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DISENO PLASTICO DE MARCOS DE ACERO CONTRAVENTEADOS
‘Osoar de Busrs

Introduccién

El objeto de este trabajo es presentar métodos parae el anflisis y disefio
pléstico de marcos rfgidés de varios plsos, compuestos por perfiles de acero
estructural y provistos do contraventeo. BEestos métodos no eetén basados en la
sdposioién clsioca de que ol material permanece sismpre en el rango eldstioco,
para cualquier solicitmoién a que esté someotida la estructura, sino se tieneo
en cuenta su comportamiento mas allf de ese rengo, lo que pnrmite determinar la
éapaoidad real de carga de las estructurase 8Se obtlenen as{ disefios mas racié-
nales y cconémicos quo los bansados en los métodos elfsticos convencionales.

, Bl empleo de un ooefiolente do seguridad adecuado, introducido en los odl?g
los en la forma de un factor de oarga, permite obtener estrusturas seguras y que,
bajo ocargas de trabajo, permenecen bfsicamente en el rango elfstiocoe

Elementos estructurales qus forman un marco rfgide

Uni marco rigido estd compuesto siempre por viges, columas y conexiones =
entre ellas;.ademda, pueden existir en 61 olementos de ocontraventeo, aunque s
tos no son indispensables. ’

Las vigas son los miembros, generalmente horizontales, que soportan direce
tamonte las cargas verticales penmane#tes, vivas y muertas, que obran sobre la
estructura, al miamo tiempo que mantienen a las colurmas con la configuracién
neceseria para que sean capaces de reslstir fuerzas horizontales ( en marcos no
contraventeados) y contribuyen a la rigidez de oonjuntovde la estructuraes Ese=
tén somstidas, por eonsigulente, a la accién do fuerzas transversales y do mo--
mentos en sus exiremos, que ocsaionan en ellas momentos flexionentes importantes,
acompafiados de fuerzas oortantes; las fuerzas normales suelen ser deepreciables,
excepto en algunos casos de marcos contraventeadoss Be tratan b&sicamente como

miembros en flexidén, y son los elomentos ostructurales ideales para ser disefip——

dos plésticamente, como lo demiestra un gren nimero de experiencias de laborato-
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rio ¥ su snpled con 8xito, durante los €ltimos ados, en muéhao estruciuras roales
proporcionadas de acuerdo con ose procedimiontoe.

Las colwmas de los marcos rfgidos debon ser capacos de soportar las cargas
exiales quae les {tranamiten las vigas adyacentes y los trzmos de colummas que 3se
-encuontran aobra;oilna, llevéndolas eventualmonte a la cimentacién, asf{ como las
momentos que reciben de las‘vigas, debidos a cargas #ertipales. Adomfs, debon -
ayudar a resistir las fuerzas norizontales ;n narcos conttamonteados y resistirlas
en su totalidad on los que carecen de contraventeo, j contribuir a darle al mares
la rizidez necosaria pars evitar problemas de pandeo de conjunto. Trabajan funda
nentalmente como elementos sometidos a compresidn axial o a flexocoupresidn, ya =
que los efoctos ocasionados por la fuerza cortante oxistenle en ellas suelon aser
wospreclablese

Se desima Aqui con el nombre genérico de ®contraventeo® a todos los elementos
verticales que no forman parte del marco rfgido vroplamoentec dicko pero que conitie
buyenﬂ; resistir las fuerzas horizontales que obran sobre 41, a contrarresiar los
omentos adicionaloc croados por ol dosplazamiento lineal éelativo de los extromos.
de las columas (efocto PA ), a evitar ¢l pandeo de conjunto del marco y & mejoror
su rigidez laterals En los marcos de varios pisos se utilizan b&sicamentec dos ‘c.i-l
vos de elemontos ‘ds gontraventeoy imros de rigldez, de tabigue o de concroto anag
do, eripleados fundamentalmente cn edificlos urbanos,'y contreventeos propiamente
dichos, compusstos genoralmenté nor éngulos do acero colocados en diagonal, en K,
ete; los contéaventeos del sepundo tipo se utilizan tarbién en edificios urbanos
¥s con nucha frecuencia, on construcciones indusiriales, en las que no suelen e
existir requisitos estéticos o funcionales que impidan su colocacién.

Los marcos provistos de un contraventoo esdecuasdo son mas rigidos y resisten=—
tes y , por consipuiente, mas econémicos, qus los no contreventeados, por lo quoc
deben utilizarse siempre que sca posibles El comportamiento de los marcos contra=-

venteados difiere de una manora tan notable del de los que no estén provistos de

contraventoo que es necesario estudiar los dos tipos por separados
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La condiocidn ideal que pe bugsa al disefiar un maroo eéntratheado es le de
que ol marco on sf eea oapaz do soportar todad las oargas vertioales, sin tener en
ouenta los mmen‘t:.os ococasionados por esas cargas al desplazarse horizontalmente los
diversos niveles ni la posibilidad de inestabilidad de conjunto, mientras que el
oontr.aventeo se disefia' para soportar la totnlidad de las fuerzas horizontalesy Es
to 1deal no puede aloanzarse nunca, puesto que la compatibilidad de las deformacio
,n“ del contraventoo b4 dol marco propiamente diocho obliga a que ambos contribuyan
a resistir las fuerzas exteriores; sin embargo, haciendo suposiociones conservado~
zas o :lm‘-roduoiem;o algunas siﬁplifioaoionoa es posible acercarge a 6l.

