.r•a.la.:. · 
fe-= 300 k:J/ cm -z 

lsp= /3,oao K9/ cm 2 

f IJ = 4, 000 kg j cm 2 

a) V ar; //caáoÍ? da /!m! lacio;? da acaf'o 
Esp = o.oos 
-4----. .f-

-t 
o.ooz5 tto 

t 

C/;a/= 90X0.003: 33.7cm 
o.oo8 

:. Q ba/ = 0. 8 X 3 3.7 = 2 7 cm 

e alw/o dtt rasi.slancias raduúdas: 

f"tc =- 0.8 x3DO = '240 Kg/cm 2 

r'c-= 0.8 f''c -= 112 Kg/cm2 
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~bal = 45 1( 27 ~ 1'12 + 10 x 4DOO 

= 2'33 280 i" 40 OOD = 273 280 k:J 

.. •• Tbal= 773.3 Ion · 

Da. a evado coYJ rzl ra.g!tJm:zn lo da! D, F, 

Tma'~. =D,75 Tba/ = 0,75ll'27~.~= '204+o"' 

En la seccioñ propcHz51a1 supo!liando la 1/uancia 
da.! aca.ro d~t. pr:zs/uer2o~ 

T = Asp f 9 f + As lg 

- /3,5 X 13 000 + 5. 74 X 4 000 

- 175 500 f 221(,0 = IC?8.4 fon 

' . T .::::::.. T mdx. o. 1<. 
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b) Cd!cvlo dtZ! mom~wlo rtZ5Ís tan ttZ 

5uponíando la flvrtnc.;a da/ aca.ro da 
prtt~fva.r2o : · 

Por tZfvi///Jrio d~ lvar ZtJ!S ; 

e = 45 ~ 1'12 )( a + 10 X. 4 ooo 

T.:: 1 7 s, 5 .¡. 2 2 e¡ -= 1 '18 A 

a= 158, 4oo _ ¡6, 3 cm 
8 6>40 

e= 18.3 = '2 3 cm 
0.8 

Varif/cando al /lpo drt. la/la 

' ~sp . ' 
" 'l 

G? 

t 
~~·o.OOZ3 

• 
• • 

Csp = t;.z x O, 003 = o,()O 87 
23 

F/ acaro da prrzs/uarzo {!vya 
~ la Svfo~úcic/n a.s corrrzcfa. 
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E 1 mom~nlo rtZ5Í5/antrz valdra'; 

1= IOD- 8.3/- 9.42= 8?.2 cm 

t /58.-4 } 
+.1s ~o 198.4 

Macluanfa- (75 f5D) /./ = /37 fm 

. ', La sfZcc:o~ lj armado f~"O,PVes!os s/ cvmplcn )os 
nzr¡v/silos dfZI rtLJ!amiZnlo da./ !J. F. e"' tl<t..x'::.""' · 
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EJEMPLO ·2. .- Co..\cu \o. r e\ dra.o. da, a.ca.r::l dtt. ra.fuc.-1'­
zo :rn lo. vi'3o. pr~rct.nsodo. cia.. .ia. ft"13ura.· paro moma.n­
to I'\Q.'3a.Hvo éla..btdo a. co.r9o. 'Vivo..~ sismo. 

As 
1¡ 

4 
1100 

As p. 

M c. Y. ::: - /0 t rY\ 

M sís iY':O ::--16 tr(\ 

\ 35 1 , 

As. 

J 1 

CoRTE 1- 1 

Conc.ra.to 
colo.d o 
• 

. 1 Y\ SI 1) 

/ 

..., 
( 

% Sa.cc Í ol'\ a. S 
prct. fa b r \c.o.do. ~ 

1100 l 
í 

f~ :- 3so K<j 1 crr,~ 
fU -: 1 00 O Ka J e m 1 . ~ 

f.sp. :-JS;OOD <3/cm'-
A s p -::- ~ toro n cz. s '17. l) 
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S o L.') e 1 o N 

1) Cá\culo dct.l o.'ra..o. o.c.<l.ro po.ra moMa.nto 

\'\a.5o.Hvo. 

M v <-) = (lO + le,) 1. l = -z s. c.:. + m 

0.9 xo.ssd xf~ 
"2E3 .c..x 105-= l4.S cm1 

0.9 ,x.o.s5 .x &sx -tooo 

S a... 
' 1 

pondraV\ -zJs t '2tC4 

'"' - T \...u - u 

Cu:: (-n 4 - f e p) 3? o. 

.. +·----.f­
.. 11 f te- c.p 

'--.,-.:...../ , 

Tu : \5.1 X 4000 

Tu·;- G 'ZJ 80 O 1<.~ . 
ca- rrcC.lO"" 

dt.'..,Jo <>1 pal~vttL-0 

""' " ' .JU ;)01'.\CL.l"\dO 
' 

al prc..fuc.n..o 

" 1 t.: r. Cl e o "rf\ p r ct s 1 o Y\ 

da. 100 Ka / e rn '· 
J 

d 1 • i 
¡,C\00. 
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.:ó"Z. 800 

1 "24 X 3S 
- 14.:5 CYV\ 

e= -'-14'-. -'--5-:: /.9.1 cm 
0.8 

·, "(t.r i f í c.o. rd o \o. 

'1 arifl ca"'d o 
su pu <t.S b a: n <Li 

1 

l " 1 ahora.. a coiYlpra..siOt\ 

concrct. to : 

~5¡:> -:: o. 00 2 

l d r .,, J ' ... a. a.rormo.ci0\1 qcl acetre 

al ta.nso.rsa. sa. ..suouso da. 
' o:oo5" 

~--+ -~--· ~ 
/18.1 
1 

-~-

1 
0.003 

E.sp:: O. 005-0.002-: 0.003 

fs p: Esp" ~s-= 0.003X?. X JO~ 
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La. loarza de ¡;n:sfvrzrzo voldrc/: 

F.:: ~ 000 X D//3 X iÓ = '3 3 4 80 kj 

y la comprrzsion an d concrato dab/da al ¡;r~lurzrzo 
' . 

~ara: 

f 3 3 4 80 cp= 
35 X 14. / 

'7 ::f:./00 Kgjcm2 ~upuesfo!S 

flaclando tlf/ 5(1jc;ndo tantao con (l/ promrzcl/o J¡z 
da los dos: 80 K3/cm 2 ~ r(l,PIIia.ndo rz./ prrzcaso 
an fa rior, 5 a la.ndra/: 

a= (¡,2 800 -

14 4 X 35 

c=l5.6cm 

Esp= O, D0/8 

/2.5 cm 

:. E5f final =,0.92~- o.oo/8 = 0.0032 
co/ tL"'SQ( 

ésf =- o. 0032 X 2 X IOG = C, 400 KJ jcmz. 

F = c;-4oo x a.C/:3 x (&, = 35 712 KJ 

fe = 35 712 = 8/ Ka /cm 2 

f 35 )( 12.5 -_¡ 

o. t::. 
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;Y/ rrzsls! = (if Tv ~ 

== o ,e:¡ x ~ 2 aoo (e, o- 12.z5 ) 

- 30.-4 fm ? 28.6 tm 

#o fa.- La condiúo'n dtZ T < Tbal sa cvm¡le c.M am¡;llo 
mar31Z.n 1 J4 c¡t.·e. al valor drz T bal as d~ 
l D 8' 8 G TOI7' 
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GUIA DE ESTUDIO 

.DISENO SISMICO DE EDIFICIOS 
-· ·;_ - - ..r 

-::.:- TE~ 1: rolPORrAMIENl'O DE MATERIAIES Y ELEM:ITa> ~ AVI'E ~ 
REPEI'IUAS (Tex-to: Ca.~ 1_3 de ta. Rfct 1 pp 381 ~ 4ZZ) . 

l. 

La respuestcl s1Sil'ica de una estructura depe."lde óe sus ·ea.ractedsticas carga­

deforrnaci~ ante cargas d:in&ricas alternad?..s. 

La fiso...cof1a inpllcita en los reglarrentos óe disei.o o..::n:;.te q.:.~ :..c.s as~-uctu-. . 
ras sobrepasen el intervalo de carportarnie.l'to elástioo bajo el erecto del sis 

110 de diseño. Interesa por tanto el carportamiento hasta la ruptcra. 

La respuesta de la estructura c:arpleta depende de la de los elenentos que 

la cx:llpOI'lell y esta de la de las secciones y de los materiales. Es necesa­
rio entonces canooer las relaciones es:fuerzo-defolltlaci6n de los principa­

les materiales y elenentos estructurales. 

Una relaci6r. =·;a-Cefo:araci6n tfpica ante carga =~:.~nica.-re.'1~'-' ,;._-eciente 

se muestra en la üg l. los pará!retros de la curva que interesa.• son rigi­

dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez dependen no solo las defonna­

ciones que va a presentar la estructura bajo una acci6n óaóa, sino talltlién 

la magnitud de la acci6n s1smica que esta va a tener que soportar. De la 

.~·•ctilidad de¡;:er¡Ce esencialrrente J.a capacidad de disipar la e•=sia del si~ 

JTO. Para muchos materiales es válida una idealizaci6n elastopléí.st:ica óe la 

relaci6n carga-óefonnaci6n. 

El factor de ductilidad !:::. j /1 Y es la m~dida más c:::mGn de la ductilidad; 

un material frágil tiene factor de ductilidad cercano a uno, caro por ej~ 

plo el =creto 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 =junto es generallreÍ1te mucho nenar 

que la dUCtilidad lu:al que puede desarrollar una secci6n: depende del n~ 

ro de secciones que entran en fluencia antes del colapso de la estructura, 



fig 2. Para el a:rrport:aniento s!snicx:> de una estructura interesa su ductil~ 

dad global¡ para lograr un factor de ductilidad global alto se requiere que 

~.:;;¡'fu··Secciones •indiViduales tengan ~~dades grandes y que en el mecanismo 

de oolapso de ia estructura intervenga el mayor n6rtero posible de o...-=cula­

ciones plásticas.. 

Ante repeticiones de cargas alteJ:nadas la relaci6n carga-Oefo:z:maci6n se mo­

difica en fomá. máS :L"t?Ortante mientras I!és se sobrepase el intezvalo "E~ 

.uc.o" ele ~rtamiento, fig 3b. Las curvas descendentes (de descarga) di­

fieren cada vez !l1ás de las de carga y se fonnan "!!Izo¿" o cicl::>s his'::s.>:1!ti­

cns. La respuesta sísmica depende fundanental.r.s.r1te Oe.l úea incluida e."l los 

lazos histeréticx:>s que define la eneJ:gía disipada por la estructcra y por 

tanto su arrcrtiguamiento histerético, fig 4. 

Eñ alci-=s materiales y en ciertos elemmtos estructurales las =vas :nis­

~ticas se asanejan a las de un CXI!POrtamiento ela.l>topt44t:ic.o perfecto, 

fig 3c, en los que la curva para el priJier ciclo de carga se mantie."le apro 

ximadarnente cxmstante ante repeticiones de ciclos y se tiene una gr""~ ~ 

cidad de disipaci6n de energía a través de ciclos hister~ticos estables. 

Otros materiales dan l'LJ3"ar también a ciclos histeréticns estables pero con 

una fonna radicalnente distinta a la del primer ciclo y que incluye t;n :irea 

mucho rrenor que la que se tiene en un a:rrportamiento elastoplástico, fig 3d; 

finalllente en otros casos se tiene un deterioro progre=:fvo de ric;ide:. y re­

.;;istencia1 fig 3eJqu¡: representa un dai'\0 irreversible en la estructura y una 

reducción progresiva de su capacidad de absorci6n de energía. 

Se han propuesto diversos rrodelos troricos del a:rrportarniento histerético, 

los cuales se errplean para estudiar el c:arportamiento di.nánioo no ::.i.."leal de 

estructuras (.Masing, Raml::erg-<>sgood, Trilinear, etc) • 

El a:nportamiento sísmi.oo en el intervalo inelástioo depende esencJ.almente 

de las características de los ciclos histerétioos, el parartetro duc.:t..ü:A:.da.d 

no es suficiente para definir el catp:>rtamiento sísmi.oo ya que a un mismo 

. factor de ductilidad pueden oorresponder capacidades muy distintas de disi 

paci6n de energía. 



.. 

Catportauueríto ante cargas dinmcas y est!ticas: La mayorla de los estu­

dio5 Sobre el CXJ!p::litami.ento inelást.ioo de estructuras se han realizaó:> ca1 

- ensayes ante pocos ciclO& de éarga est!tica alternadas. Se ha considerado 

sianpre que esto es conservador can: respecto al cxnportaniento am:e cargas · 

c:iiMmicas, aunque hay algunos casos··en. que parece no ser as!. 

2. 

a) Cone!tdo ~-únp.te (ref 2 pp 65 a 150) 

La curva v-¿' en carpresi6n y tensi6n, fig 5, muestra \Jil catp:)rtamiento 

fr~gil en ambos casos. Las defonnacianes de falla son pequeñas, El mico­

agrietamiento causa desviaciones de la linealidad a partir de O. 4 f~ .y p~ 

duce defomaciones irreversibles. 

E6ec.t:o de .lo. velocúfa.d de caJifja, ~ 6. Almenta la resistencia y la rigi­

dez, pero disminuye las cefoimac:iones de falla, y vuelve nás fr§gil el·~ 

port:amiento. 

E6ec.t:o del c.o»6-i.>~.wi.e.nto en el c.onC!Ildo (ver ref 3 pp 20 a 30). Al aiJIU'Itar 

el esfuerzo de confinamiento aurentan tanto la resistencia CC!'!:' l"! capacidad 

de defomaci6n, fig 7~ los resultados de ensayes de carpresi6n triaxial son 

extrapolables para el estudio del efecto del confinamiento prcporcionado por 

el refuerzo transversal. La diferencia de eficacia ·de m Z\Jllcr.o espiral y 

ciE: estribos se muestra en la fig -7b. Ccn espiral puede increnentarse resis 

tencia y éhrtilidad~ con estribos solo ductilidad, pe..'"O en fonna mucho 11E!lor 

que con espiral • 

E6ecto de .lo. llepe:Uci6n de CLVtga, 6-ig 8. Para repeticiones esfuerzos altos 

de CCI!presi6n el concreto no confinado se deteriora ~idanente. 

b) Ac.e!LD e~.twc..twuz.i, de lle6UVtzo 1f de P"-M6u.eJr.zo (ref 4 pp 42 a 64) 

La curva es:Euerzo-aefomaci6n del acero depende de su c:tttp:>Sici6n química y 

del tratamiento a que haya sido SCI!etido. El m5dulo de elasticidad es ocas 



. tante. El esfuerzo de fluencia (real o aparente) aurenta ccn el ccntenido 

::e·· de carbono y puede inCLaentarse por ~ J:edncx•16n de área o por torcido 

·.,efectuado en frlo, fiq 9. La meseta de flmncia se pierde a medida que a~ 

rrenta fy y si se. trabaja en frlo. La J:elaci6n f../fy y la éu disrr.:inwen 

al aurentar f • - ws factores de ductilidad san siellpre grandes, exceden y . . - . . 
de 10 aQn para los aceros menos dactil.es. 

El efecto de la velocidad de carga en la resistencia y en la ciiJ!:<tiliCad es· 

poro irrportante. 

Ante el efecto cie cargas alternadas que exceden la flaa."lcia, el li1~tite Oc: 

proporcionalidad se reduce y la v- ~ se hace más redcndeada (efecw de 

Bauschinger); los ciclos son muy estables y no ~~U.eStran dete..'"ioro (fig 10). 

e) 

En los me.tale.6 el CD~p:>rtamiento es cualitativarrente cr.uo el del acero. 

En la mampoóteJLla. varía II1LlCi1o seqan los materiales que la cc:atp:li'lgan (piezas 

y ::ürteros) • La fig 11 llllleStra algunas curvas típicas para manposte..-ía, 

:ref 5. El catpOrtamiento en general muy fdgil, especialrrente cuanóo se ~ 

plean materiales de alta resistencia. E: ccrrportamiento ¡mte cargaE alter­

nadas muestra un deterioro total a IIenOS que se =uente ccn un refuerzo ade­

cuaóo •. 

Las propiedades de la rna.dvta varían seg(;;'. la especie, la densidaó., el =~ 

nido cie huredad y son nuy sensibles a la velocidad de aplicaci&l óe la car­

ga, fig 12. El IIDdo de falla del material es muy fr4gil ~ las estru=t~ 

:-as cie madera pueden tener alta disipaci6n de energ!a si se detallan adecua­

.31rellte las uniones (ver capitulo CXJJ:reSpOndiente) • 

3.1 Vigas y col1.m1as de o::ncreto J:eforzado (ver ref 3 pp 195 a 169) 

. a) Fl.ewn: La relaci6n m::rrentcH=urvatura de secci.ones de concreto 



reforzado se-obtiene a partir de las hip6t:esis b6sicas del o:up:>rt.amiento 

del:' CXlllCl:eto· en flexo • "{>J:es:itln. Las curvas de la fig 13 IIII.2stran la in­

·fluencia en la resistencia y . .la ductilidad óe ias cuantías de acero de ~ 

si6n y CC~~presi6n en su relac::i.On con la cuantia i::alanceada. Se =~lu-ye que 

si la· cuantía de refuerzo de terisi6n es n:u;y inferior a .la balanceada se olr 

tienen grandes ductilidades (ccuparables a las del acero). El re::uerzo de 

a:rrpresi6n es de gran ayuda en incr~eutar la ductilidad. El efecto del re 

fuerzo transversal en la relac::i.On m::Jlelto c..u:va1;1.1ra de vigas se ve en la fig --
H. El C011finamiento que este proporciOI'.a aunenta la ductilidad c-.:n.-.:lo la 

falla es =cana a la balanceada. 

b) 

con el miSI!"O prOCEdiir.ieato que para elarentos en flsxi6n. La du:::-.:.:.::_:::_jad de 

pende del nivel ee ca..-ga axial (fig 15). Para falla de canpresi6n la ducti­

. lidad es. casi nula a rrenos que se cuente ron ccnfinamiento :inp:>rtante, fig 

. 16. . Para falla de tensión se tiene cierta ductilióad, pero solo para cargas 

axiales muy peqt:eñas esta es .inportante. 

e) 

flexión sillple y ~ cuantías bajas de aoero el o.::rr,:x;~-tar.iento """ .:.•.:.alitat.!_ 

varrente caro el del acero: gran ductilidad y poco deu;rl.oro. Puede predeci!: 

se con buena aproximación enpleando las hipótesis para a::ncreto en flexo' m­

presión. El deterioro ocurre soio para defcmnaciones muy altas debiéb al p!l!l 

deo del acero de canpresi6n. La degradaci6n es mucho mayor et:ld!'do hay esfue!:. 
zc:s =r-...antes altos en las secciones críticas (artic:W.aciones p::.".o.ticas) o 

tamDién cuando hay posiblidad de deslizamiento de las barras por adnerencia, 

ver. fig 17. II:porta'1tes estudios al respecto han sido realizo...._,~ en 

Berkeley (ref 6), y en Nueva Zelanda. Se recaniendan estribos poco espaci~ 

dos para evitar pandeo de barras y para a::nfinar el c,_,ncreto, alt-.os cuantías 

de acero de canpresi6.'1 y . despreciar la contribución del concrete a la res~ 

tencia en =rtante. E:1 el tema de estructuras de =ncreto se tratrrá =n 

mayor detalle este punto. 

Cuando hay cargas axiales .inportantes la ductilidad es baja y el deterioro 

ante repeticiál de e<.rgas es .inportante, fig 17c. 
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d) · -Co!Ltanú., ctJJU.Wn y ll;dheJwlc.úz. El modo de falla ante =rtante 

y- torsi611· es netarrente frtlgil; aQn cuando exista refuerzo transversal ·se 

· .9ana ·poca· ductilidad y el deteroro es muy rápido. . Algo sllnilar es el can­

P,rtamiento cuando hay problemas ·de adherencia. Por ta.'"lto deben tanarse 

factores de seguridad mayores cx:ntra ·estos efectos que contra fle:xi6n. 

Su c:x:np::>rtami.ento nó difiere mucho del :ref=ado: pueden alcanzarse las mis­

mas ductilidades sierrpre que la cuantla de refuerzo se.~. h::.jc. (q == 0.2) y el 

nivel de carga vertical tartbién. El admitir que ante el siSIID de diseño flu 

ya el acero de presfuerzo es debatible, porque si fluye se pier&> si. r:>resf~Je!: 

zo y es dificil restaurarlo. 

A.'"lte carg~' repetidas el canportami~to es distinto: fig 18; se tiene ::tUChe 

rrenos disipación de energía; por tanto para resistir un misrto sism:> se re­

quiere mayor resistencia o mayor def0nnaci6n inelástica qJe en cxncreto re 

forzado, fig 19. 

31 &"Tple::> de elerren~:::; continuos presforzados es poco usual. 

3. 3 Etemento-1> de a.c.vw e-~>:tiLuc.tullal. (ver :ref 8 pp 1:!5 a 159) 

El carp:ll:uunie.'"lto en flexi6n es SUillélllel1te d:Qctil, pero la ductilidad puede 

verse afectada por pandeo local o pandeo lateral después de la fluencia, 

fig 20. El efecto de Bausc:hinger suaviza el acero y lo haoe más prq;e:-.s:) 

al pandeo. Hay que restringir las diiren.siones de las secciones para ~ 

rar la plastificaci6n total sin que ocurra pandeo o colocar atiezadores ~ 

oo espaciados. Sec::iohes a:npactas. En ooluru-.as la capacidad de rotaci6n 

es muy reducida. La práctica recarendable es sd:lrediseñar ·las oolunnas de 

manera que las articulaciones plásticas se fornen en las vigas. 

Ante cargas alternadas los ciclos son muy estables (si no hay prcblemas de 

pandeo) y hay gran disipación de energ!a, fig 21. 



Hay que terer Cltidam ccn las uni.ales: deben sobresideiiarse porque nollll31-

nente sm .rrenos ductiles que las se=;iones de las vigas. 

3.4 Muka4 

Son el.alentos que proporc.ionan grim rtgidez a las estructuras y frecuente­

trente se requieren en edificios de mediana o gran altura para limitar .las 

deflexi.ales a valores adnisibles. 

a) MUIL04 de conCII.eto (ver ref 3 pp 610 a 6EO). Su cat'!?Ortamiento 

depende esencialnente ele su relaci6n altura a ·loogitu:i H/L (o rr.ás ~ 

nente de ~ • Usua.lnente H/L ? 2 y son por lo tanto elEmentos &i flexifu 

<;nn bajos niveles de carga axial. Se a::nportan c:x:!ro vigas; mucha ductilidad, 

fig 22. J\nte cargas alternadas su absorci6n de energ!a es alta y cu det;e-, 

rtoro bajo si rige flexión, fig 23. Si rige =rtante Il1.ldD deterioro, fig 

24. En IIU.liOS bajos rige =rtante casi sisrpre y la falla es JXXX' dOctil y 

hay mucho deterioro. Prablenas en las vigas que acoplan los muros entre si 

o a:n mar=s (se veran CXI'l ltás detalle en el tema de Estr\ll:::t'-'cc¿ c.s Concre-­

to). 

b) Mwwt de rrwnpo4.tvúa: (ver ref 9). S= Elementos r!gídos y fr! 

c;iles; aceptan nuy ¡:oca defonnaci6n lateral. Requieren de ccnfinamiento y/o 

refuerzo para tener cierta· ductilidad, fig 25. Tienen mucho cle::erioro ~ 

::iaL'"rE..'1te si la:; piezas son h~. Pueden diseñarse para que rija flexiln, 

entonces el cmportarniento puede ser mucho ltás favorable. 
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COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS DE MN1POSTERIA 

Osc~r Hcrnin~cz B~sil io~ 

1. IJITRODUCCIOII 

Lü mampostería es uno dc los materi~les de c:mstrucción más ¡¡otiguos. util.!_ 

z,:¡dos por el hombre, 1~ noticia miís rcnlotu 'que se tiene de su empleo se: 

puede leer en 1~ Biblia, donde en el c~pítulo del Ginesis 11-3,4 di~e ..... 

3lln día dijeron unos a otros "Vamos u hacer ludril los y a cocerlos en el 

fuego". Así, usaron ladrillos en lug~r de piedr~ y asf~lto nuturul en lu 
" 
. l¡ 

gar de mezcla. Oespuis dijeron "Vcng¿¡n v~mos a construir una ciudad y una 
., 

. torre que llegue h~sta el cielo. O<.: este modo nos haremos famosos y no 
. ....... . 

tendremos que di-:,pcr:u1rnos por la ticrru --------------------------------

así dice el relato donde aparentemente se comienza a emplear las mamposte-

ríus como elementos estructurales. 

Grandes obras de mamposteríá han perdurado en el tiempo como símbolo de lu 

grundeza de los pueblos, mucstru de el lo son lu pirámides en Egipto, Mixi-

co, etc; o más recientemente lu5 viv-iendas que tienen 500 o más años de 0n 

tiguc:d.:.d. Sin embargo, probablemente es por estu razón, que la m¿¡mpostería 

en Hixico se asocia generulmente a procedimientos arte: sana.! es tanto en la fu 

bricación de luz rieza~ como en los procesos constructivos .. Sin cmburgo, si 

bien toduVÍu se u ti 1 izun ampl lamente mumpostc:ríus de piedru y adobe de b.1rro 

o de conc~eto de b~j~ resi~tcr1cia, ta1n~i6n desde hace n1ucl1os a~os se fabrican 

piezas de ultu resistencia y buen control de cal~dad con. las cuales se han 
' 

real i?~do obras de: mumpostcrí~ c•da v•z • 
~ u ~ mus atrevicl<1s,. 

,, 
Director General, Proyectos Tensión, S • .f\. de C. V, 
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.se fabrican comci re ·i a 1 m<:n '" en Méx i e o tiil" qu .. ~ · de: bilYro ex t ruido con re­

slstcncia .de 400.kg/cm2 o superior y bloqües de cóncreto en los 

.den lo~rarse·resistenclas sobre ~rea bruta superiores~ los 200 

que ru.=, 

2 kg/c;m . 

Con materiales. semejantes en ~onasdebajoriesgo sfsmico como Suizu, lngl!!; 

terra y los paises Escandinavos, se han construido muchos edificios de 

entre 15 y 2~'pisos a base de·muros de carga sin ningún re~~erzo. En zo 

n¡¡s de mayor. riesgo sísmico como el. Suroeste de los EEUU ,se han constru'i 
1 

do edificios del orden de 15 pisos con mamposterfa de bloque de concreto 

con a·bundante refuerzo. 

En f:\él<.ico las construcciones a pase ·de muros de carga de m'ampostería:.han 

sido muy populares en edificios· de pocos pisos,principalmente con la 'moda 
'1 

lidad de reforzar los muros con· dalas y castillos. El límite usual en 

edificios ha sido dé 5 o 6 pisos. 

La ventaja rrincipal del empleo de muros de cargil es que el mismo elemen-

toque sirve para subdividir los espacios y para dar aislilmiento, tiene 

función estructural. Otras ventajas son que el ·sistema constructivo no 

requiere de equipo el'aborado y costoso y es intensivo en uso de mano de 

obra no muy especiali~ada: Por estas ~antajas, la construcción a base d~ 

muros de carga de mampostería resulta conveniente cuando el espacio arqui-

tecto~ico est§ muy subdividido y la distrib~ción de áreils y elementos· de 

separación es regular tanto en planta como en elevación • 

• 

Las desventajas del empleo de muros de-carga son la falta de flexibilidad 

en la subdivisión de 'los espacios que resulta de la imposibil idud de ren~ 

~er las p<~redes divisorias; la dificultad de· ejercer un control de cul idud 

estricto· tilnto en el muterial .como en la construcción, y la buju resis'ten-

• . \ 
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tent:ia en tensión y J¡¡ fragilidad ante deformaciones en su pl<~no que obli­

gan al empl'eo de refuerzo y 1 imitLin su apl icaci6n. en zonas sísmicas, 
.. 

Las· recomendnclones .par¡¡ el· d~se.i\o estructural de la mamposterí¡¡ hilri 

sido tr¡¡dicionalmente muy someras, basadas en especificaciones de tipo . 

. geométrico,. en procedimientos muy burdos de revisión de esfuerzos y en el 
: 

empleo de factores de seguridad muy altos. 

En ¡¡ños recientes se han. real iz¡¡do estudios bastante extensos acere¡¡ de 

las propiedades mecánicas y el comportamiento estructural de lil mampost=. 

rf¡¡, J'n. cuill ha permitido la elüboraci6n de normas de diseño m¡¡s . . rucio-
. 

nales. Un ejemplo de ello son las normas ·para mamposterfa del reglamento 

de construcciones para el Distrito Federill. 

La m~yor parte de los d¡¡ños materiales y pérdidas de vidas humanas a raiz 

de temblores· importantes se han debido el colapso de construcciones de vi 

viend¡¡s de uno ~.cinco niveles. Las r¡¡zones principales de estos col¡¡p-

sos h¡¡n sido: el empleo de ·materiales· de baja resistencia, o cuy¡¡ resis-

tencia se deteriora ráp'idamente. con el tiempo, el uso de procedimientos 

constructivos que no permiten una 1 iga a·decuada de los muros entre sí y la 

adopción de soluciones¡¡ base de muros muy altos con pocas separaciones 

Interiores y c·on .techos muy pesados o poco ríg'idos • 

. En muchos casos la adopción de estas formas constructi"vas se debe a J¡¡ 

fal tü de recursos económic;os que hace que se pued<~n emple<~r solo muteri~ 

• 
les que se pueden obtener prácticamente sin costo en el .. lugur, como el 

lodo, la piedr¡¡, J¡¡ m<~dera roll iz¡¡ etc, y solo. permite adoptilr procedi-

~lientos constructivos que puedan. ser realizados direct¡¡mentc por los habi 

tantes. No· resultü muy difícil encontrar modificüciones .a estos sistem¡¡s 
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de manera q_ue, sin que se requiera-un costo adicion . .:~l slgnlfic.:~tivo y sin 

cambiar radicalmente las características de las viviendas, se obtengil una 

seguridad adecuada con el efecto de sismos. 

Cuando se trata de viviendas en las que se pueda Tnvert·lr en materiales 

comerciales, como "el ladrillo, el cemento y el acero, puede obtenerse 

s_egurldad adecuada contra sismos, .Y a. la I(CZ condiciones de habitabi-

1 idad favorables, mediante. el empleo de mu.ros de mampostería, de piezas 

de barro o de bloque de concreto, reforzados en distintas formas para . . . 

propordonar una mayor resistencia y contl"nuidad al conjunto: En años 

reclen·tes s,e ha Incrementado notati :cmente el conocimiento del comport!!_ 

miento sísmico de estos elementos estructurales, lo cu¡¡l hil permitido 

la elaboración de recomendaciones específicas pilra el diseño y construc 

cl6n de muros de mampostería en zonas· sísmicas. 

En.este·trabajo se tratará .de resumir. los principios del· diseño sísmico 

de las construcciones de mampostería, partiendo del comportamiento sís-

.. ,mico observado y de resultados de ensayes de laboratorio; se recomenda-

' rán la·s formas de estructuración que se consideran más eficientes, se .s=. 

ña"lar.ln los defectos que más comúnmente dan lug¡¡r a fallas y se d¡¡rán re ., 

comendaclones 'espedficas de diseño. ~e Incluyen materia~-"~ y procedi­

mientos constructivos muy distintos como la_s · :onstruccion~s de .adobe, las 

de ladrillo no reforzado, las reforzadas con dalas y castillos y las que 
• 

~ienen refuerzo en el interior de piezas huecas. Se -anal Izarán también 

algc;~os nuevos procedimientos de refuerzo que pueden resultar convenien.-

tes ~n algunos casos y se har.ln.algunos comentarios acerca de las formas 

de rc~ar¡¡r las construc=i~ncs Gbftadas. 

• 

•• 
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2. COMPORTAMIENTO SISMICO OBSERVADO DE CONSTRUCCIONES DE MAMPOSTERIA 

Construcciones de adobe. La experiencia con este material es difinlti-

vamente negativa. La escas~ r~sistencia en tensión del adobe y la poca 

adherencia que se logra en las juntas con los morteros de Jodo son solo 

algunos de Jos inconvenientes. Aún con adobes de buena calidad no puede 
-· 

lograrse una buena 1 iga entre Jos muros transversales; esto aunado al gran 

peso de los muros, y generalmente de los techos, hace que .estos muros fa-

"!len generalmente por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya sea por 

volteamiento o por fallas .locales por Jos .empujes de los elementos de te-., 

cho. En muchas ocasiones l<IS fallas de estas construcciones han sido agrE._ 

vadas porque el adobe se encontraba muy debilitado por efecto del intempe-

rlsmo. 
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Como ~ecomcndaciones generales paro .mejorar el comportamiento sísmico de 

estas construcciones se pueden mencionar la ·selección culdodosil de los 

suelos con c¡uf. 'Se fa~rlca el ado~e, su mejo'ramiento con fibras o con 

aditiv9s establl izadores, la reducción de la altura de los muros al mini-

.mo admisible pil ra lil hablltubilidad de la vivlend<~, la subdlvj_sión de lil 
. 

misma en espac i_os pequei\os por medio de muro'j 1 i gados entre Si con e 1. me-
.-. 

jor .cuatra'peo de las pie~os pos i·b le, el evitar techos muy pesados y el 

estructurar estos techos para que tengan ·rigidez en su plano. 

Sin embargo, una mejora sustancial en el comportamiento sfsmi~o solo puede 

obtenerse por medio de algún refuerzo en el adobe .que produzca "~a 1 iga': . 
. adecuada e~tre los elementos y pro~orcione cierto confinamiento .Y ducti\l 

dad a los muros. Algunos de estos procedimientos de refuerzo se descri-

ben en la i"ef 1 • 

Construcciones de mampostería no reforzada. Las construéciones de tabique 

:o bloque de conc~eto sin refuerzo han tenido también un comportamiento sís-

.-mico muy deficiente ya que aaolecen esencialmente de los mismos defectos 

que las de adobe: liga pobre y falla muy frágil, Una fuente muy frecúente 

-de daños y ,colapsos es lu presencia de huecos de puertils y ventanas no ·re-

forzadas, en los que la concentración de ·esfuerzos que se prescntil en l<~s 

esquinas provoca la iniciación de grietas dlagonilles que !~ovan a la falla 

a todo el muro. Este tipo de construccióo debe evitarse en zonas sísmicilS 

exceptuando quizás construcciones que encierren espacios pequeños y con te-

ches 1 i geros. 

Construcciones de mamposterfil confinüda. Se denomina así_ a los muros que 

están rodendos en su perímetro por castillos y dalas quq forman un marco que 

\ 
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encierra tableros relativam~nte pequeño!:;;· proporcionániloles una capacfd¡¡d .. 
de deformación mucho mayor que la del muro no reforzado y una 1 iga.muy 

efectiva ,con los elementos adyacentes •. El comportamiento. obs~rv¡¡do de 

construccione~ de es~e tipo ·hasta d~ var.ios. pisos ha sido definitivamente 

mejor que el de la mampostería 'no reforzada;. se cuentan con criterios pa-· . 
n~ fijar la .disÚibución de los. elementos re~lstentes y de su refuen;o Y. 

·. 
con ,procedimientos para el diseño de ·la mampost~ría así reforzada. 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 

evita la posibilidad de agrietamientos diagonales en los muros, ya que .la 
' ' 

resistencia en tensión diagonal de la mamposterra 'no se increment¡¡ apreci!!_ 

.blemente por la presencia de las dalas y castillos • 

Construcciones de mampostería con refuerzo Interior. En años recientes 

se ha popularizado en diversos países· un sistema constructivo que consiste 

en·reforzar los muros de pie'zas huecas con barras vertica.Jes en los huecos 

de las piezas y horizontales en las juntas o en piezas especiales. La ex-

periencia sobre el comp~rtamiento sísmico de estas construcciones es más o 

menos ilmpl ia, hay evidencia de que con cantidades a'ltas de refuerzo se obtie. 

ne ~n incremento en la resistencia con respecto a la mampostería no reforza-

da y un comportamiento bastante dúctil. Hay q~e recalcar qúe las cantidades 

de refuerzo necesarias para l9grar un comportamiento adecuado son muy al.tas 

y que se requieren separaciones pequeña~ tanto vertical como horizontalmente • 
.. 

El procedimiento tiene distintas modalidades que llegan en muros de edificios 

altos hasta el relleno total de los huecos de lils piezas con concreto y el co 

lado de muros delgados d~ concreto entre dos paños ·de muros de nwmpostería 

(cavlty wall). La fig muestra .las·cara~terístic¡¡s de algunos proccdimien-

tos ·de refuerzo típicos. En México, f:ll· refuerzo interior no es muy populnr 
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· debid!) a la dificulta de supervisl6!' y,· cu;;ndo se usa, 'se emplean cantida­

des de refuerzo· mucho menores que las mfnlmas especificadas en otras partes, 

con lo cval ~e 'ha demostrado, ta.nto en laboratorio como en estructuras rea-

les, que se tiene un comportam·iento sísmico muy defectuoso debido a que la 

resistencia se deteriora rápidamente por la repetición de cargas alternadas • 

.. 
Este procedimiento de refuerzo tiene la ventaja, sobre el de confinar con 

dalas y _castillos, de que ~1 refuerzo Interior poco espaciado irlcrementa la 

resistencia y limita el agrietamiento a espesores p~queños, y de que el_mu-

ro puade quedar aparente. ~-lene sin embargo lu desventaja d~ que las piezas 

huecas tienden a tener fallas locales por .desprend.imlento de sus pared.;s, que 

la 1 iga que· se obtiene entre los distintos elementos es menos efectiva .y, que 
... 
la cantidad de refuerzo necesaria para asegurar un buen,comportamiento es ma-

yor: · 

En· Estados Unidos y Nueva Zelanda la mampostería con refuerzo interior es bas 

tante popular.cómo sistema constructivo; sin"embargo es usual_qua se llenen 

;completamente los huecos de 'las piezas ca~· un mortero muy fluido y con abunda~ 
. . 

ta refuarzo vart'ical y hor:zontal. Con este sistama, en mampostería de blo-

quas da concre~o, se obtiane prácticamente un muro monolftico, ya que el con-

creta colado.en los huecos se adhiere perfectamente al bloque·; en piezas de 

barro la eficiencia del procedimiento es menor porque el i:"oncreto del colado, 

·al contraerse por fraguado,. se separa del tabiq.ue; el empleo de aditivos esta 

blllzadores puede evitar este problama •. 

). EVIDENCIAS EXPERIMENTALES DEL COM~ORTAMIENTO DE LA MAMPOSTERIA 

El diseño de estructuras de mampostería habia. estado, hilsta hace poco tiempo, 

basado en consideraciones empíricas sin aplicarle en forma racional los prl~ 
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clplos "lngeniedies. Ultimamente se han efectuado anlíllsls rDcionalcti pa-

ra ¡:.tedecir'la resistencia de mamposterfas bajo diferentes sol icitaoioncs 

·de carga."como son flexocompreslqn, ~ilrga~ vertlcales,cargas laterales, t:tc. 

S lmul táneamente s.e him llevada a .cabo· multitud: de ensayes para comprobar 1 a 

validez de dichos" análisis. 

•. 
-· 

Para determinar" las propl~dades bhlcas·d.e la mamposterfa, se efectúan 

diversos ensayes. La prueba de compresl6n en pilas, flg· 2, se emplea pDra 

Indicar la resistencia axial de compres!6n (f~) debiéndose tomar en cuenta 

los efectos de esbeltez cuando esta resistencia fndlce se extrapole a muros. 

El· ensaye en muretes, flg 3,se emplea p11ra. detennlnar el esfuerzo cortante 
• 

reslstent.; en esta prueba se .apllé11 al. espécimen un11 carga diagonal que:, le 
. . 

l~duce la falla,encontrándose una buena correlacl6n entre los resultados de 

esta prueba y muros con caracterfstlcas afines. En la parte correspondiente 

a Dlse~o de Estructuras de kamposterfa se describe con cierto detalle la rea .. 
11 zac i 6n de di ches" ensayes; 

3.1 Comportamiento bajo distintas solicitaciones 

),.1,1 .F'lexocompresi6n'En lo fig ~ se muestra la dhitrlbucl6n de esfuerzos 

&!Jpuesta paro 111 mamposterf~ en el coso de flexocomprcsi6n, para difer.entes 

valores de ex'cen.trlcldad de la carg'a vertical ~pllcada al muro. 

Se han presentado diversas te'orlas para calcul·or la resistencia en flexo-
• J 

. ~ampres 16n de muros tomando en cuenta c.fec to.s· de esbeltez, 1 a 'más acertada · . 

es aquell'a en la que se p~ocedc en la'mis~o" forlllll que para colun~nas de con-· 

creto , determln6ndoso .te6rlcomente dlogramQS de l~tero~cl6n carga axial-~~ 

mcnt"O flexlononte que come so observa en lo flg S, exl.stc buena correlacl6n 

entre teorla y resultados de laboratorio; '· 
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);1.~ Flexión y cortante 

: 

En e'structur~s situadas en zonas sfsmlcas es ventajoso emplear muros para 

resistir'. fuerzas laterales por la g·~an rlgldez que ·tiene~ esto~ elementCJs 

pa.ra cargas en su·plano, sin ~mbargo es necesario verificar que su resfs-

tencla sea compat'lble con dicha rlgld!!Z. Son .tres las formas principales 

de estructurar a base de muros: 

1. pe carga, para soportar. fuerzas verticales y horlzontale\;, 'fig 6a 

2. Como diafragma, e'stando confinados en marcos de acero o concreto 

que le transmiten la fuerza lateral·, flg 6b 

3. · ·Muro de cortante 

· El primer tlpo·de muro es eficiente debido a la presencia de carga verFI-

cal que hace que el muro sea m&s resistente a las fuerias cortantes y a los 

momentos de volteo producidos por el ·sismo. 

La· principal función de los· muros diafragma es.tomar la fuerza horizontal 

que le trasmi'te el s.istem~ de marcos, quetoman las cargas verticales; el 

muro func'io~~ entonces como un puntal de compresión. 

Los muros de cortante, aislados de la estructura de marcos·, se construyen 

de COf'!Creto ~eforzado debido a que la baj·a ¿arga vertical los hace relati-

vamente críticos, raramente se hacen de mamP,ostería 

Para el diseño sísmico no solo interesa l·a resistencia de la estructura an-

·te carga lateral sino que también es ne·cesario conocer la capacidad de la mis 

, 

ma para absorber la' energía introduci~a por el sismo y amortiguar el mbv i mi e!!.' 

inducido¡ asr también la al te ración de propled¡¡dcs to 1 a pe-como 

rlodlcldad de la fuerza horizontal 

.... 
·.:r, •. 

estas con 
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Las prop 1 edades da rigidez y ·res 1 stenc 1 a pueaen c<d e u t"arse en muros ens;,y~ 

dos en carga' estática y en ciertos casos· en especfmenes más pequeños;,para 

tener un¡¡ idea; de la capacidad ~e an:'Ort_l~uamlento y deter.loro de la mam¡;o.!. 

terfa,es "necesario erectuar' pr-uebas dinámicas el el icas. 

Por lo 'general en la mamposterfa se presentan dos tipos de falla: flexión 

y cortante. La falla por flexlisn se ~lcanza cuando fluye el ··refuerzes ver.. 

tlcal con el que se refuerza el muro;· la. resistencia ante esta solicita-

c16n· puede calcularse fácilmente S4pÓnlendo un bloque equivalente en com-
' 

presión en un extremo y que el acero de refuerzo en el otro extremo del 

muro eslá fluyendo. 

• . Para alcanzar la falla por cortante es necesario que primeramente no s~· il.!_ 

. ' 

• 

canee la de flexión; es decir, solo se obtiene aquella cuando existe abun-
.. 

dante refuerzo vertical _y/.o ll!ucha ca-rga axial' o se trata de muros de gran 

longitud. 
. . 

Hasta 1965 la mayoría de los ensayes que se realizaban para determinar las 

caracterfstlcas de·1as mamposterfas eran está~icos; de lo observado en los . . 