Bl objetc de las conaxiones ¢s transmitir los elementos meodnicos, momentos
ﬁwlwmbos y fuerzas cortantes y normales, de las t{-1bes a las columas y vicew
veraa, asf como las fuerzas existentes en las diagonalea de contraventoo al marco
propiamente dicho, obligandode esta manera a que todos los elementos estructurales
trabajen en oonjuntoe En lo que sigue se considerard dnicamente ol caso en que -
los marcos estdn provistos de juntas rfgidas entre vigas y columas, capaces do o=
transmitir de unes a otras los elementns mesoénicos Integros existentes en ellas,
ein que haya desplazemientos lineales o angulares relatives entre los extremos de
las plezas que conocurren en cada midoe las juntaa de ese tipo so obtienen general
mente:mediante el emplso de eoldadurg., aunque pueden utilizarse tambien pornos de:
alta resistenoia (éstos son muy poco comunes en la actualidad en nuestro pafs, pe-
ro es do suponer que s\; empleo se generalizar{ em un futuro préximo).

Aunque en la mayor parte de la literatura los marcos rigidos se presentan como
estructuras planas 6sto no es, on la mayorfa do los casos, mas quo una simp’liﬁoe;-
;iﬁn de «m problema mucho mas oomplejo, ya que las estruotures de edificios son en
roalidad-de tres dimensiones, formedasc generalmente por dos grupos de marocos mitug
. monte ‘perpendiculares entre sf, la separacién de la ostructura en marcos planos y
el tratamlento aislado de stos no suele introdusir errores importentes, debido so

bre todo a la pooca rigidez torsional do los perfiles estructurules; pero debe recor



darso que cada una de las coluumas forma parte cnsl sionpre de dos marcos ortogona
les, por lo que queda sometida a flexién alrededor de los dos eims principales de
sus secciones transversales, lo que debe tenerse en cuenta en su disefio, on el que
introduce dificuliades considerablese

.A vaeces puedenﬁlograrse estructursciones que ocasionan momentos rmy reducidos
alrededor de uno do los dos ejes principales de las columnas, lo que pormite consi
derar quo &staes se flexionan uUnicamente en el planc de una de les dos marcos de =
los que forman parte; este tino de solici?éciGn suele requerir.enlurmas mas econe-
micas que las que s= necesiten cuando tfabajan a flexién compuosta, por lo que en
ocssiones puede ser convonienis buscarlos

Marcos ¢on v sin contreventeo

El comportamiento de un marco rfgido varfa noteblemente sezin que esté provise—
to de elementos auxiliares (contraventeos, rumros de rigidez)‘que le ajuden a resise
tir las fuerzas Lorizoniales y le den rizldez de conjunto o que carozca de esos cle
menios, do tal manera quo dependa exc¢lusivemente do su propia rosistencia y rigidez:
para su integridad estructurals

Hasta hace pocos alios, las especificaciones de disefio indicaban que las colum
nas ds los marcos rigidos se froporcionnson tomendo gomwo longitud efectiva su lon=-
gitud real, es decir, la distancia libre entre viéas de cada des niveles consccuti

, ;
vos, adn en loa casos en que los marcos se¢ disednsen péra regsiastir las fuerzas hoﬂ£
zontales que actuasen sobre el edificig; taupoco sc hacfz en ellas ninsuna referen-
cie al incremento de los momentosg en las columae ocasionado por los desplazamicntos
horizontalez rclativos de sus extremos, conocido como efecto PA e+ FPor consiruiente,
sec ostaba aceptando implfcitamente que los ruros y demé:c eleuentos no estructurales
existontes en el edificio tenfan la “igidez laterel ncceseria pars impedir fenémow—

nos do qndeo de oonnunto Yy para llmatar los desplaZQmientos horin ontaleo A a valg

res tales que loo momcntos adlcionalas ocaaionados por ellos carecieson ﬁe importun

el I
3. - ~
N '., ! . .

M Il Tl

cine o ;

Sin embarso, en los §ltimos tiempos se ha censtrufdo un gran ndmero A& edificlos
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altos y esbeltos, carentes casi por completo deo muros rfgidoa (que han sido sustl
tufdos por grandes ventanales y por canceles mfviles) cuyo comportamiento dopende
exc¢lusivamente, por consipgulente; de la rosistencia y rigidez de la ostructura;
ésto ha hecho que se modifique el enfoque utilizado trndioionaimente en el disefio
de marcos rfgildos, bnsado en el dimensionsmiento de miembros ailslados, y quo se =
lo de una importancia.cada ve z mayor al comportamiento de cenmjunto, con objeto
de determinar la oondicién orftica de disefio y obtener as{ el coefioiente de se-
guridad real de le estructurae

Desde luego, ain-en la construcoién moderna son frecuentes los casos en que
es posible colocar muros de rigidez o contraventeos en diagonal en los marcos.rigi
dos (muros de lindoro y de escaleras y elevadores en edificios urbanos, éngulos =
cruzados de contraventeo en marcos industriales), los que debersn utilizarse siem—
pre que sea posible ya quo, como se vorA mas adelante, dan lugar a dlsefios mas eog
némicos, pero son también cormnes las situaciones en que requisitos de funciona—
miento o arquitocténicos obligmn a prescindir totalmente de ellos.