últimos sismos, ha sido evidente que· los resultados de esos ensilyes monotó 

nlcos son de valor 1 imitado- para diseño sísmico, por lo que actualmente 

los procedimie-ntos de diseño que proponen-los ,diversos reglamentos están ba 

sados en resultados obtenido~ de pruebas ante cargas laterales alternildas, 

aún cuando no de carácter dinámico. Es~o último no parece ser una 1 imitante 

porque s: ha observ~do que los resuita~-os de "ensayes dinámic_os proporcionan 

valores más_ grandes a los obtenidos bajo cargas laterales alternadas 

pseu~oestátlcas, lo que se explica porque las mamposterfas son muy rígidas 

~ su velocidad de respuesta ante· las excitaciones es baja. 
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La experiencia a mostrado que las Prlnc"ij>álés··variables.que Influyen en 

el ~omportamlento ·de. las mamposterras son: tipo de pieza y mortero; confl 

namlent~; cuilntra y disposición del·refuerzo;. relilci6~ a.:turc a longitud; 

la carga vertical sobre el·muro y en ciertos caso el ':>lanado que se colo 
... 

. ca en una o en ambas caras del mismo, 

Se puede alcanzar gran capacidad de deformación para valores altos de la 

reiación altura a longitud, bajas ca~gas axiales y poca cantidqd de. re-. . . 

fut;lrzo vertical ·en los extremos del muro. Reduciendo la relación de as­

pecto del muro, aumentando·Ja carga axial .Y el acero ·de refuerzo en los 

exi:"remos se alcanzan fallas de tlpo frágil por cor~ante a través de gr•!e-

tas diagohales que pueden correr por la juntas de mortero o atravesar las 
. .. 

piezas y junta"s (t~n~ión diagonal); este altimo tipo de fal"la por cortan­

te es indicativo de )ij máxima capaci~ad de la mamposteda, porque el prim=._ 

ro solo Indica que se tiene un mortero de baja calidad. 

Tánto para flexión como por cortante~el comportamiento observado ante alter 

naciones de Cilrga puede res.uml,rse en la siguiente forma; para niveles büjos 

• de carga el compor.tamianto es prácticamente 1 ineal., una vez que se agrieta 

el mura, tanto para flexión _como para cortante, se observa gue para un ml~;;-,o 

nivel de ¿,formación se .ti~ne un decremento. en· la resistencia ante al terna­

clones de carga: siendo mayor para.el casos de cortante; también se diferen . -
cía la forma de los ciclas histerétlcas, Y'! qJJe para cuan,do ·predominil la fl=._ 

xlón estas encierr¡¡n un área ~ucha mayor 9ue para el caso de cortante. Al 

: l·ncrementar 1 a carga, nuevamente se presenta e 1 fenón.1ena antes mene i onüdo, 

hasta que finillmente se llega al colapsa para dcform¡¡ciones pequeñüs en.cl 

casa·de cortante o grandes en el caso de ·flexión; en las figs 9u Y9b se mues 

tra esquem5ticamente el comportámiento antes descri"ta. 

·. 

' 
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A pesar de ser la falla por cortante la.inenos·ac·seiida porque dcsurrolla 

menor capacidad de disipación de encrgfa, c:s la que más comúnmente se tic 

ne presente en:la realidad durante un sismo>, 

En ambos tipos de fallas, flexl·ón-o· cortante,_ se presen~an aplastamientos 

y desprendimientos locales en los extremos de lo·s muros para etapas cerca-. . . . 

nas a la falla, dichos aplastamientos son debidos a la gran·expansióñ late• 

ral que tiene el mortero para altos niveles de esfuerzo, lo que produce 

tensiones en las piezus. En diversos pafses se evita lo anterior co 

tocando placas de acero perforadas en los extremos de los muros en las dos o 

tres h(ladas inferiores y superiores,- ref 2, est~ ~esultarri imprictico en 

'nuestro medio 1 una so 1 uclón no· tan ef i e 1 en.te p~ro que ha dado muy buenos r!_ 
.• ~ 

"sultados, aún en mamposterías de piezas huecas, e~ colocar varilla cor~uga~ 

da ae pequeño diámetro (5/32") en -las juntas de mortero, este refuerzo tam­

bién ha probado ser efectivo para resistir fuerza cortante una vez que el 

muro se agrieta. 
.. 

En una serie de ensayes estlti~os y dinámicos realizados por Will iam y Scri­

vencr, ref 3, en las c~ales ~~1 icaron ciclos a diversos niveles de carga y 

frecuencias, encontraron que en aque 11 os muros p_robados es tát i cam!'ntc y que 

fa·llaban por-cortante, presentaban la misma degradación de· carga que aque· 

llos ensayados bajo condiciones dinámicas; ~in·. embargo, en aquellos que fa-

11 a ron por f 1 ex i ón, 1 os ensayados di nimi camenle se -comportil ron menos satis-. 
-factoriamentes que los estáticos equivalentes.· Esto último es debido por el 

movimiento violento en el caso dinámico se pierde más rápidi>mcnte el miltc-

rii>l que confina el acero, permitiendo el pandeo y reduciendo la capilcidi>d 

·del muro a flexión; no es el caso de cort~nte donde _la resistencia está bfi-

slci>mente proporcionada por la mampostería 
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También se ha obsc'rvado que es más eficicínte para soport¡¡r fuerzas cortan-. '' 
tes el refuerzo horizontal colocado en las juntas y·dlstrlbulda en forma 

unlforme.en la·altura del muro, ~ue el vertical colocado .en los extremos o 

en el Interior de las piezas huecas:· 

Cuando 'la mamposterfa se coloca en el lnterlqr de un marco robusto de ace­

ro o concreto, se pueden seguir dos caminos; 

1, Aislar la mamposterfa del marco para que aquella no sopdrte 

cargas 

2, Hacer que trabaje la mamposterfa al colocarla con contacto 

··con el marco perimetral. ¡, 

El primer aspecto es muy difícil de realizar además de costoso; en el se­

gundo caso se Úene un gran Incremento de la rigidez lateral del S 1 stema 

y de·· ·su re.sistencla. Ensayes real Izados demuestran que es posible tener 

comportamiento dúctil cuando las columnas tienen refuerzo suficiente por 
. ' ' 

cortante para permitir que desarrollen su momento de·· fluencla. El refuer 

zo horizontal colocado entre. léiS juntas de mortero ayuda a repartir mejor 

.la fuerza corta~te en toda la· altu·ra del ·muro evitando que .se concentre · 

en sus extremos superior e Inferior; 

.3.2 Evidencia experlmental'.real lz~da en H~xlco 

. En la ref ·~ se compila la lnformacl6n experimental que se tenía 

co hasta 1972 aproximadamente •. 

en Héxl 

Para carga lateral est6t!ca se efectuan dos.tlpos de pruebas¡ el denomina-

. do en voladizo, flg 7a, 'donde se prese~trin momentos flexlonanles que pueden -

llegar· a ser crftlcos; y el ensaY.e de compresl6n diagonal, flg 7b donde so-

lÓ $e Inducen deformaciones por cortante, El efecto de pisos superiores se 
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.. 
representa 'l..:ln 1::1Tg:J-v~\TJ"t:.l1. 

·• 
La primera forma de ensaye trata de ser representat !va de los muros de c¡¡r 

. . . 
ga; mientras que para cuando se· tiene un marco confinante, el ensaye de 

comprcsl6n d.lagonal Intenta reproduc(r ·a un muro diafragma. · 

. 
. Para cargas laterales dinámica, y alt~rnada' también se efectuan la~ mis- . 

. 
mas formas de ensaye. 

En .las flgs 8 y 9 se muestran diversas curvas cargas-deformación angular para 

diferentes formas de ensaye y en la fig 10 ·Ja forma típica de. falla. 

Se tienen !!n general tres formas de agrietamiento': la debida a flexión se 

caracteriza porque es. una grieta sobre una ·Junta del mortero cerca de i'a 

base del muro; la falla por cortante corre alternadamente por las juntas 

verticales y horizontales y la falla ·por tensión diagonal atraviesa indis­

tintamente piezas y mortero. 

La presencia de alguno de estos tipos.depende principalmente de las caracte 

rísticas de la mampostería·asf como también de la solicitación de carga. 

En el muro en voladizo lafalla se. lnl.cla por agrietamiento en la base, 

presentándose después una falla por agrietamiento diagonal al aumentar las 

deforn~ciones. El tener carga vertical aume~ta ·apreciablemente la carga de 

.primer agrietamiento y ticnde'a llevar a ·un tipo de fal.J¡¡ por tensión diaqo ·-
na!, disminuyendo la duct·it idad del muro: El agrftamiento por .flexión se re 

.. 
duce también al aumentar.el acero de refuerzo en los extremos del muro. El 

refuerzo interior puede aumentar la resistencia·máxima pero no sustancial-

mente- la de .agrietamiento. 

Para muros en compres16n diagonal· se presentiln fallas de cortante o de ten-
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. sl·6n diagonal y esto depende de J¡¡s. características de la lllilmpostería; . . . . 

aquf. tamb.lén lii carga vertical Incrementa la resistencia al agrietillaien~o 

y la máxima, pero también la defo,nnab'llldad del muro; el ;!cero Interior ••.!!, . . . . . . . . 
menta ligeramente la carga ·res·ls~entc al llgrletamlento pero disminuye la 

deformación correspondiente, aumentándo la carga máxima y la ·deformabll idlld . . 
post-agrletaml~nto. El aplanado del muro contribuye en forma importante 

a la resistencia del mismo. Se h~ visto que el confinamiento e~tcrior del 

~uro. no ·Influye apreciablemente en la resistencia al agrletamient~ pero si 

·en 'la resistencia y ductilidad a la fall'a. 

La presencia de agrietamiento no implica necesariamente la .falla del muro 

.sino que es.ta depende del conflnam.iento, refuerzo exterior e interior, que 
' 

este tenga y que puede hacer ~ue el muro resista cargas mayores a la de 

agrietamiento. 

~esde el punto de vista prác~ico si se refuerza convenientemente los extre-

.mos del muro, el problema de flexl6n desaparece y puede considerarse que la 

principal sol lcltación es u~a carga diagonal de compresl6n equivalente,a la 

que se. añade·. la carga vertical provenlent.e de pisos superiores. 

Los ·estudios bajo cargas dinámicas·~ alternadas son bastante complejos¡ en 

la flg 11 se mues'tran las caracterfstlcas de respuesta que. más nos interesan 

del muro siendo estas: la capacidad de energía,, capacidad de disipación de 

energía, el factor de ductil ida~ y el deterioro del muro,el cual se define 
i 

'como la pérdida de rigidez y resistencia debidi! a la alternación de carga, ., 

fig 12.· .. 

Para cargas al ternadi!S el deterioro del muro es pequeño cuando se tienen de-

formaclónes angulares menores a la del agdetamlento y después de éste el 
,· 

deterioro depende de la resistencia del marc·o confinante. El material huc 

' 
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co es mas sen~ibl~ al deterioro que.una maciza, 
o • (j) 

y es diferente la 1ntens1-

·dad del deterioro si la folla es por flex16n (dúcti J.) a que si es por co¡·­

tante o por tensión di11gonal (fr4gll)" sll!ndo mayor en los últimos casos. 

La carga vertical red'uce apreciablemente el deterioro. El deterioro mayor 

se t 1 ene al pasar al segundo c_l e lo de carga después del cual permanece casi 

1 na.l tetado. · 

En la ref 3 se.estudió"el comportamiento de muros bajo cargas cicl icas di-

námicas observándose que 'el mismo compor_tamiento que un muro ~iene ·para ca!. 

gas alternadas se présenta para cargas dinámicas con excepción de J.a prueba 

en 'voladizo. sin carga vertical (la· de más flexlbilidad),en la cual la prueba 

dinámicas ~uestra gran deterioro del muro, pero este caso tiene poca imr,orta~ 

cl.a desde el punto de vista práctico para una mampostería. 

Se real Izó" recientemente un estudio para tratar de.obtener procedimientos ec~ 

nómicos para mejorar el compoortamiento sísmico de la mampostería de piezas 

huecas con refuerzo interior (ref 5). 

Se estudiaron diversas distribuciones de refuerzo (fig 13) que permitiesen 

mantener la capacidad de carga del muro después del a.grietamiento sin que se 

viese disminuida por repeticiones de cargas alternadas. 

Se encontró que la adición de barras de refuerzo de pequeilo diiimetro (lmvn) y 

. de alta resistencia (6 000 kgicm2) en las juntas horiz~nta·les, aumenta 1 iger~ 
mente la resistencia, restringe la propagación del agrietamiento del muro y 

·reduce el deterioro ante la repetición de cargas. 
. 1 

Este refuerzo puede colo-

carse también en muros de piezas n1aclzas con castillos, produciendo una dis-

, trlbuclón más uniforme de los esfuerzos cortantes en "-toda la. longl tud del mu~ 
ro Y evi tan"do las altas concentraciones de esfuerzos que se producen en los 

.castillos cuando el muro se agrl"eta diiigonalmente. Cuando no se coloc¡¡ este 
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~--cuenten · refuerzo en los juntas, resulta muy conveniente que los·castlllos 

eon refucr.zó especial en sus extremos para evitar su folla por corta~te 

después Qe que~~ muro se agrlet~ di~~onolmente.· ·. 

~. REGLAMENTACION SOBRE ESTRUCTURAS DE HAMPOSTERIA 

Desde t"iempo . Inmemorial se ha tratado'de Implantar. regtoinentos de diseño 
•. 

que .aseguren buen comportamiento e.struetural. Del primer. reglamento que se 

tiene evidencia. es el que se contempla dentro del Código de Hamu1rabl, deér.:_ 

. tado por el Rey de Babll~nla,Hamurabi ,en el siglo 2o A.C.. En ese código 
. . 

se con;emplan diversos tlpos.de leyes: civiles, penales, técnicas, etc. 
. . .. 

Dentro de l.o re l·ac i onado con el aspecto construccIón, el cód i oo mene i onado 

·· establece que .••.• :. ~. si por causa adjudlcable al constructor se daña-, la 

propiedad, aquel tendrá que p.a.gar la reparación del inmueble; si un escl~ 

vo muere por la falla de la construcción,el constructor deberá sustituir 

el esclavo al dueño de la vivienda; si muere un hijo del propietario por la 

misma razón ·se tendrá que matar a un hijo del constructor ....... ; si muere 

·el pr0pietario, se debe dar muerte al constructor--------------, con normas 

como ~as anteriores seguramente en nuestro tiempo serían muy pocos los que 

se dedicarían al diseño y construcción de estructuras. 

Afortunadamente . .los avances de la tecnología han hecho que ahora los ·regla-

mentas equll lbren los princlpales_aspectos de una construcción: seguridad y 
. . 

economra 

1 
El Reglamento de Construcciones para el Oistrl to Federill, ref 6, incluye un 

c"apftulo sobre diseño Y .. constr.ucción de estructuras de milmpoHería,. el cu¡JI 

ha sido modificildo sustancialmente con respecto a la versión anterior y tra­

ta en detillle los requisitos par~ diseño 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 establecen requisitos genera-

les, hay ,que fi:Jar criterios cor~~nes·para. determinar los esfuerzos básicos 

·resi~tentes. de la ma~po~terra (prln~ipalmente resistencia en compresión y 

en cortantes) •. Con este fin en el reglamento· se establecen pro-
. •. . ' 

é:edlmlentos de ens·a·ye relativame~nte simples para determinar dichas pr:opie-
' 

dades cuando no se tenga Información prev!a· acerca de ·los materiales en 

cuestión y se p~oporc:ionan, además, valores espec:fflcos para los ma·terla-

·les .de empleo más común para los cuales 5e cuenta con un número suficien· 

te de determinaciones; los esfuerzos propuestos representan valores cara~ 

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 

r ¡·a 1 es emp 1 eados en 1 a es t ruc.tu ra sea muy pequeña. O 1 chos esfuerzos con­

rresponden a la resistencia d~ la mampostería sin refuerzo. Se considera 

que la presencia de castlllo,s ydalas Incrementa solo ligeramente la resis-

tencla a co~preslón y a cortantes. El refuerzo interior sí proporciona un 

aumento apreciable de la res'ist'encla con respecto a la mampostería no refo.!:_ 
. ;i • 

.. 

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 construcc"lón. En forma conservadora el reglamento per-

mlte·que los esfuerzos resistentes para la mampostería no·reforzada se incr~ 
1 

menten en 5Dt cuando se emplee las cuantías y ilistribuciones de refuerzo in 

terlor especificadas por el reglamento qu~ se describirán más adelante. 

Las normas para mampostería del nuevo re!]lament~ especifican dos modal i_dades 

para .el refuerzo de la mampostería; la que se denomina· mampostería confinada· 

es la usual con castillos y dalas para los cuales se fijan separaciones y re-
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q~tlsl.tos de refuerzo similares a los del reglamento anterior. En el otro pr~ 
. 

cedi.mlento, denominado mamposterfa con refuerzo lntérior, se coloca ~efuerzo 

vertical .en el ·interior de los h~ecos de las piezas y ref.uerzo horizont?l en 

piezas que permitan colocar· va~lllas ~n· la~ Juntas y proporcionarles el rec~ 

brlmiento necesario para que puedan transmftirse los esfuerzos de adherencia. 

Las normas admiten también construcciones de mamposterfa sin refuerzo; sin e~ 

bargo, exigen que se diseñen con factpres de seguridad muy altos. lo cual hace 
1 

que solo para construcciones de un nivel con alta densidad de muros y techo: 

ligeros, resulte económicamente factible construir muros sin refuerzo. 

El reglamento incluye dos p~ocedimientos de diseño con distinto nivel de refi 

namlento •. El.método slmpl ificado es apl !cable a la mayorfa de construcciones 

para vivienda que cumplen· c'on fequisistos no muy estrictos en cuanto a densi­

dad de muros, altura mfi~ima d~ muros y ausencia de_grandes excentricidades de 

las cargas. El método detallado de-diser\o es aplicable cuando no se cumpl<~n 

las condiciones impuestas para el empleo del· método simplificado o cuanc.: se 
. 

quiera obtener un c:seño más refinado. Ambos procedimienlos estiin plantc<~dos 

en un formato de diseño por resistenciu QUe es' el adop<~tado en general por el 

. ~eglamento (hay que revisar qué el efecto de las' carg<~s de trabajo multipl ic.!!_ 

do por un factor .de carga, F0 , no exceda de la resistencia calculad<~ multipll 

cada por un factor de reducción de resistencia, FR). La conversión a un ·for-·­

maro.de esfuerzos admisibles es-casi Inmediata si se agrupan los factores pa~ 

clales de s,guridad en uno solo ~ue afecta al esfuerzo ~esistente. 

,·i•uk_. 
·.·~ .·.r 
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ev. 
La carga vertlca.l resistente se calcula com PR .. FR Fe f: ~· en que~ es 

el &rea transversal bruta del muro, f: el esfuerzo ·réslstente en ·compresiÓn 

y FE un f~ctor ~orrectlvo por la·esbel tez del aiuro y _por l·a excentricidad 

de la' carga para el cual se dan· valores fijes en el método s lmpl i ficado y 

un procedimientos. para su determlnacl6n en el método general en funci6n de 

la esbeÜez y e)\céntrlcidad calculadas. El factor de red~;~ccl6n FR vale O.G 

para.muros reforzados y 0,3 para no re.forzados. 

El c:ilculo de la resistencia a cargas laterales est& ligada a fos métodos . 

de diseño sfsmlco especificados por el reglamento. Para la mayoría de las 

cons'trucciones de·mamposterfa es apl icabl.e un método slmpl ic:ado de diseño 

sfsmlco ·que' permite encontrar en forma muy directa las fuerzas laterales pa 
' ., -

·ralas que hay que diseñar los muros. Se especifican en este m6todo slmpll-

.flcado fuerzas actuante~ 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 que1 según el reglamento, debe cumplir la 

mamposterfa _confinada en lo que respecta a ublcaci6n de los casti !los y da-

. 1as y a la cantidad de r~fuerzo longitudinal y transversal en ellos, se pre-
• o; 

sentan en el manual sobre Dlst;ño de .Estructuras de Mamposter.ra. Los requls.!_. 

tos para la mamposterfa con r~fuerzo interior,. fijan la cantidad total .de re-

·fuerzo en 0,002 veces el área del muro y su sep¡¡raci6n máxima 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 cortante y FR el. factor de reducci6n 

que debe tomarse como 0.6 para muros confinados o con refuerzo interior y 

.. ' 
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' . . 
mfnlmos especi-ficados. En el método detallado se especifica una expl'I'Silin 

mb refl'!ada que toma en cuenta el efecto de la carga axlllt, en la resisr.en 

cla al cortante. 
. ... 

Además.de la resistencia a fuerza cortante.o~·necesarlo revisar In resisten 

cla a momento i·lexlonante debido a l-as cargas laterales,para lo cual 'pu"'de 

llegar a necesitarse refuerzo especial en los extremos del muro;t en este ca­

so la resistencia se puede, calcular con los proc,cdi~ientos que se emplean P.!!_ 

ra concreto reforzado. 

1 

Todo· ·lo anterior se puede ver 
((.) 

.estructuras de mampostería~ 

con más detalle en el manual sobre diseño.de ~ 
., 
'' 

5. OTROS TOPICOS SOBRE MAMPOSTERIA 

5. 1 . Recomendac i on'es genera 1 es sobre 1 a es tructuraci 6n de construcciones de 

mampostería 

Las recome.ndaciones siguientes 'Se refieren a la cstructur;Jción de las cons­

trucciones, a. los m~teri~les_y el refuerzo, a los detalles y procedimientos 

constructivos. 

Debe proporciona~se un sistema resistente. en dos direcciones.ortogonales, es 

te requisito obvio no siempre se c~ple; especialmente en.casas habitación . 
es frecuente que los elementos resistentes estén alineados en una direceión 

y que en la normal a ella exista un número muy reducido de muros cpn grandes 
• 

abe'rturas para puertas y ventanas. En cadu dirección deberá proveerse una 

densidad adecuuda de elcmenos para. resistir las fuerzas sísmicus. 

La distribución de elementos resl'stentes· debe ser aproximadamente simétrica 

... 
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@ 
para evitar problemas de torsiones en ·planta que aumenten las fucrzus latera 

les en los muros¡ esto debe cuidarse especialmente en las construcciones de 

var los n l.ve 1 es.; 

·Los sistemas de techo y entrepiso deben scr.capaces de trasmitir las fuerzas 

laterales a los elementos que tengan resistencia en la dirección de la acción 
,. 

sfsml"ca. Esta condición no "se cumple en tecHos de vigas o ariímduras "no con-

traventeadas en.su plano, las cuales empujan directamente sobre los muros 

transversales y provocan fuerzas Importantes perpendicu-lares a los planos,de 

dichos muros, causando frecuentemente ·su falla por volteamlento. El contra­

venteo del techo, la colocación de una dala de remate perlmetral, la liga e~ . . 

tre muros transversales y el anclaje de los muros en su cimentación son fac-., 
tores que el imlnan este problema. 

La falla por efecto del sismo actuando sobre J'a masa misma de 1 muro en di rec 

clón normal en su plano ocur,re con frecuencia e·n bardas y muros pesados no re!_ 

trlngldos en su extremo superior. Es Importantes por lo tanto proporcionar un 

·.anclaje apropiado a la cimen"taé'ión y elementos verticales resistentes. En mu 
1 

ros apoyados en sus cuatro extremos, la falla por e_mpuje normal al_ plano es 

poco frecuente, pero puede presentarse si se emplean morteros muy pobres (por 

.ejemplo, los morteros a base de'lodo para pegar adobes) o si ·se llenan solo 

parcialmente las juntas (como es usual en algunos lugares· para bloques de con 

· creta). 
• 

L.i presen!=la de aberturas en los muros provoca concen-traciones de eJfuerzos-

que favorecen la formación de las grietas diagonales. Es conveniente que 

exista un re~uerzo continuo en la periferia de los huecos. 

~ 
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48~ 
Debe ~vltarse el empleo de piezas con altos porcentajes.de huecos Y paredes 

delgadas por9ue.esto propicia fallas frágiles y deterioros graves Y muy rS 

pldos. . . 

5.2 Nuevas formas constructivas para la·mamposterra 

. . ·. 
Se han desarrollado recientemente, ·o están en la etapa de desarrollo,. nuevas 

. . 
técn 1 cas para 1 a construccIón y re-fae~zo de los muros que presen

1
tan alguna~ 

vantajas sobre las tradicionales. En algunos casos se trata de sistemaz ra­

'dlcalmente d'lferentes a los usuales, en 'otros, de pequeñas modificaciones 

que pretenden mejorar el comportamiento estructural de los muros. Algu~as 

·de las alt!!'rnatlvas más Interesantes se descrit·en a continuación. 
., 

Refuerzos especiales en la mamposterfa convencional. Con el fin de mejorar 

·la ductilidad de los muros y ·reduci'r el deterioro de su rigidez y resiste~ 

~la ·ante el efecto de cargas alternadas se están estudiando detalles de re-

fuerzo apl !cables ya sea a muros confinados con castillos o a muros con re-

fuerzo Interior o a ambos. 

La adición de barras de 'refuerzo de pequeño diámetro (t/' = ~mm) y de ·alta re 

slstencla ·en las juntas horlzontales~umenta ligeramente la resistencia, res 

trlnge_la pro~agación del agrietamiento del muro y reduce el deterioro ante la 

· repetición de cargas. Este refuerzo puede colocarse también en muros de pie-

·zas macizas con castillos, produciendo una distribución más uniforme de los 

esfuerzos cortantes en toda la ·longitud d~l muro·y evitando las altas concen-

.' traclones de esfuerzos que se producen en· los extremos de los castiiiJ los cu¡¡n 
·~. i -

• 

do el muro se agrieta diagonalmente • Cuando no se coloque 

las junta·s, resulta muy conveniente que los castillos ten¡;an 

este refuerzo en .• 

rufut~rzu cHpcciol 

eo sus extremos para evitar su falla.por cortantes después de que el muro se 
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agrieta diagonalmente. La fig 13 ~uestra una forma en que puede 
(:_:-=) 

proporc:l~ · 
: 

narse este refuerzo. 

En muros con refuerzp Interior también resulta muy cónveniente confinar el· 

refuerzo vertical en _los extremos de· los muros, 1 lgando por medio de cstri-

bos, placas o mnll~s, como se muestra también en la fig 13. 

Mampostería con }unta seca y con refuerzo en las caras exteriores. La mam­

postería con junta seca ~onsiste en colocar las piezas sin mortero en las 

·Juntas, formando el muro por la simple sobreposición de las piez¡¡s, La·¡ iga 

estruct~ral del muro puede iograrse mediante el empleo de piezas machihembr~ 

das en las_'que se produzca un ancl_aje mecánico de las piezas, o mediunte un . ' . . , 
·aplanado en las dos caras del muro que proporcione continuidad al conjunto. 

La principal ventaja que se aduce para estos procedimientos es la rapidez de 

la construcción. 

. . 
En lo que respecta al comportamiento sísmico para la mampostería de piezus 

machihembradas no se cuenta FOn, información experimental. Para asegurur que 

se desarrolle la trabazón mecánica parece necesario que los muros estén con­
' 
finados por dalas y castillos, lo cual elimina en parte lus ventaj¡¡s de la 

rapidez de construcción En este procedimiento se requiere que las piezas 

tengan dimensiones muy uniformes para poder construir el muro a piorno y a n.!_ 

vel sin la ayuda de las juntas de mortero que absorben las _difcrencius geon~ 

trrcas. Se requiere adem5s que las piezas tengan buen¡¡ estabilidad volum6-
• 

mecSn 1 ca de 1 as p i.ezas pos i b 1 emente dé 1 ugar a un sistema constructivo con ve-
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Se requiere, sin emb¡¡rgo, estudios üdicion~les 1111111' nlente en zonas sísmicas. 
o o 

para encontrar las formas, materiales y procedimientos constructivos e~~ 
' 

venlentes .Para ~a·s piezas y para comp.robar experlmentalmcn.te el comporte• 

miento sf$mlco. Desde el punto.de vista del comportamiento sísmico parece 

conveniente, y amerita estudio; el empleo de piezas ~chlhembra~¡¡s con Jun-· 

ta de· mortero, eón lo cual al anclaje m~cánico da las piezas se s~ma a la 

adherencia del mortero para mejo~ar la resistencia al cortant~. 

Recientemente se ha introducido comercialmente un mortero a base de cemen~o. 

adl~lvos que proporcionan alta adhesividad y fibra de vidrio, el cual coloca-

do COII!O··aplanado en muros con junta seca, les pror;>orciona una alta resisten­

cia en ten·slón. Se han real izado diversos ensayes (ref 7) para estudiar el .,. 
comportamiento estructural de este material, aplicado principalmente a muros 

de bloque de concreto. Se ha observ•do que, con respecto a la de un muro del 

mismo material junteado con·mortero, la resistencia a carga axial de los muros 

asf construidos es 1 igeramerite menor, la resistencia a cargas normales al pla-

no del muro es· varias veces superior, la resistencia a fuerza cortante es Ir­
¡ 
geramente mayor y la ductilidad 8S mayor para las mismas condiciones de confi-. . 

namlanto. SI se coloca algún refuerzo Interior en 'los huecos extremos para 

.P·roporclonar liga entre los·muros y par·a mejorar la ductilidad, se considera 

que este procedimiento da lugar a una segurida~ aceptable contrn sismo en 

construcciones de uno a dos niveles: El ccisto del prouducto, patcntndo, para 

el aplanado es relativamente alto; sin !=mD'argo, se requieren espesores muy pe 
1 -

' 

• 

queños para los aplanados (3mml. Se afirma que el costo total e·s cclmpctilivo, 

con el de un muro convencional con apl~nado de yeso en ambas caras. 

Parece prometedor el estudio del empleo de otros materiales para proporcionar­

al muro con~inuldad y resistencia en tensión por medio de un aplanado, apl ic~ 
o • 

do ya sea a las piezas colocadns con .mortero o con junta seca. El uso de fi-

bras minerales o vegetules (henequén, bumbú, ·etc) más económic~s que las de 



~-· ..... ·-·. 
27 

vidrio y la ~ustltución del cement~ por el azufre son alternativas que se 
(d) 

han sugerldó pero que no han sido suficientemente e$tudladas. 

. . 
Un procedimiento de ~ste tipo que ha·sldo rmpliamente usado y que resulta 

.• 

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 h¡, empleado 

esencialmente para refuerzo de muros agrietados. 

-
Mamposterfa con morteros de alta adherencia. Cuando se emplean piezas de 

buena e;¡ li dad (tabiques ex ti-u idos y b laque de concreto tipo pesado) 1 a re­

sistencia .al cortante del muro está regida por la adherencia entre el mor-
., 

.'tero y las ple~as en las juntas; si se mejora .dicha adherencia se ruede al 

canzar la máxima resistencia del muro que está regida por la falla ·en ten-

s16n de las piezas •. 

• 
Se. han estudiado diversos aditivos para el mortero a base principalmente 

de resinas· epóxicas y se han obtenido incrementos muy sustanci<llcs en la . . . 

adherencia. En algunos.países estos morteros de alta adherencia se prod~ 

cen comercialmente, pero su empleo aumenta radicalmente el costo de los mu 

ros. 

Mampostería postensada. La capacidad de carga de muros de mampostería est5 

limitada por su baja resistencia a esfuerzos .de tensión producidos por fle 

.. xl6n o fuerzas cortantes .•. La resistencia a es.t~s efectos puede mc{orrrse 
. . 

sustancialmente sl'se Introducen en l~s muros esfuerzos de compresión media!!_ 

te técnicas de postensado. ·Aunque el postensado reduce la capacidüd útil de 

los muros a carga axial, esta rara vez es crftica en ·zonas sísmicas y normal 

mente son mucho más Importante las ventajas que el presfuerzo proporciona, 
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que· sol) las siguientes: se evita el agrietamieñi:-o 'por flexi6n en muros, 

·.•(' 

Incrementa la resistencia a fuerza cortante porque se reducen los esfuerzos 

de tensl6n dlagónal Y. se logra una distrlbuc16n de carga m~s uniforme en la 

clmentac16n. El postensado ha sido poco usndo hasta la fecha principalmen-., -

te por el desconocimiento de las: pérdidas de pre_sfuerzo que se pueden tener 

y por las dificultades del procedimiento. 

Algunos ensayes realizados en el: Instituto de Ingeniería, ref 8, lhan demos 

- trado que las pérdidas de'presfuerzo son del mismo orden de las que se ob-. . 
tienen en estr-ucturas de concreto ( entre 10 y 20%) y son menores en piezas. 

de_ barro.'qu~ en bloques de concreto, que deben evi~arsc los sistemas de ·an­

.claje a base de cullas y que resulta· conveniente el empleo. de un sistema de 
• . '1 

P?Stensado como el mostrado en la fig 15 en el que los cables pueden tensarse · 

en etapas de acuerdo con el proceso c~nstructlvo, reduciendo así, o eliminan 

do, las pérdidas de presfuerzo. 

-5.3 Reparaci6n·v refuerzo de la mampostería 

. 1 
---Cuando una construccl6n ha sufrido daño 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 tenía arites de la ocurrencia del daño,. para que este no ocurra nue. 
• o • •t 

,· ,'1 

vamente si se presen'ta la misma sol icl tación • 
...,,, . 
. ::'J:¡ 
~~ . . 

Los procedimientos de refuer=6 implican .casi siempre una restructuración de 

la construcción mediante la adición de nuevos elementos resistentes, o la rl 

gldizaclón, el confinamiento, el anclaje y el refuerzo de los elementos exis­

tentes, En general hay que hacer que la estructura cumpla con los requisitos· 

descritos en los capítulos anteriores. El refuerzo de construcciones de mam-

posterra· Implica operaciones bastante laboriosas como el colado de dalas y cas 

-•. 



do ·act.ual de conocimientos acerca del diseño de mampostería ante diversas 

solicitaciones de carga ha avanzado notablemente. 

Para el caso de flexócompreslón se P.!Jedcn elaborar diagramas de .intcrac-

clón que 'se ha visto experimentalmente dan valores acertados del compor-

tamle.nto de la mampostería. 

. . 
Las estructuras. rígidas, como las mamp~sterias, son más sensibles a los 

1 

efectos producidos por un sismo; sin embargo,el criterio el5stico ~ue se 

'ha estado empleando y que consiste en diseñar la mampostería para que re-

sista u~. sismo intenso sin que esta sufra daño es Irracional. La tenden-
•· 

el~· actual ael diseño sísmico de m~mposterias debe ser el d.iseñar la es-. 

. 'tructura parÓ soportar sin suf~ir daño en sismo moderado y resistir sin:' 

llegar al colapso para un movimiento intenso aprovechando así el compor-

tamiento inelástico de la mamP.ostería reforzada. 

Para este criterio de diseño' las estructuras dúctiles son las más adecua-

das¡ se puede diseñar una m~mp?stería suficientemente dúctil después de 

.agrietamiento suponiendo. al muro como un voladizo y diseñado como viga m::_ 

dlante una 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 diagonal 'de la mampostería. Es implica que se tendría que l imi tilr 

la cantidad de aceró de refuerzo para evitar una falla fr5gil al igual que . . 

en flexión en concreto. 

Una vez reforzado convenientemente por flexión, un muro debe ser capaz de 

resistir la fuerza cortante con muy poco daño siendo ahora representativo 

el est¡,do de compresión diagonal. Por este estado de carga se pretende que 

de l.a prueba en muretes se obtenga el índice de resistencia de la mampost.c:. 

ría 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 fonna indirecta la 

contribución del aplanado en el muro. 
' 

. 
Es conveniente que lo~ reglamentos de construcción contemp.len la idea de que 

la mümposterfa convenientemente ref~rzada tiene comportamiento inelástico, 

con la final ldad de aumentar el factor de reducción por ductilidad de este 

tipo de estructuras; esto porque el actual 1\eglamento de Construcciones pe.-a 

·el Distrito Fede.ral es más estricto que el anterior en cuanto a los requisi-

to¡ de dise~o sfsmlco par~ construcciones de mamposterTa. Las fuerzas sTsmi 

cas de dlse~o se hacen depender de la ductilidad de los sistemas estructura 

les y, como los distintos sistemas·a base de muros.de mamposterTa tradicionales 

soÍÍ poco dúctiles, deben dise~.arse ·para fuerzas mucho mayores que las quf!.co. 

rresponden, por ejemplo, a una estructura a base de marce.s de concreto. Las 

fuerz·as de diseño que se especifican en la nueva versión son en algunos casos 

hasta dos veces mayores que los que se empleaban con el reglamente anterior. 

' Por otra parte, los esfuerzos resistentes de diseño que se han deducido de la 

Información experimental, son más bajos para algunos materiales que los que.se 

emplean usualmente. 

Lo anterior va a hacer más crftica la construcción de edificios de varios ni-

veles a base de m~ros de mamposterfa, obligando a proyectos con una mayor den 

sidad'de muros,·al.empleo de materiales de resistencia mayor y más controlada 

Y a procedimientos de refuerzo que proporc.ionen.mayor resistencia y ductil idud, 

Con estas precauciones se considera que es posibl~ seguir construyc•1do, en. for 
1 

ma segur¡¡ y económica, edificios de habitación a base de muros de carg¡¡ de mam 

posterTa ya sea confinada o reforzada lnterioru1ente. 

Un problema de la construcción en ·mamposterfa muy distinto a los tcat.ados hast.u 

aquf ·es el de la vivienda rural. Lá mayor parte de daños m.uteriales y pérdi-
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dos de vidas a rol.z de temblores se debe ol colapso de construcciones de vi­

vienda de bajo cos·to. En estas construcciones se. empleon moterioles do bojn 

.. resistencia o que·.se deterioran rápidamente con el .tiempo. ~e uson odem5s .,.-
. . 

procedimientos construc·tivos que no" .poriÍiiten l!no bueno lign de los. muros en-
' . . 

tre sí. Y. con el techo. Aíortunado;,ente, tnmbién a este problema se le hu en-

contrado solución fovrrable (ver ref 1). 

.. 
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Fig 1 Diferentes formas de colocar refuerzo interior 

Fig 2 Ensaye de compresiÓn en pilo 
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Fig 3 Ensaye de compresión diagonal 
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Fig 4 Dislintos distribuciones de esfuerzos 
poro cargo axial y flexión· 
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o) en 1/olodizo b). compresiÓn diogonol e) corgos ollernodos 

Fig 7 Diversos formas de enspyes ' de muros . 



-0.1 

37 
• ( CamptttiÓn chaqonol) 

.@!; 

20 1--.,;_--,----.,.----;r-----r,.....,.-- Muro 

V, e.~ tori •·. 
•< ,702 

_.;...., 705: 

.. 

. , 

-- .:.--·# 704 e; 

t 5 f----'--t-7'----t--:--:-:--+---t-----·-- 705 
- . - t.• ) :- i · .. 

; ·. ~ . ' - . 

708. . . , 
/ 

;, 

708 
709 

Cargo 
vcrhcol 

O Ion 
o 

15 
30 

.. 

o 
o• 

o. 0.2_ .0.'1_ .. --· 0.6 .. 0.8·. ·-- - 1.0 !.2 
• ) (¿/h)x 10-2 

.. 
Coroo ,kips ... 

• 

. . 
... '/ . 

·. Fig ·B. Ensayes .o cargo,. estático 
. . ·. . ~ --- : -

Srcurndo 
A 
B 
e 
-o. a 

frtcuuclo 
O,!» bu U 
o.s 
0.3 .• 

-o • 

.... , ..... . ,· 

Corvo 1 klps · .. 

., 

B 

::. . Jj:: .... z ... ,. . 
.... 3 ..~· _,. 

·. '7-7 
'··-é 

ollernodo$ , .,,· 
~ '. J .: :1 :; - ..... 

Fi_g ·. 9 · Curvos cargo deformación 

o) Cargos 
• 

" .b) Co_r.gos dindmicos 

---...-..-· 

_o) Flc_xión.:. !~ b) Tcnsión,.diogonot· c)Tensión. diagonal "- 'd) Cortante 
(refuerzo interior) · _ ·, , 

·~o;;_? "Jf¡Q~to·FOtló't1 t:trif~~~~- ,¡~~-~~!~~~~ \ :·· ·.~ 
.; .. 

.. 



ID 

V .en ton 

cOPocrdod de tÑrQÍO 
citiu;p • . 

Arra 10101 
2 

V ,tn IOI'I 

_., 
Ab.orct6tt. ele cncr9ia • 

..zo '. Ar")torqr ~ 

t 

ID 
1 

W • Troba,o por CIClO 

w • oocorro 
E.,ac • tne•oio CI•••P:»cr:» oor cebo 

1neroio obt.OrboCIO 

E.•ocl, ABOtA . 

•lO Coelcaenlt ~,,_,,- ..L E .uc , O.l' ,, .. ,., 
Clt omothQUOfthlftiO 1 r,4 1 2• VI "' o~-. 

... ~ 

Fig: 11 Propiedades de muros . de momposlerfo onle ollernoci6n ·de cargos 

V 
Vmo. 

~ 
1 
1 

1 

r, r 

1 
1 

-¡ 
1 

1 
·/ 

., 

.¡ 
1 
1 
1 

1 
1 

'--""" 

1 
1 

1 
/ ..__./ 

. / 
/ --·o) Anlcs del ogriclornicnlo 

·diagonal 
b) Después del e) Después de lo 

ogrielomienlo cargo m&•imo . 

Fig 12 Dclerioro del ·mur.o 

.,. 

r 

·. 



39 
Dimensiones en cm 
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COMPORTAMIENTO DUCTIL DE MUROS DE MAMPOSTERIA - 42 (8l 
No se ha incluido en ningún reglamento un procedimiento para· calcular explf 
citamente la contribución del refuerzo a la resistencia por considerar que 
éste solo actúa cuando la mampos~rfa se .ha agrietado. Después del agrieta­
miento, el refuerzo deberá ser capaz de resistir la fuerza cortante total -
en el tablero; un procedimiento que se ha observado proporciona buena apro­
ximación para calcular la capacidad del muro después de agre'¡i_t¡¡do es el que 
a continuación se menciona. 

Para calcular la res-istencia 
g~1.en~es suposiciones: 

. 
del muro después de agr~etado -s~ harán ·las Si 

1) El refuerzo del muro'funciona una v~z que ~ste se agrieta. 
2) 

3) La .resistencia a fuerzas·cortantes va a ser proporcionada por el acero . . ' 

'1 

hori zoflta 1, 
rro.llada en 

Vh, los estribos en los castillos', .. V t' y la fricción desa . cas -.. la gr_ieta, vf.. ;. 

.i 

¡ 

Con ·las suposiciones anteriores, la resistencia del muro después de agrie­
tado-~stará dada por la sigu)ente 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 su 
fre el muro ante las alternaciones de esfuerzos, y a que se introducen es-: 
fuerzas· por flexión en las barras de ·refuerzo en adición a las de tensión, 
la fórmula a(lterior puede escribirse en l_a siguiente forma: 

donde 

es el refuerzo promedio que puede desarrollarse'por fricción y 
el área transversal bruta del muro · 

la constante toma en cuenta lo expresado en el·párrafo anterior. 

La.contribOción de la fricción en la resistencia se supondrá independien­
te del tipo d~ material, morteró.y.refuerzo q~e forman el.muro. 

•. 
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. 
~a eonstant~ K y el esfuerzo debidp a la fricción vf se determinaron a 
partir de le>s datos ·experimentales, resultando 

.. (1) 

"donde 
. . 

Vh " ·(Ash/sth'ykr ·. Ash es· e·l áre~ de acero horizontal colo~a.do a uha SJt · 
paración s en el espesor t del muro; fy es el esfuer 
zo de fluencia y AT el área bruta de la se~ción tra~s 
versal del muro. 

V cast. 
Capacidad del castillo, interior o exterior, para re- ~ 

sistir cortante; ~s igual a la suma de lo que resiste 
el concreto más la contribución del refuerzo transve~ . 
sal (estribos). La capacidad del concreto es igual a 
Ac f~, donde Ac es el área del castillo y f~ la re~­
sistencia a compresión del concreto. La contribución 
de los estribos se calcula en igual forma que para vi. 
gas, Hay que tomar en consideración a todos los casti 
llos que confinan al muro y que entran en una longi--

' tud menor que la altura del muro. 

se observa que 1 a fri cci.ón ·contribuye a 1 a resistencia con un es fuerzo pro 
medip.de 1 kg/cm2 ; aproximadamente. El coeficient~ variación de la rela--­
ción de. valores calculadas con la expresión anterior, a valores experimen-· 
tales resultó del 10 por ciento . 

. . . . . . 
La .anterior expresión permite diseñar el refu·e·rzo de un ·muro para que sea 

. , . capaz de soportar 1 a fuerza ·cortante de di seijo, 

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 rJt 
sistir una fuerza cortante igual a la que ·indujo el agrietamiento; .. suponie.!!.. 
do que es te esfuerzo de agrietamiento sea de 2. 3 kg/cm2, y e 1 muro tenga un 

. . . área,de 2290 cm2 , la fuerza cortante actuante que lo produjo es 

V.,· 2.3 X 2290 = 527Ó.kg ... 
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Esta fuerza ~s la que tiene que re~istir el refuerzo del muro. Se tienen 

tres alternativas de'refuerzo: usar· solo refuerzo. en los castillos, usar 

solo· refuerzo horizontal, o emplear una combina.ción de ambos refuerzos. . . . 
Se resolverán ~· continuación las·· tres a 1 terna ti vas, en ei"las se cons i de:·a 

··que. las dimensiones de los ~astil los ~on 12 x 14 cm; se utilizará para -. 

los estribos'alambrón No. 2 con fy g 2 500 kg/cm2 y se despre~ia~á la co~ 
tribución del-concreto a esfuerzos cortantes; como refuerzo horizontal ~e . . . . . 

t ?' 

supondrá que .se. empl~an varillas de 5/32 pulg de diámetro y fy = 6000 k~·/cm2 . 
. . ' . . . . 

a) So 1 o refuerzo en 1 os castillos; de 1 a .expre!¡ i ón 1 . .. 
VR .. ~ 5270 = 0.34 (Vcast) +A ,, 

.. 
. .. V cast ~ 8760 kg ... 

.,.. 
,o 

·cada extremo del castillo deberá -ser diseñado para resistir una fuerza -

cortante de ... 

v~ast. ~ 8760/2 = 4380 kg 

la separación .de ·los estribos es 

S ~ 2 X 0.~24~8~500 X 12 ., 4. 4 cm .. 
S = 10 cm si fy = 6000 kg/cm2 

... 
Estos estribos s·e··colocarán en las partes extremas de los .. castillcs en -

una longitud de 40 on a partir .. del vértice .;'~te!"ior. En los ·castillos -­

·que confinan al muro puede ac:eptarse una separ.ación de los estribos ma--
• 

Y.Dr ql!e d/2 pero menor que d; esto debfdo al tipo y trayectoria de las -. . 
grietas q.ue se presentan e·n los castillos. 

b) Solo refuerzo horizontal 

. . . 

A . 
vh .. B760 l:g = ~~ . tY.~T 
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suponie~do una separación de 30 cm (a cada 5 hiladas) y .t = 12 cm 

As • ."n.23 cm-:¡ 

. 2'varillas 5/32 pulg ".0.2~ cm2 

el muro se reforzada con i varillas 5/32 cada 5 hi 1 a das 

.'e) Combinando refuerzo en los castillos con horizontal 

Aplicando la expresión 1 resulta 
.. 

. , 
'. 

··~uporiiendo que ·cada uno de los refuerzos deba resistir la mitad de la -

·carga se determina, siguiendo pasos similares a los incisos a y b, 

.lo~ ·estribos No .. 2 deberán ir espaciados a cada 8.5 cm y el refuerzo ho 

.. rizontal consistirá en 2 varillas de SJ32 pulg cada 9 hiladas (o una ~ 

ril.la cada 4 hi_ladas). 

En el caso de un muro de tabique rojo de 4 m de longitud, el refuerzo n~ 

ceúrio para sostener la fuerza cortante resistente a un esfuerzo v* = . . 
.. 3 kg/cm ~ consistiría er. ~stribos_.de alambrón No. 2 espaciados a cada 

------ ·-.z.5·cm; 7 cm·en·caso·deusar-alambrón·con fy e 6000-kg/cm2';-otra opción•- . ------

es reforzar el muro con estribos en los ·castillos a cada 7 cm y añadit 

2 varillas 5/jz pulg (alta resistencia) cada 8 hiladas. 

·Si las piezas que forman el muro son h~ecas, se pide en diversos regla­

mentos col~car una cierta cant1dad mínima de refuerzo interior. G~neral 
·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
tía 25 por 'ciento mayor a la que necesitada el muro anal izado en el pá 
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rrafo anterior, suponiendo que está formado de piezas huecas y reforzado 
solo con ac~ro ho~izontal. En generil, se observ~ que dicha cantidad mí­
nima de .refue':ZO horizontal está en. exceso de la necesaria para desarro­

llar la 'capad dad del muro;, ser'ía necesario que l,a mampo~ te ría de un mu-. . . 
ro de las mi$mas características anteriores· tuviera un esfuerzo nominal 
·de di'~eño, ~ •. igual a 3.4 kg/cm2 , para .que con solo el refuerzo horizo.!!. 

. ta 1 fuera ~apa~ de sos tener 1 a fuerza· cortante resisten te una vez que e 1 
muro se agrieta.. Con lo discutj_do anterionnente se quiere hacer ver que -
la-especificación· sobre cuantía mínima de 'refuerzo p~ra mampostería de -. '• 

piezas huecas ·está en exceso para la mayoría de los materiales a los que 
hacen menc'ióri los reg.lanientos menciona~os; sin embargo, a falta de mayor 
información y estudio sobre el particular se sugiere' respetar dicha dis-. 
posición. 

. . 
. 

5.2.3 . Resistencia a flexocompresión en el plano del muro ., 
,· . 

És .importante recordar que las cargas laterales producen no solo fuerzas 

·cortantes en los muro~. sjno también mómentos flexionantes que frecuent~ 
' ment.e r~quieren.de:-refue~zo ~sp~cial por flexión en los extremos del mu­

ro. 

La resistencia a flexión y·a flexocompresión en el plano del muro se cal­

culará, para muros· sin·refuerzo, según la teoría de resistencia de mate-­
.·.; rialés· suponiendo una distribución lineal de los esfuerzos en la mamposte 

. -
ría. Se considerará que la ~ampostería no resiste tensiones y que la fa--

_ ]la ocurre c11ando aparece en la sección critica un esfuerzo de compresión 
'igual a f~. 

la capacidad a flexión o a flexocompresión.en el plano de un muro con r~ 
.fuerzo interior o exterior se calcular.'á- con un método"de diseño basado en 

. •' 

las hipó.tesis vistas para ·el caso de carga' vertical excéntrica. 

Para muros reforzados con barras colocadas sim~tricamente en sus extremos, 
las 'fórmulas simplificadas siguientes'dari valores suficientemente aproxi­

··mados y conservadores del momento resistente de diseño. 

Para flexión simple, el momento' resis.t.ente se calculará como 
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donde ... 

es el área de acero colocada .en.ios extremos del muro 

la -distancia entre los cent.roi.des ·del acero colocado en ambos ex­

tremos del muro 

.Cuando exista c~rga axial sobre el muro, el.moritento de la secsión se mo:. 

dificará de acuerdo con la ecuación . 

. . . 

donde 
·, 

d 

. PR 
F . 
R 

1· 

... 
' es la carga axiarlle diseño .. totar sobre el muro, que -se considerará 

positiva si es de compre·sión. 

e 1 peralte efectivo de 1 . refuerzo de tensión 

la resistencia a compresión axial 

en este caso igual a a.6 

Estas fór:mula~ simplificadas 51! deducen al considerar que el diagrama de 

interacción en flexocomp~esión (repre_sentación gráfic_a de las. combinacio­
-----nes .d·e. carga. axia 1- .y-momento fl exionante. que o·cas iona: la fa-lla--de 1 e 1 eme.!!. __ ;­

to) está formado por dos tramos rectos. 

. . 

. . 

· . 
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REPARACION DE DAROS ESTRUCTURALES .. 
ELEMEN'IOS DE !tAMPOSTEUA 

Oscar.Bernández BI,II 

nmtODUCCION 

Dada la gran actividad s:lsmica que se presenta en M""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 deformación. 

Al examinar· los daños que ocasiona un sismo se encuentra que en general éstos pue­
den ser de dos tipos: estructurales y no estructurales; éstos últ;mos, .como agrie­
tamientos de muros de relleno y caída de acabados, son arreglados en forma rápida 
aunque en ocasiones a costos elevados. 

Los daños estructurales corresponden a una categoría que es mucho más importante 
que la otra; en este caso es necesario rehabilitar la estruc·tura tomando en cuenta 
diversos aspectos cuyo análisis y descripción constituye el objetivo del presente 
trabajo. Entre los aspectos que se considerarán están la identificación de las fa­
llas que se producen en estructuras convencionales y las causas que las originan,· 
ls prescripción de métodos para evitarlas y los procedimientos para reparar y re­
forzar elementos estructurales y estructuras completas. Lo anterior se efectuará 
para estructuras de mampostería. 

EVALUACION DEL DABO EN ESTRUCTURAS 

Aspectos generales. A pesar de los·avances de la ingeniería sísmica, en op~n~on de 
muchos investigadores y profesionistas, el diseño y construcción de estructuras re 
sistentes a sismos es parte de un arte y parte ciencia. Un hecho que ha mejorado 
el juicio de los ingenieros ha sido el observar el comportamiento, bueno o malo, 
de las estructuras después de quc:ha ocurrido un sismo;·esto ha proporcionado in­
valuable ayuda para mejorar los códigos y métodos de análisis y dimensionamiento. 

Entre los problemas de la ingenier:la estructural que constituyen un reto está el 
definir qué acción debe tomarse cuando una estructura es dañaJa por un sismo, ya 
que se tiene que.dccidir si es susceptible de repararse o si debe condenarse a ser 
rlem<Jlida. 

En principio, cualquier estructura dañada que permanece en pie es reparable, 
..•.. , ~!u~án en l:!.· decisiQn. de hacr:rlo aspectps de. ¡:ipo económico, social y, en 
· · ·. ····nas·<:ircUnstaucias. 8speC:tos _¡,olíticos • ... · ·. :· ·· ... :·.~.¡/: •·-... · .·. · · : .. :: :· .· 

pero 
algu-

• '":..o:• ·.: •• \:~~ 
• -~t.oe 

La reparación y refuerzo de estructuras es una actividad a ka que sólo eventualme~ 
te se le ha dado importancia, generalmente después de que un sismo ha ocurrido; en 
algunos paises se legisla acerca de la necesidad de que las estructuras con varios 
años de uso cumplan con los nuevos códigos de diseño, forzando incluso a realizar 
el refuerzo de las mismas aun cuando no hayan tenido daños durante temblores pre-· 
vios. 

Después de la ocurrencia de un sismD severo, generalmente se procede a hacer una 

•Tr--~------------------~------------~~ Director General, Proyectos Tensión, S.A. de C. k· 
II Profesor, División de Ingenieria 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
yoría de los e-sos esta reparación consiste en la remoción y sustitución del mat~ 
rial dañado ain realizar estudios acerca de la conveniencia de restructurar la 
construcció~, dejándola en condiciones _.precarias ante otro sismo. Por lo anterior, 
es necesario que se forme mayor conciencia .de lo peligroso y anti-económico que 
resulta procedor 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 para·evaluar·el daño. 
magnitud del daño en la estructura y 
y en este .últi~o caso, recomendar el 

El problema principal radica en establecer la 
decidir si .. esta debe demoler~e 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 di~one de poco 
tiempo para hacerlos, porque por motivos económicos y sociales las·estructuras 
tienen que volver a su uso a la brevedad posible. 

El problema da diagnóstico y evaluación de los daños consiste en determinar la re­
sistencia de la estructura en una situación actúal·y revisar si tiene un factor 
de seguridad adecuado; es decir, si la relación entre su resistencia y la intensi­
dad de las cargas que puedan afectarla es suficientemente grande para cubrir con 
seguridad la posibilidad de un eventual colapso ante.sismos futuros. ·Para esto, la 
primera acción s tomar es realizar una inspección detallada de la estructura para 
localizar los daños estructurales y no estruc:urales existentes, espe~ificar el ti 
po de daño y elaborar planos con la información que al respecto se recabe; esto es .. 
indispensable para tener una visión d~ 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 co~ la primera, es indispensable anali­
zar los planos estructurales y arquitectónicos de la estructura en su concepción 
original, con el propósito de determinar su estructuración·, dimensiones y refuerzo 
de los elementos estructurales, localización de elementos no estructurales, propie­
dades de los lflllteriales, etc., asS: como también las magn:i.tudes de las cargas vivas. 
y muertas· de diseño. Cuando no se cuenta con los planos mencionados (situación muy 
frecuente), s~ debe llevar a cabo un levanta~~ento fS:sico para recabar los datos 
necesarios incluyendo calas püra determinar cantidades de refuerzo existente, asS: 
como obtención de muestras de concreto, mamposteria y acero de refuerzo para prue-

-~ bas~de labora_c;orio. 
---------

Con lo antcriur, se procede al análisis de la estructura en condi~iones-oriiinalris ___ __ 
(antes del dnllo) bajo cargas verticales y horizontales, con el .. íin de comparar lo:. 
elementos aec4nicos -¡;esul t&;U tes. _con.· ~os ciaños observados y re;:is trados en el J evan 
tamiento pievio· y llegar a conclusiones sob"re la .posibre causn "de los"'daiiof'¡ si.: es-··.· .. 
ta no ea; grava y los daños no s_on de gran 111agnit:u<l, éstos puéden re:pararse l.:>c:.<!.:incn 
te. Si la cau~a de los daños es grave, estos son numerosos y de consideración la -
estructura es inse~ura y se procede a rediseñarla a la brevedad posible; dejarla -
tal como estS, efectuando unicamente reparaciones-locales, es peligroso porque se 
presentarl:an daños ante otro movimiento sS:smico, posiblemente con mayores consecuen­
cias. 

Para este.propósito y tomando en cuenta las causas de la falla, hay qu·e procurar • 
mejor comportamiento de la estructura. Si tenl:a una excesiva flexibilidad, deben 
incluirse suficientes ele~cntos resistentes a cargas laterales distribuidos en for-
ma más o menoo uniforme para no introducir excentricidades indeseables. 



-7ftrrrrsrt WtnY · fftm Xa ·; · · -,;;,# tt ne · zu~ 

... : .. ::. 

----
...... _.. 

Con la nueva estructuración y secciones propuestas debe efectuarse otro análisis p~ 
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 reatructuración. La manera más conveniente de verificar lo a~ 
terior es mediante pruebas de carga, tanto.verticales como laterales; desafortuna­
damente en muchos· casos no se cuenta con el sistema para proporcionar cargas late­
rales de la magnitud deseada, quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de 
los procedimientos utilizados para restaurar o aumentar la ·resistencia y rigide_z. 

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 nuevos análisis. 

DAROS MAS COMUNES EN ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA 

En esta parte del trabajo se indican los daños más comunes que presentan distintos 
tipos de construcciones, las causas que los originan y la manera. de evitarlos. La 
forma de reparar esos daños se verá en detalle más adelante, donde se describirá:l 
distintos procedimientos que se han estudiado en México. 

Mampostería de adobe. El adobe es el material más empleado para los muros en la -
vivienda rural en México y muchas otras partes del mundo. Las viviendas más comunes 
se caracterizan por un cuerpo principal de un solo piso, planta rectangular alarga­
da de 30 a 50 m~ de área, muros de 3 a 3.5 m de altura con espesores de 40 a 60 cm 
sin refuerzo, frecuentemente sin muros divisorios, y escasa restricción de la parte 
superior de los mismos. Todo ello hace que el comportamiento esté regido por la fle 
xión de los muros en dirección normal a su plano. -

En la fig la se muestran los sistemas de techos más comunes y en la fig lb la falla 
característica de estas viviendas. 

Al vibrar los muros durante un sismo. se-i~ducen momentos flexionantes cr~t~cos en 
las esquinas superie>tes de los mismos, los cuales se a¡;ri~::an progresivamente haC"ia 

. abajo, de manera que el muro frontal comienza a vibrar como en voladizo, ocurrien­
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 t.:aci SÍciulpre hacia nfuera, ·. ayudüé!O ¡>or. 'el cocec''dc! techo¡ este modo ·.de. 'fi.ll:i 
es el que se ha. observado con mayor frecuencia a -causa de .sismos.. · 

En viviendas en las que la longitud no soportada de muros es pequeña o en las que 
los techos proporcionan restricción a la flexión, o en las de más de un piso, la 
falla suele ocurrir por cortante a través de grietas diagonales. Este modo de falla 
es propiciado ·con frecuencia por la existencia de aberturas importantes en los mu­
ros. 

_Se ha observado que el colapso se inicia en ocasiones por la caída del techo, ya-· 
sea por fallas locales en las conexiones o en la madera misma por encontrarse muy 
deteriorada, o por deslizamiento de los elementos del techo sobre los muros, a los 
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que eseán fijados en forma muy precaria. - 4 
Son diversas ias soluciones que se han propuesto ea la literaeura para evitar el 
daño en viviendas de adobe. Como recomendaciones generales para mejorar el compor­
tamiento sísmico de esta.3 construcciones· se pueden mencionar: 

l. Hacer una selección cuidadosa de los suelos con que se fabrica el adobe Y su me 
joramiento con fibras o con aditivos eseabilizadores. 

2. Reducir la altura de los muros al mín~ admisible para la habitabilidad de la 
vivienda. 

3. Subdividir los espacios interiores. mediante muros ligados entre s! .. con el mejor 
cuatrapeo posible de las piezas. • 

4. Evitar techos pesados y estructurar €stos para que tengan rigidez en su plano._ 

Si se ·siguieran las recomendaciones anteriores, se aliviarían algun6s inconvenien­
tes como son la escasa resistencia en tensión del adobe y la poca adherencia que se 
logra en las juntas con los morteros de lodo. Sin embargo, aún con adobes de buena· 
calidad, no puede lograrse una buena liga entre los muros transversales, por lo que 
es probable que los muros fallen por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya 
sea por volteamieneo o por fallas locales debidas a los empujes de los-elementos-de 
techo. En muchas ocasiones las fallas de eseas construcciones aumentan porque el -
adobe se encuentra muy debilitado por efecto del intemperismo. En consecuencia, una 
mejora importante en el comportamiento sísmico sólo puede obtenerse por medio de al 
gúa refuerzo en el adobe que proporcione una liga adecuada entre los elementos Y -
cierto confinamiento y capacidad de deformación a los muros. La manera como esto -
puede lograrse se verá más adelante. 

Elementos de mampostería de piedras artificiales. 
para construir muros de mar.postería, desde la no 
más conocidas como son la mampostería confinada y 
rior. 

Existen diferentes modalidades 
reforzada hasta las modalidades 
la mampostería con refuerzo inte 

Las ~amposter!as de tabiq~e y'bloq~~ sin ref~erzo han tenido un· comportamiento de­
ficiente ante el erocto de sismo o de movimientos de las cimentaciones; adolecen -
de dos defectos graves: la liga que se logra ~ntre muros transversales por el sim­
ple cuatrapeo de las piezas, no es sUficiente para impedir el volteamiento de los 
muros ante empujes t:n su plano, y la falta de confinamiento y refuerzo hace que -
pueda ocurrir una f~llA fr3~il por el efecto de las cargas en el plano del muro. 
Su com~ortamiento sismico es similar al de_las construcciones de adobe. 

El con1portamiento s'í.smicc> de construcciones cuyos muros eotán confinados con dalas - ------­
y castillos hn·sido:clefinitivamente·mejor que el de-la mampostería .. no· reforuda. - •. .- .•• 
Al E-Star 1:ocla.:tclcs por U¡] ~l~;,Cato perÍLl:!tro.1. d.c. concreto, los :r.J!"Os tiec~n un3 !:~.' · .• ::.~ 
pacida~ de deformación mucho mayor y no fallan bruscamente al agrietarse. Los cas~ 
tillos y dalas pe::mitcn r<.>aliz:>r ade2más una 'liga <2ficaz de los muros entre sí y de 
estos con los sistem:>s de piso. 

Hay que hacer notar que a pesar de que con este sistema se reduce la probnbilidad 
de un colapso de la construcción, no se evita los agrjetamientos 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 mampostería con refuerzo_interior, tanto el.comportamiento si~co obser­
vado en estructuras reales como los ensayes de muros en el laboratorio indican Gue, 
si se coloca únicamente refuerzo vertical muy espaciado y no se proporciona refue~ 
zo horizontal, el comportamiento sísmico es ·deficiente debido a la falla local de 
las piezas huecas, 

Los daños que puede present~r la1. mampostería• son• principalmente debidas al ina-­
decuado refuerzo· o liga con los ~lementos que lOa confinan, por las torsiones cau­
-sadas al estructurar en forma deficiente la-construcción o por la falla del suelo 
debida a asentamientos diferenciales, momentos de volteo o a la licuación del sue­
lo. 

En términos. generales, en la mamposterta se pueden presentar tres tipos de fallc 
compres1on, flexión y cortante. La primera de ellas es muy raro que llegue a ocu­
rrir y por lo tanto no se hablari mis de ella; la falla por' fiexión se identifi­
ca por las• grietas horizontales que se abren en un extremo del muro sobre las jun­
tas de mortero situadas·en la parte inferior, mientras que en el otro extremo del 
muro ocurre el aplastamiento de las piezas y/o elemento que confina al muro; ocurre 
una variante de la falla por flexión que se identifica por grietas verticales en la 
parte inferior del muro, esta se debe básicamente a hundimientos del terreno ocurrí 
dos en un lapso considerable de tiempo._ 

Mucho máa frecuente ·que los dos tipos de falla antes descritos es el debido a fuer­
zas cortantes producidas ya sea por fuerzas late·rales externas (sismo principalmen 
te) o por hundimientos diferenciales del terreno; fácilmente. se identifica esta fa-

.. 

lla porque son grietas diagonales sobre·el muro que pueden seguir dos trayectorias: 
·1) sobre las juntas del mortero, en cuyo caso se dice que es una falla por cortan­
te y 2) sobre piezas y juntas, dando lugar a la denominada falla por tensión diago­
nal. 

En el caso de falla por tensión diagonal practicamente se puede decir· que se ha ago· 
tado la resistencia de la mampostería, por "lo que ·de requerirse el reforzamiento de 
la misma implicará necesariamente el uso de acero de refuerzo o cambiar la mamposte 
ria por otra más resistente. No es así el caso cuando se tiene falla por cortante 
(por las juntas).en donde, como se verá posteriormente, se· pueden utilizar otros~. 
procedimientos para aumentar su resistencia ante-fuerzas cortantes.· 

PROCEDll!IENTOS DE REPAAACION Y REFUERZO 

La filosofía de diseño más aceptada establece que para siseos de intensidad modera­
da ~e deben diseñar las ~structuras para que no presenten dnños estructura~es, aun­
que tal vez se tengan al~unos daiios no estructurales si lll construcción es muy fle:­
xible; y para el sismo de diseño, la estructura debe quedar en pie aun cuando pre-

·•· sente graves daños en sus elementos. estructurales. Para sismos de intensidad incer­
media !a estnicc~ra puede preseñtar· algUnos daños estructurales debido a malos d<>Ú 
lles constructivos, deficiente calidad de los materiales, etc., surciendo eatonc~~­
la necesidad de reparar los daños. Se pueden establecer tres niveles de reparación: 

l. Se resanan superficialmente los elementos estructurales. Esto ocurre con frecuen 
cia en construcciones de personas de bajos recursos, o se hace por ignorancia e; 
otros tipos de estructuras; como c~nsecuencia, quedan debilitadas para eventos -
futuros. 
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2. La estructura se repara para recuperar su resistencia y rigidez origina1: Esto 

generalmente se trata de conseguir mediante la reparación local de los m~embros 1 
dañados; sin embargo, se. ha observado que casi nunca se alcanza, quedando la es 
tructura susceptible de presentar los mismos daños, o más graves, -ante sismos -
de la misma intensidad. 

3. Se rediseña la estructura. A este nivel, además de la reparación local se proce 
de a rediseñar la construcción para asegurar su supervivencia para sismos más in 
tensos que el que produjo el daño. 

De las alternativas anteriores; la tercera es la más conveniente a seguir, aun cuan 
do la segunda,es' en ocasiones ace~table, sobre todo cuando están muy localizados l;s 
daños; la reparación superficial debe evitarse. 

Los procedimientos de reparación y refuerzo que actualmente se emplean son emp~=i­
cos, ya que han aido desarrollados con base en experiencia acumula~~- Cuando se pr~ 
cede sólo a reparar localmente debe quedar muy claro el objetivo a lograr, pero en 
la mayoría de las ocasiones, se tiene que re=:ructurar la construcción en vista :el 
comportamiento inadecuado observado para un ::i.smo de menor intensidad al de disc"o. 
En estos casos, el.·ingeniero depende de los :esultados de la inspección, del análi­
sis y, en un alto porcentaje, de su criterio, conocimiento y· experiencia: para· hacer 
el diagnóstico adecuado. · 

También es conveniente tener en consideración que· existen diversos elementos estru~ 
turales que, por su forma o por sus condiciones de solic.i.taciór .. pueden. presentar -
falla de tipo frágil; ejemplo de esto lo cons::.=uyen las fallac por cortante en mu-
ros. En estos casos será necesario que el pro~edimiento de reparación además de re~ 1 
taurar la resistencia, proporcione capacidad de-deformación· al miembro estructural Y 
a la estructura. 

Cabe decir que los materiales que se utilicen para la reparación deben alcanzar al-
tas resistencias a temprana edad porque en <.3ce caso la rapidez de ejecución es muy 
importante.Tambien es importante mencionar que el sentir general de los expertos en 
el tema de reparación de estructuras es que la construcción más problemática de reh~ 
bilitar es la formada a base de elementos de mamposterl.a, los· cuales ''"n capaces de • • 
soportar altas cargas !atonales, pero tienen ·,:oca reserva de resistenc:i.a; además, se 
ha observado que por lo ger.c:ral el costo de s·- reparación es mayor a~ de otras cons 
trucciones con sistema de e:=ructuración diferente. 

M:!mpostcrl.a de picdr:Js 11rt:~. ~ciale!:: !:in refuerzo; En el ceso q~:e la estructura da-
ñada presente falla por l:ls juntas ¡>uede no ser necesario utilizar refuerzo p11ra 
aúmenl:ar-su ·aegu-riaad a niv-eles· ·adecuados ,·-a continuación· ·se ·resumirá- un- esturl iu- r•'!!,:- --­
lizado por el autor para trat:ar de establecer como se puede incrementar la resisten 

. ; ·-'- -. 'd . # ••• d' .,. -
· -·· Cl4 e este _tJ..po e maJDp.~star~ .• :,-.: .. · :·'::-· ;_~ ...... -:·:· .. :···. --· ·.;~ · ........ ~ :·. ··~·r' . . .. .. . 1··-. 

Se ensayaron diversos tipos de mampostería (piezas y morteros) nrovocando loo tipos 
de f~lla tl.picos :Jote fuerzas cort:Jnt:es, después de lo cual se repararon como a co~ 
tinuacién se menciona: 1) mediante un ~pl.:m:>.do de mortero rico en cemento {1 :0:1 cP 
mento, cal, arena); 2) llenado con mortero los huecos de las piezas y 3) combinando 
los dos procedimientos anteriores. Cabe mencionar que en ningún caso se volvieron a 
peg:Jr L~s.juntas donde el ~spécimen falló originalmente, sino solo se superpusieron 
las piezas y se aplico el procedimie'nto de reparación; lo anterior se hizo para que 
los resultados obtenidos estuvieran dentro de la seguridad al ser aplicados porque 
por lo general se acostumbra "re .. ,elar" la· zona dañada de las mamposterl.as. 

--
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Los espec!menes ensayados (muretes) eran de aproximadamente 60 x.60 cm y se les 
aplicaba una carga en una de sus diagonales,·lo que producta. una falla ·de corta~ 
te o tensión diagonal en el murete. Las.caracter!sticas de las diferentes mampo~ 
tertas antes y después de reparados se· pueden ·ver en··la tabla l. En dicha tabla 
solo se p:esentan los valores medios y sus coeficientes de variación; mientras -
que en la tabla 2.se.muestran los valores mínimos probables que se calcularon 
con la expresión propuesta por el.Reglamento para construcciones del D.D.F., di-

.cha expresión es · 

V v* • ~~~~~~-1 + 2.s.c.v. 
donde 

v* 
V 

C.V. 

valor de diseño que tiene una probabilidad de no ser alcanzado del 2% 
valor medio obtenido del ensaye 
coeficiente de variación de la muestra 

La interpretación de los resuitados se hará con base en esta última tabla con la 
finalidad de tomar en cuenta la variabilidad·de los datos .Y referirse a valores 
que tengan una probabilidad muy baja de que no se alcancen. 

Debido a. lo limitado del estudio en cuanto a número de variables: piezas y morte 
ros, la interpretación que se realice deberS tomarse con reserva, y servir única 
mente como guía en caso de tratar de exbrapólar los resultados del estudio. -

Considerando lo anterior, analizando los valores mostrádos en la tabla 2 y el co~ 
portamiento observados de los especímenes 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 rellena 
do de los huecos de las piezas. 

. .· 

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 resistencia a cortante cuando hace que rambie el tipo de 
falla di! la mampostería; esto ger.eralmente sucede cuando el mortt:ro del aplall:l­

.· do es de mucho mejor calidad del que so tiene en las juntas. El incremento espe 
:i:.:ido' ·im -'estas ·coói:licione!'' c11 ·cuando ·!Jienoa del ·40·.por ciento ••. ,.. . ... ... -

•·. :·. ... ·p.,; .. ~ 

En el caso de llenar los huecos, se ve de la tabla 2 que el increo.ento e:3 del ,. 
orden del 50 por ciento, prácticamente. independiente del tipo de pieza (porcen­
taje de huecos) y mortero utilizado; se observa también que cambia el tipo de 
falla. _Este tipo de reparación serta adecuado cuando se quiere conservar la a p.!!_ 
riencia de las piezas y la falla haya sido por las juntas. 

El combinar el llenado de los huecos con un aplanado en las caras laterales au­
menta sustancialmente la resistencia; incluso, se nota una cierta influencia del 
porcentaje de huecos de las piezas que componen la mampostería. La fig 2 muestra 
dicha variación para lós resultados de este estudio; en el eje vertical se tiene 
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el factor por el que se incrementa el valor. de la resistencia original de la mam ' 
poster!a, mientras que en el-horizontal el porcentaje de huecos de la misma. Si-
por los valores promedio para el bloque de i:oncreto y el" tabique extraS:do se pasa 
una linea recta que también pase por el punto co,· 1)' que corresponder !a· a una pi!_ 
za solida {O por ciento de huecos), se observa que se alinean aproximadamente so-
bre una recta haciendo ver que el. incremento· de resistencia es prácticamente pr~ 
porcional al área de huecos. 

Lo expresado en el párrafo anterior es cierto siempre y cuando se cumplan simultáne!. 
mente los siguientes aspectos: 

a) La mamposterS:a original no presenta·una falla neta de tensión diagonal (que suge­
rirS:a que está agotada totalmente la capacidad de la mamposterS:a). 

· b) Se llenan completamente todos los huecos. 

e) Se utiliza un mortero de buena calidad tanto para el aplanado como para el llena 
do de los huecos. Cumpliendo con lo anterior, la expresión que resulta de los -
datos de este estudio para calcular el incremento sobre la resistencia original 
es 

F • 1 + 0.03 Hx 

donde F es el facto~ que incrementa la resistencia original y R% el porcentaje· 
de huecos de las piezas. Debe tenerse presente que si la falla de la mamposte-
ría original tiende a ser por las piezas (o combinada), el incremento en resis ' 
tencia es menor cuando la resistencia de la mamposterS:a original es alta; por­
ejemplo, comparar la mamposterS:a de bloque de concreto con mortero 1:2:9 AB--
con aquella con mortero 1:0:3 AB; en el primer caso el· incremento es del 80 
por ciento respecto a la resistencia original,· mientras que en el segundo es 
solo del JO por ciento.·En el caso del ·tabique extruido· la diferenéia es menor 
(2.35 versus 2.15) para los·mismos criterios de reparaci6n que en el caso ante 
rior. 

. .. . .•. 
Se observa también que el emplear un buen mortero como aplanado es equivalente a 
solo llenar los huecos. 

Como conclusión de esta fase experimental~uede de~irse que es posible incrementar 
-·sustancialmente la- capacidad- de mampostería--sin -refuerzo ya -sea--mediante la- coloca---­

ción de un aplanodo a base de morteros de buena calidad y/o llenando los orificios 
de las piezas huecas. En el caso de que las mamposterías dañadas ya posean ~n apla­
nado y el tipo de falla sea por las juntas, la colocación de otro aplanado de mucha 

, ..... .- .mejo,.: ,.r.alidad s~guramente incrementará su capaci4ad; mientras que si la falla. du un 
·muro, con o sin aplanado, es por tensión diagonal, solo· será posible incrc.nentaf'su .:,~.:_:f: 
re,;is~encia mediante aplanados reforzado• con =lla de acero electrose>lrlad3. F.n las 
mamposterías de piezas huecas el llenar !o.s hue: ~s incrementará su capa~idad salvo 
en el caso que la falla hubiera sido de te:1sió:~ diagonal; en este caso el llenado -
cuando más recuperará su capacidad, pero como por apariencia debe ponerse un aplana 
do, seguramente incrementará su resistencia. Estas últimas variantes es necesario -
valuarlas experimentalmente. · 

Y.amposter!a de :ulobe. En diversos estudios, refs 1 a -4, se p:oponen algunos procedi- '::· 
mientos pa~a reforzar y aumentar la seguridad ante· sismo de estas estructuras. A con 
tinuaci6n se describen los que se consideran más convenientes: 
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1. Una viga de concreto en la parte superior de· los muros, coma se muestra en la 

fig 3.· Con este procedimiento se logra una liga adecuada.con el adobe y con el 
techo mediante detalles constructivos sencillos (ref 2); se mejora sustancial­
mente el. comportamiento si, además, se colocan ten¡;ores verticales en los extre 
mos ·de los muros.· 

2. Otra opción es emplear una viga de alma abierta de madera (ref 3), como se mue2 
tra en la fig 4a. 

3. Una forma muy sencilla de ligar los.muros es mediante barras·de acero tensadas, 
fig 4b; este pro.cedimiento se ha empleado para.reforzár viviendas'."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 ~efuerzo·, rigidización y liga de lo.> muros, 
as! como su protección de la intemperie es el' que se muestra en·la fig 5 consi~ 
te, ref 4, en colocar un recubrimiento de mortero de cemento sobre una malla de 
acero de refuerzo· cuidadosamente fijada al mur~·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 descritos. 

Estos criterios de refuerzo también pueden aplicarse a: ·coiis.trucciones de mamposte­
ría de tabiques de barro o de concreto sin refuerzo. 

Mampostería de piedras artificiales con refuerzo. En algunos pa!ses como Estados 
Unidos y Nueva ZelandA la mampostería con refuerzo interior es·bastante popular 
como sistema constructivo; 'sin embargo, es usual que se llenen completamente los 
huecos de las piezas con un mortero muy fluido y con abundante refuerzo vertical y 
horizontal. Con este sistema, en mamposter!a de bloques de concreto, se obtiene 
prácticamente un muro monolitico porque el concrete 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 tab~que; el empleo de aditivos estabilizadores puede -
evitar este problema. En general la reparación de mampostería con refuerzo interior 

.~resulta, si no imposible de realizar, si muy complicada. 

'· 

El procedimiento de reparación a seguir depende del tipo de piez3 y mortero que se 
~enga;. po¡:;,lo general es necesario añadir. refuerzo al muro después .. de rcparat· lücal 
14enté la grieta. A cont:illuación: aa'menc{ci,ian alguñoa. esi:Udios· que se lian rea1.iudó"'7 .. f::'i-: 

._ .... , 
en esta dirección. 

En la ref 5 se describe el empleQ de mallas de acero en ambas caras del muro como 
sistema de refuerzo; también se describe la reparación local de las grietas. 

En este úl.timo caso se' observó <t'lle la resistencia original se recupera casi total­
mente y en el caso de mamposter~ de piedra, aumen~a aproximadamente al doble, es­
to, lo explica el autor, es debí.-do a que la.mamposter!a absorbe parte del material 
que se utiliza para.reparar las ;rietas. 
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El refuerzo con malla de acero se realiz6 uniendo el refuerzo de ambas caras me­
diante alambrÓn y Cubriéndolas después COD mortero que tenÍa UD espesor. de 3" cm; 

·además, se reparó localmente la grieta. Con este procedimiento se sobrepasó"la 
resistencia original. 

En el Instituto de Ingeniada de la UNAM se realiz6 un programa experimental expl.!!_ 
ratorio tendiente a determinar los procedimientos más efectivos para la reparación 
de mampostería dañadas por sismo o hundimientos.diferenciales. 

Se repararon ocho muros que habían sido previamente llevados a la falla; seis de 
ellos se ensayaran bajo carga monotónica, cpmo parte de otra investigación, Y dos 

... se probaron recientemente ante cargas ·laterales alternadas. Los seis primeros eran 
de tabique extruido con castillos en sus extremos; la falla consistía en una gri~ 
ta de tensión diagonal en el muro la cual se prolongaba también sobre los casti-­
llos. En general, los muros se llevaron a un estado muy avanzado de falla Y su ca­
pacidad estructural quedó prácticamente anulada. Los dos últimos muros eran de ta­
bique rojo y quedaron en las mismas condiciones. 

En la tabla 3 se.presentan las características originales de los muros y las que se 
determinaron después de la reparación. El ensaye de los muros reparados se efectuó 
bajo las mismas condiciones que el original. 

La reparación por tanto se hizo en el marco confinante y en la mampostería.- En to­
dos los casos los castillos se resanaron con un mortero de alta resistencia; en la 
mampostería la reparación se efectuó de diversas maneras. 

El muro 1 sufrió falla de cortante (grietas por las juntas); se reparó rellenando 
las grietas con un mortero comercial denominado Polimor (de alta adherencia). En el 
muro 2 la reparación se efectuó resanando las grietas que se habían desarrollado 
con un mortero de cemento que contenía un aditivo para aumentar la adherencia; de~ 
pues s~ volvió· a colocar el aplanado que originalmentE tenía. El muro 3, que falló 
por tensión diagonal, (la grieta atraviesa tanto las juntas como las piezas), se -
reparó mediante rajueleo con mortero de cemento, colocando después malla de alam-
bre, tipo gallinero, en un lado del muro; finalmente se cubrió la malla con un apla 

·nado de yeso. El muro número 4 solamente se reparó en la zona de falla con mortero­
de cemento. En el muro 5 se reparó la-zona dañada con mortero común, se colocó des 
pués una malla de alambre entrelazada de 7 cm por lado, que se fijo mediante taque 

_tes al marco perimetral y al muro; finalmente,·se añadió un aplanado de yeso y ce­
mento. En el muro 6 se eliminó el aplanado de yeso que ten!a para colocarle una m~ 
lla tipo gallinero, después de haber· rajueleado la zona de falla con un mortero de 

_ ce'!'ento; ~na~~ente se volvió a 'colo~ar un aplanado de cemento y yeso. El muro 7 .Y. 

, 

• 

8 eran idén tices, ar-pri:ne'ro --!!e le colocó; de'siiués -dercsanar·la--gricta-con' mortero----­
de alta resistencia, una capa de malla electrosoldada 6 x 6 - 14/14, por ambas ca--

.-_,. __ ., ras_, .qu!!- se cubrió .con,.un aplanado. de .. cemento-arena .¡m_, proporción- 1 a· 3. (en .volumen); .l'f~ 
··'eJ. DDJro .. s· tenta 'el' doble dt! reful!!rzo. \ ... · :·· · · · - · · · ~ 

Las figs 6 a 11 muestran las curvas carga diagonal deformación angular (desplaza­
miento en la parte superior del. muro dividido por su altura) para los seis prime­
ros muros, tanto para el muro original como para el reparado, y en las figs 12 y 
13, los dos últimos ensayes; sobre el eje vertical se representa el esfuerzo cor­
tante promedio. · 

El muro 1 recuperó su resistencia y rigidez orfginales casi totalmente; la falla 
del muro reparado le ocasionó una grieta diferente a la del muro original, la 
cual da fe de las buenas características de adherencia del material empleado. 
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En. los muros 2 a 6 se pre·sent6 la misma configuraci6n de _agrietamiento. que en el 
muro original. 

El muro .2 conseTV6 hasta la falla la misma rigidez· que el _agrietamiento que en el 
muro _original. 

El muro 3 alcanzó casi totalmente la resigtencia original y'conserv6 la misma ri 
gidez; se. considt-ra que el aplanado es el que contribuy6 esencialmente a propor.­
cionar la resistencia y rigidez al muro reparado y que el acero de refuerzo tra­

·baj6_solo después del agrietamiento, proporcionando ductilidad al muro para car­
gas menores a la del agrietamiento original; lo anterior se debi6 a la baja can­
tidad de refuerzo empleado y a que el tipo de malla usada no es eficiente para es . . . 
tos fines. 

El comportamiento del muro 4 demuestra que resanar simplemente las grietas con -
mortero común no es eficiente como método de reparaci6n; la rigidez y la resis--

. tencia se reducen drásticamente. · ' 

.El muro 5 conserv6 la·rigidez original hasta el agrietamiento, el que se presen­
t6 cuando se rebasó la contribuci6n del aplanado (comparar muro 3 con 5); no dis­
minuy6 la resistencia por la malla de refuerzo·. 

Con el muro 6" se trató de ver el efecto de la malla de refuerzo; originalmente 
el muro tenía aplanado de cemento. Se observó que el muro no conservó su rigidez 
original, debido a que el aplanado que se utiliz6 después de reparar las grietas 
fue de menor calidad al que ten!a originalmente. La malla de alambre comenzó a -
funcionar después que se agrietó el muro, incrementando la resistencia hRst;¡ que 
se dañó el marco perimetral; no se lleg6 a igualar la resistencia original prob~ 
blenente por la poca cuantía de refuerzo y por el tipo de malla utilizada. 

Duran.te esta serie de seis muros se observ6 que, para deformaciones grandes, el 
aplanado se despega del muro haciendo que la malla se desprenda sobre.la diagonal 
de compresión, dando lugar a una disminución de la resistencia. Sería conveniente, 
por lo tanto, utilizar algún aplanado que ~e adhiera mejor.a la mampostería, o 
bien sujetar mejor el refuerzo al muro para ayudar a este prop6sito. Esto se hizo 
en los muros 7 y 8 donde las mallas de refuerzo de ambas caras se sujetaron en­
tre sí, evitando el desprendimiento del aplanado y mejorando el comportamiento, 
como se observa en las figs 12 y 13. 

Del análisis del comportamiento de los muros, del estudio de las figs 6 a 13 y de 
la tabla.4.2, se e:ttrnen las siguientes conclusiones: 

.,a) 

. .. . La,_ rigide2¡ .del ~uro .. re¡;>arado es casi la misma qua la 
tan te de· agrietamiento,' siempre ·y"ci!andO ·ac· u'~ilicen 
resanar la grieta. 

del original hasta el ins 
morteroe resistentes para . ·- ... ,; 

b) El comportamiento de muros en los que ·sólo se resana la grieta con morte1·o co­
mún, resulta muy inferior al del muro original. 

e) El ~planada ayuda a retardar la aparici6n del agrietamiento en muros reparados 
con mortero común. 

d) El acero de refuerzo colocado en forma de malla y cubierto por un aplanado de 
yeso o cemento, es efeqtivo una vez que se agrieta el muro. 