Puesto que el comportemiento de un marco contraventeado difiere notablemente
doel de uno carente ds contraventeo, 1as<recomendaoiones para su disefio deben darse
por separado. A comtinuacién se discutirdn las dos formas de trebajo, para acla=-
rar las diferencies fundamentales existentes entre ellas, tomando come base los -
ocuatro marcos ilustrados en la figura i.

Los cuatro marcos son geométricamsnte idénticos, pero 1 y 3 estfin provistos
de oontraVenteo; udeﬁtras que 2 y 4 doponden exclusivamento do su propia resisten
cla para soportar las cargas exteriores; sobre loas dos primeros obran unicamente
cargas verticales y en los otros dos existen, ademds, carges horizontales concens
tradas en los niveles dellas trabes.

Para ocada uno de los marcos 8 han trazado varies gréficas ocarga~deformaocién,
las que se discuten a continuacién.

MARCO le¢ 8Si las ocargas estuviesen aplicadas en los nudos, la curva P~§ se-



rfa la la, ye que cl marco podrfa soporter csrsas creclentes, sin deformarse late-
ralmonto, hasta quo aleonzasen el valor crftico FPe,as para el gue se presentaria
un fondmeno de pandeo, caracterizesdo por la opericidén de deformaciones crecientes
bajo ca.-a constanto; la forms de pandeo seria simétrica, debido a la oxistlencia
del contraventeo, quo impide el desplazmniento lateral de losnudos.

Al aplicar las cargas verticales fuera de los nudos las deformaciones latera=-
les cmpiezan a presontaorse tan pronto como se inicis ¢l proceso de carga, debido
a que la flexidn @e les vigas es tronsmitida a las colwmas a trevés de los nudos
(curva 1b); sin euwbargo, la influencia de ese fendmono sobre ls capacidad total de
carsa del rparco o3 r;ducida, de msnera que la carga P, para la que el equili-—
brio se vuelve ineatable ¢3s mmy cercana a Pery ; obviamente, la forma de pandeo -
sipue siendo simbiricae

La rocta horizontal lc representa el comportamiento del marco de ncuerdo con
la toorfe pléstica simple, de manera qué la carza Ppy corresponde a le Zormecién de
mecanismos en las vigas; desde luego, las columas que concurren on cada nudo deben
ser caraces de provorcionar uﬁ monento resistente total mnyor, o como miniro iguai,
al momento plésiico de las vigase

1d corresnonde a?fpomportamicnto da la estructura senin la teorfa pléstica mo-
dificada para tcner en cuenta la influencia de la fuerzs normal en las colurmas, la

‘que hace quo disminuya su capacidad para resistir momento, por lo que pueden fallar
antoc de que se alcance la carga.necesaria pars la formacidén de mecanismos on las -
viges; la carga de colapso correspondiente sc ha desirmado Ppm.

(La deflexidn utilizads para ol trazo do las doa primeras curvas es cl despla-
zanienlo lateral de un pﬁnto de lps colurmas, marcado & en la fipura, micntras e
vara las otras dos se ha capleado ol movirdento vertical &v de un punto de la zona
con®ral de las viras ) ‘ "

Las cuatro curves so han obtenido tonando como base la scomebria original de le
estructura, lo.quo o marcos contrsvonteados introduce errores que con, en Jencrsl,

de poes imporiaoncias
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Con la posibla excepcidén do aljunos marcos my altos y esbeltoos, la carga =
oiftica de pandeo es siompre mmcho mas grande que la mAx ima auo wuedo soporter 1a
estructura de acuerdo con la teorfa pldsiica modificada, por lo que 8sta puede con
ciderarsc como la cargn real de colapsoe

MARCO 2¢ Las curvas 2a y 2b corresponden s la la y 1lb del primer marco; la
influencia de la flexién en los miémbros es tambien pequefia, por lo que los valoras
de P¢riy Y Pergp  OOrrespondientes, respectivemente, a carges verticales apliocadas
en los nudos y fuora de ellos, siguon siendo muiy parecidos. 8in embargo, a difem
roncia de lo que suce de en ol primer caso, el pandeo se presonta shora acompajiado
do un desplazemionto lateral del marco en conjunto, con valoreas rmucho mas pequeiios
de la carga P, ya que la carga critica de pandéo de un marco en el que no estén =
impedidos los desplazamientos laterales de los nudos o3 micho menor que la correse
pondionte a ose mismo marco, cuando ge impiden esos desplazamientos (ver, por ojem
plo, la ref 2).