-h q.sh a..'./.:' . _. _._.,.,..W .... LZLS&-22& • •• UP 

. . ,· :"· .. -····· 
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e) La presencia del acero hace dúctil y resistente al muro despu€s del _agrieta­
miento. 

f) Con los sistemas de reparaci5n empleados nunca se igualo la resistencia origi 
nal, pero se llegó a valores bastante cercanos cuando se utiliz5 mortero de -
alta resistencia para resanar la grieta y porcentajes bajos de acero de refueE_ 
zo en forma de malla. 

g) Para las mamposterías aquí empleadas, la malla de alambre tipo gallinero par~ 
ce ser suficiente para restaurar la resistencia original, y usándola por am-­
bos lados del muro daría mejor resultado. 

b) Después de agrietada la mampostería, la resistencia disminuye notablemente 
cuando se daña el marco pe;rimetral '1 no existe otro tipo de r~uerzo._ ·· 

i) La resistencia después del agrietamiento es función del porcentaje de refueE 
zo. 

Por lo anterior sería conveniente seguir con estos estudios que tendrían los si­
guientes objetivos: 

1) Determinar procedimientos para calcular la cantidad de acero.necesaria para al 
canzar .. cierto porcentaje de la resistencia original y dar capacidad de deforma­
ci5n al muro reparado. 

2) Probar aditivos que permitan aumentar la resistencia de la junta fallada para 
que también se recupere la rigidez original. 

3) Ensayar diversos tipos de armado con el objeto de encontrar el recomendable 
para evitar la falla del marco perimetral. · 

CONCLUSIONES 

El comportamiento de una estructura de mampostería reparada depende en gran medi 
da de la elección del procedimiento de reparación, el. que se debe seleccionar -
después de estudiar las causas que produjeron los daños, la naturaleza de éstos 
y la estructuraci6n de la obra. 

Generalmente los elementos de mampostería sin refuerzo son los más dañados cu~n 
. __ _ _do ocurre un sismo ._Desde_ hace. tiempo_ se. ha tratado de -establecer-métodos -de-r~- ---­

paraciÓ;l que restituyan o superen la resistencia y rigidez originales; de estu-
dios recientes se desprende que esto es posible siempre y cuandu se empleé un 
procedimiento adecuado que considere lo, e"tablecido en el párrafo anterior. Gene 

- •··. ::; . .'.··rl!lJI!ente:.J;!abrá~_necen-;dad de ·color.ar_.refuerzo_en· el· muro,- bien sea en f.ol"IM ·de m"; 
lla o dispuesto óiagonak.,nle sobre rol muro· o··~:z:ca.c.clo) el elemento .. dc :..:;:n¡>-. .. -­

teria, pudiendo ser sobre una o las dos caras del muro. Es dudosa la efectividad 
del rajueleo de las grietas como método de reparación. Al momento no existe -
criterio alguno p~r~ calcul~r la c~nticlad de refuerzo necesaria para hacer que -
la mampostería alcance cierta resistencia predeterminada y aumente su capacid~d 
de deformación; el autor trabaja sobre el particular y espera que muy pronto pue-
da establecerse un criterio racional que permita lleg~r a determi~r la cuantía 
de refuerzo necesario para que un muro de mampostería sea capaz de soportar cier 
to nivel de fuerza cortante incrementando-al mismo tiempo la capacidad de defor= 
mación de la mampostería. 

-~: ,. __ 
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1.~\S NOF.;·1/\S 'f::CN1Cl\S PJ\f\l\ DISE~O X CONSTRUC..:¡o:~ DE 
EST!!UCTUR~S DE MAMPOSTERlA DEL REGLAM~NTO DE 

CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO F~DERAL 

Roberto 1'-leli 

Dl\SES 'i ALCANCE DE LhS ~:ODIFICACIONES 

La revisión del Reglamento y de sus Normas Tgcnicas tuvo como 

objetivos principales incorporar las lecciones derivadas del 

comportamiento de los edificios en los sismos de septiembre de 

1985 y actualizar los distintos documentos con base en la 

experiencia adquirida por su aplicación en los mis de diez afibs 

de su vigencia y en los nuevos conocimientos que sobre el tema 

se han generado en el país y en el extranjero. 

Las norma~ de mampostería de 1976 representaron un cambio 

radical con respecto a la práctica de disefio anterior, por su 

presentación en un formato de discfio moderno y racional basado 

- / 
en las propiedades meclnicas del material y en los resultados 

experimentales asf como en la evidencia del comportamiento de 

estructuras reales. Esas normas sirvieron de: modelo para 

diversas recomendaciones Y.reglamentos de otros países sobre la 

materia. En la nueva versión no se consideraron necesarias 

modificaciones radicales al documento; sola•nente se procuró· la 

reorganización de las disposiciones para )¡acerlas m&s claras, la 

simplificación de algunos 1n6todos de discfio. que resultaban de ura 

grado de complejidad poco justificado en vista de las
1 
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i 11certidumbrcs involucradas y el ajuste de algunos valores de 

disci1o .. 

En tlrmlnos generales ~a cTalua~ión de ~os efectos de los sismos 

de 1985 indica _que el comport~miento de las construcciones de 

mamposteria fue satisfactorio. Los daños observados en muros de 

mamposteria pueden agruparse en tres categorias: · 

a) Falla de muros de relleno en edificios con estructura de 

concreto o de acero. La destrucción de estos elementos fue 

notable y se derivó de una incompatibilidad entre· la 

flexibilidad de la estr-uctura principal y la fragilidad de 

los elementos de mampostería. Estos no eran generalmente 

considerados como elementos estructurales y por tanto no eran 

tomados en cuenta en el diseño. En muchos casos la falla de 

estos muros contribuyó a disipar la energía introducida en la 

estructura por el movimiento de su base y evitó el colapso de 

la estructura principal. Por otra parte cuando los muros de 

mamposteria tenían una distribución y cantidad adecuada en 

dos direcciones ortogonales y una liga apropiada con la 

-- ---e-str\ict:ura p·rincipal·,--el- comportamiento -de los- ed-ificios-- f.ue--

satisfactorio. 

b) Falla de viviendas de materiales dlbiles. Un número 

importante de fallas parciales o colapsos se presentaron 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 a las filtraciones. No 

pueden considerarse éstas viviendas 

construcciones que se obtendrían 

1976. 

representativas de las 

aplicando las normas de 

e) Agrietamiento de viviendas de bloque y tabiqu~. Numerosos 

Por 

fueyon también los dafios que se detectaron en viv1endas de 

tabique con caracteYísticas similares a las requeyidas por 

las normils recientes, sobre todo en las colonias Alamas, 

Obrera y Doctores. De las decenas de construcciones de este 

tipo que se revisaron en detalle, se conluyó que en su gran 

mayoría los agrietamientos existían previamente al sismo y 

eran debidos il hundimientos diferenciales. Los casos ~en que 

el dafio era claramente atribuible 

debilidad manifiesta ante cargas 

escasez de ~i:~os en una direcci6n. 

al sismo mostraban una 

laterales en general por 

Por el contrario fueron 

numerosos 

inferio= a 

los casos de viviendas con resistencia claramente 

la yequerida -~or l~s normas vigentes y que 

tuvieron c8mportamiento satisfactorio. 

los reg~s~ros ·del movimiento del terreno 

obtenidos en ~u ~onu Ce~ :ag~ indican que las aceleraciones 

fueron sust.un::iGlmc::t.e supe!Ciores a las previstas en el 

reglamento anterior, lo cual condujo a que en la nueva versión 

se impusiera un iilc=emeilta en los coeficientes sismicos tanto ~n 

dicha zona como en la de transición. Para reflejar la diferente 
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vulnerabilidad mostro:~da ~or distintos tipos de cstr~c~~=a~ . -. 

sil'nnos. de l~ naturaleza de los que son t!picos en la zona 

l.:~go se modificaron, ademSs de los coeficientes s!smicos, c~~os 

factores que inciden en el nivel de resistencia que es necesario 

proporcionar a una estructura, como los 

comportamiento sísmico (Q); los factores de reduc::::Sn Ce 

r.esistencia y los requisitos de calidad de.~a:~~iales, de 

refuerzo y de construcción. 

En estructuras de concreto los factores se 

modificaron de manera de obtener un incremento susta: :_a~ de la 

seguridad con respecto a lo prescrito en el regla~~~:~ --- r" ....... ,..... ..... 
. - ...;. ~- 1 

en estructuras de acero los cambios han sido me~cres pero 

te.i!'lbién tendientes a obtener un incremento de 

resJ..stencia; por el contrario en estructuras de mamFcstería los 

cambios han sido en sentido opues~o, tendientes a 

efecto del in=remento en el coe~iciente sisrnico sue 

exces:.vo. Asi se aume~tó ~~ ::ac~or de 

--~---los casos· usua-les ·óe-0 .·6-a--0.7--y- se--perrr.iten-es·fuerzos·-cortantes 

muros. El saldo es inevi-:.ablemen~e !-.Gcia requisitc-::: ::-.~~·:-r-:-~: 

resistencia para la~ zo~as de l~go y de t=;:~s~si6n, lo 

que ;:o afect.:~rá sensiblemente los proyectos USU2..les 

viviendas de uno o dos pisos sue cuentan con cc.ntidaóes 

suficientes de muros en.ombas direcciones para cu1nplir con le~ 

nuevos requisitos. Sin embargo para edificios de cuutro o más 
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niveles los efectos son significativos; por ejemplo diversos de 

los proyectos de vivi~nda multifamiliar de cinco pisos que se 

han empleado extensament~ hasta la fecha dcber~n ser modificados 

para lograr el incremento en su resistencia a carga lateral que 

exige la nueva normativa. 

En. otros aspectos las modificaciones principales ~ encuentran 

en el método de diseño por cargas verticales y en la 

reorganización de los capítu~os sobre métodos de diseño por 

cargas verticales y horizontales. Estos cambios no deberían 

redundar en diferencias significativas en los resultados del 

diseño. En las secciones siguientes de este artículo se 

comentar~n los cambios a cada capítulo específico de las normas. 

CAPITULO l. CONSIDERACIONES GENERALES 

Al igual que en la versión anterior las normas cubren tanto la 

mampostería de piedras naturales como la de piedras artificiales 

(bloques, ladrillos, tabiques) .'Aunque lo relativo a propiedades 

mec~nicas es de aplicación general, los procedimientos de diseño 

y requisitos de refuerzo sólo se refieren a muros que cumplan 

un u función estructural; 

específicas para bóvedas, 

mu.mpostería. 

no se incluyen recomendaciones 

arcos, vigas o columnas · de 

Existe un gran número de m~teriales y procedimientos de 

construcción para muros de m.:~mpostería. Solo se incluyen los 
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muros de piez~s unid~s con morteros convencionales (de aicna con 

cemento, c~l o cemento de albuñilcria). No se tratan los muros 

de piezas m~chirnbr~das 

aglutinantes. Se d~n 

o unidas con otro tipo de mezclas 

v~lores numéricos especificos de las 

propiedades mecánicas solo para las combinaciones más usuales de 

piezas· y morteros, para las que hay información experimental y 

experiencia práctica disponibles. Para otros materiales se 

indican las . pruebas necesarias para determinar dichas 

propiedades. Algunas de estas pruebas están especificadas por 

una norma oficial; cuando este no es el caso se describe en las 

normas el procedimiento de ensaye y su interpretación. 

El procedimiento de diseño prescrito es el general del 

reglamento (de estados límite) en el que se requiere que los 

efectos de las acciones de diseño, multiplicados por factores de 

carga, no excedan de la resistencia de diseño que incluye un 

factor de reducción de resistencia. Además de la revisión. 

cuantitativa de la seguridad ante los distintos estados limite, 

se. imponen requisitos geométricos y/·de refuerzo que están 

- basad-os ___ pr inc·íFíiü-rneñte~en la-- experien·c-ia---o.e~ comportamre-ñto -- d_e ____ --

estructuras reales. 

CAPITULO 2. HATER!l,LES PARJ\ I·IAMPOSTERIA DE PIEDRAS ARTIFICIALES 

2.1 Piezas 

La di~tinción entre los muros construidos por piezas m~ciz~s y 

los de piezas huec~s (fig 1) es importante en el comportamiento 
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s!smico. Los muros de piezas macizas tienen, ante esta 

solicitación, un comportamiento menos fr&gil que los de piezas 

huecas, en las que la falla de las paredes da lugar a una 

pGrdida brusca de capacidad. Es por ello que en las normas 

de diseño por sismo se especifica que para muros de piezas 

macizas, que cumplan con los requisitos de refuerzo impuestos 

para muros dirifrftgma, confinados o con refuerz6 interior, se 

reduzcan las ftierzas sismicas por un factor de cbmportamiento Q 

= 2, mientras que para las piezas huecas debe usarse Q = 1.5, lo 

que implica fuerzas de diseño 33% mayores que en el caso 

anterior. 

La resistencia en compresión de las piezas es el parámetro más 

importante del que dependen las propiedades mecánicas de los 

muros de mampostería. Por ello se requiere su determinación 

para fines de control de calidad y para ·deducir las otras 

propiedades cuando no se cuenta con determinaciones directas de 

las mismas. 

El valor de diseño de la resistencia en compresión de las .piezas 

se determina como un valor minimo probable tomando en cuenta la 

variabilidad de la propiedad en cuestión. En función de la 

media y coeficiente de variación determinados en los ensayes se 

calcula con la fórmula especificada en esta sección, un valor de 

diseño que corresponde aproximadamente a una probabilidad de 2% 

de no ser alcanzado. 

·• 
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2.2 Morteros 

L~ función del mortero es permitir la sobreposición de las 

piezas formando un conjunto que tenga una liga fuerte y 

duradera. Sus propiedades más importantes son: manejabilidad, 

resistencia a compresión y tensión y adherencia con las piezas. 

Estas propiedades varían según el tipo de cementapte empleado, 

la relación entre arena y cementante y según la cantidad de agua 

en la mezcla, aunque esto último no se suele controlar en obra. 

La resistencia a compresión es el índice de calidad del mortero 

generalmente aceptado y se determina según la norma NOM C61. 

Debe tenerse en cuenta que esta resistencia no corresponde a la 

del material colocado entre las piezas de un muro, donde las 

condiciones de confinamiento y de curado son muy diferentes de 

las que se tienen en el ensaye estándar. 

Los proporcionamientos admitidos descartan el uso de la cal como 

único cementante del mortero en elementos que tengan función 

estructural, debido a _la __ baja __ -resiste~cia-y-poca durabilidad-que-~----
---·-- -- ~~- -- -- -~ ---- -··--

--

se obtiene en los morteros a base únicamente de cal. Se limita 

la relación volumétrica arena-cementante a un valor entre 2.25 y 

3 con el fin de poder lograr una mezcla compacta donde la pasta 

llene los vacíos del agregado y alcanzar así una adherencia 

máxima entre pieza y mortero. 

En la tabla del inciso 2.2 se consignan resistencias mínimas que 
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debe cumplir mortero en obra para diferentes 

proporcionnn•ientos; estos valores son f5cilmcnte alcanzados si 

se efectúa un control razonable en la elaboración del mortero. 

2.3 Acero de refuerzo 

Para el refuerzo que debe colocarse en castillos y dalas o como 

refuerzo interior en juntas o en huecos de las piezas se admiten 

las barras convencionales para refuerzo de . concreto, pero 

también los alambres corrugados con esfuerzo de fluencia nominal 

de · 6000 kg/cm2 y las mallas electrosoldadas incluyendo el 

refuerzo de alambre soldado tipo "escalerilla". Es recomendable 

emplear barras y aiambres de pequefio diimetro para asegurar un 

recubrimiento adecuado y facilitar el correcto llenado ae los 

espacios donde se coloca el refuerzo. 

2.4 Mamposteria 

Para la resistencia de disefio/en compresión del conjunto 

piezas-mortero se proporcionan, en la tabla de la fracción e) de 

esta sección, valores indicativos para los materiales m5s 

comunes sobre los cuales existen· suficientes resultados 

experimentales. Para casos no cubiertos en esa tabla o cuando 

se quiera obtener uan determinación m5s confiable, ser5 

necc5ario recurrir al ensaye de los materiales especificas que 

se vayan a emplear. 
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L~ forma m~s confiable para determinar la resistencia ~ 

compresión de la mampostería es mediante el ensaye de pilas 

formadas con las piezas y morteros que .se van a emplear en la 

construcción (fig 2). Las otras opciones que se presentan son 

menos confiables y obligan, por tanto, a. fijar valores m.§.s 

conservadores de la resisten~ia nominal a compresión. 

Cuando se haga la determinación de la resistencia a ~artir del 

ensaye de pilas es aconsejable emplear especímenes con relación 

de altura a espesor del orden de cuatro; para esbelteces menores 

se ·presenta el efecto de confinamiento de los apoyos de la 

m~quina de ensaye; para relaciones mayores de cuatro comienzan a 

ser importantes los efectos de esbeltez. Cuando no sea 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 función es obtener 

un índice de resistencia de- la mampostería formada con una 

combinación de piezas y mortero para la cual no se tenga una 

determinación previa. La verificación posterior en obra podrá 

hacerse sobre ia calidad de las piezas y del mortero únicamente. 
1 

La resistencia de diseño a compresión de la mampostería se 

determina con el criterio estadístico ya mencionado y que toma 

en cuenta la variabilidad de la resistencia.de las pilas. 

r.a opción presentada en la fracción b) permite determinar la 
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resistencia de la ·mDmposterla a compresión a parfir de tablas 

que estún en función de las propiedades de los materiales 

componentes. La resistencia de la mampostcrla 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 rilaci6n entre la resistencia de la pila y d~ la pieza es 

aproximadamente lineal. El factor de proporcionalidad es, sin 

embargo, variable para las distintas piezas, dependiendo 

principalmente de su forma, del material de que están hechas y 

de la regularidad de sus dimensiones. Este factor de 

proporcionalidad es mayor para bloques que para tabiques debido 

a un número menor de juntas en el muro de bloque. Por ello se 

tienen tablas distintas para los dos tipos de piezas. 

Los castillos y dalas que se colocan en la mamposterla confinada 

contribuyen significativamente a la resistencia en compresión de 

los muros solo cuando la mamposterla es de baja resistencia; por 

ello se acepta que se incremente la resistencia en compresión en 

una cantidad fija que es significativa para mampostería débil y 

poco importante para piezas de alta resistencia. Para la 

mampostería con refuerzo interior que cumple con los requisitos 

de cuantía y distribución especificados en la sección 3.4, se 

permite un ligero incremento de capacidad que es una fracción de 

la resistencia de la mamposterla sin refuerzo. Cuando las 
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e~ el inciso 4.2.·- o ton b~se én evidencia experimental y 

~lc.~nz~r así resistencias muy o;uperiol·es a la de la m~mpostería 

~in 're.fuerzo. 

Pa~a la resistencia en cortante se proporcionan también valores 

indicativos para las combinaciones m~s comunes de piezas y 

moi:tero. Para· los casos no incluidos se especifica que la 

resistencia debe determinarse mediante la prueba de compresi6n 

diagonal en muretes; la que constituye un procedimiento 
/ 

relativamente sencillo y confiable (fig 2) que ha sido usado 

ampliamente en la investigaci6n y en la prlctica. Deber& 

tenerse cuidado en el manejo de los especímenes para no 

·debilitar la junta entre piezas y morteros antes de la prueba. 

En cuanto al m6dulo de elasticidad, este puede obtenerse de la 

curva esfuerzo-deformaci6n medida en un ensaye de pilas en 

compresi6n. Una estimaci6n aproximada se obtiene con los· 

factores que multiplican a la resistencia 

proporcionados en el inci?O 2.4.5. Estos 

en compresi6n. 

factores 
/ 

se han 

incrementado con respecto a los q-ue -se -propoñTan en-·la··-versi6n------

anterior de las normas, por considerar que se aplican a la 

resistencia de diseño la cual ya incorpora factores de seguridad 

importantes con respecto al valor promedio; estos factores de 

seguridad no se jus~::ican en el m6dulo de elasticidad. 



C/\I'l TULO 3. SISTE~1/\S ESTRUCTUR/\LES /\ B/\SE DE HU ROS DE 

MA!4POSTERIA 

En este capitulo, que no exist1a en la versión anterior, se han 

agrupado los requisitos que debe~ cumplir los muros para ser 

catalogados en algunas de las· cuatro categor1as consideradas en 

las normas. 

Los muros diafragma son los que se colocan para cerrar las 

cruj1as 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. Er 

práctica común ligar estos muros a la estructura principal sobre 

todo en muros de colindancia y en núcleos de escaleras y 

servicios. No es admisible ignorar el efecto de estos muros en 

el análisis por cargas laterales, ya que la gran rigidez que 

estos proporcionan altera significativamen~e la distribución de 

las fuerzas entre los distintos elementos resistentes. 

Procedimientos prácticos para tomar en cuenta los muros 

diafragmas en el análisis de-marcos se proponen en la ref l. La 

gran rigidez que estos muros proporcionan hace que pueda ser 

perjudicial que se encuentren colocados con una distribución 

asimétrica en la planta de la estructura o en cantidades 

radicalmente distintas de uno a otro piso. 

Cuando se excede de la capacidad en tensión diagonal de los 

muros, estos se agrietan pero mantienen una rigidez 

; , ... _ :-. ::· -~.·-· 
,. . -- .. 
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,, 
significativa y tienden a concentrar fuerzas 

importantes en los extremos de las columnas (fig 3) 

' ' 
~, 

cor t.:!:-.:.:::: s 

Por e.:.2.c 

se requiere proporcionar en estas zonas de las co.1.u:r:n2.s una 

resistencia a fuerza cortante igual a la capacidad ~~~¿: del 

muro, distribuida en partes iguales entre las dos columnas . 

• 
cuando no puede lograrse una distribución uniforme de 

relleno o cuando la estructu=a es muy flexibler es 2=~~e=ible 

desl~gar estos muros de la estructura principal, su 

trabajo como diafragma. Deben en este caso proveerse ~~¡?~ras 

generosas y elementos de refuerzo o fijación que eviten la 

pos~~ilidad de volteo del n~ro en direc=i6n no~ma: .. s~: ~la~~ 

sin dejar de permitir el desplazamiento relativo del mu~o y la 

Nueva~en~e puede recu=rirse a la :r:e f f para 

detalles al respecto. 

Los m~·ros confinados, o sea los formados con castillos y dalas, 

han demost·:::ado da::: lugar a un compcrtamientc s~ s~i.co muy 

c:arga C.e (f:.g 

4). Estos elementos de refuerzo permiten una buena liga de los 

muros entre s1 y con los sistemas de piso, a la vez que 

m-..::.-os una ve= oue Ciac;onala Los 

rec;.uisitos que se ~' ' _.:.Jan pa:::a la distribución y refuerzo de 

cast~:los y dalas son los que se derivan de la práctica 

establecida. No se ~¿rn~te in=remento ~lguno a la resistencia en. 

cortante de. la masmposteria por la presenc12 dalas y 
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castillos, solo un ligero aumento en la resistencia en 

compresión, segGn se establece en 2.4.ld). La Gnica forma de 

i 11crcmentar ·la resistencia en cortante de la ~amposterta es con 

refuerzo horizontal colocado en la junta en la forma que se 

especifica en la sección 3.4. 

El refuerzo de muros de piezas huecas con barras verticales 

colocadas en los huecos de las piezas y con barras horizontales 

·'ubicadas· en 1.as j'\.íritai;"entre" hiladas o en' 'pie.zas ·especiales, es 

un procedimiento de construcción que se está empleando con 

frecuencia en diversos paises aun en zonas slsmicas y en 

edificios de cierta altura (fig 5). En México la difusión de 

este procedimiento, conocido como mampostería reforzada, ha sido 

limitada principalmente por la desconfianza de que puedan 

realizarse adecuadamente la colocación del refuerzo y el llenado 

de los huecos, operaciones que son dif!ciles.de supervisar. Los. 

requisitos que se especifican en las normas se derivan de lo que 

contienen los reglamentos de los EUA y de Nueva Zelanda; las 

cuantias de refuerzo horizonta~ y v6.tical esPecificadas son las 

minimas para las cuales puede esperarse se logre evitar la falla 

fr5gil del muro y proporcionar cierta ductilidad. Nuevamente, 

no se pretende con estos refuerzos lograr un incremento 

sustancial en la resistencia de la mamposteria, solamente un 

comportamiento más favorable. Es importante observar el 

requisito del pSrrafo final de esta sección, el cual indica que 

para poder emplear los valores de resistencia y factores de 

~:eguridad correspondientes a este tipo de mamposteria 
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en estructuras de vigas y columnas. Adem~s la heterogeneidad de 

los materiales componentes, las holguras y los aplastamientos y 

agrietamientos locales entre mortero y piezas y entre estas y el 

concreto hacen que existan deformaciones inel~sticas desde 

niveles pequeños de carga, lo que altera los resultados de los 

análisis elásticos. Por ello es aceptable recurrir a 

simplificaciones drásticas basadas en conside:r;:aciones de 

equilibrio y ~n la experiencia de comportamiento adecuado. 

Para el análisis por cargas verticales es válido suponer que la 

junta entre muro y losa tiene suficiente capacidad de rotaci6n 

para liberar al muro de los momentos que podria transmitir la 

losa debido a la asimetría de la carga vertical y se puede 

considerar que el muro está sujeto a carga vertical úr.icame;nte. 

Deben, sin embargo, tomarse 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 transmite la losa que se -~poya 

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 secci6n, para 

evitar situaciones que puedan dar lugar a la aparici6n de 

momentos flexionantes importantes o a efectos de esbeltez 

significativos. Cuando se cumplen dichos requisilos basta 
7 

, .... , ___ 
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determinar las cargas verticales sobre cada tramo 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 con las reglas 

indicadas en 4;2.2. 

El an.!ilisis por cargas laterales enfrenta también--dificultades 

para modelar al sistema tridimensional. En la referencia 1 s~ 

encuentran ·recomendaciones. detalladas y ejemplos al respecto. 

El procedimiento más idóneo es el de modelar los muros como 

columnas .anchas con el mismo momento de inercia y área de 

cortante que 16s muros. Estas columnas están acopladas por 

vigas con el momento de inercia de la losa en un ancho 

equivalente, al cual deberá sumarse el momento de inercia de 

pretiles y dinteles. 

Nuevamente es .muy recomendable que la estructuración de las 

construcciones de muros de carga de mampostería cumpla· con los 

reqúisitos de las fracciones_! a III del inciso 4.1.3, para que 

el cual se ignoran las deformaciones de flexión y se asigna a 

cada muro una f~acción de la ca~ga lateral que es proporcional a 

su área transversal, solo se requiere revisar la capacidad a 

cortante de los muros y se admite ignorar los efectos de 

torsión. Aunque la hipótesis de- que pueden ignorarse las 

deformaciones de flexi6n•y los momentos de volteo parece poco 

fnndada cuando la relación altura a ancho de los muros no es muy 
·' . 

. ·.' . i . 
-~~·:.. : .: 

... _1·,.., . .,¡.;_ 
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baja, el comportamiento observado de · edificios diseñados con 

este m6todo ha sido excelente y es indudable que la cantidad de 

área transversal de muros que se tiene en cada dirección es el 

parámetro decisivo en definir la capacidad s1smica de 

construcciones de este tipo~ 

4.2 Resistencia a cargas verticales 

La expresión para el cálculo de la carga vertical resistente es 

la misma de la versión anterior; según ella la capacidad es 

igual al área transversal del muro por el esfuerzo resistente en 

compresión de la mamposter1á; el producto es afectado por un 

coeficiente de reducción que toma en cuenta las diferencias en 

excentricidad y eibeltez entre un muro y la pila en que se basa 

la determinación de f*. El resultado debe multiplicarse por el 

factor de resistencia que se considera igual a 0.6 para muros 

confinados o reforzados interiormente y a 0.3 para muros no 

reforzados, ya que en estos últimos se requiere de un factor de 

seguridad muy superior por el carácter frágil de su falla y por 

su sensibilidad a los efectos accidentales. 

Cuando se cumplen los requisitos de regularidad y de relaciones 

geométricas anteriormente mencionados pueden usarse los valores 

directamente especificados para el factor por excentricidad y 

esbeltez, FE' según se trate de muros interiores o exteriores. 

En caso contrario, FE debe determinarse con una expresión que es 

~ás sencilla que la de la versión anterior y que está derivada 
~ 
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de L• que tradicionulmcntc se ha ap.licado para el diseño por 

cnrga vertical-de muros de concreto. La expresión de la VE~Eión · 

anterior se ha eliminado ~orque daba lugar a la posibilid~d de 

resultados poco confiables cuando no se elegian adecuadar.:ente 

los parámetros de momento de inercia, módulo de elastlcidad y 

otros. 

Para muros con refuerzo vertical con una cuantia significativa y 

colocado de manera adecuada,se pueden obtener incrementos 

sustanciales en la capacidad de carga vert.ical calculada si se 

aplica el criterio general de 4.2.4 que corresponde a las 

hipótesis comúnmente adoptadas para el diseño en flexocompresi6n 

de elementos de concreto reforzado. 

4.3 Resistencia a cargas laterales 

Las expresiones para el cálculo de la resistencia a fuerza 

cortante de muros no han cambiado con respecto a la versión 

anterior. Para los muros diafragma el esfuerzo medio resistente 

es- 85 por- ciento-·del ~que -corresponde a ·muretes~,~v•-,-~·ya--·que -la ~ --­
s~·; 

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 1nuros, sean confinados, 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 increJTientarse hasta tres veces cuando se toma en cuenta el 

efecto favorable de la carga axial de compresicSn que 

contrarresta los esfuerzos de tensicSn ·generados por el cortante 

y por la flexicSn. 

El factor de reduccicSn, FR' se ha incrementado de 0.6 a. 0.7 

tomando en cuenta que en los sismos de 1985 1a mampostería 

mostró tener. una resistencia significativamente superior a la 

calculada. 

Las dalas y castillos que se colocan en la mamposteria confinada 

tienen por objeto proporcionar cierta ductilidad a los muros 

pero no modifican significativamente la carga que produce el 

agrietamiento diagonal del muro y, aunque aumentan la capacidad 

m&xima, este incremento se pierde cuando se aplican ciclos de 

carga alternadas. Por tanto no se admite incremento de 

capacidad por este concepto. De manera similar el refuerzo 

vertical. y horizontal minimo que se requiere colocar en los - / muros de mamposteria con _ refuerzo interior no modifica 

sustancialmente la carga de agrietamiento diagonal, solo permite 

mantener esa capacidad para deformaciones algo mayores que la de 

agrietamiento, aun cuando estas se repiten cierto número de 

veces. 

Los ensayes realizados en muros de distintas características 

(ref 2) muestran que para poder sostener cargas superiores a la 

· de agrietamiento diagonal· se requiere de refuerzo horizontal en 
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el muro. Es por ello que se admite, tanto en la mamposter!a 

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 

ecuación propuesta en esa sección. 

Es importante recordar que las cargas laterales producen no solo 

fuerzas cortantes en los muros, sino también momen~os 

flexionantes en el plano del muro los que. frecuentemente 

requieren la colocación de refuerzo vertical en los extremos del 

muro. Los r~sultados experimentales han demostrado que el 

criterio general cálculo de la capacidad en flexocompresión de 

elementos de concreto reforzado es válido·para la mamposter!a. 

Para evitar la complejidad de la determinación 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 

simplifica ti vas sobre las condiciones de falla y de la 
' 

suposición que el diagrama de interacción para flexocompresión 
~ ./ 

está formado por tramos rectc:>s entre el punto de flexión pura y 

CAPITULO 5. CONSTRUCCION 

Los requisitos de este capitulo se basan en la práctica de 

Mixico y los .EUA para garantizar.una calidad aceptable de los 

matcriales·y de la ejecución de la obra. No se han hecho 

modificciones importantes a la versión anterior. Cabe realizar 
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la necesida~ de una supervisión continua y calificada 

especialmente en la construcción de muros de mamposteria 

reforzada. 

CAPITULO 6. ~~POSTERIA DE PIEDRAS NATURALES 

Tampoco este capítulo ha sido modificado con respecto a la 

versión anterior. El procedimiento de cálculo de la resistencia 

es congruente con el·que se especifica para la mamposteria de 

piedras artificiales. La información de que se dispone sobre 

las propiedades mecánicas de la mamposteria es muy escasa. Los 

valores propuestos se suponen conservadores para la calidad de 

la mamposteria comúnmente usada en México. 
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6.' SISTEMAS ESTRUCTURALES 

La solución ideal, desde un punto de vis~a económicf, consiste en escoger 

sistemas estructurales que se diseAen para soportar las ·cargas verticales, y que 
re'S~ ... ra-
sean espeses ~E tesi~tir la combinaci6n de ~stas y las solicitaciones sismicas 

sin que el aumento de esfuerzos .Co la disminuci~n 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 lí.mi tes 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 a~tepiePes 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 tamaAo de los elementos 

estructurales deben utilizarse sistemas adecuados. 

ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL. 

Las características principales que debe tener un edificio que ·se va a cons­

truir en una·zona sísmica son: 

Resistencia. El edificio ha de tener una seguridad adecuada contra el colap­

so durante'temblores intensos. Para ello, debe· diseAarse para que soporte solici­

.taciones sísmicas relativamente altas, compatibles con la sismicidad de la zona. 

Rigidez. Es necesaria para evitar daAos. 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 interacci6n carga vertical - desplazamiento horizontal, en temblores 

intensos. La rigidez apropiada se logra manteniendo los desplazamientos latera­

les de entrepiso por debajo. de límites 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 
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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 característic 

(intensidad, duración, contenido de frecuencias, etc) del temblor más desfavorable 

a ·que quedará sometida la construcción, no puede suprimirse la ductilidad, al 

menos en zonas críticas de la estructura, sin correr el riesgo de que el comporta­

miento real esté muy por debajo del previsto. 

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ V RESISTENCIA LATERALES. 

A""'!l"'c 
D I3888P Ele qo~ la razón de ser de la estructura de un edificio proviene de . 

la necesidad de soportar cargas verticales, la elecci6n del sistema estructural 
'k ~~•te"' 

queda determinada, casi siempre, por la manera en que h~n ge PE~i~tiPse las fuer-

zas horizontales; más todavía, aunque no hubiese más que cargas verticales, 

también se tendría que pensar en c6mo obtener rigidez lateral adecuada, puesto 

que siempre es te6ricamente posible que un edificio completo, o alguno de sus 

entrepisas,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 tres 

niveles. 

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condición posible de carga. 

Cuando lo son, las solicitaciones exteriores ocasionan eR ella" deformaciones 

pequeñas, y las fuerzas interiores les devuelven su forma original cuando desapa­

recen las cargas. En cambio, si una estructura es inestable las cargas producen 

deformaciones muy grandes, que crecen aunque las solicitaciones se mantengan 

constantes; además, las acciones interiores estabilizadoras no logran que la 

estructura recupere su configuració~ inicial cuando se descarga. El conjunto de 

vigas y colu~nas de la fi..g~ -jé. es -claramente inestabie-;--pues-no--resiste -fuerzas- --

horizontales ni tiene ningún mecanismo que haga que recupere su forma inicial • 

En la fig. 1}Í 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, can lo 

que se obtiene una estructura cantraventeada. En el segundo la estabilidad late­

ral se logra por medio de muros de cortante o de rigidez, de mampostería de tabi-
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que o de concreto reforzado, .que son elementos planos verticales de gran rigidez 

y resistencia. Por Último, los miembros que forman la estructura pueden unirse 

entre sí por medio de conexiones rígidas, que impiden las grandes rotaciones 

asociadas con el colapso: la estabilidad lateral se consigue con el uso de marcos 

rígidos. 

Para asegurar la estabilidad, en todas las direcciones, de un edificio, 

puede utilizarse uno solo de los sistemas mencionados, o una combinación de varios 

de ellos. 

Ventajas del acero estructural. El acero es el material más común en siste­

mas estructurales de varios pisos. Sus ventajas principales soñ su alta resisten­

cia, en tensión o en compresión, y _su gran rigidez, que proviene de su elevado 

módulo de· elasticidad; la combinación de estas propiedades produce estructuras 

mucho menos masivas y, por consiguiente, más ligeras y. eficientes desde el punto 

de vista del uso de los espacios, que las que se obtienen con el otro material 

"'~ ~~E s~ ~tilj¡a ~R le construcci6n, el concreta reforzado. Adem§s, 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 • 1 

aumenta la ligereza de la estruc~ura. 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,~R este sass, 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 
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fuerzas horizontales, producidas por.viento o sismo, está compuesto por una combi­

nación de vigas, co1umnas, contraventeos en · diagonal y muros de rigidez. . Debe 

diseñarse para que soporte la mayor cantidad posible de carga vertical, de maner 

que se eviten, o se reduzcan a un minimo, las tensiones netas transmitidas a la 

cimentación durante un sismo, y para que proporcione soporte lateral a subsiste­

mas diseñados s~lo ·para carga vertical. 

Las fuerzas laterales producen fuerzas cortantes horizontales, momentos de 

volteo y desplazamientos . ._.,tE!!?8lE!B, La demanda de resistencia y rigidez crece 

rápidamente cuando aumenta la altura del edificio, y el sistema estructural debe 

satisfacer esa demanda. La fuerza cortante aumenta linealmente con la altura, y 

el in omento de volteo y los desplazamientos laterales crecen con su segunda y 

cuarta potencia.· 

En edificios de cierta altura el diseño suele quedar regido por la necesidad 

de proporcionar rigidez lateral suficiente para mantener los desplazamientos 

relativos de entrepiso dentro de limites aceptables, no por la capacidad del 

sistema para resistir las fuerzas cortantes horizontales y los momentos de volteo • 

._Esto ha hecho que en las últimas tres décadas se hayan desarrollado di versos 

sistemas estructurales, buscando satisfacer la demanda de rigidez lateral de un 

manera económica. 

Los sistemas estructurales que se han empleado a partir d~ los años sesenta 

siguen un proceso lógico de evolución, basado en comparaciones con el sistema más 

eficiente posible, un cantiliver que utiliza las dimensiones exteriores totales 

del edificio. La medida de la ·eficiencia de un sistema estructural cualquiera 

está, pues, relacionada directamente con su efectividad para soportar fuerzas 

horizontales trabajando como cantili.ver. 

El marco rigido, que resiste las fuerzas horizontales ·.por flexión de los 

miembros que lo componen, constituye el cantiliver menos eficiente, por lo que se 
es 

colocó al principio de una carta de sistemas posibles; el otro extremo ls ssRsti-

~ un cantiliver completamente efectivo, que utiliza la forma exterior tridimen­

sional completa de la construcción. Entre lás dos extremos hay una serie de 
"···· sistemas, que se muestran en la Fig.f (¡;:i13· 2, pág. ¡;¡t,¡¡ 1 "CsR&t.r-tlGtisRslo-¡;). La 

carta es útil en las primeras etapas del proceso de diseño, ya que permite escoger 

un sistema adecuado, que después se dimensiona para lograr la eficiencia buscada 



.-(Las alturas límite indicadas en la figura corresponden a edificios construidos 
r•• .. .:.~oo• '*' en zonas donde las fuerzas horizontales de diseño son de8i9os ~ 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 viento¡{ 

lf 
Marcos rígidos. 

Los marcos rígidos tridimensionales, formados por un c/onjunto ··de vigas y 

columnas, constituyen un. sistema estructural eficiente para edificios de altura 

pequeña o media, hasta unos 10 ó 12 pisos. En edificios destinados a habitación 

no suele justificarse su empleo como Únicos elementos resistent~s, pues por requi­

sitos de funcionamiento se cuenta con gran número de muros, que separan unas 

habitaciones de otras, colocados en las mismas posiciones en todos los niveles, 

que pueden utilizarse con ventaja, solos o en combinación con los marcos. En 

cambio, los edificios de oficinas carecen casi por completo de divisiones de 

carácter permanente, por lo que en ellos sí puede convenir utilizar ~ marcos 

rígidos como Único sistema estructural, pues proporcionan la máxima libertad· de 

planeación y operación. 

Los marcos rígidos constituyen una solución adecuada en edificios de poca o 

mediana altura que se van a construir en zonas sísmicas porque, además de propor­

cionar la resistencia necesaria ante cargas verticales y horizontales de una 

manera económica, permiten obtener estructuras de ductilidad elevada, capaces de 

incursionar en el intervalo inelástico bajo solicitaciones sísmicas intensas, 

disipando una parte importante de la energía que les transmite el terreno sin 

·sufrir daños, o experimentando desperfectos locales, de pequeña cuantía y fácil 

reparación. 

bes ~8PSss Ptªi9ss Bien diseñados, detallados y construidos, tienen un compor­

tamiento dúctil estable bajo cargas cíclicas !jue leo Resel'l· tp9~ fuera_ del 

intervalo elástico, y la mayor parte de los códigos de construcción los consideran 

sistemas estructurales preferenciales, para los que especifican cargas laterales 

menores que las correspondientes a otros sistemas. 

Es una práctica aceptada generalmente la de que el dimensionamiento de los 

miembros que componen los marcos rígidos se haga de manera que las articulaciones 

·plásticas se formen en las vigas antes que en las columnas, con lo que se logra 

que· las 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 com6 "columnas resistentes - vigas débiles''. 

Sin embargo, la ductilidad se convierte en la principal desventaja de los 

marcos rígidos cuando se pretende utilizarlos en edificios al tos carentes de 

elementos estructurales adicionales que contribuyan a la resistencia y rigidez 

lateral del conjunto, pues se hace necesario aumentar las dimensiones de vigas y 

columnas, muy por encima de las requertdas para soportar las cargas verticales, 

primero para obtener la resistencia necesaria ante cargas horizontales y después, 

cuando o: rece el número de pisos, para controlar los desplazamientos laterales y 

mantenerlos dentro de límites adecuados. 
--

Los marcos r"Ígidos constituyen el esqueleto resistente de un gran número de 

construcciones modernas de muy 
' 

diversos 'tipos.(~i~. 2) .• Su nombre proviene de que 

los elementos principales que los componen, vigas y columnas, 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 adiciQ-

· nales 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 los marcos rígidos. 

6.; 
En la Fig. (¡;i~· -7, pá'ª. GSD, "CeFJstPuetisAel-;.:.) se muestra un marco rígido 

deformado por fuerzas horizontales; la deformación, que se caracteriza por la 

rotación de los nudos y la flexión de vigas y columnas, comprende dos partes, la 

deformación por cortante y la producida por el alargamiento y acortamiento de las 

columnas. En marcos rígidos de proporc-iones usuales la primera representa entre 
-- ·--- ---- ------ -- -- - ---

el 80 y el 90% de la deformación total, de manera qu;- un -dimensionamieñfo-ópüino __ _ 

de la estructura, desde el punto de vista de las deformaciones, estará dirigido a 

minimizarla. 

Los desplazamientos por cortante son proporcionales a las sumas de rigideces 

I/L e I/h de todas las vigas y columnas de cada nivel; como el claro de las vigas 

es, en general, dos o tres veces mayor que la altura de las columnas, para que las 

contribuciones de unas y otras sean semejantes los momentos de inercia de las 

primeras. 'deben ser dos o tres veces mayores que los de las segundas, lo que ind. 



que cuando los claros crecen tienen que utilizarse vigas de peral te considerable 

para controlar los desplazamientos. El peralte económico aumenta en los pisos 

inferiores, en los que la fuerza cortante es mayor, y en edificios de cierta altura 

excede fel permitido por requisitos arquitectónicos o funcionales, lo que obliga a 

utilizar secciones más pesadas; ésta es una de las causas principales de la inefi­

ciencia de los marcos rígidos. Además, si los desplazamientos se controlan aumen­

tando las dimensiones de las vigas éstas se hacen más resistentes que las columnas, 

lo que está en contra de la hipótesis, generalmente aceptada, de que en zonas 

sísmicas conviene que tengan una resistencia menor. 

La relación altura/ancho total del edificio es también de =la mayor importancia 

en la eficiencia de los marcos rígidos, ya que cuando el ancho es grande aumenta 

el número de crujías. Los marcos de la periferia del inmueble pueden ser más 

eficientes que los intertores si el· proyecto arquitectónico permite disminuir la 

separación entre sus columnas y aumentar el peralte de las vigas. 

u,.t .... , r: ,:,.., 
Las 9BA9Hist=tes aumentan el costo; s!e 1 PE ~3iPiii88 PÍ§i9ss 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. 

r••........: ........ 
En edificios altos, en los que f'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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. 
Si,- proporcionando la rigidez y resistencia 

latérales necesarias para evitar problemas de inestabilidad y para soportar los 

efectos producidos por fuerzas horizontales por medio, por ejemplo, de armadur 

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 funcio~ales, 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 vol te o 

son equilibrados por fuerzas normales, de tensión y compresión, que aparecen en 

las columnas, y las fuerzas cortantes son resistidas por las diagonales; éstas 
6.~. 

pueden tener di versas configuraciones, como se muestra en la fig. ~Fi~, 11, 138 

Las armaduras de cortante pueden, por sí solas, proporcionar toda la resisten­

cia y rigidez requeridas en edificios de altura media; se emplean con frecuencia 

para resistir los efectos del viento, pero en zonas sísmicas suelen combinarse con 

marcos rígidos, con lo que se obtiene un sistema de marcos y armaduras que interac­

tGan entre sí.· Cuando ~e 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

r~s, y en la parte inferior a~e~ssQe le r;;;gntPaPiet son las armaduras las que res­

tringen a los marcos. Esto ocasiona una redistribución de fuerzas cortantes entre 
(.,"S) 

marcos y armaduras (Fig. 12, 13Ó'ª' b§J, "Gesl"\~true'Bisnal .")que lleva la rigidez 

del sistema a un nivel mucho más alto que el que se obtiene sumando directamente 

las rigideces de unos y otras. 

Las armaduras verticales se colocan alrededor del nGcleo de servicios (que 

incluye elevadores, escaleras, sanitarios, duetos y cuartos para equipo mecánic 
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elictrico y de telifonos) y en los muros de lindero del edificio, y se combinan 

con martos rígidos. 

{•··' ' ·: -: ·-. 
' 

Contraventeos excintricos. 

'-" En la Fig. Ji se muestran cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de 

contrave·nteos excintricos. Las fuerzas axÚ,aes que aparecen en las diagonales, 

como un resultado de las acciones sísmicas, se transmiten a las columnas o a otras 

diagonales a travis 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 excintricamente tenga una rigidez elástica muy cercana 

a la· de marcos similares prov.istos de contraventeos concéntriéos 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 caraéterísti­

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 ir¡¡portancia 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 excintricamente, pues de sus valores depende 

tanto la rigidez leástica del marco como la demanda de ductilidad en los eslabones 

actívos. 

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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La ductilidad que se obtiene por medio de deformaciones inelásticas reversibles es la 
justificación principal para que el diseño sísmico se haga con fuerzas mucho menores que 
las que aparecerían en una es~tura elástica durante un temblor de tierra intenso. Sin 
embargo, la capacidad de los marcos·· contraventeados para resistir deformaciones 
inelásticas reversibles está severamente limitada. El alargamiento y el acortamiento axial 
de miembros esbeltos no son reversibles, y el de elementos comprimidos más robustos es 
posible sólo hasta que se presenta un pandeo significativo; se ha encontrado, de manera 
experimental, que la resistencia de miembros bajo carga axial disminuye ~ 

. rápidamente cuando se les somete a cargas cíclicas después de que se inicia el pandeo; 
además, no recuperan su forma recta original. · --

Por las razones anteriores, los contraventeos sólo se permiten cuando están acompañados 
por marcos rígidos que pueden soportar una parte sustancial de la fuerza sísmica total. En 
esas condiciones, el RDF93 permite que se diseñen con un factor de comportamiento 
sísmico igual al de marcos rígidos sin contraventeo; en cambio, en SEAOC y en ASCE 
se especifica una fuerza de diseño 1.5 veces mayor. 

El comportamiento, durante temblores, de los marcos contraventeados, es aceptable 
. mientras conservan una configuración estable; en general, su respuesta en el intervalo 
elástico es excelente, pero puede no serlo fuera de él; las recomendaciones para diseño 
buscan evitar fallas frágiles y elevar el nivel de respuesta estable. 

Cuando se pandea un elemento de contraventeo comprimido, se presentan vanos 
fenómenos: 

a. Una parte de la carga se transfiere a la diagonal en tensión, con lo que aumenta la , 
fuerza que debe resistir. 
b. Pueden ocasionarse rotaciones excesivas en los extremos de la diagonal, que pueden 
provocar la falla local de la conexión. 
c. Es posible una falla por pandeo local o to.rsional 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 conexión, el pandeo local del contraventeo y la 
fractura de las soldaduras de unión, cuando las. diagonales están formadas por varios 
perfiles (dos ángulos, por ejemplo), así como el pandeo entre ellas. 
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concentra.,~ en zonas escogidas-, diseñadas y detalladas especialmente. El· res­

to de la estructura· se dimensiona para que resista, trabajando el§~ticamente, las 

solicitaciones que aparecen en ella mieritras los eslabones activos fluyen pl§sti­

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. 
-· 

(,.'\ """' ..... 
En la Fig. CF)§• 1~, pag. 655, "G~!i~liFue~ioi"'Bl •. . ") oc m~::~estpo la ·distribución 

de fuerzas normales en las columnas. Si las paredes del tubo fueran macizas, 

serían iguales en todas las columnas de los marcos de "los patines"' y tendrían 

una distribución triangular en las columnas de "las almas"; sin embargo, las defor­

maciones por cortante de los marcos rígidos reales reducen la eficiencia del can.ti-
.1 

liver. Debe buscarse MR comportamiento ~ más cercano posible al del voladizo de 

paredes ·macizas; suel~ lograr-se que la deformación por cortante no exceda del 25% 

de la total. 

Tubos con diagonales. El tubo con diagonales en las fachadas constituye una 

solución muy apropiada para estructuras de acero. En el sistema tubular ideal 

todas las columnas exteriores se interconectan por medio de diagonales, de manera 
Qccfows 

que se forma¡{ una estructura tridimensional muy rígida, que resiste las fldeP~as 

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 ~ismicidad, porque su 

ductilidad es limitada. Sin embargo, pueden combinarse con marcos rígidos dúcti­

les, o interconectarr,e por medio de elementos de d~ctilidad suficiente (Fig~'.le., 
pá§u 669, "bsr:Jstpuotia lB l. .. "). 



Los dos sistemas estructurales anteriores influyen de manera importante en la 

arquitectura de los edificios, sobre todo en las fachadas, lo que no estfi muy de 

acuerdo con las tendencias arquitectónicas actuales. 

Supermarcos o megamarcos. La estructura de un supermarco estfi constituida 

por piernas verticales situadas en las esquinas del edificio, ligadas entre sí por 

elementos horizontales 

elementos horizontales 

..J!G01 1s bFuetieF~tsl:,. "). 

colocados cada 10 a 20 pisos. Tanto las piernas 
~ .. ~ . 

~~ grandes dimensiones (Fig. 2~8¡ 
. 1'\c--.~ 

&9R estPt:JOtUPB!J 

..¿'"'•,te.• 

como los 

661-

Los supermarcos ~QP,fütsn sl aseFHeQe Be espacios variables, adecuados para 

múltiples funciones. Históricamente, los edificios altos hañ' 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-
u 

dos eficientemente para la actividad que \18'9'8 8 desarrollitl!!e en cada uno de ellos, .....__.. 
j con la menor interferencia posible de la estructura. 

La eficiencia estructural se obtiene de la concentración de columnas .en 1oM; 

iiiiillii>!'!'"'"liiilll-l:i'~~r:la las esquinas; aumenta transfiriéndoles las cargas de las columnas 

interiores, de manera que crecen su rigidez y resistencia, y se contrarrestan 

tensiones producidas por las fuerzas horizontales. 

Parámetros de diseño. La elección del sistema estructural que resistirfi las 

fuerzas horizontales depende de gran número de variables; las más importantes son 

las deflexiones laterales de entrepiso, los efectos geométricos de segundo orden 

(PA), las tensiones en la cimentación y las frecuencias de vibr.ación del edificio. 

Las deflexiones laterales de er:>trepiso 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 ~fecto P~ estfi íntimamente· 

ligado con la rigidez lateral del edificio y, por consiguiente, con sus desplaza­

mientos de entrepiso. Hace que crezcan los elementos mecfinicos con respecto a los 

de primer orden·. 
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Un parámetro muy importante para determinar los límites de aplicación de un 
~n. ( ) sistema dado es r!!l esm¡¡¡+j tui8s ~Br las tensiones o fuerzas 1'hacia arriba 11 que ., 

aparecen en las columnas, sobre todo en Bt:! tramo inferior. Un edificio puede 

rigidizarse de manera que sus desplazamientos laterales se 'conserven dentro de los 

limites de diseno, pero al hacerlo es posible que una parte del sistema resistente 

"atraiga" fuerzas horizontales de magnitud tal que aparezca en ella un momento de 

volteo ~a" 'lY"'I'ld~ 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 frecuenci"a de vibración transversal en cadá 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 suficient-e­

mente separados del periodo del terreno, para evitar posibles fenómenos de amplifi­

cación por resonancia. 

Una suposición básica en el análisis y .diseno sísmico de edificios altos 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 el mismo plano vertical. Los esfuerzos 

en los diafragmas pueden ser también críticos cuando hay en ellos aberturas de 

dimensiones considerables. 
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5. CONEXIONES 

Las conexiones deben eer eapaees se transmitir los elementos mecánicos calculados en los 

miembros que liguen, satisfaciendo. al misma liempe,las condiciones de restricción y continuidad 

supuestas en el análisis de la estructura. 

fr: -lae eeReJtienes ,éstán formadas por elementos de unión (atiesadores, placas, ángulos, ménsulas) y 

conectores (soldaduras, tomillos, remaches).Los elementos componentes se dimensionan de 

manera que su resistencia de diseño sea iguale¡ mayor que la solicitación de diseño 

correspondiente, determinada, a) por medio de un análisis de la estructura bajo cargas de diseño, 

b) como un porcentaje especificado de la resistencia de diseño de los miembros conectados. Con 
• 

frecuencia se diseñan para desarrollar la capacidad Integra de los miembros coneétados, 

incrementada muchas veces, sobre todo en diseño slsmico, para tener en cuenta la 

sobrerresistencia debida al endurecimiento por deformación del material. · 
Un",ol'\e~ .,..;,Q .. eoh•nr..ftQ t'" ""qrcoí r:t¡.¡os~ .dT~:c:\o.l. 
l:lnienes rlgid8!Hfltr&-Yigas-y..eoillmnae. En lo que sigue se da el nombre de "conexión" al 

conjunto de elementos que unen las vigas con la columna (placas o ángulos por patines o alma, 

solgaduras, remaches, tornillos),y se llama "junta" a la zona completa de intersección de los 

miembros; en la mayorla de los casos la junta es la parte de la columna, incluyendo atiesadores o 

placas, adosadas al alma, que queda comprendida entre los planos horizontales que pasan por los 

bordes superior e inferior de la viga de mayor peraHe. 

--::;. V-3). lo(, o A ic>'-:f '\ ~~-
,AJ l:la~er el diseño se supone que los elementos que experimentan deformaciones plásticas 

grandes aplican a lu elrelr'V'enm"' J la unión cargas iguales a 1.25 veces su resistencia 

¡máxima no factorizada, y se considera que un elemento responde elásticamente cuando las 

solicitaciones a que está sometido no exceden su resistencia de diseño. 
\<o. 

Las resistencias en los extremos de vigas y columnas se determinan como si estuviesen semetidas 
c .... u 

;r cargarestática, con las modificaciones indicadas en la sección 4, y la de la junta se evalúa con los 

métodos que se presentan más adelante. 

En general se considera conveniente que no sean las columnas las que fluyan plásticamente, para 

evitar mecanismos de colapso restringidos a un solo entrepiso, que exigen una ductilidad elevada, 
( 

muchas veces excesiva. Sin embargo, aparecen articulaciones plásticas en las bases de las 

columnas inferiores, y EieOO-fQGGROCeJ'.S!HlUe.&R hay casos en los que es impráctico evitar la 
,...~-t'"· 

plastificación de columnas de entrepisos superiores; eso sucede,¡::uando se emplean vigas de alma 

abierta (armaduras). 

R11sistencia de la conexión. La resistencia de la conexión de cada viga debe ser suficiente para 

transmiti~f, como mlnimo, 1.25 veces las acciones internas de diseño que haya en el extremo de la 

viga, sin que sea necesario sobrepasar su resistencia o la de la junta. 



: 

desplaza.rnientos lineales o angulares relativos entre los extre­
ei\QI \ 

rnos de las barras que concurren en ~aaa ntlde¡ para. que el com-

portamiento de la estructura real corresponda al supuesto, no 

basta con analizar y diseñar vigas-y columnas con gran exacti-

tud, sino se requiere también que las uniones entre ellas se 

diseñen y construyan de manera que .se satisfaga esa suposición . 

• 
Hasta hace 

U."IC>rt~S 
eoReJe1eRes se trataban, ~-gene~al¡ pocos años las 

corno si no tuviesen dimensiones, como si fuesen el punto de 

intersección de los ejes de las barras que concurren en ellas; 

si se consideraban las dimensiones, se suponia que eran inde-

formables. realidad es otra: 
U"tOI'I~S 

las saRe¡¡¡enes son elementos 

estructurales deformables de dimensiones finitas; sus deforma-

ciones, sobre todo las producidas por las fuerzas cortantes en 

' 
el tablero limitado por los bordes interiores de los patines de 

vigas y columnas, pueden influir de manera significativa en la 

respuesta bajo carga de la estructura, lo ·que obliga a 
..l~t'\11 
pFGpor-

eieRarle3 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 rlgidos depende en büena medida 
U'l\~01\.e.S 

del de sus jt:tr1fe:as; si su rigidez es insuficiente pueden permi-

tir rotaciones '' uhiones elást~cas y comportarse corno semi-

rlgidas, lo que hace que los momentos en otras zonas de la 

1 estructura sean mayores que los determinados en el análisis (por 

ejemplo, aumentan los momentos positivos que producen las cargas 

l 
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vertieales 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 rigido requiere-- un conoci-

miento completo del comportamiento 
• un\one~, 

de sus ooReJcieRes, en los 

intervalos elástico e inelástico, se han realizado nuchos estu­

dios, analiticos y experimentales, para determinarlo; la mayor 
tAn: o"~' 

parte de ellos, sobre todo los 'recientes, se refiere a j~R\ae 

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 los últimos años se han 
ur:o"tr 

investigado también las eel'lexiePH!s cargadas cicl icamente, para 

obtener métodos de diseño aplicables a marcos rigidos de edifi-

cios construidos en zonas sismicas. 

unlo.,l!~ 
Las cuatro eeRexieJtes viga-columna que se emplean en marcos de 

';, i . 
edificios se muestran en la Fig -5-:-8-:-l:-;. las dos· primeras corres-

penden al nivel superior y las otras dos a uno intermedio; en 

cada caso se ha dibujado una columna lateral y una interior. 
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como es usual en estructuras reales, la columna pasa a través de 

la junta, y las vigas se unen a sus patines.&"""".,c, k '~ ·c.. "'' ¿, '!"'(· 
(''~'<:"' \""-'• .. .-.: .~\ 

.. ,. •• .. , 

A lo) . " ( b) 
r - .. 
_J1 _A : 

' ' 

1 

' 
.,. ., J, 

_J1 le l A l d ) 
' r 

Lh-:C. -·. 
Fig s-:-8-;·1 Conexiones viga-columna de marcos rigidos 

S' .~ 

casi todos los estudios realizados hasta ahora han correspondido 

a marcos planos, con una o dos vigas unidas a los patines de la 

columna; sin embargo, en estructuras reales hay casi siempre 
• 1 

UW\•On 
tres o cuatro vigas en cada e,.Re!:i~, pues en cada columna se 

cruzan dos marcos; las vigas llegan a-uno o a los dos patines y 

a uno o ambos lados del alma. 

*Este no es un requisito indispensable; puede haber ocasiones en 
que convenga que los elementos que se interrumpan en la 
conexión sean las columnas. Sin embargo, es la situación más 
común, pues se facilita el montaje de la estructura y se obtie­
nen conexiones más resistentes, en vista de que los perfiles 
usados como columnas suelen ser mayores que las vigas y su alma 
es, en general, más gruesa. 
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Cuando la columna pasa a través de la 
ut:.:" ~ 
;t~Fl~fl, el diseño de 

,. 
li'JPiHifl' consiste en: 

1. Dimensionamiento de los ~edios de unión entre trabes y 

columna, necesarios para transmitir a ésta los elementos 

mecánicos de las secciones extremas de aquellas, utilizando 

soldadura, remaches~ o tornillos de alta resistencia. En 

juntas soldadas la unión puede ser directa o por medio de 

placas en los patines, ángulos o placas en el alma, o asien-

tos; en juntas atornilladas siempre se utilizan placas~ 

ángulos u otros elementos (tés, por ejemplo). 

2. Revisión de la columna para determinar si tiene resistencia y 

rigidez adecuadas para soportar las solicitaciones que recibe 

de las vigas, al mismo tiempo que actúa sobre ella. la compre-

sión que proviene de los niveles superiores. 

J. Diseño, en su caso, de los refuerzos necesarios: atiesadores 

entre los patines de la columna, placas adosadas o paralelas 

al alma. 

Uft~OI'\t$ 
Bajo carga vertical l3s jYntas más criticas suelen ser las late-

·, 1 

rales (Fig 5-ra-.-l-, 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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UI\~On~S 
~ caracteristicas de las eeF1eHis11~. . ' Ul\aOn 

Para que el comporta-

miento de una j~A~a sea satisfactorio, ~an de satisfacerse los 

requisitos siguientes: 

Resistencia. Las 
•Ut\:bt~t~ 
eeAeJt1eftes deben ser ea~aees de resistir las 

acciones que les transmiten los miembros de la estructura que 

llegan a ellas. En diseño · elAstico, el limite de utilidad 

estructural deberia ser la aparición del esfuerzo de fluencia en . 
F ~ ¡;~q·~~~ \q ~..tt. 

c~lumnas.li ~E·~·() la junta o en el extremo de alguna de las vigas o 

diseño plAstico, el estado limite lo constituye la formación de 

una articulación plAstica en la junta o en una.o varias de las 

vigas y columnas; 
unrét"' . ... d . . la eePtsu1e11•~ ebe res~st~r las solicitaciones 

de los miembros que la rodean hasta que se formen en éstos las 

articulaciones plAsticas necesarias para que la estructura se 

convierta en un mecanismo. 

Rigidez. La rigidez, en el intervalo elAstico, de las 

llflt~ 
=•n=-•tes viga-columna, debe ser suficiente para que las posi-

cienes relativas de todos los elementos estructurales se conser-

ven fijas bajo cargas de trabajo. 

-u.n~C>"'e' 
*El estado de esfuerzos en las eeRe¡¡,¡,oAQS es muy complejo, pues 
los esfuerzos producidos por los momentos flexionantes, fuerzas 
normales y fuerzas cortantes que les transmiten la·s 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 esfuer?o de fluencia 
en algún punto no constituye un estado Limite de resistencia, 
hacen que Si? , , fll'k-t-i • 89t.ta~ las ::\'Al3°JheRes se diseñen con 
métodos plAsticos simplificados,•aÚRq~ el diseño de la estruc­
tura en gene~al se efectüe utilizando esfuerzos permisibles. 
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un-:one, 
capacidad de rotación. Las •uuui:eaes deben admitir rotaciones 

inelásticas importantes conservando la resistencia a la fle~ión 

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• \)kse~~-.t" d .. ,...-~:._ 

de momentos que F~Qgeaeft la formación del mecanismo de colappo. 

Esta caracteristica es indispensable para que la estructura 

alcance la carga de colapso teórica, pues para ello tienen que 

formarse todas las articulaciones requeridas para el mecanismo 

sin que disminuya el momento .resistente de ninguna, lo que sólo 

sucede cuando su capacidad de rotación bajo momento Hp constante 

es suficiente. 

1.1'1\:ones 
Las jw.n~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 ~ona 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 compiejidad tienen poco que ver con los que real-

mente existen en ellas; su utilidad estriba en que permiten com-

par~r el comportamiento previsto de la estructura que ze está 

diseñando con el de otras ya construidas, diseñadas con los 
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mismos métodos, que se han comportado satisfactoriamente. Las 

incertidumbres en el cálculo de los esfuerzos provienen de difi-

cultades en la evaluación de las solicitaciones, sobre todo 

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 concen-

traciones de esfuerzos, as1 como de la interacción suelo-

estructura que puede ocasionar, entre otros fenómenos, hundi-

mientes diferenciales de los apoyos; por todo ésto, las 
unfe:tl\t.~ 
j\:iPtta3 

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 te6~ica. 
• •Un,Or'\t.~ 

Por las razones 

expuestas, las i~~-•• 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 
•\.\n:Ó"' 

una j 'u pueden incrementarse siempre aumentando la cantidad de 

material utilizada en ella; sin embargo, como una ~arte impor~ 

tante del costo de fabricación de los marcos r1gidos correspon­
U.'t\~ 0-'\!..S., 

de a las EISAEIIIief!Es, i•t:as han de diseñarse de manera que ten-

gan propiedades satisfactorias con el menor incremento posible 

de material y mano de obra. Además, han de proyectarse para que 

permitan un montaje sencillo y rápido. 

~--~~~r~.~'id 

·~~seiic~sm -e{)¡¡'=xiort~a~es-e&tát:~sameJJte ... -E-1 aiseño 

1067 



--

El comportamiento dúctil y la absorción inelástica de energía pueden presentarse en tres 
elementos de las= de los marcos rígidos: los extremos de las vigas y columnas,~ 
GeRBliFf8R el! la jliRta, 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. 

Aunque puede permitirse el flujo plástico en las columnas, la mayoría de los ingenieros 
considera que es el menos deseable; cuando se diseña para que se presente, se limita la 
fuerza axial en la columna y se toman medidas especiales para contraventearla. Cuando 
el comportamiento inelástico se inicia por flujo plástico por cortante en la "\!e~elf!ÜfHi 
vigas y celumnll&, 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¡i\aciones plásticas se /u. 

· /de formarán en los extremos rf 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~;;;f~Res tienen por objeto 
asegurar que las deformaciones plásticas que pueden presentarse ,e,n ellas durante la 

. d . 1 1 1 d <•""•••"• . 1 d respuesta a stsmos severos no ten ran ugar en os e ementos e llfi+G1I, smo en a guna e 
las dos zonas adyacentes, la viga o 81 taelers de ahl'IR dt! la junta. El diseño no se hace 
para las fuerzas obtenidas en el análisis, sino para las resistencias nominales_ de los 

. b 1 1 1 · d ' 1 ,.n,a.-.., mtem ros que se emp ean rea mente en a estructura, evttan o ast que as GQIUilliOI!es 

fallen antes de que se presenten las deformaciones inelásticas necesarias; ésto es cierto 
aún· cuando los miembros estén sobrediseñados por resistencia, por ejemplo cuando se 
aumentan sus dimensiones para reducir los desplazamientos de entrepiso. 



Conexiones Pág.2 2:46PM 6/23/94 

Una unión viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si 

satisface alguna de las condiciones siguientes: 
'k """'ot.\dt.\oo • 

a) Los patines de la viga estáR selea!les a tope, con aelaa!lt:ms:de penetración completa, a los 

¡¡atiflBB de la columna, y el alma de la viga ~ conectai/Í¡I a la columna, o a una placa vertical 

soldada a ella, con soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o sapaees 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 hayj!Í en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos 

de atta resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es mayor que el 70 por ciento del módulo de 
re. 

sección plástico de la viga completa (es decir, b,t,(d-t,)F ,;;,0.7M,). Los patines de la viga esláJ! 
Sve\da• 
seldades a tope, con sok:ladu¡a¡;:d; penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga 

~ conectasfíl' a fa ~olumna, 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. 
lo• .,.-t;'""• eh 14 v:fo. n sul4•.,. '"•P' j c.l 

e) b,t,(d-t,)F .,< 0.7M,."~alma se suelda a la columna directamente o por medio de una placa, con 

una soldadura que tenga una resistencia de diseño no menor que el 20 por ciento de la resistencia 

nominal a la flexión del alma. La fuerza cortante en la viga se transmite con soldadura adicional o 

con pernos de alta resistencia que trabajen por fricción. 

d) La conexión, hecha con soldadura o con tornillos de alta resistencia, tiene características 

diferentes de las indicadas en a, b o e, pero se ha demostrado, por ~edios analiticos o 

experimentales, que posee fa resistencia requerida. Cuando fa demostración se haga 

anaffticamente, la resistencia de diseño de la conexión será 25 por ciento mayor que la Fe&i&laRaia 

IO!a ai&SR9 del elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen 

a transmitir fa misma fuerza. 

Las condiciones señaladas en a, by e, que han de cumplirse para que una conexión entre viga y 

columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de laboratorio, 

obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia en flexión de los patines 

es un porcentaje elevado de la resistencia de 1? sección completa. los primeros pueden transmitir 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 enJas que el alma 

contribuye significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse para que se transm~a. a 

través de ella, la fuerza cortante completa y el porcentaje del momento plástico que le corresponde, 

con lo que se evita un endurecimiento por deformación excesivo de los patines. ·(Comentarios por 

el temblor de Northridge). ''" '·' "~ .. : •. -: \": •. L·' 1 .. 

En la Fig. 5.2 se muestran varios tipos de juntas rfgidas viga-columna que se han utilizado en la 

·práctica. 



Conexiones Pág.3 2:46PM 6/23194 

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 lo"s patines de la columna. deben 
llá.. "'"'-~ ... ,' . 

revisarse los estados Hm~e siguientes: 

a) Flexión local del patfn de la columna frente al patfn 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 patfn comprimido de la viga. 

d) Pandeo del alma de la columna por compresión-frente al patfn comprimido de la viga. 

e) Cortante en el alma de la columna. 

Comentario NTC, pág. 107 a 1078. \Jo. : • ...,&-:..}o ......X< <l>t~ .1ol> T:n.~o. "l:? ... t.~.;~ .O r.. ...,¡..__._.: · 

A ooAiiA~~aeiéA se iA9isa cóme se revisafHos..estaae!Hlmile-lREiieafles.arriba. 

a) Flexión local del patln.Si la resistencia requerida del patfn de la columna frente al patin en 

tensión de la viga excede de F, R,, donde 

F, = 0.90 

R, = 6.25 t,' F,. Ec f'>. \ 

se colocará un par de atiesadores transversales en el alma de la columna, frente al patin de la viga, 

que se prolongarán, cuando menos, hasta la mitad del reraHe del alma .. 

Las literales que aparecen en las expresiones anteriores tienen los significados siguientes: 

F,, = esfuerzo mlnimo espec~icado de fluencia del patfn de la viga 

t, = grueso del patfn de la viga 

No es necesario revisar la ec.5.1 cuando el ancho del patfn de la viga es menor que 0.15 veces el 

del patfn de la columna. 

Si el palfn en tensión de la viga está unido a la columna a una distancia del extremo de ésta menor 
t-\ ~ \1":-o ~··'o ~ lo..J 

que 10 t, (lo que puede suceder en IGs-lramos-su~s eelllAlAas..de edificios), R, se 

reduce en 50 por ciento. 

Cuando se coloquen atiesadores transversales, se soldarán al palfn y al alma de la columna con la 

soldadura necesaria para transmitir la tuerza que les corresponda. 

b) Flujo plástico local del alma. Se colocará un par de atiesadores transversales, o una placa de 

retuerzo adosada al alma de la columna que llegue, cuando menos, hasta la mitad de su peraHe, 

frente a cualquiera de los patines de la viga, siempre que la resistencia requerida del alma en el 

inicio de la curva de unión con los patines sea mayor que F,R,, donde F, = 1.0 y R, se determina 

como sigue: 

1) Cuando el patfn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor que d, 

R,= (Sk+ N)F,.·t, Ec. 5.2 

2) Cuando la distancia es menor o igual que d, 
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Conexiones Pág.4 

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 patrn de la viga 

2:46PM 6/23/9~ 

Ec. 5.3 

k = distancia de la cara exterior del patrn de la columna al punto donde se inicia la curva de unión 

de alma y patrn 

t, = grueso del alma de la columna 
tonut•wdte .. te~ · · 

Los atiesadores eeleeades lreRt& al patrn en tensión de la viga1se soldarán al patín de la columna 

para que transmttan la parte de la fuerza de tensión que les corresponda. Los que estén frente al 

patrn comprimido pueden soldarse al patrn 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 transmttirle 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 patin 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R,, donde F, = 0.75 y R, se determina como se indica 

más adelante, el alma de la columna se reforzará con un atiesador transversal, un par de 

atiesadores transversales, o una placa adosada a ella, de aHura igu!!l, cuando menos, a la mttad de 

su peraHe. 

1) Cuando el patrn está unido a la columna a una distancia de su extremo mayor o igual que d/2, 

Ec. 5.4 

2) Cuando el patrn 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, 

Ec. 5.6 

t,. es el grueso del patrn de la columna. 
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Cuando se necesiten atiesadores, se ajustarán o soldarán al patfn y al alma de la columna. para 

transmitir la fuerza que haya en ellos .. 

d. Pandeo del alma de la columna. Cuando la resistencia del alma de la columna frente al patfn 

comprimido de la viga deba ser mayor que F,R", donde F, = 0.90 y R" se 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~JF;; 
R =--.::....!.......::..:.:..._ 

n h .. Ec. 5.7 

Si la distancia del patfn 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 patín y al alma de la columna. para 

transmitir la fuerza que haya en ellos. 

e. Cortante en el alma de la columna. ((;;1 aiR'Iª dp la "iga es ~ela-a-le-de-la-columnar, 

1.Resistencia a cortante. La resistentia 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 

0.9I:F "M• de las vigas que llegan a la columna. La resistencia de diseño de la junta. F "V"' se 

determina con la expresión 

donde F" = 0.75 y 

t, = grueso total del alma de la junta, incluyendo placas adosadas a ella 

d, = peralte total de la columna · 

b,. = ancho del patfn de la columna 

t,. = grueso del patfn de la columna 

F, = esfuerzo de fluencia mlnimo especificado del acero de la junta 

Ec. 5.8 

2. Grueso de la junta. Para reducir a un mfni.mtila posibilidad de que se presente una falla por 

pandeo por cortante durante las defonmaciones inelásticas de la junta, el grueso del alma de la 

. columna debe satisfacer la condición 

t, ;, (d, + e,) 1 90 Ec. 5.9 

donde d, y e, son el peralte y el ancho de la junta medidos, respectivamente, entre los atiesadores 

horizontales y entre los patines de la columna. 

En t, no se incluye el grueso de placas adosadas al alma de la columna, a menos que se unan a 

ella por medio de soldaduras de tapón que eviten el pandeo local individual de cada placa. 
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Pla¡:as adosadas al alma. Cuando se empleen placas adosadas af141rnl para aumentar la 

resistencia de diseño de la junta, o para reducir su relación pera~e 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 especfficado, y se unirán a los patines con soldadura de filete o de penetración 

diseñada para desarrollar la resistencia al corte de la placa 

Relación entre los momentos en las vigas y en las columnas.Fcn las uniones viga-columna debe 

satisfacerse alguna de las relaciones siguientes: J l 

!v 

En las ecuacuines anteriores, 

A,= área total de la sección transversal de la columna. 

F.,.. = esfuerzo de fluencia mfnimo especfficado de la viga. 

F,. = esfuerzo de fluencia mfnimo especfficado de la columna. 

H = promedio de las a'nuras 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. 

l., 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 requisitos anteriores cuando: . 

a. la compresión en las columnas satisface la condición P"' < 0.3F,.A( 

Ec.5.10 

: 

Ec.5.11. 

b. las columnas forman parte de un entrepiso que tiene una relación resistencia al corte de diseño 

1 fuerza cortante de diséño 50 por ciento mayor que la del entrepiso que está encima de él. 

c. la columna no forma parte del sistema que =i:' las fuerzas cortantes producidas por sismo, 

pero sf está incluida entre las que resisten los:momentos de volteo. 

Al imponer las condiciones dadas por las ecs. 5.10 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 S. B .14; en la columna actCla 

una ~ compresión, aplicada en el extremo superior, c¡ue. 

reproduce los efectos de 'los niveles del edificio situados 

encima de ella. 

Uf'\~ t>f'\ e.~ 
El análisis y diseño de estas een&~1GRes es más dificil que ~ 
C:tto..,._ l.ts u~~~~ Se Cl~.!!'"" e" 
,~ Se la& qu& t*enert le:s vi<jas uaidas a los patines de la 

columna, por las razones sigu'ientes:~ , . 

. ' Ut'h o., 
1. La resistencia máxima de la eaRel!H~R corresponde, en teor1a, 

a la formación de articulaciones plásticas en la columna o en 

la viga. sin embargo, hay otros factores que limitan esa 

resistencia; por ejemplo, si los patines de la viga son mucho 

más angostos que el alma de la columna, puede formarse en 

ésta un mecanismo 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 so~ el pandeo local de los patines o 

el alma de la columna y la fractura de material del conjunto. 
c .. "' ... \ .... d<.t, ~'"'"""'" 

La posible formación de un mecanismo con· lineas ·'de f lujor'o el 

pandeo local pueden obligar a rigidizar la columna . 

2. El montaje en campo puede ser dificil, aunque la 
. / 

"\"'-\D-
e6JICXÍ6;i se 

haya diseñado y' detallado adecuadamen~e, a causa de las 
\ 

restricciones de espacio que crean los patines de la columna. 
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·Bl o)sj·et.ive de los estudios ~ eport:ados en 1 as refs S. 8. lB y 
St '-a"' ~,¡t~ lq~ u .... ~a""t.J 

¡; Q 19 ~ e"XamimnV'ias !;:GRsxümesvpor alma desde los puntos de 

vista de resistencia, rigidez y ductilidad, asi como eeReiae~~r 

los efectos que producen los atiesadores, cuando son necesarios 
c .... [Q 

para alcanzar la resistencia o rigidez deseadas¡, s= mira final 

es formular ·recomendaciones para diseño. 

~"':ol\t!S 
El comportamiento de las eeReuiene5 es adecuado, en general, 

: 

cuando se emplean atiesadores que evitan que el alma de la 
'S..~. 

columna se deforme (Fig s.a.1•, 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
.;, 1,cl 

dores (Fig §,B.l4d), ya que puede Lormarse un mecanismo de falla 

eeR 11Reas ae fl~je en el alma de la columna, antes de que 

aparezca ur.(articulación 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 ~~ porque la unión mencionada oca-

, siena elevadas concentraciones de esfuérzos y pérdida de ducti-
_-

lidad, que pueden producir la fractura del material . 

\a.W"''~o ... e~ ~ .... t Jt. "'Q.. ... ~"''~ 
La mayor parte de las GBPieleioneG s¡:¡s¡~yaaas falló por fractura 

cuando la carga alcanzó el valor predicho por la teoria 'plástica 

simple, o estaba cerca de él, sin que se prese.ntasen deforma-. 

cienes 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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el alma de la columna en las conexiones como la mostrada en la 

Fig 
'$:\el, 
5.8.14d, y en el punto en que se unen la placa de conexión 

'i.~ b¡ 
y el pat1n de la columna en las del tipo de la Fig SoBoHb; 

estas últimas grietas se debieron, probablemente, al estado 

·triaxial de esfuerzos que se crea en _el punto mencionado, ~-

. ~AoJi,).-._ 
CIJ.v<Y,V \1'1• 

Las 

[_ 
////////./ /// 

:: 

A 

1 1 

11 
1 1 
1 1 

J 
1 1 

--rA 1 1 
11 
1 1 
: L_ 
,o-
1 1 
1' 
1 1 

'~-· 
1 1 
1 1 V 
: 1 

: 
b) 

1 1 a) 1 1 
1 1 
1 1 
1 1 
1 1 -

P+V 

Cor1es A-A 

Fig 5. 8. 14 Viga conectada al alm·a de la columna 
-. :: 

que no tienen ~acidad de rotació~,ajo carga máxi~a 
. / ~ / / 

no son s isfactorias ,.--puesto que impiden ,J:á re 'istr ibuci6n' de 

momentos que es/·~~cesaria t~~r;·/'diseño pl?it·i._co. como en 
. / . " 

estructuras ~~struidas en zonas de alta sismicid~-

!>. ~.. .. " .. ~.;,k, 
¡;¡,¡ il:e: I!'Eif li 11 ~g se •ngierePJ medidas para mejorar el comporta-

.,...n~t>ne..t, . 
miento de las eoAeHieHes, sobre tod~ desde el punto de vista de 

'S' .4 
su capacidad de rotación (Fig 5-.8.1'5): 
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do 
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l 

.. 

1. Empleo de placas para transmitir el momento de grueso mayor 

"'· ~ ól que el del pat1n de la viga (F~g 5.8.1Sa), 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 
'),1\ h 

recibe la viga (Fig 5, 8 ..,..;¡,sb) . Algunos an~liSfS 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 S 8 15•). 

4. Uso de placas de ancho variable para reducir la concentración 
'r.4c:l 

de esfuerzos en la sección cr1tic·a (Fig ·s.B.l!icl). 

'llo:ce:o',. -:t"""'-Verr ... l--.k 1.... 
5. Reducción de lafPlaca de conexión entre su unión con los 

patines de la viga y los de la columna, a ciertá distancia de 
't.<\~ 

ambas uniones (Fig s,s.lSe). 
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le) ,, ::::[:~:+-:-------1 

ld) :B:;um4 
,_ 

lel 1 •••• 

_-::::::--f.~;::~---=---

' Plqcas dt conu.lón 
mds orunas 

Allnodor en el lodo 
apunto o lo viga 

Plqco dt conu\Ón 
mds largo 

Placo de eonuiÓn de 
ancho variable 

Placa de ~onu.iÓn m&s= largo 
y con .. ccldn tronsvenol 
reducido 

Fig 5.8.15 Medidas· para mejorar el comportamiento de juntas con 
vigas unidas al alma de la columna 

es. a·. J. 4 Conexiones viga-columna e a r g a"'d,_,a._,s.,_ _ _,e"-'s"-t-"-"'á-"t"'i"'c'-'a'-'-m"'e'"'n"'t..,.e , 

Resumen de resultados. Los result?1os que se resumen aqu1 

corresponden. a juntas en las que la columna recibe vigas en uno 

o en los dos patines y en una o en l~s dos caras del alma. 

Columnas no atiesadas. No se necesitan atiesadores frente a las 

patines comprimidos de las vigas si 

y, simultáneamente, 

C5 .1. S 
1510 

o la fuerza aplicada por el patin de la viga no excede de 
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1 
rotación tipo, más grande que 1~.~ecesaria en la mayoria de los 

•' 
casos; todas las juntas ensayadas admiten rotaciones mayores, 

bajo momento casi constant~ Además, como ya se ha mencionado, 

si se le dá a la junta l~esistencia adecuada, las rotaciones 
' . 

' / 
necesarias para que qe forme el mecanismo de colapso se presen-

/. 
tan en los extremo~de las vigas, y no en ella. 

1 
! 

--
En la Fig'i.'5 ....., 

·~B.S se muestran esquemáticamente las solicitaciones existentes 
•• ~"•O·" en una IUIL~XiÉMI 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. 

~ h, ~ 
\ 

A ¡r 
• 

11, 

M( )M• 
T 

i'" d, ~~ M(l 10M ·~ 
l 
·r 1, 

( b) 
(o ) A 

f ;:2v 

":),<; 

Fig ~8.5 Conexión viga-columna ~on carga vertical simétrica. 
Acciones sobre la columna 
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'r.'S b 
En la Fig li: 8, !Ho se ha dibujado el diagrama de cuerpo "libre de 

la columna, sustituyendo las vigas por sus .efectos; no se 

incluyen las fuerzas cortantes, que son de importancia secun-

daria, y los momentos se sustituyen por fuerzas aplicadas por 

los patines. 

'S.~ 
~- se muestran las deformaciones de una columna que TEn la.Fig 

no tiene atiesadores, exageradas para mayor claridad. 

1-~(I,J 

{ b) 

--1P-

~t 
r,_---1 

Zona de posible iniciaciÓn 
de lo f rocturo 

Fracturo 

Pandeo 

Fig 5.8.6 Deformaciones de una columna sin atiesadores 

Debe investigarse el comportamiento del alma dé. 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 ~n la zona comprimida, ·o por fractura 

1076 



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, s~guiendo el 

desplazamiento de la viga, pero la deformación de la zona cen­

tral está restringida por el alma de la columna, y es probable 

que ah1 se inicie una falla de la soldadura cuando se agote su 

capacidad de' deformación y no 

los . desplazamientos de 

pueda 

los 

seguir, sin f~acturarse, 

'l".(. b 
extremos { Fiq S. e. 6b·) . 

La zona del alma afectada por la fuerzas concentradas que recibe 

de los patines de las vigas se extiende al penetrar en la 

columna; ·si la ampliación de esa zona es insuficiente para redu-

cir a Fyc los esfuerzos en la base de la curva de unión de 

patines y alma (e sea a la distancia kc del paño exterior de la 
'S; "S. 'o 

columna, Fig Sa8iSb), 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 soljadura que une patines y alma; además, la 

distancia kc se reduce a la suma del grueso del pat1n y el 

tamaño de la soldadura. Por todo ésto, muchas veces es nece-

sario aumentar las dimensiones dE las soldaduras en la zona de . ' ""'"",o 1'11. la eenexiéP\. 
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Es dificil determinar analiticamente cómo se distribuyen las 

fuerzas que recibe la columna, por lo que se suele. 1'-Uponer una 

distribución lineal, basada en investigaciones experimentales; 

se obtienen buenos resultados con una pendiente de 2.5: 1 desde 
~.'5 b 

el punto de contacto hasta la distancia kc (Fig 5-8.9&),) En 
·----~ 

disefio elástico se utilizaba una·pendiJnte de 1:1, corres on-. . 
/ 

diente. a una distribución de esfuerzo's según rectas a 4 5° raza-

das a partir del punto de aplicación de la carga. L~s/dos supo­

siciones están basadas en resultados experimental~s{-- la discre­

pancia entre ellas se debe probablemente a ~ especimene~ 
se cargan hasta el colapso para obtener r~sultados aplicables a 

diseño plástico, mientras que en dise9~ástico los estudios se 

suspenden cuando las solicitac·~ 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 permis les (ref 5.8.3). 

lo~\ 

t.il euposiaif= anteria['.¡-implica que 1a fuerza de cada uno de los 

patines tiene que ser resistida, a la distancia kc de la cara 

exterior de la columna, por una porción de alma de longitud 

tv + 5kc, donde tv es el grueso del patin de la viga . 

------- / 

C5.8.3.1.1 Análisis de la zona co~primida de la conexión. La 
/ 

viga se sustituye por una plj!'é::a de dimensiones iguales a las de 
/ 

aplica una fuerza de compresión en la uno de sus patines, que 

columna (Fig 5.8.7). 

1078 



--

Pag l 

El temblor de Northridge tuvo lugar el17 de enero de 1994 a las 4.41 a.m .. hora local, en 

/ el valle de San Fernand~(SY el~raeiéA-fue.<le 1 ()a 1 S Se§. 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, ~ ~., óuu~..::...: .. ~\~"'v" <eo-t'"'"'·.:.:~ e ... iH \C" ~ 1h: r-1 

A pesar de su magn~ud relativamente pequeña, tuvo una intensidad elevada en zonas 

con aHa 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 rígidos de acero const~ulan 
Cot.\)ro'l:•..,íc 

el sistema estructural más a!JeeYaelo para resistir acciones slsmicas intensas, pues tomando las 

medidas adecuadas. para evitar fallas por inestabilidad, o de tipo frágil, se obte¡¡ian estructuras 

que respondlan dúctilmente hasta el colapso; éste se presentaba al formarse mecanismos, con 

articulaciones plásticas, principalmente en las vigas, precedidos por la absorción y disipación, 

por comportamiento inelástico, de grandes cantidades de energla. 

Las fallas de tipo frágil pueden presentarse, principalmente, en las conexiones viga­

columna. Desde fines de los años SO se cuenta con métodos, basados en resultados de 

laboratorio, para diseñar ese tipo de conexiones sometidas a cargas estáticas, y unos diez años 

después se empezaron a realizar estudios, también básicamente experimentales, para ampliar y 

completar esos métodos, de manera de obtener procedimientos seguros para el diseño de 

conexiones viga-columna bajo solicitaciones slsmicas intensas .. Aparentemente el.objetivo se 

habla logrado; en normas y especificaciones se proporcionaban métodos para diseñar 

conexiones cuyo comportamiento, en estructuras reales bajo temblores de tierra reales, habrá 

sido, al menos en apariencia, completamente satisfactorio. 