Los valores de las carges de colapso predichos por la toorfa plfstice, Pss ¥
Ppm oon los mismos que en ol marco 1 pero, a diferencla de ;o que sucede en &sta,
o8 rolalivamente Irecucnte que Per 308 menor que Ppwm ¥y que, for consisuiente, el «
diseiio quede ropgido por ol pandeo ée conjunto del marco, posibilidad-que sor4 necg
sario explorare. ‘

- 8videntementey tambien on ent; caso es posible basar los cdlculos on la goomg
trfa original de la estructura, sin tener en cuenta el efecto PA , ya que, on teg
rfa, los desplazamlentos laterales son nulos hasta que 89 alecanza la carpga de colap
sos De hecho, los marcos de esbe tipo se diseifian aiguiendo procedlmlentos andlogos
a los utilizados para marcos contraventeados, y se comprueba despubs sl la carga sri
tioca de pandeo no o3 menor que la correspondiente a la formecién del mecanismo.

MARCO 5o Debido a la existoncia de fuerzas horizontales quo obran sobre ol =
marco al mismo tlempo que las vertioaioe, loa desplazamientos lateralez se iniclan
on el miswo instente en que se smpiezan a aplicar las cargas sobre el marco; por el

mismo motivo, aparecen momentos flexionantes en trabes y colummas desds un prinoie




pio, lo que hace que la influencia de la posicidén de las carges verticales (en los
nudos, o fuera de ellos) sea adn menor que en los dos primeros casos, de manera que

puede suponerse que }as curvas correspondientes a las dos posiclones doe la carga =

§
vortionl (3a y 5b) se confundene (los womentos ocasionados por las fuerzas horizon

3
i

tales on las irabe s:v<coluzmas son ;e poca imvortancia, ya que los contraventeos
mantienen los desplazamientoaﬁhorizohtales dentro de 1lfmites mmy reducidcs)e.

En cste caso no se presenta un %ehdmeno do pandeo propiaments dicho, caractee

H
H

rizado por la exi;tencia, hasta que se alcanza la carpa crfticn, de una configura=—
cién indeformade de equilibrio, ya que les deformaciones laterales so inlcian des-
de el inatante on que se emplozan a ;pliCar cargas sobre el ﬁarco, pero el contra-—
ventoo mantione los desplazamientos horizontales de los nudos dentro do valores tan
reducidos que su influoncia en el co;portamiento de la estructura es muy pequeiia ¥
puede ignorarse, para fines de diss&;, gin introducir errores spreciebles ¢n el =
resultndos Por consijulonte, la con?ici6n critica corresponde.al pandeo simé&trico
del marco (ignorandc los pequciios de;plaZamientos horizontales de los nudos) y 1la
cerga que la ocasionaCan‘précticamen%o irual a la carga critica del marco contra=--
vontendo sometido g carpas verticales wnicamentes N

Las rectas 3¢ ¥y 3d siguen rOpregontando, lo misto que en los dos primeros ca=-
808, cl couportamiento del marco de ?cuerdo con la teorfa pléstica simple y con la
teorfa modificada por ofecto de 1la f;erza axial en las colunmas, respectivaronte,
nientras que la 5e representa los rcéultados de inclufr <n la teorfa pléstica sim-
ple el efecto PA, adeufs de la fuerza normal en las colurmas{es decir, se suponse
que el nmecaniamo de colapso se formatsin quo se presenten desplazamicntos lateragee
les, poro &3tos sc toman en cuonta en las etapas sucesivas del proceso de sargr);
osta curva so sopara muy poco de la 3d ya que, como so uenciond con enterioridad,
el contraventeo mantiene los desplazpmientos £>‘con valores 1y reducidose

Por dltimo, le curva 5f describe el comportamiento real de la estruciurs sien

do E,, ordenadn del punto mas elevado, lo cargs méxima que puode SOportér cl marco;

este valor so encuentra my csrca de K.y por lo que en marcos coentraventoados o=
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pueden aceptarse los resultados de la teorfa pléotica simple modificeda para tener
en cuenta los ofectos de las fuerzas normales en las columnas como una buena aproxi
macién al comportamiento real de la ostructuras Lo mismo que en ol e¢aso 1, la car-
ga orftioa de pondeo suele ser muy QleVada, por lo que no rige en general el disefio,
con la posible excepcién de algunos ?aeoe de marcos mmy esboltofe

MARCO 4s Se trata de un marco go contraventeado, sometido & una conbinacién
de cargas vertiocales y horizo;taleu;

Tampoco en esto caso es posibleiuna falla por pendeo, puesto que el sistema de
cargas ocasiona deade un prineipioe d;splaZamientos horizontales de los nudos; ol co
lapso se presenta por inestebilidad; caracterizada por deflexiones laterales crecien
tes, primero bajo cargas cada vez mayores y luego, deapues de que 8stas aloanzan un
valor méximo, bajo cargas deore ciontes (v6ass la curva 4f que representa, en forma
esquemftica, ol comportamientc real del marco)e

Las curvas 4c, 4d y U4e describen, couo en el marco 3, ol comportamiento predi-.
cho por la teorfa pldstica simple, por la teorfa pléstica modificgde por efecto de
carge axial on las colurmas y por esta misma teorfa introducisndo en ella, adomés,
el efeoto PA « Lz curva 4g es la obtenlda estudiando la formaciGn sucesiva de are
ticulaciones plésticas en la estructura, con la suposicién de que los miembros que
la componen permanecen en estado eifistico entre articulaciones pldsticas, y tenien-
do en cuenta tanto las deformaciones de los miembros individunles como las de conee
junto de la estructurs, al plantear las scusciones de equilibrié; a partir del punto
A, correspondiente a la formacidén del mecanismo de colapso, la ourva coincide ocon la
ke (Ese punto A es, en general, una buena indicacién del valor de la ocarga mfxima
que puede soportar la estructura, Py )e