Sin embargo, el temblor de Northridge produjo fallas de tipo frágil en varios miles de 

conexiones.~n más de un centenar de edificios de alturas comprendidas entre uno y veintitantos 
Ji( " 

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 tenía en el marco rígido como 

sistema estructural preferente en zonas slsmicas. Una vez más se ha demostrado que en 

ingeniarla slsmica no se justifica la confianza ciega, sobre todo si se deposita en una conexión 

.llG>~Illi!ame 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 inano de obra. Además, el problema aumenta cuando 

esas conexiones, responsables de la integridad del edificio, se reducen a un mínimo, 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 Jos códigos y las prácticas que segura la profesión para diseñar marcos 

rígidos en zonas sísmicas. 

Los cinco problemas que se han mencionado con mayor frecuencia. entre las muchas 
~~1.\tl d.\ 

causas!~ pobre comportamiento de las conexiones, han sido: 

1. Ejecución incorrecta de las soldaduras. 

2. Grietas preexistentes en las soldaduras o en el metal base adyacente. 

3. Esfuerzos residual~~ en las juntas, generados durante la construcción de la 
t¡~c"'c..~ .. ~~~ 

estructura, incluyendo la cel:saciGil de las soldaduras. 

4. Falla del palfn de la columna. ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Problemas básicos de configuración de las juntas. 
) ¡(. ~ 

El gran número de conexiones falladas,en estructuras fabricadas por~ muchas empresas 

< ... diferentes. elimina al primer factor como la causa principal de las fallas. 

En el diseño de estructuras para edificios situados en las zonas sísmicas de .los Estados 

Unidos se ha tratado, siempre, de reducir a un mínimo el número de conexiones rígidas entre 

vigas y columnas, de las que depende la estabilidad de la construcción durante temblores 

intensos, buscando obtener soluciones económicas, ya que el costo de las juntas representa un 
co,...o !..:.~ 

porcentaje elevado del valor total de la estructura. Con esa idea, )f:teaiemliE!rrcuentaqaaJos 

marcos perimetrales son los más eficientes, y que en ellos se pueden emplear, con frecuencia, 

vigas de mayor peralte que en el resto del edificio, se ha vuelto muy común un sistema 

estructural en el que las acciones sísmicas son resistidas exclusivamente por Jos marcos de la 

periferia, que son los únicos que se diseñan y construyen como rígidos; todas las vigas 

restantes, incluyendo las normales a los marcos perimetrales,se conectan a las columnas con ,1, 
uniones flexibles. 

El número de conexiones rígidas se reduce, eleotiwtDanta, pero al concentrar en pocos 
t. t .. , 

marcos (muchas veces, en dos en cada dirección) la resistencia 'a fuerzas horizontales, 

aumenta~ significativamente las dimensiones de las vigas y columnas que Jos componen Jo 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 mencionados arriba se vuelvan más criticas. 

Las fallas se han debido, seguramente, a una combinación de Jos factores mencionados, 

más dos aspectos a Jos que hasta ahora, al menos en'apariencia, se ha prestado poca atención: 

la naturaleza casi instantánea de las fuerzas ocasionadas por Jos sismos, y Jos complejos 

estados de esfuerzos tridimensionales existentes en las conexiones desde la fabricación y 

montaje de la estructura. agravados por los efectos del temblor. 

Es bien sabido que las fallas dúctiles están asociadas con esfuerzos cortantes; una 

barra en tensión axial, cargada lentamente, a la temperatura ambiente, se rompe después de un 

alargamiento muy importante, producido por deslizamientos en planos inclinados cuarenta y . . . 
cinco grados respecto a la linea de acción de la fuerza, porque Jos esfuerzos cortantes en esos. 

planos. iguales al cincuenta por ciento de Jos 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 signHicativas, 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 
b~ ._:,:¡f, 

que disminuya la ductilidad del acero, y cualquiera de ellos, o la combinación de ambfis, 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 mayoría de las 

estructuras dañadas (la temperatura ambiente a la hora del temblor era de 4°C., y vanas de'las 

fracturas de columnas se presentaron en estructuras en construcción, en las que el acero no 

estaba todavla protegido por recubrimientos y acabados), pero si debe haber jugado un papel 

importante la velocidad de aplicación de la carga. 

Puesto que para las fallas dúctiles se requieren, necesariamente, esfuerzos cortantes, 

en una región de una estructura que estuviese sometida a un estado triaxial de esfuerzos con los 

tres esfuerzos principales de tensión y de magnitudes iguales, no podrla presentarse nunca una 

falla de tipo dúctil, pues los esfuerzos cortantes son nulos en todas las direcciones, como se 

comprueba trazando el circulo de Mohr correspondiente. Es cierto que en una estructura real los 

esfuerzo~ principales no son nunca de magnitudes iguales; sin embargo:la contracción irregular 
~l ' 

y restringida de la soldadura depositada entre los patines de viga y columna, y del material base 

adyacente, durante el enfriamiento desde el estado liquido hasta la temperatura ambiente, 

produce esfuerzos residuales de tensión que, a lo largo del eje de la soldadura, pueden ser 

mayores que el límite de fluencia del material, y que son también elevados en las dos 
O(~~,_,..g.j,.:,~ 

direcciones ortogonales; su superposición con los esfuerzos ¡md!!eidos por las acciones 

slsmicas origina estados triaxiales para los que disminuye drásticamente la relación esfuerzo 

cortante/esfuerzo axial, que tienden a promover fallas de tipo frágil. Lo anterior se agrava por las 

concentraciones de esfuerzos producidas por discontinuidades en el material (debidas, por 

ejemplo, a defectos de las soldaduras, o provenientes del proceso de laminado) y por cambios 

en la dirección en que se transmiten las fuerzas interiores . 
...,r..,...._~"CW1....J,.~ 

La combinación de los efectos aatmiores puede hacer que sea imposible construir 
' 

conexiones con los patines ?e las vigas soldados a tope cotra los de las columnas que no fallen 
\Q' U('c .. o"'l"'l . 2 · ·-

de manera frágil bajo lcs;electes casi instantáneps de un temblor; desde luego, quedan 

invalidadas suposiciones como aquella que permitla, en muchos casos, diseñar la conexión por 

alma sin tener en cuenta la parte del momento de flexión que le corresponde, bajo la suposición 

de que el endurecimiento por deformación permitirla a los patines transmitir, por si solos, el 

momento plástico completo de la viga; es indudable que ésta se fracturará mucho antes dElque 
)< 

se presenten las deformaciones correspondientes al endurecimiento. 

La afirmación anterior parece verse confirmada por los resultados de una serie de 
nq\: ~J.c.\ . 

ensayes de laboratorio queos.frtellli2ar.oA 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 anemos: todos los especlmenes ,radicipnales". construidos. 

con soldaduras y detalles mejorados (depósnos de soldadura de alta calidad, remoción de las 

placas de respaldo y de extensión, colocación de una soldadura de filete para reforzar la de 

penetración completa y reducir concentraciones de esfuerzos) fallaron prematuramente, bajo 

niveles de carga considerablemente menores que los requeridos para que se formasen 

/s articulacionej plásticas. 

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 m<ig1r deformaciones 

significativas en las conexiones; ésto se ha visto confirmado, al menos parcialmente, por el 

comportamiento, muy superior, de especlme~es de laboratqr'rio en los que, por fuera de los 

. patines de las vigas soldados a tope (es decir, encima del superior y debajo del_jnferior), se 

colocaron placas de refuerzo horizontales, soldadas a tope al patín de la columna y con filetes al 

de la viga, o verticales, en forma de cartabones soldados a los dos patines. 

Debe buscarse, además, reducir los esfuerzos residuales;'~ puede lograrse haciendo 
1 

la conexión sin soldar los patines de las vigas con los de las columnas, sino transmitiendo las 

fuerzas de unos a otros por medio de placas unidas a las vigas con soldaduras de filete, y a las 

columnas con penetración completa; haciendo primero esta soldadura los esfuerzos residuales 

longitudinales disminuyen, pues la placa no está, todavla, restringida en esa dirección; además, 

las placas pueden sobrediseñarse para alejar la articulación plástica de la conexión. La placa 

inferior se soldará en el taller, con lo que se·evi~rá la dificil spldaélura en la zona central del 

patln. 

Conviene promover también el uso de técnicas que reduzcan los esfuerzos residuales, 
1 

como pueden ser secuencias adecuadas de colocación de los cordones y m~tilleo ("peening") de 

éstos. 

Por último, parece que convendrá aumentar el número de marcos rigidos 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 mayorla de ellos, para resistir las acciones sismicas. 
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Fuerzas.· La resistencia de diseño de las conexiones de los miembros de 

contraventeo (incluyendo uniones viga-columna, si forman parte del sistema) no 

será menor que la más pequeña de las siguientes: 

1. La resistencia de diseño en tensión axial del miembro. 

2. La fuerza en el miembro obtenida de un análisis con las· combinaciones de 

carga especificadas en el reglamento. 

3. La fuerza máxima, indicada por un análisis, que puede trq~smitir la estruc­

tura al contraventeo. 

Con las condiciones anteriores·se busca evitar que sean críticas las fallas 

de la placa de conexión. El tercer por pandeo fuera del plano o por fractura 

criterio pretende cubrir la posibilidad de que la fuerza cortante esté limitada 
... 

por el momento de volteo que puede ~ desarrollaés ~el sistema estructural. 

Area neta. En juntas atornilladas se cumplirá la relación 

donde: 

= área neta efectiva de la sección transversal del elemento de contraventeo. 

área.total de la sección transversal. 
1"':~\,WI·~·Q, 

P~ = resistenciai"del contraventen. ".BEjC!eFiEls. 

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 el plano crítico de pandeo del contraventeo sea el del marco, la pla­

ca y las demás partes de la conexión tendrán una resistencia de diseño 

igual o mayor que la resistencia nominal a la flexión, en ese plano, del 

contraventeo. 



2. Cuando el pandeo se presenta fuera del plano indicado arriba, debe prooo~ · 

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 línea teórica en la que la flexión está restringida por la 

unión con la viga o la columa. La placa tendrá la resistencia en compresión 

necesaria para resistir, sin ~andearse, la .fuerza que le transmi.te el 

contraventeo. (Fig. 5.7). 

'' '· 
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DISEÑO SÍSMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO. 

1. FILOSOFÍA DEL DISEÑO S!SMICO. El objetivo principal de todos los reglamentos 

modernos para diseño sfsmico es proteger la seguridad del ptiblico durante los temblores de 

intensidad máxima que es probable que se presenten en el sitio durante la vida útil de la 

construcción; se pretende obtener una seguridad adecuada contra 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 es probable que se presenten dos o tres 

veces durante fa vida útil de la edificación, sin daños 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 sitio, sin colapso, pero con posibles daí1os no estructurales y 

estructurales. 

El nivel de daños depende de múltiples factores, corno son la configuración de la 

construcción, las caracterlsticas del sistema estructural, los materiales empleados y el cuidado con 

f¡l que se haya hecho la construcción. 

Es razonable esperar que una estructura bien planeada y construida no sufrirá un colapso 

durante un temblor de gran intensidad, aunque los daños del sistema estructural primario pueden ser 

insignificantes o de gran Importancia, reparables o no. Las vidas de los ocupantes están 

razonablemente protegidas, pero no con una seguridad ·absoluta 

Las consideraciones anteriores deben l1acerse del conocimiento de las autorid:-.des que 

adopten el reglamento y de los propietarios de los edificios; unas u otros pueden optar por una 

seguridad mayor, con ol aumento consiguicnto do costos, y sabiendo quo nlln :1sl no podrá 

garantizarse la seguridad de manera absoluta. 

La filosofla aceptada hace dificil especificar las fuerzas de dtseí1o, ya que no sólo dependen 

de las caracterfsticas dinámicas del edtficio, COfl)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 ha demostrado que no es económicamente 

factible, .en general, diseflor los edificios para que respondan elásticamente durante temblores de 

. gran intensidad. 

Los objetivos mencionados se alcanzan especificilndo fuerzns 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 tendrian si la respuesta 

fuese elástica hasta el colapso se justifica por la supos1ción de que durante un temblor 1ntenso la 

estructura experimentará varios ciclos dé 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 ba¡o 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 reduc1do en los frágiles, se ha fijado, hasta 
1 

/ ahora, por consenso entre ingenieros e investigadores destacados en el campo de -~a ingenierfa • 

1 

slsmica. quienes se apoyan en estudios anallticos y experimentales y, sobre todo, en el 

comportamiento, satisfactorio o no, que !1an tenido las estructuras de diversos tipos ante temblores 

1 de tierra reales. El factor de comportamiento sfsmico se designa con la letra O en el Reglamento de 

Construcciones para el Distrito Federal (ref.t). 

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 haya sido optimizado, la falla de un sistema eslructural dúctil bien diseñado 

se presenta después de la formación y rotación de un buen número de articulaciones plásticas, 

acompañadas por la disipación de grandes canlidades de encrgfá. Influye también en este 

comportamiento la sobrerresistencia del sistema 

El acero es un material dúctil por naturaleza que tiene. además, un comportamiento muy 

estable bajo inversiones de carga, trabaja igual en tensión que en compresión y tiene una relación 

resistencia/peso muy favorable; es, por todo ello, muy adecuado para construcciones 

sismorresistentes. Sin embargo, la ductilidad del material no garanliza la de la estructura, que puede 

perderse por prácticas. inadecuadas de diseilo o construcción; las recomendaciones para diseño de 

estructuras de acero en zonas sismicas 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 tr_abajan 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 c¡ue puede haber 

plastificación completa de miembros y conexiones. tienen una gran capacidad de disipación de 

energfa, y. son muy apropiados para construcciones en zonas sfsmicas; sin embargo, son sistemas 

flexibles, antieconómicos en edificaciones de cierta altura. La rigidez de los miembros en tensión o 

compresión es mucho rn~yor. por lo que se emplean en marcos contraventeados. pero su uso 

implica reducciones importantes de ductilidad En el diser10 en zonns sismicas se busca. enlre otras 
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cosas, encontrar sistemas estructurales de rigidez lateral adecuada que tengan, al· mismo tiempo, 

ductilidad suficiente. 

"La pérdida de ductilidad de las estructuras de acero suele estar asociada con algún tipo de 
r,...,tal,~\:~, 
¡;¡aRd""· local, de miembro o de conjunto, o con alguna forma de fractura frágil. casi siempre en las 

conexiones; deben evitarse fallas prematuras de estos tipos. que harfan que la estructura no 

pudiese desarrollar la ductilidad asociada' con el valor escogido de las fuerzas slsmicas de diseño. 

Las estructuras no fallan aunque los esfuerzos producidos por las solicitaciones slsmicas 

alcancen el limite de fluencia; son seguras mientras las deformaciones plásticas y, _por ende, las 

demandas de ductilidad. permanecen dentro de limites aceptables. 

En los posibles fenómenos de inestabilidad deben incluirse el pandeo local de los elementos .. -
planos que forman los pertiles estructurales, el pandeo por flexión de columnas largas y 

lq :',..ed .... :\:J..I cW 
contravientos, el pandeo lateral por flexotorsión de vigas

1
;<felementos 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, desgarramiento laminar en placas que no adrmten las 

deformaciones a través del grueso ocasionadas por contracciones del metal de soldadura. fractura 

de placas debida a deformaciones grandes, producidas por pandeo local o por flexión, y fatiga con 

pocos ciclos de carga y deformaciones inelásticas importantes. Si el diseñador controla todos estos 

problemas, la estructura resultante tendrá ductilidad y capacidad de disipación de energfa 

suficientes. 

Estructuras dúctiles. Las acciones internas que generan los sismos en las estructuras son, 

en la mayorfa de los casos, mucho menores que las que corresponderfan a una respuesta elástica 

hasta el colapso; en cambio, los desplazamientos laterales de entrepiso si son del orden de los 

predichos por la teorfa elástica. Este comportamiento se debe, en parte. a la plastificación, en 

regiones localizadas, que precede al colapso. 

Otro factor que contribuye, de manera muy importante, a que la resistencia real sea mayor 

que la evaluada con la teorfa elástica, es la so brerresistencia 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 reduct1vos en el cálculo de las resistencias de 

diseño, de que tas resistencias reales de los materiales son. en promedio, mayores que las 

nominales. las fórmulas de disef10 son conscientemente conservadoras, los pertiles comerciales 

tienen resistencias mayores, sistemáticamente, que las necesarias teóricamente, y, además, al 

modelar las estructuras no se consideran elementos y efectos que contribuyen a su resistencia, 

como losas, firmes. canceles y muros divisorios. escaleras y efectos tridimensionales. 

La sobrerresistencia ha sido, probablemente, uno de los factores que más 11<~ conlr~buldo a 

la supervivencia de edific1os ante sismos de gran intensidad. 
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Las normas de diseño slsmico la Iienen en cuenla de manera impllcita, pero no S&f"df>=<ltoe 
cuo ... t:C:c.a. 

se &W!tfflifu¡m;t su importancia. lo que lleva a diseños con niveles de seguridad contr.a el colapso que 

no son uniformes, y que pueden ser peligrosamente bajos, e incluso inaceptables. en estrucluras de 

hiperestaticidad.muy pequeiia o que l1ayan sido dimensionadas con métodos de disei1o óptimo. 

La respuesla global de una estructura· se muestra esquemálicamenle 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 horizonlales !olaJes del nive[ superior o desplazamienlos relativos de los 

niveles que limitan el entrepiso considerado. 

Comó se ve en la figura, el factor de reducción· Q' es igual al producto de Jos factores de 

ductilidad, ¡t, y de sobrerresislencia, n. 
: 

Uno de Jos problemas asociados con el diseño "eláslico" es que, como no se conoce la 

resistencia real de las estruéturas, ·no puede calcularse su sobrerresistencia; si es mucho menor que 

la implfcita en Jos códigos, es probable que el comportamiento, bajo sismos intensos, no sea 

satisfactorio. La definición precisa de ductilidad eslruclural, y su evaluación. en edificios de varios 

pisos, constituye otro obsláculo que no se ha salvado todavla. 

Tampoco se sabe mucho respeclo a Jos daños que se acumulan en las estrucluras durante 

temblores de tierra sucesivos. o duranle un solo terremoto de larga duración. Si el sislema 

estructural es dúctil, puede experimenlar deformaciones importanles. 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 élástica, haciéndola muy dúctil, o 

combinando de manera económica las dos propiedades: éste es el cam1no que se sigue en Jos 

reglamentos modernos de diseño slsmico. 

Como las vigas pueden, en general, desarrollar ductilidades locales mayores que las 

columnas, la mayorla de las estructuras de edificios construidos en zonas de s1smicidad elevada se 

diseña con el criterio de columnas resistentes · vigas débiles; para ello se adoptan factores de 

eaF~a y resistencia diferentes para las distintas formas de falla. para propiciar que la mayorfa de las 

articulaciones plásticas se forme en los extremos de las vigas . 

Para obtener un comportamiento dúctil se identifican los modos de falla posibles, se 

determinan los que se caracterizan por una respuesta dúctil, y se escoje un conjunto de factores de 

seguridad que reduzca a un valor suficientemente bajo la probabilidad de que se alcance primero 

algún estado limite asociado con una forma de falla frágil. 

Las pequeñas regiones de las que depende la ductilidad global de la estructura se disei1an y 

detallan de manera muy cuidadosa. p~r~ obtener las ductilidades locales necesarias. 

Las recomendaciones del Capítulo 11 de la ref.1 están encaminadas a obtener estructuras 

cuya respuesta ante sismos sea dúctil. y que no sufran deterioro significativo aunque el temblor sea 
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de larga duración, de manera que los daños localizados que experimenten puedan repararse 

después del evento; al mismo tiempo, se procura que tengan una sobrerresistencia del orden de la 

supuesta implfcitamente ·al escoger las solicitaciones de diseño. Se buscan márgenes de seguridad 

más elevados contra las fallas frágiles que contra las dúctiles, y el diseño se hace de manera que las 

articulaciones plásticas asociadas con el mecanismo eventual de colapso se formen, 

predominantemente, en las vigas. Se reconocen aqullas bases del diseño por capacidad. 

Las consideraciones anteriores llevaron al desarrollo. en Nueva Zelanda, de un enfoque 

determinfstico sencillo para el diseño sfsmico, ·el diseño por capacidad. En él, los resultados de. un. 

análisis elástico tradicional, efectuado con cargas estáticas laterales especificadas, se utilizan para 

establecer una jerarqula aceptable en la formación de mecanismos disipadores de energfa. La 

jerarqufa debe ser formulada por el diseñador en un esfuerzo para "decirle" a la estructura "qué 

hacet" en el caso de un evénto slsrnico extremo. Una vez hecha la elección, a cada m1embro 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 hacet'', en vez de preguntarle, por medio de un análisis, "qué puede hacet". El objetivo que 

se busca es.,~ asegurar un comportamiento elastoplástico deseable y predecible durante 

temblores de tierra extremos, de caracterfsticas 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 energfa durante deformaciones inelásticas severas. A los elementos estructurales restantes 

se les proporciona la resistencia suficiente para que se conserven los medios de disipación de 

energfa elegidos. 

Para asegurar una respuesta inelástica satisfactoria durante un evento sfsrnico extremo. el 

diseñador debe depender de mecanismos disipadores de energfa confiables. que formen parte de fa 

estructura, que proporcionarán el amortiguamiento híslerético necesario. Por consiguiente, una parte 

ímportant.e del esfuerzo de diseño debe destinarse a detallar adecuadamente las regiones de las 

articulaciones plásticas potenciales, en las.que la dern-anda· de ductilidnd será rnáxirnn. 

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 á.proxímaciones 

inevitables en las reglas contenidas en los códigos pata análisis estático y de las incertidumbres 

asociadas con la respuesta dinámica ínelástica de estructuras sometidas a temblores cuyas 

caracterfstícás son, todavia, imposibles de predew. Las cargas laterales estáticas especificadas, y 

las técnicas de análisis elástico modal, deben considerarse, principalmente. como medíos para 

obtener· una distribución razonable de las resistencias potenciales dé la estructura. Como las que se 

obtienen al aplicar los requisitos de los cód1gos son considerablemente menores que las qúe se 

requerirfan si los edificios respondiesen elásticamente ante el temblor de d1seño, cualquier técnica 

razonable de análisis elástico es adecuada. 



Comportamiento de estructuras de acero. Buena parte· de los estudios sobre el· 

comportamiento de estructuras de acero bajo solicitaciones slsmicas se ha encaminado a 

comprobar si las reglas para diseño por carga estática siguen siendo aplicables cuando la carga es 

dinámica y, de no serlo, a determinar las 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 colaps'o potencial. 

La ductilidad final de una estructura de acero depende de múltiples factores, que pueden 

·agruparse en aspectos relativos al material y a la geometrla de las secciones de los elementos 

estructurales, propiedades de los miembros (vigas, columnas, contraventeos) y de las conexiones, y 

caracterlsticas de los sistemas estructurales. Todos estos factores se estudian en los apartados 

siguientes. 

2. Material. 

Composición qufmica. El acero es una aleación de hierro con cantidades muy pequeñas 

de carbono; los aceros estructurales contienen, además, otros elementos en cantidades variables, 

principalmente manganeso, fósforo, azulre y silicio que son impurezas que no pueden eliminarse, o 

cuya supresión seria demasiado costosa, o que se af1aden intencionalmente, en dtferentes 

combinaciones y cantidades, para obtener caracterfslicas 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 

soldabilidad, por lo que en los aceros estructurales se limita ese contenido; en general. el máximo 

permitido es 0.30% o menos. dependiendo de los otros elementos de aleación y de la soldabilidad y 

tenacidad deseadas. Cada aumento de 0.01% de carbono eleva el eslperzo de lluencia 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 azulre. !armando sullatos de manganeso, con lo que se 

minimizan los electos desfavorables del azul re. 

Este es casi siempre perjudicial; hace que disminuyan ductilidad, tenacidad y soldabiltdad. 

El silicio y el aluminio se emplean en la manulactur.a del acero para eliminar los gases, 

principalmente oxigeno. que se disuelven en el metal en estado liquido. El aluminio se utiliza también 

para controlar eltamaiio del grano. 
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Para obtener propiedades deseables en ciertas aplicaciones se alean elementos adicionales; 

por ejemplo, el cobre aumenta la resistencia a la corrosión atmosférica. 

Cambios de temperatura. Sr durante el proceso de fabricación el metal fundido se enfrla 

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 91 O y los 720'C. 

en aceros con no más del 0.80% de carbono, disminuye la solubilidad del carbono en el hierro, y se 

forman cristales de hierro casi puro. conocidos como ferrita; la transformación termina por debajo de 

los 720'C; el acero, a temperatura ambiente. está formado por granos de lerrita en una matriz de 

perlita, que es un compuesto de ferrita y cementita (carburo de hierro, Fe3C). 

La ferrita es muy dúctil y de baja resistencia a la tensión; las altas resistencias de los aceros 

al carbón provienen de la perlita o, más especlficament.e, 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 enfriamiento, mayor es la dureza 

y la resistencia del acero a la temperatura ambiente, pero menor es su ductilidad. Los tratamientos 

térmicos aprovechan esos efectos de las temperaturas para obtener propiedades deseables. 

Las velocidades de enfriamiento muy altas prod'ucen aceros que, a la temperatura ambiente, 

están compuesto por cristales de martensita, duros yJelativamente frágiles . 
• 

Las piezas de acero experimentan cambios de temperatura· durante ciertas etapas del 

proceso de fabricación de las estructuras; por ejemplo, cuando se utiliza calor para enderezar o para 

dar forma a elementos estructurales; si el proceso no se controla adecuadamente, pueden formarse 

estructuras cristalinas frágiles en zonas localizadas. Cuando se enlrla una soldadura. el metal pasa, 

en muy poco tiempo, del estado liquido al sólido a la temperatura ambiente, por lo que para evitar la 

formación de estructuras martensiticas, demasiado frágiles, en el metal de soldadura y en el material 

· base afectado por el ciclo térmico, he~ de controlarse con mucho cuidado todo el proceso. sobre todo 

la velocidad de enfriamiento. 

Segregación. En una de los etapas de h ·producción de perfiles estructurales con los 

métodos tradicionales, el acero lundrdo se vacla en moldes en los que se enlrla y solidifica, 

formando li~gotes de sección transversal rectangular, con esquinas ~redondeadas; en una etapa 

posterior se recortan los extremos de los lingotes. para remover material indeseable, se vuelven a 

calentar, y se laminan para obtener los productos terminados. 

El proceso de enfriamiento y solidilicación es causa de que la composición química de los 

lingotes no sea uniforme; el acero liquido en éontacto con las paredes y el fondo del molde, que 

están relativamente lrlos. se solidilica muy' rápidamente. si~ que cambie su composición qulmica, 

pero cuando disminuye la velocidad de solidilicación, al crecer la distancia a las pnredes, se forman 

cristales de hierro casi puro, que contienen menos embono. manganeso, fósforo, azufre y otros 

elementos que el liquido del que provrenen, de manera que el materinl que se solidilicn al final, 
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situado alrededor del eje del lingote en su mitad superior, contiene cantidades más altas de esos 

elementos. La parte d('llingote en la que la segregación es más pronunciada se corta antes de iniciar 

la Jaminación. 

Los productos de acero hechos con el proceso de colada continua suelen tener una 

composición más uniforme, pues se elimina el paso intermedio que requiere la formación de Jos 

lingotes. 

Además de la segregación en Jos lingotes, la porosidad y las cavidades por contracción son 

caracterfsticas inherentes del enfriamiento y solidificación. La importancia de esas 1mpertecciones : 

depende de la composición y tempera\ura del melalllquido, la práctica de desoxidación, el tamaño 

del lingote y la cantidad de metal descartado de sus extremos. Cuando hay segregació~. aparece el'\' 

el plano medio de Jos productos planos, y en forma de hueso en los pertiles H (Fig.2). La 

redistribución de la segregación, l?t porosidad y las cavidades por contracción, originada al alargar y 

dar forma al material durante el proceso de laminación, puede ocasionar variaciones en las 

propiedades de los productos terminados. 

Efectos de la laminación. La laminación es el proceso que se utiliza para dar fonna f1nal a 

los productos de acero. Consiste en hacer pasar el material entre dos rodillos que. giran en 

direcciones opuestas y que están separados una distancia menor que el grueso inicial de la pieza, de 

manera que la sección transversal se reduce y la longitud y el ancho aumentan. Las inclusiones de 

escoria y otros materiales deformables se alargan en la dirección dellamínado. 

Los diferentes efectos del proceso en la dirección de la laminación y en la normal a ella, 

combinados con cambios qulmicos y microestructurales en la dirección perpendicular a las 

superficies del producto terminado (a través del grueso), ocasionan una anisotropla que se 

manifiesta especialmente en variaciones de la ductilidad y resistencia a la fractura. 

La mayor parte de los perfiles laminados H pesados (con patines de grueso igual o mayor 

que 2" (Scm), aproxifT1adamente), tiene una región de material de baja tenacidad, en la intersección 

del alma y los patines, producida por la menor velocidad de enfriamiento de esa zona y porque, por 

restricciones geométricas, se aplican en ella. durante el proceso de laminación, presiones menores 

que en el resto del perfil. Es también común que el material.situado a lo largo del eje de patines y 

alma esté segregado y compuesto por granos gruesos. Al hacer ~orles con soplete, o juntas 

soldadas, han de tomarse precauciones espec1ales para reducir a un mlnimo la posibilidad de que 

aparezcan grietas, sobre todo en zonas de concentración de esfuerzos. Se presentan problemas 

análogos en secciones hechas con placas soldadas. cuando el grueso de alguna de ellas es de 5 cm 

o más. 

Si los perfiles pesados trabajan en tensión (como sucede en cuerdas de armaduras y, en 

ocasiones, en columnas de edificios bajo solicitaciones slsmicas intensas). deben revisarse con 

cuidado las especificaciones del mal erial y los procedimientos de fabricación, antes de hacer ·cortes 

o uniones soldadas. Pueden ser preferibles las junlas atornilladas. 
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Desgarramiento laminar. La ducliltdad del acero a través del grueso de las pl;¡c;¡s suele ser 

mucho menor que en las direcciones paralelas a su super1icie. Esle fenómeno influye poco en la 

mayorfa de las aplicaciones. pero se vuelve importanle en el diseño y conslrucción de eslrucluras 

con juntas muy restringidas. en las que puede ocasionar grietas por dosgarrnmlento laminar, que 

se inician debajo de la super1icie 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 super1icie del metal. pueden 

permanecer dentro de él, o emerger en los bordes de placas. per1iles o soldaduras. 

El fenómeno se manifiesta con mayor frecuencia en construcción sold~da pesada, 

particularmente en juntas entre placas gruesas y per1iles estructurales de grandes dimensiones. Para 

controlarlo han de escogerse con especial cuidado los detalles de las juntas soldadas, el metal de 

aportación y los procedimientos para depositarlo. Además; pueden utilizarse aceros producidos por 

procesos especiales, en los que se controlan el contenido de azufre y las in"clusiones, para mejorar la 

ductilidad· a través del grueso. 

En la Fig.2.2 aparece. en forma esquemática. una fractura por desgarramiento laminar, y en 

la Fig.2.3 se muestran varias juntas inadecuadas desde este punto de visla. y se dan sugerencias 

para mejorarlas. 

Esfuerzos residuales. Los esfuerzos residuales están presentes en los elementos 

/., estructurales antes de que se les apliquen fuerzas exteriores.Son ocasionad,is por delonnaciones 

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 perttles por el enfrinmiento no 
'·' . 

-• uniforme que experimentan al pasaide la temperatura de laminación a la ambiente (Fig.2.4). 
~ .. 

Las deformaciones permanentes no uniformes asociadas con el alargamiento o acortamiento 

del metal, producido por medios mecánicos en condiciones restringid;¡s, originan esfuerzos 

residuales del segundo tipo (por ejemplo, cuando se enderezan o curvan elementos de· acero 

durante la fabricación de una estructura). 

Los esfuerzos de origen metalúrgico se generan cuando la microestructura del acero cambia 

de ferrita-perlita a martensita, transformación que ocasiona un aumento del 3 al 4% en el volumen 

del material. 

La soldadura suele ocasionar esfuerzos residuales tridtmensionales muy comple1os, debidos 

al calentamienlo y enfriamiento trregulares (es decir. a procesos térmicos o metalúrgicos) y a 
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restricciones' (efectos mecánicos). Los cortes con soplete oxiacetilénico producen esfuerzos 

residuales semejantes, aunque, en general, en zonas mas reducidas. Los esfuerzos residuales 

producidos por la soldadura suelen ser más elevados que los de laminación (Fig.2.4). 

La combinación de varias operaciones de fabricación ocasiona esfuerzos residuales muy 

complejos, como se ve también en la Fig.2,4, 

·La importancia de estos esfuerzos en el comportamiento de los elementos estructurales que 

los contienen depende de cómo se combinan con los producidos por las acciones exteriores y del 

tipo de solicitación a que esté sometido el elemento. 

Soldabilidad. La soldabilidad es la capacidad de un material para ser unido por medio de 

soldadura, en condiciones de fabricación adecuadas, para formar una estructura di~ef1ada para 

·desempeñar un servicio determinado, y para tener un comportamiento satisfactorio bajo esas 

condiciones. 

El factor que más afecta la soldabilidad de un metal es su composición qufmica. 

Los aceros al carbono están compuestos. por hierro, carbono en una cantidad que no excede 

generalmente del 1.0 por ciento, y cantidades menores de manganeso, fósforo, azufre y silicio. Su 

soldabilidad depende, principalmente, del contenido de carbono, aunque los otros elementos, 

tesiduales 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 limite 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 soldabil1dad 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 para hacer las soldaduras: 

Se han hecho intentos para relac1onar la composición qulmic,a con la soldabilidad de los 

aceros, expresando la influencia relativa de los diversos componentes en términos d~ lo que se ha 

llamado carbono equivalente; una de las fórmulas para calcularlo es 

CE= %C + %Mnl4 + %NV20 + % Cr/1 O+ %Cu/40- %MolSO- %V/1 O 

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, excecj_e_d_e0'40 "}~s 

probable que se formen grietas inmedialamente debajo de la soldadura, aunque debe recordarse que 

también influyen otros factores, entre los q"ue está el precalentaniiento. 

\ .Q. \" ~ ~ 

'·\ \' ',_ ...,\ -, 

"'\' 
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Todos los aceros estnicturales son soldables. pero en algunos se requieren electrodos y 

métodos especiales, que deben emplearse con un control riguroso, con una inspección y un criterio 

de aceptación muy estrictos. 

Clasificación de los aceros. Los .aceros estructurales se clasifican en cuatro grupos: al 

carbono, de alta resistencia y baja aleación. al carbono o de alta resistencia y baja aleación tratados 

térmicamente, y aleados tratados térmicamente. Los limites de fluencia especificados están entre 

2100 y 2800 kg/cm2 en el primer grupo, entre 2950 y 5600 kg/cm2 en el segundo, y entre 3250 y 

7050 y 6350 y 7050 kg/cm2 en el tercero y cuarto.· 

Propiedades mecánicas. Las propiedades mecánicas más 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 ti picas de diversos aceros estructurales, y en 

la Fig.2.6 se representan, agrandadas, las porciones iniciales. Las gráficas de probetas ensayadas 

en compresión son similares, pero después de que se inicia el endurecimiento por deformación la 

probeta se sigue aplastando, sin romperse. Los 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 siempre, las que se 

obtienen con probetas orientadas a lo largo de la placa o del pertil .. 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 trmite de proporcionalidad; en los aceros 

estructurales este punto se confunde, prácticamente, con el esfuerzo de fluencia. 

Sigue después, en muchos aceros, un tramo horizontal,. de deformaciqn creciente bajo 

esfuerzo constante, en el que el acero trabaja como un material plástico; el esfuerzo de fluencia 

constituye una de las propiedades más 1mportantes 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 maxima del espécimen; después se reducen las dimens1ones de la 

sección transversal critica. aumentan las deformaciones longitudinales, con carga decreciente, y la 

probeta se rompe. 

La ductilidad es un lndice de la capacidad del material para admitir deformaciones 

inelásticns importantes, stn romperse. Debe tener un mvel adecuado pnrn permitir redistribuciones 

locales de esfuerzos, corno las asociadas con caltlbios bruscos de geometrla. y es una de las 
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propiedades básicas en estructuras que se construir:in en zonas slsmicas, cuyo disei10 suele estar 

basado en su capacidad para disipar energla por medio de deformaciones inelásticas. 

Se expresa en términos de .la elongación total o de la reducción de área del espécimen; la 

primera se calcula dividiendo el alargamiento total de la probeta. después de la fractura. entre la 

longitud inicial, y la segunda de manera análoga, pero en términos de las áreas de la sección 

transversal; en ambos casos la ductilidad se indica como un porcentaje de la longitud o del área 

inicial. Su valor depende de la geometrla del espécime,n; así. el porciento de elongac1ón d1sminuye 

cuando aumenta la longitud de medición. 

El cociente, en valor absoluto, de las deformaciones unitarias transversal y longitudinal 

recibe el nombre de coeficiente de Poisson; vale 0.30 en el intervalo elástico y crec,e cuando las 

deformaciones aumentan, hasta 0.50 cuando el material está plastificado por completo. 

La tenacidad refleja la capacidad de absorc1on de energla de un espéc1men liso; es 1gual al 

área bajo la curva esfuerzo-deformación unitaria. 

La ductilidad de los aceros que se utilizan en zonas slsmicas debe ser elevada; en pruebas 

de tensión deben exhibir una 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 formarlan en tramos de longitud muy pequeña. lo que ocasionarla 

demandas de ductilidad excesivas durante su formación y rotación. La soldabilidad ha de ser buena. 

Deben evitarse la fractura frágil y la fatiga de bajo ciclo. Como la falla se presenta. con frecuencia, 

por agrietamiento en zonas pandeadas localmente, sometidas a s·everas deformaciones inelásticas 

producidas por tensiones y compresiones alternadas. deben establecerse relaciones. que no se 

conocen todavía, entre la composición química y las caracterlsticas metalúrgicas de Jos aceros, por 

un lado, y su resistencia al agrietamiento en las condiciones mencionadas. por el airo. 

Los aceros estructurales que no satisfacen las condiciones anteriores no deben ulilizarse en 

construcciones en zonas sfsmicas. En sus recomendaciones para diseño slsmico de estructuras 

para edificios, el Instituto Americano de la Construcción en Acero (AISC) indica los materiales que 

pueden utilizarse y prohibe el uso de otros. incluyendo los que tengan un esfuerzo de fluencia 

especificado mayor de 3515 kg/cm2. a menos ·que se demuestre que su compor1amiento inelástico 

es equivalente al de los aceros permitidos 
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3. GEDMEfRIA DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES. 

En los perfiles de acero de sección I rr ~ flexionados alrededor del eje 

de mayor momento de inercia pueden presentarse dos Fenómenos de inestabilidad, 

pandeo lateral y pandeo local, que aparecen siempre, eventualmente, solos o 

combinados, con inde~endencia de las precaucio~es que se tomen para evitarlos. 

~l pandeo lateral puede evitarse ·proporcionando soporte lateral, continuo a los 

patines comprimidos de las vigas). Sin embargo, si se conservan las relaciones 

ancho/grueso de patines y almas por debajo de· ciertos límites y se coloca un 

contraventeo lnterol r:Jdecuodo, S P. 1 oora que l<1s dos formns dr. pr.mdeo se retrasen --------···-· -· ...... - ~ 

lo suficiente para obtener un comportamiento satisfactorio. ' Las relaciones 

ancho/grueso y las distFJncias f?ntre puntos soportados laterl'llmente que pueden 
-

aceptarse en un problema dado dependen del comportamiento que se . espera que 

tenga la estructura; las restricciones serán máximas en zonas de formación de 

articulaciones plásticas en construcciones en áreas sísmicas, pues deben ser 

capaces de admitir rotaciones inelásticas importantes 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, como lo 

muestra el primer tramo, recto, de las curvas. Si las relaciones ancho/grueso 

de los elementos planos que componen la viga, y el contraventeo lateral de que 

está provista, ·son adecuados para posponer la falla por pandeo local y lateral 

hasta que se presenten deformacionesc plást leas importantes, el comportamiento 

elástico lineal termina cuando la suma de lo~ esfuerzos normales producidos por 

las cargas y los residuales existentes en la viga llega, en algún punto, al 

esfuerzo de fluencia ~ . 
V 

(Punto A de la cufrva con línea continua de la fig. 

3. 1) • 

Cuando crece la cRrgn fluye plásticamente una porción codo vez mayor del 

material, la capacidad de la viga para soportar incrementos adicionales de carga 

disminuye, y des,,parece cuAndo el momento flexionante iguala al plástico resis­

tente, M , en la sección crítico. (Esto sucede cuondo la vig8 es isostática; de 
p 



no serlo, su resistencia m§xima no se alcanza cuando se forma la primera articu-

lación pl§stica, sino cuando se convierte en un mecanismo). A partir de ese 
" instante (punto D) la curva .es aproximadamente horizontal; la deformación cree 

sin cambio apreciabl" en la carga, h3sta ser varias veces mayor que la que 

corresponde a la iniciación del flujo pl§stico. Por último, después de una 

deformación considerable, el acero entra en el intervalo de endurecimiento por 

deformación, y el momento resistente sobrepasa a M • 
p 

El comportamiento que se acaba de describir (curva llena OADB) es el más 

deseable desde los puntos .de vista de resistencia y capacidrld 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 suficiente es la representada por la curva OADNC; el momen­

to resistente no se incrementa por endurecimiento por deformación, pero se 

alcanza el momento plástico del perfil, que se conserva durante deformaciones 

importantes. 

OADE corresponde a una variación rápida del momento flexionante a J ~ 

largo del eje (en la vecindad de una carga concentrada o en los extremos 

vigas de marcos rígidos, por ejemplo). El endurecimiento por cJC?formación 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 OJK describen comportamientos que terminan con 

fallas por .pandeo lateral o local, o por una combinación de ambos, las dos 

primeras en el intervalo inelástico y la tercera en el elástico. 

La curva OADB representa el mejor comportamiento posible; la OADC es 

también satisfactoria si el tramo DN, de deformación creciente bajo momento M 
p 

constante,· tif'ne ampl i t.ud suficiente para que la ductilidad de la barra sea 

adecuada para el trabajo correcto de la estructura. Estas curvas carga-deflexión 

suelen representarse, de manera idealizada, por dos líneas rectas, una inclinada, 

OL., correspondir.,rte al intervalo elflstico, y otra horizontnl, LM, de amplitud 

indeterminada, q•re describe el comportamiento plástico, caracterizado por defor­

maciones crecientes biljD rnornento constonte. 
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Clasificación de las secciones y relaciones ancho/grueso máximas. 

Si el pand"o lateral no es cl'Í tico, la resistencia de las barras en 

flexión se agota cuando se pandea ~ocalmente alguno de sus elementos planos. El 

pandeo local del pntín comprimido es de pri.merfl importñncic-t er1 vigas, pero 

también puede pandearse el alma (o las almas, en secciones en cajón), sobre todo 

en tra~es armadas esbeltas, o los patines y almas de columnas comprimidas axial­

mente o flexocomprimidas. 

La resistencia a ls flexión de vigas con soporte later8l suficiente para 

que el pandeo lateral no sea critico depende de las relaciones ancho/grueso de 

las placas que las forman; si son demasiado esbeltas, el pandeo local puede 

impedir que se alcance~ los momentos M o M . 
p y 

(M es· el momento plástico resis­
p 

ten te nominal de un miembro en flexión, con la sección transversal· completa-

mente plastificada, 

tico, en los puntos 

y M es el que corresponde a la iniciación. del flujo plás­
y 

de la sección más alejados del eje de flexión). 

En la Fig. 3. 2 se han trazado las curvas momento-de flexión de vigas 

compuestas por placas de diferentes relaciones ancho/grueso. 

La curva caracteristica de las secciones tipo 1 representa el comporta-

miento más Favorable; el momento 

mientras crecen las deflexiones. 

resistente llega a M y lo supera ligeramente, 
p 

Eventualmente, después de deflexiones inelásti-

cas importantes, la resistencia empieza a disminuir cuando se inicia el pandeo 

local del patin comprimido o del alma. 

También las secciones tipo 2 pueden desarrollar el momento plástico M , 
: . p 

pero su capé1cidad dE? deformAción i.nelástica boja '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 d"formaciones inelásticas menores. 

Las placas que cDmponen las secciones tipo 3, más esbeltas, se pandean 

loculmente cuando el momento es menor que M · p' sin embargo, permiten que se 



alcance el momento M . 
y 

las secciones tipo 3 no tienen capacidad de deforma-

ción. 

Por Último, son secciones tipo 4 

se pandean localmente antes de que el 

flexión se expresa en función de las 

planos. 

las formadas por placas 

rnomento llegue a M 
y' su 

relaciones ancho/grueso 

tan esbeltas que 

resistencia a la 

de sus elementos 

En las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 

Estructuras Metálicas del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal 

(Ref. 1) se indican los estados. límite de resistencia correspondientes a los 

cuatro tipos de secciones: 

Secciones tipo 1. Desarrollo del momento plástico en vigas y del momento 

plástico reducido por compresión en barrAs flexocomprimidas, con capacidad de 

rotación suficiente para poder ser utilizadas en estructuras diseñadas plástica-

lf mente. Reciben el· nombre de "secciones para diseño plástico".*/ 

Secciones tipo 2. El estado límite de resistencia es el mismo que el de 

las tipo 1, pero sin requisitos de capacidad de rotación. Se conocen .también 

como ''secciones compactas 1
'.• 

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 pl rmos qtJP. lns componP.n. 

Pandeo 1 o cal de alguno de los 

En miembros en compresión axial no existe la distinción basada en capaci­

dad de rotAción, pues dAdA su forrna de trñbajo 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 las secciones tipo 2 tienen capacidad de rotación 
suficiente para ser utilizadas en estructuras diseñadas plásticamente que se -­
construirán en zonas no sísmicas, y que la· capacidad de rotación de las seccio­
nes tipo 1 las hace adecuadas parA vigas de estructuras en las que se re~uiere 
un elevado facl~r de ductilidad, como son los edificios de varios pisaR en zo-­
nas de alta si"rnicidad. 



Pandeo local de lns patines •. 
( 

El patín comprimido de una viga está en condiciones parecidas a las de 

una columna en compresión axial. Si se evita su desplazBrniento lateral por 

medio de un contraventeo adecuAdo, y el alma es suficientemente robusta para 

impedir el pandeo en.el plano vertical (esta condición se cumple casi siempre; 

son excepciones las trabes armadas de almn muy esbelta), la única forma de 

pandeo posible es por torsión, acompa"ada por una ~~tación del alma. 

En la fig. 3.3 se muestran esquemáticamente el pFJtÍn comprimido, la 

sección transversal original de la viga, y la configuración deformada que adopta 

al pandearse. 

Cuando el momento alcanza el valor crítico el patín gira alrededor de su 

unión con el alma, la sección.transversBl deja de ser sim§trica y las deformacio-· 

nes adicionales ocasionan una ráplda reducción de la resistencia a la flexión. 

En la fig. 3.4 se ha tr<'lzado la curva momento-rotación de una viga de 

sección I, libremente apoyada, flexionada ·alrededor de su eje de mayor momento 

de inercia por una carga aplicada en el centro del élaro. El cambio de pendiente 

en cada apoyo es 9/Z, y g = 
p 

extremos que correspondería al 

M L/EI es la suma de las rotaciones en los dos 
p 

instante en que se forma una articulación plásti-

ca en la sección media de la 

hasta ese instante (punto A 

viga (Mrt = Mp) si su comp.ortamiento fuese elástico 

de la curva y fig. 3. S a). Las dos rectas trazadas 

con líne~ interrumpid~, DA y AS, representan el comportamiento supuesto en la 

teoría plástica simple. 

_-

La línei?l continun, que muestra el comportamiento reíll, se separa del 

idealizado cuando comienza el flujo plástico; sin embargo, el momento resistente 

sigue creciendo, y eventualmente sobrepasa a M , a causa del endurecimiento por 
p 

deformación de las fibras exteriores. 

El pandeo local, que se inicia en la. porción plastificada del patín 

comprimido, ocasiona un~ c~Ída en lu resistencia a la flexión. 

El comportamiento que se acab~ de desctibir es tipico d~ vigas con momen­

tos flexionantes que varían con cierta rapidez· en la vecindull de lA sección 

crítica. 



La ''capacidad de rot~ción'' de la viga se define como 

R = 
g 

u g- 1 
p 

(3. 

g es la rotación correspondiente al punto ·en que la rama descendente de 
u 

la curva de la fig. 3.~ cruza la recta horizontal M = Mp' y gp' que ya se ha 

definido, es la rotación elástica ficticia ·representada por la abscisa del punto 

A. 

R vale cero cuando el miembro resiste el momento M pero no puede conser-p 
varlo si las rotaciones crecen por encima de g 

p' pues en ese caso g = g . Es u p 
' lo que sucede, teóricamente, .en las secciones tipo 2, aunque las vigas reales de 

este tipo tienen una ~equeña capacidad de rotación. 

El ángulo que gira la articulación plástica entre los puntos A y 8 de la 

= g - g igual a la suma de rotaciones 
u p' en los extremos de la fig. 3.4 es gH 

viga desde que el momento en el centro.del claro alcanza el valor M (suponiendo 
p . 

comportamiento elástico hasta entonces) hasta que 

en la rama descendente de la curva (figs. 3.4 y 

vuelve a adquirir ese· valor, 

3. 5); los desplazamientos del. 

eje de la viga, en· ese intervalo, se deben excl>Jsivamente a las rotaciones 

los apoyos y en lA articulación pl§stica. 

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, d'ebe ser igual o mayor que la requerida 

para la formaci6n de ese mecanismo. 

Se tiene abuncJnnte información experimental sobre las relaciones, en el 

intervalo plástico, entre las longitudes no soportadas lateralmente, los cocien­

tes ancho/gruP.so dP. patines y alma, y ln capAcidad de rotAción de las vigas, 

pero no existe ningún método de análisis que incluya esa inforonación de manera 

satisfactoriá. Además, aunque se contase con ese método,. su utilidad en proble­

mas rutinarios de diseño sería cUestionabl~, pues no es práctico det~rminar en 

cada caso la capacidad de rotación requerida en cada articulación plástica para 

alcanzar el niv»l deseado de redistribución de momentos. El proceso es difícil, 

largo y poco cn;1fiable; además, a causa del endurecimiento por deformación, 



rotaciones plásticas necesarias son significativamente menores que las calcula-
1 ¡, das suponiend~ un comportamiento elastopl§tico ideal. 

En n·armas 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 desarrollenvrotaciones plásticas suficien-

tes en la mayoría de las estructuras ordinarias. 

Se han hecho estudios que demuestran . que las ·capacidAdes de rotación 

requeridas en estructuras típicas diseñadAs pl§sticamente son pequeñas, menores 

de dos, y aún cuando las demandas teóricas sean grAndes, 'di~minuyen drásticamen-

te para cargas muy poco menor.es que la máxima. 

Las reglas para controlar la inestabilidad local de miembros en flexión 

incluidas en las especificaciones del AISC (refs. 2 y 3) estón b8sadas en que en 

la mayoría de las estructuras propias de la ingeniería civil es suficiente 

contar con c~apacidades de rotación no menores de tres (lo que equivale a admitir 

deformaciones unitnrias cuatro veces m~yores que la~ cor·r~spondientes a la 

terminación del comportamiento elástico), para que puedan tener lugar las redis­

tribuciones de momentos necesarias para la formación del mecanismo de colapso. 

Se ha obtenido una relación experimental entre el cociente b/2t, donde b 

es el ancho y t el grueso del patín, y la capacidad de rotación R, regida por el 

pandeo local del patín comprimido, de vigas bajo momentos que disminuyen con 

rapidez a los lados de la sección crítica. cjas condiciones son muy parecidas 

cuando el momento flexionante es aproximadamente constante en la zona en que se 

forma la articulación plástica)~ ParaR = ·3, se tiene 

E 
L. 8. o 

Eed 

El valor medio del módulo de E'ndurecimiento por deformación E d es 42 
? 2 e 

2~0 kg/cm·, cbn una desviación est~ndar de 10 550 Kg/cm ; tomando E d = 31650 
2 . . r 

Kg/cm-, es dP.cir, uno dPsvinr.ión P.:itiÍndnr debnjo del vnlor rnedio, dr.bido a la 
2 . 

poca confiabilidad de estas cifras, y haciendo E = 203900n Kg/cm·, se llega a 

b 555 _, ~ 
n-v'v 



que es cas~ ig11al a la relación indicada en las especificaciones AISC de 1939 

(ref. 2) para que una sección I en flexion sea considerada compacta, desde el 

', punto de vista del coc\entj'e ancho/grueso de sus patines, y en AISC/LRFD 1r 

(ref. 3) para que el perfil pueda utilizarse en estructuras diseñadas plástica­

mente. 

En las regiones en las que se formarán, eventualmente, las articulaciones 

plásticas asociadas con el mec·anismo de colapso de. muchas estructuras construi­

das en zonas de alta sismicidad, se, requieren capacidades de· rotación muy supe-

riores a las mencionadas arriba. Se ha sugerido que para que una estructura 

desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 5 los factores de duc~ilidad de 

entrepiso puedgn estar comprendidos entre 3 y 8 ó 10, y los de los miembros 

individuales estarán, _probablemente, en el intervAlo de 5 a 15, o aún más. En 

estos casos es prudente dimensionar los miembros estructurales de manera que, al 

menos en ·las zonas de formación· de articulaciones plásticas, tengan capacidades 

de rotación de 9 ó 10. 

Utilizando los resultados experimentales mencionados arriba, se encuentra 

que para que R sea igual a 10 se requiere que el patín comprimido de las seccio­

nes 1 y H satisfaga la condición 

b ¿ 437 
2t- !fY 

Este es el valor especificado en las recomendaciones del AISC para 

diseño sísmico de edificios con estructura de acero (ref. 4). 

Los dos límites que se acªban de determinar coinciden, muy aceptable­

mente, con los espec\Ficndos en lA 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 límites superiores de las secciones tipo 3.se obtienen utilizando la 

teoria riel pondrn elAsti~o de pl~cns, y ~jLJStRndo ins rclncin11~n Rncho/grueso 

(1 



-· 

los patines para que no se pandeen ·localmente antes" de alcanzar el esfuerzo de 

fluencia F • 
y 

•• Estas secciones no pueden utilizarse en zonas en las que deban · 

formarse articulaciones plásticas, pero sí se emplean en regiones de la estruc-

tura que se mantienen en el intervnlo elástico durante todo el proceso de carga. 

Los lími t~s de las relaciones a-ncho/grueso de los patines de secciones 

I, H o T, y de canales, en compresión pura, son los mismos para las secci.anes 

tipo 1 a 3; ésto se debe a que en elem_entos comprimidos axialmente no se requiere 

capacidad de rotación, por lo que basta dimensionarlos para que se alcance el 

esfuerzo de fluencia, F , sin 
V 

pandeo local prematúro. En columnas esbeltas, que 

. fallan por pandeo de conjunto bajo esfuerzos menores que F , puede incrementarse 
V . 

la relación ancho/grueso de los elementos planos, pues no tiene objeto posponer 

el pandeo local hasta que el esfuerzo de compresión llegue al limite de fl~encia 

si el miembro completo falla bajo /esfuerzos menores. 

Otros elementos comprimidos. 

Las relaciones ancho/grueso que aparecen en la Tabla 2. 3:1 de la ref. 1 

para elementos planos comprimidos de otros tipos, se han obtenido siguiendo 

caminos semejantes a los descritos ~ara patines d~_secciones H e I, teniendo en 

cuenta sus condiciones de apoyo en los bordes longitudinales. Como los patines 

de las secciones· en cajón están apoyados en los dos bordes longitudinales, su 

resistencia al pandeo local es mayor que la· de los patines de vigas, y las 

relaciones ancho/grueso que separan los diversos tipos de sección son considera­

blemente más grandes. 

Las almas de columnas de secciones I o H del tipo 3, comprimidas axial-
: 

mente, se enctJentran en condiciones semejantes a las de los potines en compresi6n 

de vigas de sección transversal rectangular hueca del mismó tipo, por lo que se 

especifica la misma relación ancho/grueso: la que corresponde a la aparición 

del esfuerzo F , sin pandeo premnturo. En las columnas en compresión pura ,;e 
V 

conserva el mismo límite para los otros dos tipos de sección, dado que no requie-

ren capacidad de rotación. 

Pandeo local de almas en flexión. 

Los límites impuestos a ls relación peral te/grueso de léls almas tienen· 

el mismo objeto que los prescritos para los patines: lograr que el comporta-



miento de los elementos planos· individuales sea el que corresponde al tipo de 

sección transversal considerado. ,, 

En vig·1s de proporciones normales el pandeo local del alma no suele ser 

crítico, pues Pl estado de esfuerzos al que está sometida es mucho menos severo 

que el del patín comprimido, y sus condiciones de apoyo son más favorables. 
1 

El limite de la relación ancho/grueso del alma de barras en flexión. del 

tipo 1 proviene de estudios teóricos y experimentales, .v el de las secciones 

tipo 2 es principalmente 'de caráct~r experimént~l. 

: 

Pandeo local de patines y almas de barras flexocomprimidas. 

Los elementos planos que componen las columnas flexocomprimidas de 

sección tipo 1 ó 2 tienen robustez suficiente para que la columna resista .el 

momento plstico reducido por fuerza axial, Mpc· 

Los requisitos que han de cumplir los patines comprimidos son los mismos 

que en las vigas, por lo que se utilizan limites iguales de las relacior-., 

ancho/grueso. 

El comportamiento de las placas de alma, sometidas a .flexocompresión, es 

más complicado; depende, en buena medida, de los valores relativos de la fuerza 

axial y del momento fl~xionante. Los límites de las relaciones ancho/grueso de 

almas· flexocomprimidas de secciones I o H que formarán parte de estructuras 

construidas en zonas sísmicas se han determinado por medio de estudios de carác­

ter principalmente experimental. 
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4. ELEMENTOS ESTRUCTURALES. 

Las estructuras reticulares est8n formadas, en todos los casos, por vigas, 

columnas y uniones; puede traber, ademÉls, contraventeos ver.ticales o muros ·de 

rigidez, pero éstos,· aunque convenientes en ocasiones, no son indispensables 

(Fig. 4.1). 

Las vigas sopor.tan el sistema de piso; reciben, a través de él, 'las cargas 

verticales, y las transmiten a las columnas; ademi.~, hacen que las columnas de 

marcos sin contraventeo puedan adoptar la configuración nec~aria para resistir 

fuerzas horizontales, y contribuyen·a la rigidez lateral del conjunto; en marcos 

contraventeados Forman parte del si~tema que resiste las Fuerz~s horizontales. 

Como la operación de los edificios exige que los pisos sean horizontales, 
po1 •S6 "'-t U~,lll\ 

las vigas de las construcciones urbanas tienen siempre esa posición; ~sta es 1~ 
lo~ u.f\o d, t. • t\t....,.,~t-.1 rlt'r~o~c.t ..... rq lt5 ~\ ~-t••ta .. tu 1 t"•' -""·~tu· ...... so ... po~oo 
¡:.azÓ; 1 eJe 3EP 9o , as 11 i ga .... 1 E¡ u e ssr I3BDB eficientes estructuralmente, ~ permi-

ten crear los espacios necesarios para el desarrollo de las actividades de los 

ocupantes de las edificaciones. 

Obran sobre ellas Fuerzas transversales y momentos aplicados en los extremos, 

que aparecen por la continuidad con el resto de la estructura; deben disenarse 

pñra que resistan momentos Flexionantes y Fuerzas cortantes; las fuerzas normales ~P 
'i\3": ~jc.Q.t:~ '1 

suelen ser 9es~Pssia9le~, excepto·en crujías contraventeadas. 

Las columnas, de eje casi siempre vertical, soportan las curgas que reciben 

de los tramos superiores y de· las _vigas que se apoyan directamente en ellas, 

llevándolas eventua lrnente a la e irnentsci ñn, así como los mamen to5 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 cantraventeos ni muros de rigidez; también contribuy~n a darle a la· 

estructura la rigidez loteral necesaria para evitar problemas de inestabilidad 

de conjunto y para mantener los desplazamientos,. en condiciones de servicio, 

dentro de límites admisible·s. T-rLJbujun en flexocompresión (la compresión axial 

es una condición poco frecuente), y los efectos de las fuerzas cortantes suelen 

ser insignificantes. LCJ flexocnrnnresi'ón es cusi siempre Lli~xial, pues cadu 



columna suele formar parte de dos marcos, frecuentemente ortoqonales, que se 

cruzan en ella. 

Las uniones transmiten los elementos mec~nicos, mom~ntos flexionantes, 

fuerzas cortantes y normales, de las vigas a las columnas y viceversa, así como 

las fuerzas de las diagonales de contraventeo al marco., pr?fJiaFEFli;c E!icP1e·,- para 

que todos los elementos de la estructura. trabajen en conjunto. 

Hasta hace poco tiempo las uniones se trataban como simples puntos de 

intersecciÓn de varias barras; en la actualidad SE' reconOCE' SU: importante papel 

en el trabajo de conjunto de las estructuras, por lo que el diseño no se limita, 

como antes, al de los áogulos,· placas, y sujetadores que unen a las vigas con 

las columnas, sino abarca también la revisión de la junta propiomente dicha, es 

decir,·de la zona común a todas las barras. 

La importancia ·de las conex~nes en la respu ta de estructuras sometidas a 

sismos intensos, y el gran número de fe~~enos speciales que deben considerarse 

en su diseño, hacen aconsej<lble trat./rlas 3 r separado, después de estudiar el 

comportamiento de vigas, ~lumnas ~ontra0ientos. 

Los contraventeos y los muros. de rigidez son elementos situados en planos 

verticales que contribuyen a resistir las fuerzas horizontales, a evitRr fenóme-

nos de inestabilidad de conjunto y a mejorar la rigidez lateral. En marcos de 

varios pisos se emplean muros de rigidez de tabique o de concreto reforzado, o 

contraventeos compuestos por elementos de acero estructural colocados en diagonal, 

en V,. o con sl~~RB otra configuración adecuada. 

Las fuerzas horizontales pueden ser resistidas en su tota~idad por muros de 

rigidez de concreto o por armaduras verticales formadas por vigas, columnas V 

diagonales, unidñs entre si por· mrdio· de conexiones flexibl,s; sin embargo, 

estos sistemas son poco dúctiles por lo que, aunque se emplean·· con frecuencia en 

estructuras que sólo deben resistir fuerzas de viento, en zonas sismicas suelen 

usarse combinados con marcos rígidos. 

En las últimas décadas se han efectuado numerosos estudios, teóricos V 

experimentales, para determinar si las normas que se utilizan en el diseño dE' 
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estructuras con carga estática son aplicables a las construidas en áreas sísmicas 

y, de no serlo, de qué manera deben modificarse. Se ha encontrado que las 

normas mencionadas son válidas en sus aspectos principales; en lo que sigue se 

discuten ~ modificacionés y adiciones necesarias para obtener estructuras que 

trabajen adecuadamente. bajo solicitaciones sísmicas severas. No se mencionan 

los aspectos relativos a las relaciones ancho/grueso de los elementos planos de 

las secciones transversales porque se tratan en otro apartado. 

'S~lu~t"'ttJ 
Los r equis i tos liflif"I:I'Ee'-Esf<r¡._ji.Loud:Wi'-'s"""'n'H"''>-"see.,n-tt.;.; ->'n..,utfBif'Brii,;ó,.," deben ser satisfechos para que 

' 
un marco rígido sea considerado marco dúctil; se aplican, de acuerdo -con el 

Reglamento del D. F., a marcos rígidos diseñados con factores Q de comportamiento 

sísmico iguales a 3 ó 4 .. 

VIGAS. Para que un elemento estructural sea considerado una viga debe 

trabajar predominan temen te en flexión; pueden actuar en ella Fuerzas axiales de 

diseño· nulas o pequeñas, que no excedan de Py/10, donde Py = A Fy. 

Conviene asegurarse ~e que las vigas tienen características para las que se 

ha demo~rado, experimentalmente y por su comportamiento durante temblores 

reales, que cumplen las condiciones necesarias para Formar. parte de estructuras 

dúctiles; entre las más importantes están las siguientes: 

El claro libre no debe ser menor que cinco veces el peralte de la sección 

transversal, ni el ancho de los patines mayor que el ancho del patín o el peralte 

del alma de la columna en la que se apoya la viga. 

El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del de las -columnas 

más de un décimo de la dimensión transversal de la columna normal a la viga; 
.S:~ cv\t .... ,n( 
este Feqblisite tigng ¡;gr ohjSi'trJ QHite~r momentos en las columnas que no suelen 

$( t:~ull"' 
considerarse ni en el Cln{llisis ni en el diseño, y~n:Bunf;J'a a un mínimo las tor-

siones y otros efectos que es difícil incluir en el diseño de las juntas. 

\..a"" c::k 
Las secciones transversales ~ tener dos ejes de simetríu, uno vertical, 

en el plano en que actúan las cargas gravitacionales, y otro horizontal; los dos 

ejes deben conservarse cuando se utilicen cubreplacas para aumentar la resisten­

cia de la sección. 
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La soldadura entrE' el alma y los patines de vigas formadas oor placas 

'"oldose¡~ debe ser continua, para evitar problemas de pandeo locul en el patír 

comprimido ent,e segmentos de soldaduras y eliminar las concentraciones de 

esfuerzos en los extremos de los cordones interrumpidos, pero puede, en general, 

diseñarse para transmitir los esfuerzos cortantes horizontales que le correspon­

den, lo que suele llevar a cordones de tamaño mínimo. Sin embargo, en las zonas 

de formación de. articulaciones plásticas las soldaduras han de desarrollar la 

resistencia total, en cortante, del alma o almas, para que cuando se formen y 

giren las articulaciones no haya fallas prematuras Por cortante en los planos de 

unión de las placas que constituyen el perfil. 

Siempre que sea pos~ble deben evitarse los agujeros en las zonas de forma­

ción de articulaciones plásticas, pues las concentraciones de esfuerzos que se 

presentan en el material cercano pueden ocasionar, bajo carga cíclica, la apari­

ción de grietas, que producirían disminuciones importantes en la capacidad de 

rotación del miembro. Cuando los agujeros sean inevi table's, se harán con ·un 

proceso que elimine el material al tflmentro deformado, y en ocasiones agrietado, 

que rodea a los agujeros punzonédos. 

En aceros que tengan un esfuerzo mínimo especificado de· ruptura menor que 

1.5 veces el esfuerzo de fluencia mínimo.no se pe~mite que se formen articulacio­

nes plásticas en zonas en que se hAya reducido el área de los p3tines, ya sea 

por agujeros para tornillos o por otra causa cualquiera; ésto se debe a que en 

aceros con poco endurecimiento por deformación se reduce la Rmpli tud de las 

a'rticulaciones pl8sticas, aumentan. las deformaciones inelásticas por unidad de 

·longitud, y se acrecientan los problemas ocasionados por las discontinuidades 

geométricas. 

No debe hacerse ning~n tipo de empalme en la viga propiamente dicha, o en 

suscubreplacas, en zonas de forn•ación de Articulaciones plásticas. 

La fuerza cort¡hte no suele ocasionar fallas de tipo fráail en vigas dE: 

acero de almA ll~na; sin. ernborgn, ~i r>s demasiado elevada puede _reducir la 

capacidad de la vi~a 

~ momento plástico) 

"'·~'-· ~, para resistir flexión (es decir, puede evitar que se ~lseRee 

y, además, ocasiona incrementos impo,tantes en las deforma-

ciones. Por las razones nnteriores, no conviene que ·se alcance lu resistenciu 



máxima.en cortanLe antes de que se Formen las articulaciones plásticas asociadas 
''"Q. O\loJ &C. 

con el mecanismo de colapso; PR~9 sq Euit~ diseñad~~ la viga par~ que rrsista la 
!"'"\,le ' fuerza cortante máxima ~uc ~ueSE spaFE~E. e;; ello, que corresPonde a la formación 

de articulaciones plásticas en sus dos extremos, o en un extremo y en la zona 

central, dependiendo de los valores relativos de los momentos ocasionados por 

carga vertical y por sismo. Los momentos en las articulaciones plásticas se 

calculan sin Factor de resistencia, con lo que se tiene una condición-más desfa­

vorable, pues aumentan las Fuerzas cortantes, y se evalúan con un esfuerzo igual 
r 

a 1.25 Fy (se consideran iguales a 1-.25 FyZ = 1.25 Mpl para tener en cuenta el 

endurecimiento por deformación que se presenta durante las grandes rotaciones de 

las articulaciones plásticas. 

En la Fig. 4.1 se muestran las condiciones en que se encontrará una viga al 

formarse el mecanismo de colapso del entrepiso, cuando los momentos por sismo 

son mayores que los de carga vertical, y se indican los valores de las fuerzas 

cortantes máximas, en los extremos. 

En los niveles superiores de los marcos es Frecuente que el mecanismo sea 

el de la Fig. 4.2; Qr g69 ea!lel, la~ fuerzas cortantes máximas se calculan con 

momentos 1.25 Mp en las dos articulaciones plásticas. fConocidos esos momentos 

y el de carga vertical, el momento en el extremo izquierdo de la viga se determi­

na sin difir.ultadj. 

Como una opción, en la reF. 1 se permite hacer el dimensionamiento con. las 

ruerzas cortantes de diseño obtenidns en el análisis, pero utilizando un factor 

de resistencia re~ucido, igual a 0.~0. 

La ft1erzn corLonte no SLJ~le s~r ~I·itico,Gn P: c:ii!'!Jt:?ñO CJP 1 p1G lfii!)3R 88 lOS 
~fo 

~ilPess etúoti les-, euPIEJUC 
f" .. ~ .... o.r. 

puede llegar a serlo cuando los claroS son muy r~~~ei8B6. 

Han de soportarse lateralmente todas las secciones en las que puedan formar­

se articulaciones plásticas y_ secciones suficientemente_ cercanas a ellas para 

evitar que las vig~s Fallen por pandoo lateral por flexotorsión, antes de que se 

forme el mecanismo de colapso. 

La longi. tud no soportada lllter<'llmente, Lp = 12~0 ryi/"F7¡, pr.rmi te capacidades 

de rotación en las articulaciones del orden de 10, suficientes para vigas de 

marcos dúctiles de sección transversal I o H. 
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Bajo carga vertical, los patines inferiores de los extremos de las vigas 

trabajan en compresión, y durante un evento sísmico pueden quedar sometidos 

tensiones y co1npresiones alternadas; en esas condiciones, no basta con que el 

patín superior esté soportado lateralmente, por ejemplo por la losa de concreto 

del sistema de piso,. sino debe impedirse también el desplazamiento lateral del 

patín inferior, ya sea por medio de elementos exteriores de contraventeo o 

fijando angularmente el superior y colocando atiesadores verticales, normales al 

alma, entre los dos patines. 

CDLUMNI\S ( rni ernbros flexocornpr i rn idos). Son miembros f l e_xocornpr i mi dos, sean 

columnas o de cualquier otro tipo, los que tienen una fuerza axial de diseño 

mayor que Py/10. · 

Si la sección transversal es rectangular hueca, la relación de la mayor a 

la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de 2. O, y la dimensión 

menor será de 20 cm o más. Si. la sección es H, el ancho de los patines no 

excederá del peralte total, la relación peralte/ancho del patín no será mayor de 

1.5, y el ancho de los patines será de 20 cm o más. 
' 

Como en las vigas, con los requisitos anteriores se busca obtener miembros 

semejantes a los que se han estudiado hasta ahora, evitando problemas que no se 

han presentado en ellos, pero que podrían aparecer en columnas de características 

muy diferentes. 

La relación de esbeltez no excederá de 60. Esta condición se cumple casi 

siempre en l3s c¡;l'rrmn;¡¡; se los edificios; con ella se busca que la ductilidad de 

los marcos no disminuyn significAtiv~mente por problemAs de inestabilidad. 

En el diseño con vigas débiles-columnas resistentes no se espera que aparez­

con articulacion~s pl6sticas en l¡y; columnas; sin r:mbargo, es probable que el 

material de sus !?xtrernos se salga, ~n ocasiones, del intervalo elástico, por lo 

que conviene que las columnas tengan, al 

capaces de admitir rotaciones plásticas 

menos, secciones transversales tipo 2, 

limitadas. Cuando se espere que se 

formen articulaciones pl§sticas en las columnas (como sucede, cuando menos, en 

sus extremos inferiores, ligados con la cimentaci6n) sus secciones transversal· 

habrán de ser tipo 1. Estos requisitos se satisfacen de manera ·casi automática, 



pues las secciones transversales de las columnas casi siempre son robustas, al 

menos en edificios de más de ) ó " pisos. 

Resistencia mínima en flexión. Las resistencias en flexión de las columnas 

que concurren en un nudo deben satisfacer la condición dada en Cuando se 

cumple esa condición disminuye la probabilidad de qué se formen articulaciones 

plásticas en las columnas, con lo qu~ se ~vitan lbs mecanismos de falla lateral 

de un solo entrepiso (Fig. 4.3) y se propicia que el mecanismo de colapso sbarque 

la mayor parte de la estructura, con articulaciones plásticas en los extremos de 

las vigas y en las bases de las columnas. La capacidad de disipación de energía 

del segundo mecanismo es mucho mayor que la del primero, al mismo tiempo que 
Q ........... 

disminuye la demanda de ductilidad en las articulaciones plásticas,._ que,""se 

forman en las vigas; Ad_e.,Éls, Si la falla lateral de un entrepiso ocurre en la 

parte baja de la estructura, crece la importancia de los efectos de segundo 

orden en las columnas del entrepiso dañado, ocasionados por la interacción de 

cargas verticales y desplazamientos laterales, lo que aumentñ el riesgo de un 

colapso súbito del edificio. 

La· importancia de que no haya articulaciones plás.ticas en las columnas es 

mayor en los primeros entrepisos de edificios altos; se puede ser menos estricto 

en este aspecto en construcciones de uno o dos niveles y en los Últimos pisos de 

edificios de mayor altura, y en algunos casos puede admitirse que ciertas colum­

nas fluyan plásticamente si las restantes oermanecen en el intervalo elástico e 

impiden que se forme el mecanismo de falla lateral del entrepiso. 

l. 
-&. )'as normas de 1\lueva Zelanda "'" permi t;..., que se formen mecanismos de 

colapso de entrepisos aislados en edificl8s de uno o dos pisos y en el entrepiso 

superior de construcciones altas, porque en esos casos la demancta de capacidad 

~ de rotación en las articulaciones plásticas de las columnas es reducida, y puede 

ser satisfecha; en todos los c~sos restantes dehe buscarse que las articulaciones 

se formen en las vigas. La referencia citada se refiere a estructuras de concre­

to, por lo que en marcos'dúctlles di? ac~ro se puede ser, seguramPnte, un poco 

más liberal. 

. ... 
Como una opción, ~?n la r~f. 1 se pereni te hArrp ?.1 dirnensionon;¡i r?nt;s ee las 

columnas can los elernentos mecánicos de dis~ño obtenidos en el an5lisis, reducien-



do el factor de resistencia de 0.9 ~ 0.7, con lo que ya no se requiere satisfacer 

la condición 

Lo mismo que en las vigas, ·se busca que en la;;. columnas no ·se presenten 

fallas por cortante. Para ello, la fuerza cortante de diseño se obtiene del 

equil-ibrio del miembro, considerando su longitud igual a la altura libre y 

suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido (la columna se 

flexiona en curvatura doble), de magnitud ·igual al~ momento~ máximo~ resisten­

te~"" ls,!"selu.,nn'jl en el plano en estudio, que vale~"zc (Fyc- Fa)· 

Aunque el criterio general de diseño está basado en la formación de articu­

laciones plásticas en las vigas, siemprP hay la posibilidad de que se .articulen 

los dos extremos de alguna columna, por lo que la fuerza cortante de diseño es 

la que corresponde a esa condición. 

~'~t\u;s,er~ 
Los requisitos de esta sección ~r.n ii"IFluir en el diseño de las columnas 

sólo en casos poco comunes. 

Cuando las columnas se diseñen por flexocompresión con el procedimiento 

optativo indicado arriba, la revisión por fuerza cortante se realizará con la 

fuerza de diseño obtenida en el análisis, pero utilizando un factor de resisten­

cia de 0.7. 

Cuando PuiFR Pn } 0.5, donde Pu es la fuerza axial de diseño en la columna 

·y Pn su resistencia nominal en compresión, en la ref. 4 se recomiendu que además 

de las condiciones de carga usuales se consideren las dos siguientes, en el 

diseño de'columnas: 

Compresión axial.- 1.2 CM + 0.5 CV + 0.4 q CS ~ FRPn 

donde el producto 0.40 se tomará, como <<<ini"<o, igual a 1.0. 

; ..... t..a,., ,_, ,. .. ,., ...... 
En garages, areas destinadas a rP.uni~,n~s públicus, v o..x=oiRRlfJJT que la carga 

viva sea mayor de 500 Kg/m
2

, el factor que n:ultiplica a CV se hará igual a 1.0 
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Tensión axial.- 0.90 CM - 0.4 QCS ~ FR Pn 

El producto.0.40 se tomar~, como minimo, igual a 1.0. 

CM, ' CV y CS indican efectos producidos por carga muerta, carga vi va y 

sismo, y O es el fact,or de comportamiento sísmico especificado en el Reglamento. 

Pueden tomarse como límite superior de las cargas obtenidas. como se indica 

los valores siguientes: 

La carga máxima transmitida a la columna, considerada igual a 1.25 veces la 

suma de las resistencias de las vigas y elementos de contraventeo que lleguen a 

ella. 

El valor determinado por la capacidad de la cimentación para resistir 

fuerzas hacia arriba producidas por el volteo de la estructura. 

lo.~ 
~ dos condiciones, la primera para compresión con carga viva reducida, 

y la segunda para tensión con carga muerta reducida y sin carga viva, deben 

satisfacerse sin incluir efectos de flexión. 

(OI"'1~dc 'I'Qr-

Tienen por objeto in~l•i• en el diseño los efectos de fuerzas axiales que, 

durante un sismo int<Onso, pueden exceder los obtenidos en el análisis, como un 

resultado d.e la reducción de las fuerzas laterales por comportamiento inelástico, 

.de la estimación de fuerzas de volteo menores que las reales y de·las aceleracio­

nes verticales, que no se incluyen específicamente como acciones de diseño. 

CONTRAVENTEOS • 

Los contraventr·os de acf'ro son PlPment.os estructurales muy efectivos para 

resistir fuerzas laterales. Nó solamente ayudan a resistir las acciones produci­

das por sismos de gran intensidad, sirro tambi~~ reducen a un mínimo los desplaza­

mientos de entrepiso ocasionFJdos por t f'?llltJlores menores o vientos intensQs. Los 

contraventeos se usan con frecuencia en edificios altos, plantas industriales y, 
•• en general/" estructuras de todos lo~:; t ¡pos. 
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a 
Si una diagonal de contraventeo. es muy corta v no se pandep, -su gráfica 

fuerza axial-deformación axial es idéntica en forma a la relación esfuerzo-dE 

formación del material (Fig. 4 .4a). En el otro extremo, los ciclos histeréticos 

de los contraventeos muy largos son como los de ,la Fig. 4.4b, en los que la 

resistencia permanece :igual a cero mientras el contraventeo está contraído, y 

las fuerzas horizontales son resistidas, por completo, por flexión lateral del 

marco que lo contiene. 

El comportamiento histerético de los contraventeos de esbeltez media, como 

los que se usan en edificios reales, es más complejo (Fig. 4.4~); se ha.efectuado 
-

un número importante de pruebas de laboratorio para identificar sus característi-

cas más sobresalientes, ~ue se ilustran en la Fig. 4.5. Cuando se invierte la 

fuerza, manteniendo una anipl i tud constante de la deformación axial, el primer 

ciclo histerético se parece al de la Fig. 4.4c; la resistencia máxima en compre­

sión disminuye en el segundo ciclo, v sigue decreciendo en ciclos sucesivos de 

carg·a ·hasta que converge en una cierta resistencia Última. La disminución de la 

resistencia en compresión se d~?be a una combinación del efecto de Bauschinger y 

de la amplificación de la 

La resistencia máxima en 

región -plastificada 
, ....... ; .. •-"· tensi6n gxp9r,mgo+~ 

en la zona central del miembro. 

f398i36 88'XlQ i oc. La pérdida de 

resistencia en compresión se acelera cuando crece la relación de esbeltez.~ 

~Qntrat~enteo. 

Estudiando experimentalmente di2gr.nales se ssAtFa•JeAt~o formadas por dos 

ángulos espalda con espalda, unidas con placas a la estructura v sometidas a una 

historia de deformaciones cíclicas, se ha encontrado que el parámetro que más 

afecta su comportamiento es el plano en que se pandean, sea el del marco que 

contiene a la diagonal, o fuera de éi. Los resultados que se comentan en lo que 

sigue provienen del estudio de dingonales sencillas, aunque en estructuras 

reales es más frecc1ente el empleo de diagonales cruzadas en X, una de las cuales 

trabaja en tensión rnientrñs ln otra está en compresión. 

Los especimenes que se pandean en el plano del marco adoptan una configura­

ción deformada similar a la de unn columna con extremos empotrados comprimida 

axialmente, y los que se pandean fuera del plano toman la forma de una senoide, 

como la de una columna biarticulada. Por consiguiente, en el primer caso pued· 
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adoptarse un factor de longitud efectiva l'í igual a 0.5, e igual a 1.0 en el 

segundo. Esos factores ~8 lcnª''~8 efes;ioe determinan la -relación de esbeltez 

crítica y el modo de pandeo de los contraventeos sencillos formados por dos 

ángulos. (En otros estudios se ha encontrado que la-longitud efectiva de contra­

venteas en X, con extremos empotrados, es aproximadamente igual a 0.6 de la de 

un contraventeo sencillo cuando el pandP.o se presenta en el alano, y 0.7 cuando 

tiene lugar fuera de él). 

En· general, se forman tres articulBciones en los miembros de 'contraventeo, 

una en el centro y dos en los extremos; éstas aparecen en los ~ngulos, junto a 

las placas de conexión, cuando el pandeo es en el plano, y en las placas de 

conexión cuando es fuerD de él. 

En la ref. 4 se dan las recomendaciones siguientes para el diseño de miembros 

de contraventeo, basadas en los resultados experimentales mencionados: 

w 
Esbeltez. ¡,., esbeHee· ¡!o excrderá de 6000/Fv (120 para ucero A36). -Con 

este requisito se busca aumentar la capacidad de disipación de energía posterior 

al pandeo por flexión cíclica inelástica, que es prácticamente nula en: barras 

m{¡s esbeltas. 

Resistencia rle diseño en compresión. Se tbma igual a 0~0 FR 

al 80 por ciento de la resistencia 
a 

de columnas con carga estática. 

Pn, es decir, 
Lo.. 
~ reducción 

no se hace cuando se determin~ la fuerza máxima que impone el contraventeo en 

otras partes ~e la estructura, para no subestimar su resistencia en los primeros 

ciclos de respuesta sísmica. 

Relaciones ancho/grueso. Los perriles utilizados serán tipo 1 ó 2, con lo 

que se evita un pandeo local prematuro . 

Elementos de liga. F:n todos los miembros compuestos por varios perfiles, 

la primera unión entre ellos, sold;;cl'l o atornillada, a uno y otro lado de la 

sección central, se diseñ<1rá paro transrni tir de un perfil a otro una Fuerza 

igual al 50 por ciento de la resistencia nominal de uno de los perfiles. Se 

tendr~n, cuando menos, dos puntos dP uni6n, a distancias iguales de la secci6n 
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media. Es.tos requisitos se han obtenido del estudio experimE?ntal de miembrr 

compuestos por dos ángulos o canales, por lo que· pueden no ser adecuados pa._ 

perfiles muy diferentes. 

La separación entre uniones será tal que no sea crítico el pandeo individual 

de ninguno de los perfiles. En la sección media del contraventeo deben evitarse 

las uniones con tornillos, ya que en esas zonas se formarán articulaciones 

plásticas • 
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DISEÑO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO 

JOSE LUIS SANCHEZ MARTINEZ • 

RESUMEN 

En este escrito se dan las condiciones básicas que debe cumplir una estructura de acero para 
tener un buen comportamiento en zonas sísmicas. Se hace éntaSis en la importancia de la 
disipación de energía de los sistemas estructurales, por amortiguamiento interno, por 
comportamiento inelástico y por amortiguamiento externo. Se muestra el comportamiento 
característico de los sistemas contraventeados y se hacen ver sus ventajas como elementos 
estructurales que proporcionan s1multaneamente rigidez y ductilidad. 

Las fuerzas que un movimiento sísmico genera sobre una estructura son función de la energía 
cinética que el movimiento del terreno le impone y de su capacidad para disiparla, 

La magnitud de la energía que el movimiento impone depende de varios factores, cuya 
importancia relativa podría establecerse como sigue: 

Supongamos que el efecto sísmico sobre una estructura es proporcional a la energía que el 
movimiento le transmite y que una medida de ella es la que ocurre en un oscilador de un grado 
de libertad. El valor de esta energía podría obtenerse de un espectro de amplitud de Fourier 
pero, con el fin de hacer evidentes los parámetros que interviene en el problema, se 
sobresimplificará este suponiendo que la acción equivalente a la solicitación sísmica es 
armónica, y que, además, la energía que impone el movimiento sísmico es la misma si el 
sistema trabaja elásticamente y la disipa solo por amortiguamiento interno o si trabaja 
inelásticamente y la disipa también por deformación inelástica en sucesivos ciclos de 
histéresis. Teniendo en cuanta lo anterior puede escribirse que la acción equivalente a la 

solicitación sísmica po=MVs (t) es: 

po = MVs sen rJJ t 

en que M es la masa del oscilador, V s es la aceleración máxima del terreno y tlT su 

frecuencia angular. 

En ese caso la amplitud del movimiento puede expresarse como (4): 

~Sr · 1 · 1. 
A= MKl ~(1- P ')' +(2 fP)' j 

eri que P = rJJ = _!_ y f es el porcentaje del amortiguamiento critico que tiene la estructura. 
w Ts 

K es la rigidez, Tes el periodo natural de vibración de la estructura y Ts el del suelo. 
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v la energía total que la estructura debería absorber de comportarse elásticamente, esta dada 
por: 

1 2 2 1 2 
U=-Mro A =-KA 

2 2 
Entonces: 

K 
U=-

2 

( 1' 
1 

1 
1 

K' lJ(1-p')'+(2~pJ') 

M'Vs' [ 1 IJ u = ____.:.____ 
2K (1- p ')+(2 ~p)' 

La rigidez de la estructura puede relacionarse con el periodo natural de vibración s1 se 
considera aplicable la expresión para una estructura elástica de un grado de libertad. 

212' 2 412' 2 M 
T=-~-:-; T = K ;K 

412' 2 w 
gT' 

W es el peso de la construcción v g la aceleraciÓn de la gravedad. 

Entonces: 

Es claro que para una misma estructura este valor depende del lugar en que se encuentra 

ubicada; caracterizado por la aceleración del suelo, V s que ahí pueda esperarse, v por el 

periodo de vibración característico del lugar que se refleja en el valor de f3. 
· · t 1 seg' 

A está en cm, T eri seg, Y s en cm/seg', K en t/cm, M en --- v U en T-cm 
cm 

Para la ciudad de México, tomando la información del sismo de 1985 como base, v 
considerando que la aceleración en el terreno, medida en la zona 111 centro, fuera de 
aproximadamente 150 gals., podría escribirse: 

Zona de lomas ( 1 l 

Zona de transición ( ll l 

Zona del lago centro ( Ili l 

Zona del lago virgen ( Ili l 

Por lo tanto: 
en zona de lomas 

ys = 0.04g; Ts < 1.0 

ys 0.08g; 1.0 :> Ts :> 1.5 

ys = 0.16g; 1.5 < Ts o> 2.5 

ys = 0.08g; Ts > 2.5 



: 

T
2 

W l U=--,- 0.0016g 
g,. g 

( 1 1 
l(1-p ')' +(2 ~p)' J 

T' 
u= 0.02 ------ w 

(1-p')' +(2 ~p)' 

en zona de transición y lago virgen 

T.' 
u= o.os ---,----w 

(1-p') +(2 ~p)' 

en la zona del lago centro 

T' 
U=0.3~ l w 

(1-p ') +(2 ~p)' 

Estas expresiones pueden tabularse en función de T, fly ~ y obtener parámetros que indicán la 

importancia de las fuerzas sísmicas que actúan sobre una estructura. 