Como Be observa en la flgura, en marcos no sontraventeados Py 68, con mcha ==
. N
frecuencla, menor que Py, s por lo.que la solucién obtenide apliocsndo la teoria pl/ . .

v

tica simple, ain con efecto de fuerza normal en las colummas no es, en general, -b-f

' v
na de confienza (salvo, en ocasiones, en marcos de pooa altura)e



DISELO DE VARCCS COWTRAVAITEADCS

Introduccidn

De acuerdo con le discusién enterior, los marcos de esta't¥po pucden disefiar
30 utiiiz;ndo la teorfa plistica cimple, basada en la geometrfa original de lec e
tructura, modificada para tener en cuonita el efecto de las fuerzas normales oxise
tentes on las colummas. siempre, desde lueso, que so les proporcione un contraven~
teo adocuado, por modio de elementos de tensidén cruzados o de maros de rigidez, =
capaz de resistir, rimulténeamonte, las fuerzas horisontales qus obren sobre el =

-
marco y la tendencia do éste a pandearse lateralmentes. En ol caso do estructuras
compuestas por varios marcos paralelos entre sf y ligados eﬁ los diferentes nive-
les por losas do concreto o por alain otro tino de diefragma rfgido no es nedesa-
rio, desde lusgo, proveer a todos los narcos de contrnventoo;ﬁya quo los que no lo
podgenn gse apoyardn ca los contraventeados, a través de los diéfrugmas horizontaleg~ -

Como so verf mns adelante,(cﬁ ocasionee es necegario introducir otra modifi-—
cacidén en la teorfa pléstica simple, para tener en cuenta las condiciones de compa
tibilided de las deformaciones anrulares de todas las barras, viges y colurmas, que
concurren en cada nudo del marcos
Alcance

En este trabajo se cubro el disefio de vigns,; colurmas y olementos de contra--
venteo do marcos rfigidos de varios pisos, sujetos a las ccndicionoes y suposiciones
sigvientes;

a) El matcrial ompleado es acerc dulce ASTH A7 & A6, o alpin otro tipo quo
tonca una gréfica esfuerzo-deforumacidn sowejante a le de cstos acoros, y las cone~
diciones de trabajo son tales quo areguren un comportamiento dictil del material.

b) Las concxiones enire vigas y colurmas deben ser completamente rfgides, es
decir, capaces de trensmitir los elementos mecénicos Integros existentes en ellas,
sin que haya desplazamientos angulafes 0 lineales relativos entre sus extrenose

¢) Io se toma en cuenta ninsuna cont¥ibuci6n a la resistencia de vigas y co=~

lumas debida a le losc de concreto que se apoya frecuentemente on las primsras o
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al recubrimiento de las segundase
d) Las fuerzas laterales son rosistidas fntegramente por rmros de rigldez o
; ;
contraventeos, y pueds despreciarse el ofecto sobre la capaocided de carga des la

estructurs de los pequefios desplazemientos horizontales de los nudose

Faotores de carga

El disefio de log 4istintos eleﬁentoa estructurales que copponen el marco so
hard de tal maners ﬁue sopn oapaces‘de soportar las ocargas de trabajo multiplida-
das por el faoéor de carga adecuado, tomando como baase para el proporcionamiento
do esos elementos el esfuerzo de fluencla del acero utilizado en elloso

8e cmpleardn los dos factores de carga sigulentes:

),n]u?. cuando sobre la estrusctura obren dnioamﬂnte‘cargaa pormanentes, o
vivas y muertes. |

)Q=1¢§, para la oombinaciénlde cargas permanentes y eventuales, estas dlti
mas debidas a viento o siomoo |

Bstos faotores de carga garantizan que bajo oargas de trabtajo el comportamien
to de la estruotura sorf predominantemente eldstico, sin que se presenten deforma-
olones permanentes qus tongan una influencia desfavorabla;

Qoncoptos bdalcoa deo disefio

) Las vigas de disofiardn de tal ﬁunora que bajo la acclén de las carges permanen
tes do dimeflo (cargas de trobajo multiplicadas por )\ ) se conviertan en mecanismos,
por la formacién de articulaciones él&stieaa en sus oxtremos y en la zona central,
mientras que el disefio do las columas se harf para que cean oapaces de soportar
los elementos macﬁﬂicos que les trensmiton las vigns hasta le formseidén de los mew-
canismos de colapso en ollas. Ifo se considerarf flexidén debida a fuerzas horizon--
talos ni en vigas ni en columas, ya que se supone que el contraventeo resimte e;as
fuerzas en su totelided; y se disefiar{ para ello; pero sf se tomardn en cuenta l;n
fuorzas normales que aparecen en laé vigas y columas de las crujfas contravantege—

das al obrar las fuerzas horizontales sobre el marcoy sfectadas por el factor de =

carga ka.
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n el discfio do todos los cleuentos esiruclurales sc tomarédn en cuenta fend—-—

menos de psndeo local, lnteral, etcs, que puoden afectar desfavorebleuente su cave

cidad do carya. .
DISENO PRELILITIAR

Cbjeto

El disefio prsliminar tione por objeto la delerminacién de tamaiios aproximados-

i

do vigas ¥y colwmas, lcs que se rovisarén despuéds, al hacer ¢} disesio definitivo,