La tabla 1 es un ejemplo, en el que puede observarse la gran diferencia del efecto sísmico que 
es de esperarse entre estructuras localizadas en las zonas 1 y 11 y las que se localizan en la 
zona 111 del D.F. 

La parte sombreada de la tabla corresponde a convinaciones de T y Ts que pondrían a una 
estructura en condiciones criticas. 

Los valores indicados en la tabla 1 multiplicados por el peso del edificio darían una idea de la 
energía oue les impone el sismo y que debe disiparse. 

Resulta claro que una forma importante para· reducir la energía que se trasmite a la estructura 
es evitar la cercanía de su periodo de vibración con el del movimiento esperado del terreno. La 
información relativa a los periodos de vibrar del suelo es todavía escasa, es por ello importante 
incrementarla mediante una zonificación detallada de las zonas urbanas en áreas sísmicas. Esta 
actividad debería ser una prioridad importante .. y reflejar sus resultados en los Reglamentos de 
Construcción. 

La capacidad para disipar de inmediato la mayor cantidad posible de la energía que el 
movimiento del terreno trasmite es también importante. Puede disiparse por amortiguamiento 
interno, por deformaciones inelásticas o con disipadores de energía o amortiguadores 
colocados con ese fin. Estos últimos, siendo seguramente la mejor opción, aún no se utilizan 
comúnmente y su desarrollo esta en proceso. 

El amortiguamiento interno en las estructuras esqueléticas del acero, que constituyen los 
sistemas constructivos más frecuentes cuando se utiliza este material, es muy pequeño, el 
valor de 5% que suele considerarse en los espectros ¡je diseño a menudo esta lejos de ser 
conservador. La disipación de energía por comportamiento inelástico resulta entonces 
fundamental. 
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= 0.25 

Ts 0.4 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 

T 

0.2 0.00127 0.00426 0.00341 0.01312 0.01294 0.01286 0.00320 0.00320 0.00319 

0.4 0.01272 0.04392 0.01706 0.05777 0.05461 0.05322 0.01312 0.01301 0.01294 

0.5 0.00703 0.07949 0.03180 0.09719 0.08886 0.08532 0.02087 0.02060 0.02043 

1.0 0.00068 0.0\)795 0.31795 0.75747 0.50872 0.42644 0.09719 0.09202 0.08886 

1.5 0.00026 0.00270 0.08416 0.28616 0.25108 o 23116 

2.0 0.00014 0.00139 0.03180 0.75747 0.59409 0.50872 

2.5 0.00009 O.OOOR5 0.01706 0.51549 1.05929 

3.0 0.00006 0.00058 0.01080 0.28616 

3.5 0.00004 0.00042 0.00751 0.18447 0.77595 

4.0 o 00003 0.00032 o 00555 0.13003 0.50872 

e 0.04 0.08 0.08 0.16 0.16 0.16 0.08 O.OH 0.08 
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El acero utilizado en estructuras es un matenal dúctil, puede aceptar deformaciones 
importantes sin fallar, tiene pues capacidad para permitir ,las deformaciones inelásticas que 
puedan requerirse. No todos los aceros cumplen con los requisitos de ductilidad que se 
requieren en zonas sísmicas; especificamente se exige un comportamiento como el que se 
muestra en la fig. 1 en que se representa esquemáticamente la gráfica esfuerzo-deformación 
obtenida de una prueba de tensión. 

15t1 • '• 

-~l~k-E ------,¡ iu,P .,......, 

t
1 

2r
1 

tBJ 

~Eiastlco ~lu..P P1fist!CJ) ~uJo Pl&stico 
.-.strlngldo no. res'trlngldo 

Figura 1 IRet. 51 

18St 
' 

La gráfica debe presentar una zona amplia de deformaciones crecientes bajo esfuerzo 
constante, con alargamiento a la ruptura no menor del 20% en probetas de 2" y una zona de 
endurecimiento por deformación tal que la relación entre la resistencia a la ruptura en tensión y 
el esfuerzo de. fluencia este comprendido entre 1 .2 y 1 .8. 

El AISC excluye aquellos aceros que tengan un esfuerzo de fluencia mayor de 351 5 Kg/cm', a 
menos que pueda demostrase que su comportamiento inelástico es aceptable. 

El hecho de que el material sea dúctil no implica que la estructura fabricada eón él sea también 
dúctil, por el contrario, para lograrlo deben tomarse una serie de cuidados especiales, aveces 
no fáciles de conseguir, que son los que hacen que una estructura de acero pueda 
considerarse adecuada para funcionar en zo.nas sísmicas. 

Estos cuidados se reflejan en las normas para diseño, algunas de las cuales mencionaremos a 
continuación. 

Se trata, en general, de lograr estructuras que sean capaces de entrar localmente en el rango 
de comportamiento inelástico del material un número sustancial de veces durante el 
movimiento del edificio, sin fallar. 
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Las deformaciones inelásticas se presentan en zonas puntuales de la estructura. Se pretende 
que se formen ahí- las llamadas articulaciones plásticas, cuya rotación más alla de la que 
corresponde al rango de comportamiento elástico del material disipa energía. Cada articulación 
plástica sería un disipador y, dada la limitada cantidad de energía que cada una de. ellas es 
capaz de desarrollar, suele requerirse un buen número para dis1par la energía necesana. 
número que, sin embargo, esta limitado por la formación del mecanismo que conduce al 
colapso de la construcción. 

La falla más común que impediría que se adquieran las deformaciones requeridas es. en 
estructuras de acero, su pandeo local o general, y las recomendaciones relativas a las 
condiciones que debe cumplir la estructura· van dirigidas, sobre todo, a evitar que este 
fenómeno se presente. 

Para lograr los giros necesarios las zonas de articulaciones plásticas deben ati~arse de modo 
de.impedir que ocurra el pandeo de las piezas antes de que ellos se produzcan. 

Si se coloca un contraventeo lateral adecuado en los perfiles que forman la estructura y se 
conservan las relaciones ancho/grueso de patines y almas por debajo de ciertos limites, se 
logra que tanto el pandeo lateral como el local se retarden lo suficiente para obtener un 
comportamiento satisfactorio. 

En vigas, la presencia del pandeo depende de su esbeltez, dada por la relación lb/ry (long1tud 
no arriostrada entre radio de giro mínimo), y de la variación del momento flexionante a lo largo 
del claro, la condición más desfavorable es con momento constante. 

La longitud no soportada lateralmente L, = !250-JFY permite capacidades de rotac1ón en las 

articulaciones, suficientes para vigas de marcos dúctiles de sección transversal 1 ó H. 

Si el pandeo lateral no es crítico, 'la resistencia de las piezas en flexión se agota cuando se 
pandea localmente alguno de sus elementos planos. Ello depende de las relaciones 
ancho/grueso de las placas que forman las vigas de la estructura, si son demasiado esbeltas el 
pandeo local puede impedir que se alcancen los momento Mp o My (Mp es el momento 
plástico. resistente nominal de un miembro en flexión, con la secc1on transversal 
completamente plastificada, y My el que corresponde a la iniciación del flujo plástico, en los 
puntos de la sección más alejados del eje de flexión). 

En las normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras Metálicas 
del Reglamento de Construcciones para el Di~trito Federal se indican los tipos de secciones 
que se reconocen atendiendo a sus relaciones ancho espesor y se indican los estados límites 
de resistencia correspondientes. 

Secciones tipo 1. Capaces de desarrollar el momento plástico en vigas y el momento plástico 
reducido por compresión en barras flexocomprimidas, con capacidad de rotación suficiente 
para poder ser utilizadas en estructuras diseñadas plásticamente en zonas sísmicas. Reciben el 
nombre de "secciones para 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 requeridos para zonas sísmicas. Se conocen también como 
"secciones compactas". 

Secciones tipo 3. Capaces de desarrollar el momento correspondiente al inicio del flujo 
plástico en vigas, o ese momento reducido por compresión, en barras flexocomprimidas. Se 
conocen también como "secciones no compactas". 



: 

VALORES MAXIMOS ADMISIBLES DE LAS RELACIONES ANCHO/GRUESO (Ref 1) 

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES 

DESCRIPCION·DEL ELEMENTO TIP01 TIP02 TIP03 

(DISEÑO PLASTICO) (COMPACTAS) (NO COMPACTAS) 

ALAS DE ANGULO SENCILLOS y DE 
ANGULOS DOBLES CON SEPARADORES, 
EN COMPRESION; ELEMENTOS 640: ¡¡;y 
COMPRIMIDOS SOPORTADOS A LO 
LARGO DE UNO SOLO DE LOS BORDES 
LONGITUDINALES. 

A TIESADORES DE TRABES ARMADAS, 
SOPORTADOS A LO LARGO DE UN SOLO 800/ ¡¡;y 
BORDE LONGITUDINAL. 

ALMAS DE SECCIONES T 540/ ¡¡;y .1100/ ¡¡;y 
PATINES DE SECCIONES 1, H O T. y DE 

46/J/ ¡¡;y 5401 ,fFY 830/ fFY CANALES. DE SECCION 

PATINES DE SECCIONES 1, H O T, Y DE 
CANALES. EN COMPRESIÓN PURA; 8301 ,fFY 8301 ,fFY 830/ fFY 
PLACAS QUE SOBRESALEN DE MIEMBROS 
COMPRIMIDOS'( 1) 

PATINES DE SECCION EN CAJON, 
LAMINADAS O SOLDADAS, EN FLEXION; 
CUBREPLACAS ENTRE LINEAS DE 

1MJO/ ,jFY 1MJO/ ,jFY 1MJO/ fFY REMACHES, TORNILLOS O SOLDADURAS. 
ATIESADORES SOPORTADOS A LO LARGO 
DE LOS BORDES PARALELOS A LA 
FUERZA. 

ALMAS DE SECCIONES 1 O H Y PLACAS 

DE SECCIONES EN CAJON, EN 21001 ,fFY 2100/ ,fFY 2100/ fFY 
COMPRESIÓN PURA ( 1) 

ALMAS EN FLEXION 35001 ,JF; 53001 ,JF; 80001 ,JF; 

SiP /P < 0.28, (2) SiP /P y S 0.15, s. p 1 p y .S 0.1.5, 
u y u u 

3500 5300 8000 
,[F; 0-!.4 P /P ) 

Fy u y 
,JF;Q-2.7P /P) 

Fy u y 
,[F;Q-2.7P /P) 

Fy u y 

ALMAS FLEXOCOMPRIMIDAS 
SiP 1 p S 0.28, SiP /P y > 0.15, SiP 1 p y > 0.15, u y u u 

2100 3339 5228 

- ,[F; 
,[F; o- 0.371 p 1 p ) 

Fy u y 
,[F;Q-0.598P /P) 

Fy u y 

SECCIONES CIRCULARES HUECAS 
COMPRESION AXIAL (3) 

EN 1320001 Fy 1840001 Fy 2350001 Fy 

(1) En miembros sometidos a compresión axial no extste la dist1nctón basada en capactdad de rotactón por lo que los lfmttes de almas 

y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mismos para las secciones tipo 1 a 3 

(2) Pu es lá fuerza axial de dtseflo. 

(3) Ver 2.3.5 
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En la figura 2 se representa una gráfica momento-rotación de una viga 1 y se aefme la 
capacidad de rotación de la viga como: 

.l*l 
R=--1 

"1> 

eu Es la rotación correspondiente al punto en que la rama descendente de la curva de la fig. ~ 
cruza la recta horizonta, M= Mp, y E>p es la rotación elástica representada por la abscisa del 
punto A. 

\ ... 
OH•Ou-Op \ 

-------.-1 \ 
M 

------~-\ 
A O 

le;z ).._ . J A 0
1

/z 
1 ..c::.~,:-_L 1 

1 1 ~el 1 
.1 ~~ 1 

Q~-~------·--~-~~ 
. Bp llu 8 

l*l 
Capacidad de rotación R =- -1 

"1> 
Rotación plástica en la articulación eH =e, -e, 

Factor de ductilidad Q =e, te, 

R=Q-1, Q=R+l 

Figura 2 IRef. 11 

En las regiones en las que se formarán, eventualmente, las articulaciones plásticas asociadas 
con el mecanismo de colapso de muchas estructuras construidas en zonas de alta sismicidad, 
se requieren capacidades de rotación altas. Se ha sugerido que para que una estructura 
desarrolle una ductilidad de conjunto de 3 a 5 los factores de ductilidad de entrepiso pueden 
estar comprendidos entre 3 y 1 O, y los de los IT\iembros individuales estarán, probablemente, 
en el intervalo de 5 a 15, o aún más. En estos casos es prudente dimensionar los miembros 
estructurales de manera que, al menos en las zonas de formación de articulaciones plásticas, 
tengan capacidades de rotación de alrededor de 1 O. 

Utilizando resultados experimentales se encuentra que para que R sea igual a 1 O se requiere 
que el patín comprimido de las secciones 1 y H satisfagan la condición: 

. b ~7 
-,;;--
21 .JFY 

b es el ancho de los patines y t su <;spesor, 
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Este es el valor especificado en las recomendaciones del AISC para diseño sísm1co de edificios 
con estructura de acero. 

Adicionalmente las vigas que componen una estructura dúctil deben cumplir con ciertas 
condiciones obtenidas del estudio de su comportamiento, tanto experimental como en 
condiciones reales ante acciones dinámicas. Estas condiciones se presentan a continuación. 

Pv 
a) P<-· 

10 

L 
b) ->5 

h 

e) 
b<B 
b<H 

B 
d) e<-

10 

e) Dos ejes de simetría 

TABLA 2 
Vigas en "marcos ductiles" 

L 

••• 

'h 
..!. 

I 8: - . -- - --- -

e=excentncidad 
del eje de la trabe. 

f) Soldadura continua entre patines y alma.- La requerida por esfuerzos excepto en la 
zona de articulaciones plásticas en que debe resistir una fuerza igual a la capacidad del 
alma. 

g) 
h) 
i) 

j) 

k) 

Evitar agujeros en articulaciones plásticas, o en todo caso cuidar mucho su ejecución. 
No se permiten agujeros en la zona de articulaciones plásticas si f, < 1 .5f,. 
No se permiten empalmes en trabes en la zona de articulaciones plásticas. 
Se diseñan para que resistan la fuerza corta~te máxima !articulaciones plásticas en sus 
extremos, o en un extremo y en el centro). Los Mp se calculan para 1 :-25 Fy como una 
opción usan cortantes de diseño con Fr =O. 7. 

Longitudes de soporte lateral no más lejos de Lp = 1250ry 1.jFY 
1) Atiesar patines inferiores. 

En columnas la resistencia y la ductilidad crecen cuando la relación de esbeltez 1/r decrece y 
decrecen cuando crecen las relaciones ancho espesor. Las condiciones que establecen las 
normas para columnas en estructuras ductiles se indican en la tabla 3 
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L 
2- -<60 

r 

TABLA 3 
Requisitos para columnas en marcos dúctiles. 

b 

1 1 

DJ 
I1 

B 
- <2 
b 

b>0.2m 

b<B 

B 
-<1.5 
b 

b>0.2 m 

JO 

: 

3. Para reducir las posibilidad de que se formen articulaciones plásticas en las columnas 
debe cumplirse en todas las juntas de marcos rígidos que la resistencia a la flexión de las 
columnas satisfaga la siguiente expresión. 

En que LZc y LZv son las sumas de los módulos de sección plásticos de las columnas y 

vigas que concurren a la junta y r. 2: O es el esfuerzo axial de diseño en las columnas. 

Como una opción se permite el dimensionamiento de las columnas reduciendo el factor de 
resistencia de 0.9 a O. 7. 
4. Para evitar una falla por cortante se calcula esté considerado la longitud de la columna· 
igual a su altura libre y suponiendo que obran en sus extremos momentos del mismo sentido y 
de magnitud igual al momento máximo resistente que vale Zc (Fyc-fa). 
También en este caso se permite como una opción utilizar la fuerza cortante obtenida del 
análisis pero con un factor de resistencia de O. 7 
5. Cuando Pu/FA Pn >0.5, en que Pu es la fuerza axial de diseño, FA el factor de 
resistencia, y Pn la resistencia de la columna, se recomienda que además de las revisiones 
usuales se satisfagan las siguientes: 
En compresión axial. 

1 .2CM + 0.5 CV + 0.4QCS ,;FA Pn 

en que Cm CV y CS son las cargas debidas a carga muerta, carga viva y ~sismo y Q es el 
factor de comportamiento sísmico; se considera 0.4 Q 2: 1. En zonas en que la carga viva 
puede ser importante (garages, lugares de reunión, etc, eri vez de 0.5 CV se tomará CV) 
En tensión axial 

0.9 CM - 0.4 Q,; FA Pn 
0.4 Q 2: , 

Se pretende con esta revisión evitar que las fuerzas axiales se subestimen el reducir los 
efectos sísmicos para tener en cuenta el comportamiento inelástico de la estructura. Así como 
para tener en cuenta las aceleraciones verticales no consideradas normalmente en el diseño. 
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CONEXIONES 

Los requisitos que deben satisfacerse en el diseño de la uniones tienen por objeto asegurar que 
las deformaciones plásticas que pueden presentarse en ellas durante la respuesta a sismos 
severos no tendrán lugar en los elementos de conexión, sino en alguna de las dos zonas 
adyacentes, la viga o la junta. El diseño no se hace para las fuerzas obtenidas en el análisis, 
sino para las resistencias nominales de los miembros que se emplean realmente en la 
estructura, evitando así que las uniones fallen antes de que se presenten las deformaciones 
inelásticas necesarias. 

Una unión viga-columna se considera adecuada para desarrollar la resistencia de la viga si 
satisface alguna de las condiciones siguientes: 

a) Los patines de la viga se sueldan a tope, con penetración completa, a los ~!' la columna, y 
el alma de la viga se conecta a la columna o a una placa vertical soldada a ella, con 
soldaduras capaces de desarrollar toda su resistencia, o de resistir, como mínimo, el 50 por 
ciento de la parte del momento plástico de la viga que corresponde al alma más la tuerza 
cortante que hay en ella, la que se transmite con soldadura adicional o con pernos de alta 
resistencia que trabajen por fricción. 

b) El módulo de sección plástico de los patines es mayor que el 70 por ciento del módulo de 
sección plástico de la viga completa (es decir, b, t,(d-t,) F,;:, O. 7M,). Los patines de la viga 
se·sueldan a tope, con penetración completa, a los de la columna, y el alma de la viga se 
conecta a la columna, directamente o a través de una placa, por medio de soldaduras o 
tornillos de alta resistencia que transmiten la fuerza cortante que haya en ella. 

el b, t,(d-t,) F, ;:, O. 7M,. Los patines de la viga se sueldan a tope y el alma se suelda a la 
columna directamente o por medio de una placa, con una soldadura que tenga una 
resistencia de diseño no menor que el 20 por ciento de la resistencia nominal a la flexión 
del alma. La fuerza cortante en la viga se transmite con soldadura adicional o con pernos de 
alta resistencia que trabajen por fricción. 

dl La conexión, hecha con soldadura o con tornillos de alta resistencia, tiene características 
diferentes de las indicadas en a, b o e, pero se ha demostrado, por medios analíticos o 
exp~rimentales, 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 del 
elemento conectado, y no se supondrá que las soldaduras y los tornillos contribuyen a 
tral'.lsmitir la misma fuerza. 

Las condiciones señaladas en a, b ·ve, que han de. cumplirse para que una conexión entre viga 
y columna desarrolle la resistencia de la primera, están basadas en resultados de laboratono, 
obtenidos mediante ensayes estáticos y dinámicos. Cuando la resistencia -en flexión de los 
patines es un porcentaje elevado de la resistencia de la sección completa, los primeros pueden 
transmitir el momento plástico por si solos, gracias al endurecimiento por deformación, por lo 
que la conexión del alma puede diseñarse sólo para tuerza cortante. En cambio, en secciones 
en las que el alma contribuye significativamente a la resistencia a la flexión debe conectarse 
para que se transmita, a través de ella, la tuerza cortante completa y. el porcentaje del 
momento plástico que le corresponde, con lo que se evita un endurecimiento por deformación 
excesivo de los patines. 

Desde fines de los años 50 se cuenta con métodos, para diseñar ese tipo de conexiones 
sometidas a cargas estáticas, y unos diez años después para el diseño de conexiones viga­
columna bajo solicitaciones sísmicas intensas. Sin embargo, el temblor de Northridge produjo 
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fallas de tipo frágil en varios miles de conexiones, diseñadas y construidas de acuerdo con las 
normas en vigor. 

En la figura 3 se muestran las conexiones trabe columna recomendadas para zonas sísmicas. 

En los dos 
patrnes 

a) Conexión soldada en patineS y alma 
El alma puede soldarse a tope a la 
columna ( 1 1 o con soldadura de file­
te a la placa (2). 
Los tornillos son son de montaje 

111 

el Conexión atornillada en patines y alma 
1) Se colocarán placas de relleno, de 

ser necesarias. 
2) Tornillos para fuerza cortante 

--

r 'lc,.,- '+ 
1' ' ' 

~1·/ . 

·l r=f;lu ~~ i h-r1 l. 

1: -~ :11 t 1 

¡ ' ¡; il . li ~ : ·" ! 
....__!]_ 

b) Patines soldados, alma atornillada 
la conexión de los patines se hace 
por medio de placas 

' 11 ,.~ •• -. 

I,C' =i"""~~==== 
' " ~' 1 
1 llr ·~ ~ 1 '"--r:- 1 1 ~{ t' 

~~~~1J J 
11 ~ 11 

11 ' 11 

d) Conextón soldada por alma de la columna 
Los tornillos son de montaje; pueden ser 
alargados. 

Figura 3 IRef. 11 

En la figura 4 se muestran las fallas observadas en Northridge. 



¡:; 

Figura 4 (Ref. 1 1 

Los problemas que se han mencionado con mayor frecuencia para explicar las fallas ocurridas 
en North ridge han sido: 

1. Ejecución incorrecta de las soldaduras. 

2. Grietas preexistentes en las soldaduras o en el metal base adyacente. 

3. Esfuerzos residuales en las juntas, generados durante la construcción de la estructura, 
incluyendo la ejecución de las soldaauras. 

4. Falla del patín de la columna, ocasionada por tensiones en la dirección del grueso. 

5. Incremento de los esfuerzos de tensión en el patín inferior, debidos a la presencia de la 
losa en el patín superior. que levanta la posición del eje neutro. 

6. Presencia de estados triaxiales de esfuerzos q~e propician un comportamiento frágil. 

7. Concentración en pocos lugares de las uniones rígidas para soportar acciones sísmicas. 

La solución, si se desea seguir utilizando conexiones soldadas, parece estar en reforzarlas para 
que su resistencia aumente, de manera importante, por encima de la de las vigas, de tal forma 
que las articulaciones plásticas se formen en éstas, sin exigir deformaciones significativas en 
las conexiones. 

CONTRA VIENTOS 

Los contravientos son elementos estructurales muy efectivos para incrementar la resistencia 
lateral de una estructura y reducir su deformación. 



Al deformarse un contraviento disipa energía en la medida que adquiere deformaciones 
inelásticas. Es posible utilizar contravientos cruzaaos que .podrían trabajar solo a tensión, su 
comportamiento histerético puede observase en la fig. 5. 

BraceA. Bnce B 

(o) (b) (e) (d) (e) 

Figura 5 (Re!. 31 

Puede observarse que el contraventeo disipa energía solo cuando la deformación excede la 
deformación máxima- experimentada previamente, debe alargarse más cada ciclo. Si las 
deformaciones son menores que las correspondientes al esfuerzo de fluencia la disipación de 
energía es prácticamente nula. Este sistema se considera de baja disipación de energía. 

Cuando los contravientos pueden trabajar también a compresión su compor.tamtento 
histerético mejora siempre que su esbeltez sea pequeña y no se presenten problemas de 
pandeo local, en las· figuras se muestra el funcionamiento en curvas de histérists que 
corresponden a este caso, (en la fig. 6 se presenta el comportamiento esquemático y en la fig. 
7 se presenta el resultado de una prueba de laboratorio). 

• 

OA _....-----.- .. 
- ,.----.......- BC 

=..,.......-....'-CD _ _.....,....___DE 
EF 

Figura 6 (Re!. 31 

Figura 7 IRet. 31 
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La capacidad para disipar energía depende de la esbeltez de los elementos del contraventeo y 
se pierde rápidamente si la esbeltez crece. 

Algunas recomendaciones para el diseño de miembros de contreventeo son los,.sigwentes: 

1- ·La relación de esbeltez no será mayor que 60. Con ello se busca contar· con cierta 
capacidad para disipar energía posterior al pandeo. 

2. La resistencia a compresión será 0.8 FR Pn, es decir el 80% de la que se acepta en 
columnas con carga estática. 

3. Los perfiles utilizados deben tener relaciones ancho/grueso correspondientes a secciones 
tipo 1 ó 2. 

--
CONTRAVIENTOS EXCENTRICOS 

La ductilidad de marcos contraventeados es limitada, la disipación de energfa relativamente 
pequeña y las fuerzas que han de resistir, por lo mismo, importantes. Con el fin de buscar un 
sisterna.que tenga la rigidez de sistemas contraventeados pero pueda, al mismo tiempo, disipar 
cantidades importantes de energía se han desarrollado los contreventeos excéntricos. 

Los contravientos se separan de los nudos a los que en un caso convencional concurren, 
propiciando una zona en la que se presentan deformaciones inelásticas importantes s1 se 
impide su pandeo mediante un arriostramiento adecuado. 

El comportamiento esta definido por la características del eslabón 

eslabón 
--¡ 

1 / 

' 

/ e 

1 

k/ 

La deformación inelástica puede ser producida por fluencia debida a flexión, a cortante o a una 
combinación de las dos. 
El límite entre un caso y otro pude definirse como sigue: 

p 



' 

M. 
Ob=­

VP 

M:.= z.Fy 

v. = 0.6 Fyd tw 

son el momento y el cortante que producirán la fluencia de la sección 

Ob es la longitud para la que M. y V • ocurren simultáneamente 

Puede suponerse que eb = 20b 
--

eb = 

1 
, ¡-ob-
\ / 1 

0~~---~ 

eb es la longitud balanceada del eslabón. 
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En realidad no existe un limite exacto entre el comportamiento a flexión y la cortante de modo 
que debe reconocerse la existencia de una región de transición; de pruebas realizadas puede 

1.6M 
deducirse que si e ~ -- el comportamiento del eslabón puede considerarse como si la 

v. 

fluencia se presentara por cortante puro; si 
SMP 

e 2! V la fluencia ocurre por flexión pura, sin 
p 

2.6M• 
embargo esta hipótesis (fluencia por flexión pura) es aceptable desde que e > v. 
teniendo en cuenta una longitud adecuada L0 d!l la articulación plástica; se requiere L0 = 0.5 d 

2.6M• M 
para e> y de L.·= d para e= 5 V • , debiendo interpolarse para casos intermedios. 

~ p ~ 

Cuando el mecanismo que domina es el de cortante puede suponerse que V • es cortante en 

toda la longitud e del eslabón. 

De acuerdo con las normas actualmente en vigor la deformación lateral máxima permitida para 
una estructura está dada por Omox = 0.012 H, siendo H la altura de la construcción. 

Est~ desplazamiento es el inelástico, esto es, el calculado con las fuerzas de diseño 
multiplicadas por el factor de comportamiento, como sigue: 



--

p, 

P, 

8. =PE /K 

PE 
Pu=(f 

8. -8y;, o, 

1~ 

Esta parte de la hipótesis que comúnmente se acepta de que la deformación inelástica y la 
elástica pueden considerase iguales para fines prácticos. Evidentemente ello no coincide con la 

idea de igualar energías e implica la misma 1>. para cualquier O', pero se acepta como una 
aproximación valida y en ciertos ·casos más realista. 

La máxima deformación lateral de un marco esta relacionada con la máxima rotación de las 
articulaciones plásticas y de los eslabones y con la disipación de energía correspondiente. 

Los contraventeo excéntricos se diseñan de modo que las deformaciones ineláticas ocurran en 
los eslabones, el resto de los elementos del sistema deben permanecer elásticos. 

"El AISC (2) en sus recomendaciones pa.ra edificios construidos en zonas sísmicas proporciona 
criterios para diseñar contravientos excéntricos, definiendo las características que deben 
cumplir las zonas en que se proporciona la excentricidad, "eslabones", para que en ellos pueda 
producirce la plastificación que permite el comportamiento inelástico del sistema. 

Se especifica que el resto de la estructura debe permanecer elástico ante las fuerzas que 
provocarían la fluencia de los eslabones. 

Se establecen las recomendaciones siguientes: 

a) En los eslabones debe cumplirse que el esfuerio cortante no exceda la resistencia de 
diseño. Esto es:· 

Vu < F, Vn 

M 
en que F, Vn es el menor de (F, Vp) ó (2F• -' ) 

e 
Vp = 0.6 Fy Aw (cortante que ocasiona la fluencia) 

F, = 0.9 

e = longitud del eslabón· 

Mp = momento plástico de la viga. 

Aw = Area del alma 

b) Si la fuerza axial en el eslabón es menor que 0.15 Py, el efecto de dicha fuerza puede 
despreciarse. 
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e) Si la carga axial en la zona de liga excede 0.15 Py se requiere que la resistencia a 
cortante de esa zona sea la menor de: 

F • Vp, 6 2F, M, 1 e 
donde 

Además la longitud del eslabón no excederá de' 

Mp 
16-· . V ' 

p 

para (Aw) 
f\.Ag < 0.3 

en que: 
Pu 

p=­
Vu 

Aw = área del alma 
Ag = área total 

d) El ángulo de rotación de las articulaciones se limita en función de la relación Mp/Vp de 
Mp 

tal modo que sí la longitud del eslabón e< 1.6 --, (caso en que sus deformaciones son 
Vp 

básicamente de cortante): 

<I> max = 0.09 radianes 

M 
y si e> 2.6 v: , (caso en que las deformaciones son básicamente por flexión): 

<I> max =0.03 radianes 

Pudiéndose interpolar en casos intermedios. 

Los eslabones deben· atiesarse adecuadamente para permitir un comportamiento dúctil y 
estable bajo·cargas cíclicas. 

Hay que cumplir también ciertos requisitos de modo que puedan transmitirse los momentos, 
cortantes y torsiones que se produzcan al deformarse el eslabón, se trata de que la fluencia se 
restrinja a los eslabones, por ello el diseño de los contravientos, columnas y vigas se hace 
para las fuerzas creadas cuando actúa el eslabón incrementadas para tener en cuenta la 
posibilidad de su sobreresistencia, se sigue así el principio de diseño por capacidad que 
proporciona los elementos de una estructura para que esta se comporte de la forma prevista 
con deformaciones inelásticas precisamente en zonas debiles preparadas para ello. 
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La eficiencia de un sistema estructural en zonas sísmicas puede medi~se en función de la 
energía que es capaz de liberar. Esta energía puede estimarse teniendo en cuenta que las 
normas limitan el desplazamiento relativo máximo entre niveles y haciendo coincidir este 
desplazamiento con la fluencia del sistema. 

Lo anterior se aplicará enseguida a algunos casos sencillos para comparar su capacidad de 
disipación de energía inelástica. 

Al MARCO SIMPLE. 

A u 

H 
p 

' ' ·1 ' 
1 1 

Hl 
e 1 
"-' 

1 
1 

1 
1 

1 1 
1 

l 1 

A Considerando conservadoramente 
llu = llp 
Si ~u=0.012H; 

~u 
e=-=0.012 radianes 

H 

~u= desplazamiento 
máximo aceptado 

: 

r = 8 ~p = desplazamiento plástico 

La energía inelástica desarrollada por el sistema al adquirir la deformación máxima sería: 

Ui = 2Mpy = 0.024Mp; M0 es el momento plástico del cabezal 

La rotación de la articulación plástica se recomienda limitarla a 0.03 radianes cuando las 
deformaciones son principalmente de flexión, como ocurre en este caso (AISC). 

Está limitación proviene de aceptar una deformación unitaria máxima de 15 Ev en las zonas 
más deformadas de la sección recta de la viga, y una longitud de la articulación plástica L

0 
= d 

como sigue: 

~ 
Ep d = peralte de la v1ga. 

0p=(i"/ 
Ji2 0p = rotaciÓn plástica por 

d/2 0p unidad de longitud. 
r =0p Lp 

d 
Ep=ISE, 

Ep = deformación plástica 
unitaria 

15 E~ Lp Lp = longitud de la r= d/2 articulación plástica 

Figura 9 

si Lp = d 

y= 30 E y= 30 x 0.00124 = 0.0372 radianes = 0.03 

Esta. condición se cumple en el caso anterior dado que: 0.012 < 0.03 

La fuerza necesaria para producir esta deformación sería 

Pu llu = 2Mp y = 2Mp9 
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2Mp 
P. = H que es la carga última que puede soportar el marco para no exceder la 

deformación límite 

Si esta deformación coincide con la amplitud de vibración del sistema, puede obtenerse la 
energía disipada por ciclo, estableciendo el diagrama de histeresis. 

ENERGIA DISIPADA POR CICLO. 

1 --

4 

o 1 

i 
-ó ¡----------------- 3 

-y. 

tan a. =K 

La energía que se disipa por ciclo es el área bajo el diagrama de histéresis. 

E 0 = 2Pu .ó., 

E 0 = 2M• y • 1 articulación plástica 

Si esta estructura tuviera un periodo de vibrar de 1 seg. y estuviera en un lugar con periodo 
del sitio de 2 seg, utilizando la tabla 1, que da una idea burda de la energía que debe disiparse 
se podría tener una idea del valor necesario de M, para disiparla en un c_iclo: 

0.56W = 4 M• y= 0.048 MP; 

0.56W 
Mp = 0.048 11.6W 

en que Mp esta en ton-cm y W en ton. 
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Bl MARCO CON CONTRA VENTEO EXCENTRICO 

Un marco con contraventeo excéntrico puede tratarse en forma similar. 

Si 
2.6Mp 

e>--- las deformaciones son por flexión: 

L 
Si e=-

3 

VP 

' ' . ' 1 
1 

Mp 

Figura 10 

j L-e) 
Ui=2MpYp =2Mp'\1+-e-

( 
L-e) Ui = 0.024Mp 1 +-.-e-

YP = 001~1+ \~L) 
Yp = 0.036 

Ui = 0.072MP 

dU = 0.012H 

dU 
8=-

H 

e= o.o12 

8- 8v 
- (L-e)/2 

L-e 
8v=--8 

2 

8v L-e 
y=-=-·-8 

e/ 2 e 

L-e 
Yp =8+--8 

e 

j L-e) 
Yp ='\1+-e-

; M, es el momento plástico del cabezal. 

= 

2! 

En este caso se excede el valor máximo de y = 0.0 ; por lo que Ui se limitará a su valor 
p 

máximo 



Ui = 2y•M• 

Ui = 0.06M• 

que es, considerabl_emente mayor que el del caso anterior. 
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0.012 
La fuerza para producir la deformación Au sería:PAu=0.06Mp; pero L'iu = O.On 0.06= 0.01 ya 

que con 0.012se excede y, 
para que el eslabón fluya por flexión: 

0.01 PH = 0.06M•; 
M. 

P=6-· 
H' 

2.6Mp 
e> v, 

7.8Mp 
:. V,> L 

Para disipar la energía total en un ciclo 

0.56W=O.l2M, :. M,= 4.7W 

M 
Si e <1.6-' el trabajo será básicamente de cortante 

v, 

dUI = Vpypdx 

en que Vp y YP son constantes 

UI = Vpype 

El AISC recomienda en este caso un máximo para 

ypde 0.09 

y P será : P = 

por otro lado debe cumplirse: 

( L-e) ( L-e) y, =8 1+-e- = 0.012 1+-e-

pero y0 < 0.09 
L 

.. e>-
7.5 

entonces: 

L Mp 
-<e<l.6-
7.5 Vp 

para y, = 0.09 · 

L 
e= -· 

7.5 

0.09V,e 

0.012 H 

v,e 
= 7.5-

H 



L M, 
e=-< 1.6-

7.5 v, 

para disipar la energía total en un ciclo 

0.56 w = 0.18 V, e :. v, e= 3.1 w 

Cl MARCO CON CONTRA VENTEO EXCENTRICO Y ESLABONES VERTICALES 

1 óu ' 
ÓU 

ÓU 
1 H 1 ' H ¡--¡ 

p 

! 
------. 

1 

1 
1 ____, 

H 1 1 

i 
1 

1 
1 

1 

_l_ 

L 

Figura 11 

--

En este caso la condición más eficiente ocurre con eslabones cortos trabajando a cortante, 
Mp 

para ello e < 1.6 Vp . 

El valor de y, se limita como máximo a 0.09 

La energía máxima que puede liberarse en este caso será: 

u.= y, V,e = 0.09V,e 

0.012H 
como: y p = ,; 0.09 

e 
y por lo tanto debe cumplirse que: 

0.13H ,; e ,; 1 .6 Mp 
Vp 

e;, O. 13 H 

/::,., /::,., A A y =-·U =-Ve= u V =Pu 
Además: Pe' 1 e P u P u 

v, = p 

O' -·' 



C1l CONTRAVENTEOS EXCENTRICO CON ESLABONES VERTICALES DE PLACAS 

El sistema está formado por una placa (o una serie de placas) cuya forma hace que toda su 
longitud se plastifique bajo la acción de un momento cuyo valor cambia de un máximo. en los 
extremos de la placa a cero en el centro, del mismo modo que lo hace el ancho de la placa. 
(Amortiguadores ADASl (7). -

! 
' etzl 

j_ 
1 

! 
e/2 1 

1 

___¡__ 
1 

í 

b ~· 

b(xl 

M=M ~ 
. ~ e 
E =EP 

d 

H 

~ 
1 T 

1 X 
~ 
~ 

' 
J 

¡ 

.1 
l 

M, 

En cualquier sección se tiene: 

'd/2T 
-'-d 

ELEVACION DE 
: 

LA PLACA 

Figura 12 

M, 

17 
1 

T 
' 1 

n 
i 1 

[J 
Ep 

--

d 

Distribución de deformaciones, 
momentos y giros. 
M. es el momento olástico 
correspondiente a las secciones 
externas. 

EP deformación unitaria 
correspondiente a la plastificación 
de la sección. 

E dx=-d0 
' 2 , 

2 E, 
d0=--dx 

d 

2 EP 
=--dx 

d 

La energía liberada en cualquier sección al alcanzar la deformación máxima es: 

,,., ... 



( 
2x) 2 E dU=Md0= M- --' d 

' e d ' 

4x E
0 

4E
0 dU=M - -- dx=M -- xdx 

' e d ' ed 

J
o! 4 E 

=2M 12 
--' xdx = 

' o ed 
8 E 0 J'/ M-- 12 xdx 

' ed o. 

sro x' dx 
o 

= 8 E 0 e
2 

M =E, e M 
ed S ' d ' 

e,= 15 e, = 0.0186. 

e 
= 0.0186 M, d 

P.~.= 0.012HP. = 0.0186M,~ :. P.= 1.55M,~ 

M, puede encontrarse conociendo Pu o la energía a liberar 
Por otro lado 

e' 
1 .29 H = d 

2M 
= __ P 0.012 H = 0.0186 

e 

e= ../1.29 Hd 

El eslabón no debe fluir por cortante, por tanto 

V,~06F,bmmd 

2M 
__ P ~ 0.6 F, bmmd 

e 

e 
M, d 

2M, 
>---'--

0.6 F, de 

2 bmu d2 F, 

4 x 0.6F, de 
d 

= 0.83 bmu d 
·e 

> 0.83 bmu-
e 

bmon y bm.,. son los anchos mínimo y máximo de la sección. 

En resumen, si C.u = 0.012 H 

e = ../1.29 Hd 



.. 

d 
< 1.2 

e 

bmm > 
d 

0.83b mu 
e 

e 
P, =0.0186nMed 
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n = n" de placas 

Si bien la eficiencia de este sistema no necesariamente es mayor que la de los contraventeos 
excéntricos convencionales, tiene la gran ventaja de que las placas pueden sustituirse en caso 
necesario con facilidad. --

·O) CONTRAVENTEOS"CON AMORTIGUADORES DE FRICCION 

En. este caso los contraventeos no necesitan ser excéntricos, la energía se disipa por el 
deslizamiento de tornillos de fricción de alta resistencia colocados en agujeros ovalados (8). El 
deslizamiento se presenta al ocurrir la carga Fd para la que han sido diseñados, esta carga 
ocurrirá cuando, como en los casos anteriores, el desplazamiento horizontal del marco sea el 
desplazamiento ultimo aceptado (ll.u) 

M 
cosa=­

ll.u 

La energía disipada al alcanzar la 
deformación máxima será: 

como: 

ll.,=0.012H 

U, =0.024HF.cosa 

.- en que F • es la fuerza en la diagonal 
(que produce el deslizamiento) 

Por otro lado, la fuerza ·Pu será: 

0.024HFdCOS a. 
P = 2Fdcos a. 

0.012H 

debiendo tener la posibilidad de un deslizamiento 

~d = ~,cosa. 



• 

-1 \ 
':-·----- -·-·-·-·-·-·-·- -·-;'~.---·-·- .: ----- -·-·- -·- :/ 

Detalle de intersección de diagonales Y. cabezal 

La energía disipada por fricción en un ciclo de vibración con amplitud U, es el area bajo el 
diagrama de histeresis definido por la relación fuerza desplazamiento 

-U. 

En el caso particular tratado: 

0.56 W = 0.048 H Fd cosa :. Fd = 

U =4 Fu. 

si F=Fd, y u. = ild 
U = 4 Fd t.d 
U = 0.,048 H Fd cosa por cada diagonal 

11.66W 

Hcosa 

·. 
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Conocida la energía inelástica disipada es posible obtener el valor del factor de ductilidad O de 
cada estructura, para ello supondremos nuevamente que la energía correspondiente al 
comportamiento elástico de una estructura es igual a la correspondiente a la misma estructura 
si ésta se comporta de manera inelástica a partir de cierto valor de su desplazamiento. Esto es: 

0.024HFdCOS Cl 

P= 0.012H 
2Fdcos a 

. ' l: 1 \ ' .. ..:: :. , .!. ..._ vy 

en que U y es la energía elástica almacenada por la estructura y U 1 la d1s1pada 

inelásticamente. Teniendo en cuenta que la en.ergia es proporcional al cuadrado de la amplitud 
del movimiento puede escribirse: 

UE 2 -=Q 
U y 

si U 1 =0 Q= 1; si U1 =UE Q=oo 

En una estructura contraventeada con todos sus elementos trabajando básicamente a carga 
axial: 

1 r s2 L 
" rmax r UE =-L. 

2 
1 

A, E, 

en que S, . L,, A, y E, son .la fuerza, la longitud, el área y el módulo de elasticidad de los 

elementos del sistema. 
En un marco en que el trabajo es básicamente a flexión 

en que M, e 1, son el momento flexionante y el momento de inercia de los elementos del 

sistema. 

El valor de O e~ una medida de la eficiencia de un sistema estructural ya que cuanto mayor 
sea este valor menores serán las fuerzas sísmicas con las que deba diseñarse. 

El criterio establecido puede extenderse a construcciones más complejas si se fijan los 
desplazamientos que producirán la fluencia del sistema y se preparan las zonas en que han de 
ocurrir las deformaciones inelásticas haciéndolas más débiles que el resto de· la construcción, 
de modo que éste permanezca elástico. 

, 
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