'

para vor si cunplen todos los requisitos necesariose

En esta primera parte del disefio las vigas y colurmas se proporcionan para que

resistan las cargas verticalss de frnbajo miltiplicadas por A1

1

Diseiio prelininer de viras :

En el caso fracuente de que la viga sea de seccién constante y que sobre ella
obre una carga uniformemente repartida que ocupe todo el claro, el momenio pléstico

necesario se obtiene por medio de la ecuacién

Me = L h)ulf (1)

en la que W es la cargo total por unidad de longitud, multiplicada por Af, vy Les
ol claro tedrico de la vipa, es de}ir, ls distancia entre lo% cjes de lac colurmnas
on las cuc se apoyae j
S1 la viga no e; de seccidn §onstante, o 1z carga guoc obra sobre ella no es -
uniforme, o no se cunnle ninzjuna ie los dos condiciones, los monentos plfsticos de
sus diversas secciones Lransvorsaies s¢ slerirdn ds mancra que ls viga se convierts
[ .

en un mocenisiwo; los cdlculos se basardn on el cleoro tedrico de la viga.

Disefio_vreliminar de columnes ,

Las colurmas que concurren ean cadn uno de loz nudos del marco sc disefiardrn de
tnl menera que la suma de sus momentos plésticos rosistentes roducides por la accién
do la fuerza norzal que obra sobre ellas, Yipe s sea igual o mayor que el momzento de

descquilibrio que las viges transmiten al nudo, correspondiente a la formacién de

necanismos en c¢llase



En el diseiio preliminar se sumerﬁ que el momento de desequilibrio se distri-
‘ buye en partes iguales entre las dos ;olunmas que conourren en cada nudo exoeplto, -~
evidontemonte, en los nudos del (ltimo nivel, on los que la uUnica columna existente
deberd rosistir el momento de desequilibrio Integro.

Para secoion-es I o H flexionadas alrededor de su eje de mayor momento de iner-
cia, el momento pléstico resistente de la columna, reducido por ocargs axial, Mpwx ,

estd dado, con aproximacidn suficiente, por las exprecsiones diguientesg

‘

S¢ P/P3 £ 0.15, V‘Pr.aa Mpn ()

e

St /Py >o0.45, Mpcn:i.i%(i-P/%)MP; & Mpx (3)

81 la columma estf floxionada alrodedor de sus dos ejes principales la ecus—-

oién (2) se conserva, y la (3) se sustituye pors

S? P/P3 )O.’S, MP‘-# = (i-VPu- Mx/’“m) MPH ‘-—'- MPB (ll')

En las expreslones anteriores P es la fuerza axial exi.stentgjen la columna, =
' oorrespondiente a cargas de trabajo m.iltiplioadas por A, Py la-fuerza normal que'
ocaslonarfa la plastificacién Integra de la seccién en ausencla de momonto flexio=w
nante ('P3=AG‘3 s MP“ ol momento pldstico resistente de la seoccién sometida a flee
| xi6n pura alrededor de su eje de nayor momento de inercia ( Mpx= Z,5y s My el momon
to existente an la columma alrededor del eje y, correspondiente a cargas de trabajo
multiplicadas por M ¥ Mpy ol momento Tpléstico registente de la secoldn sometida z;.
flexidén pura alrededor de su eje de me;por momento de inercia (MH= 369 ¥e
El valor de Mpw , obtenido con lais oouacionos (2), (3) & (4), debe ser igal o
mayor que el mas grande de los momentoEa exlstentes en los extremos de la columma én

estudio.

Cont raventeo

Las secoiones de los contraventeos no se determinsn en ol disefio preliminare

DISEXO DEFINITIVO
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Cb jeto

Za ol diseiio dolinitivo se revisan los perfiles do vigas y colurmas obtenidoe
en forma preliminar para doterminar si satisfacen todos los requisitos referentes
a capaclided pera resistir cert~nto, deformaciones ndximns admisibles, inestabili-
dnd, ctcs, asf como lns condicinnes' impucstas por solicitacionos. no consideradass
en ¢l disgedio preliminar (carpga viva en crujfes alternadas, vionto o slsmo, otcey )e

Disesqio definitivo d> vigas

a) Los perfiles obtonidos on el disciio preliminar se reyisarin utilizando el
§
claro libre de las vigas, os decir, la distancia entre las caras exteriores de 1las

columas que les soportan. Por consizuiente, la ecuacién (1) se sustituird pors

Mp:. i% Q)usz ' ~ <5)

en lo que Wy sipgue siendo la carga total por unidad de longitud que soporta la vie
ga, mltiplicada por M 5 ¥ L, o8 su claro libre.

Puesto que el diseiio do las vigas ge basa en IX " 3uposicién de quo sus extrewwos
estin empotredos, deberd revisarse la capacidad para resistir wormento de los nudos
en los gue se apoyen, con objoto de'mserurarse de que esa suposicién os correctae -
Bl momento mfximo que pucde transmitir una viga a una columna es irtual a su momento
nléstico rosistente incrementado en una cantidad igual al producte de la fuerua --
vertical que la viga btrensnite a latcolqmna (reaccidn vertical en el extremo do 1la
viza) multiplicada por la mitad del poralte de la colurna (véase la figura (2), es

docir,

M= Mpvy Ve (6)

siendo V la reaccidn vertical en el oxiromo de le viga y de el peralie de la colum~
Nae .
Fara que la supooicién de "cuiremos empotrados" sea correcta os nocesario que

lg sunw de las capacidades parz soporier wmorento de las dos columas que concurren

on cada wio de los nudos eriromos dé la viza en estudio (o la capacidad de la ===
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Unica colurma que llega al nudo, cuando éste es del dltimo piso) sea mayor o igual

que el momento de desegullibrio en el nudo, obtenido sumando algebraicaments los -
valores dados por la ocuacién (6) para las dos vigao que concurron en 61 o igual,
simplemento, al transmitido por la Unica viga que llega sl nudo ouondo 8o trato de
colurmas oxtromas (cuando se considere carga viva en claros alternados, en la deter
minaoién de la capacidad de léa nu&oa para resistir momento debe tenerse on cuonta
la contribucién de la viga que permanece en estado eldstico; wute junto se trata en
detallo mas adelanto)e

La condicién anteribr dobe cumplirse siempre, en teoria, puesto que es la que
alrve do bass para el proporcionamiento de las columas; sin oubargo, hay algunos
oasos particularss, de los quo os i!pico el constitufdo por una viga del ltimo ni-

vel que se apoya en una columma exbrema, on los que pueds ser convenlente, por razo

' nos d¢e eoonomfa y facilidad de fabricacidn, proporcionar una soluma ligera, inca=-—

paz de soportar sl momento pldsticoc de la vigns on ese caso la articulacién ase for-
mard en el extremo superior de la colummna, con un momento menor que el pldstico de
la trabe, lo que obligarf{ s aumenter la escuadrie de 8sta, pero si se dimensiona la
columa para resistir ol momento fntegro tranosmitido por la viga se obtlenen on mie-
chas ocasiones perfiles mayores q@e los nocesarios en los trpmos inferiores, lo que
no es deseablo desde un punto do vista oconstructivoe

b) Vigas qus forman porte de?crujfas contraventeandase Lgs vigas que forman -
parte do crujfas contraventoadas, disofiadas previamente para resistir carges vertie
calos niosmende; con un faclor dé carge A g deben revisarsc sometidss a la aocidy
coufinada de fuerzas sxisles y trgnuvorsaloe, empleands un factor de oarga\lz s

34
utilizando para ello la ecuacién (7), puesto que actdan como montantes comprimidos

de las armaduras verticalos que resisten las fuerzas horizontales y los momentos o

adicionales producidos por el desﬁlazamiento lateral de las cargas verticales. (Vef

so Fige 13)
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w o A (P/Pe) (', m) Wp (7):

{-0.4i8 (R/Pg) ‘.T':

P, ©3 la fuerza axial exisicnte en la viga, Py la carga dé pandeo eléstico en
el plano de la flexiodn, P la carga‘axial critica calculada cormo si no existiese -~
flexidn, para pandoo.oen’ el plano del marco, Wp la cargn uniformgmento repartida que
ocasiona ol colapso pldstico de la ;iga, en auaencia de fuorza axial, y W la capaci
dad de carga de la viga, roducida pér el efecto de la fuerza exisl Py o

La viza elezida originalmente és adecuada si el valor de w dado por (7) es ma-
yor o igaal que la earpga vertical t;tal, uniformemente repartida, que obra sobre
ella, afectada dol factor )z s €l éue tambien se utiliza en el ¢4lculo de la fuer-
za axial By o

La fuerza axisl tolal que obra on todas lac trebes del nivel i-&simo que forman
; 34

i
parbe de crujfas contraventcadas puede calcularse conservadoramentc con la ecuacién

Rf=§_He+9.§Z\fJ.° (8)

en la que g} Hi y ?; Wi son, rospectivamentoe, las sumas de todes las fuerzas o-
horizontales y de todas las fuerzas verticales que actdan sobre el edificio desde s
cl nivel superior n hasta el i, incluyendo e éste, multiplicadas por 1 factor de =
carza )z s AY es el desplazamiento horizontal relativo ontre los niveles i ¢ i
-~ 1y hy la alturn de las colwmmas entro ellose

AY puede estimarse de un coéocimiento del alargemiento del contraventeo en
el entrepiso en ostudio, ¢ pucde ton_;a\rse A‘.’/h?:o.oot‘lo

51 en una estructurs existe una sola cujia contraventeada en ol nivel i, la =~
trabe corpespondiont~ decberd ser cagaz de recistir la fuorza total calculada con la
ecuacidén 8; on carbio, si las crujfgs provistas de contraventoo son varias, eca ==
fuorza sec repsrtird entre todes ellés. Desde luego, si la estructura ect{ compues—~

Ls por varios mercos rfgidos parnlelos, ligsdos entre sf por medio de locas u otros

1
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"diafragmps rfpidos: existontes en los diferontec niveles, ol cdlculo de la fuerza
'Pvf pe hard para Lodo el edificlo f pe distribuird entre todes las crujfas contrg
vonteadas existentss on 6l nivol eﬂ estudio, aunque se encuontren en marcos dife—
rentese. Py so diotribuir{ on pertos ipunlos cuando todas las orujfas contraventea
jdaa tengen claros aomejantos, peroipunndo égtos difieran rmucho de unas orujfab a

otras gerf{ necosario-tener en cuenta la inelinscién de los conbtravientose

o) Considergcionss adioionales en ol disefio

Deberd rovisarso que las vigas satisfagan los requisitos necosarios para que
no se presenten fonémonoa do pandea local o lateral, y se proporcionardn los atie~
sadoros o el contravonteo latoral Quo se requierane Asi mismo, se roevisard que su
reslstencia ai cortante sea ndeouada.

d) Deflexiones

Puode considerarso que la flaocha méxima en una viga sometida a cargas de tra-
bajo totnles, vivas y muertas, uniformomonte ropartidas, no oxgede 1/360 del claro
8l su relacién Ly/D (distancis libro entre pefios de columas y poralte de la viga)
no es mayor que el valor ocorrespondiente indicado on ls tabla'fi

Los valores de 1ls tabla han sido deducidos para un deoro con limite de fluone-
oia do 2520 kg/cmgécpara un factoréde corga de 1o7‘yvpara perfiles cdyo factor de
forma tenga un valor dol orden de folh, correspondiente a secciones I o H lamina--
"das o formadaa por tros placas sol§udas de proporciones usualea, flexlonadas alre~
dedor de su ejo do mayor momonto dé ineroias

TABLA I
Valor mayor de k 005 & mas 0ot 0s3 0s2 0Oel O (BExtromos empotrados)
L,/ . 16 19 22 25 33 4o

k es ol factor de rigidez do ceda uno de los extiremos de la trabe, igual al co

ciento de su rigidez ontre la sums de las de todos los miembros qus concurren on el

1

nudo considerado, incluyendo la trabe wisma; es decir, k= (I/DL) trabe /E(I/L). In

general so tendrén dos velores distintos de k, uno para ceda extremo; en lo tabla se

!

utiliza el mayor de los dose
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Digoiio definitive de colurmas

a) El diserio definitivo de las colurnas tiene por objeto comprobar si les sec
ciones obtenidas en cl diseciio proliminar son capaces dc soportar los elementos mecd
nicos realos quo obrsn sobre ollas, tecniendo en cuents efectos de inestabilidad y
de continuided en los nudes, que no fueron considerados originalmentes Puesto que
los efectos de inegtabilidad hacen quoe disminuya, en goneral, la rosistencia a la =
flexién de las columes, con frecuencia habrf quo aumontar las escuadrias obtenidas
en un principio. |

En el disoiio de columnas puede ser necesario considerar las cuatro condiciones
de carga que sc mencionan a continuacidng

l. OCarga viva completa, aplicada sobro todas las viges de la estructurae.

2+ Carga viva parcial, aplicada Unicanente sobre determinadas vigas de la es—
tructura, mientras que sobro las restantes obra la carga rmmerta exclusivementoe

(Bn estas dos oondiciones se utilizard el frctor de carga M Yo

3y 4., Carga viva completa o parcial, combinada con fuerzas horizontales even—
tuales, dobidas a viento o sisrmo, coﬁ factor de carga 2®

La primera condicidn de carga produce, evidentemente, las fuorzas axinles méxi-
mas posibles on las columas, mientras que la sesunda tiene por objeto estudiar las
confipuraciones ds la carga viva que'ocaslonan lo3 wmomontos flexionantes méximos en
ellas; sunque las fuerzas axiales sc reducen, osta segunda condicién puede ser criti
ca, debido a la disminucién en capecidad de carga que oxperimentan las columnas al =
crecer la magnitud do los momentos flexionantes que deben soportsr similténesmenteo
(o es nocesario estudiar distintas Jistribuciones de corgca viva en todos los casos,
glendo los cédigos y el juicio del proyectisia los'q(jydeterminan, on funcién de la
inportancie rolstiva de los dos tipos de carga, muerta y vive, si las coluumas de un
odificio dndo se disefiaran nicawente para carga kiva completa o si so estudiarén -
otras distribuciones de esa carga).

Las condiciones 3 y 4 no son crfticas en colummas de marcos controventoados, con

1o ¥nica posible excepcidn ds las que limitan, a wno y oire lado, las crujfas en las
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quo ge ha colocado oi contreventeoes

En.la figura 3 aé miestra una poreién de un marco sobre el que obran, en todas
los trabes, carges muerta y vive complotas, mltiplicadas por el factor ds carga Ay ;
- en esas condiolones sc supone que todas las treabes se han convertido en moocanisnos,
Y cada una de ollas tyinamite a las colunmes en las que se apoyaiun momento cuya =
magnitud estd dada por 1a ecuacidn 6. / ’

Supéngase qus la carga total, por unided de longitud de vign, es la misma en
todo el marco, y quo' los claros AB y BO son ipuales ontre s, mientras que el CD es
mayor; en esas condquones, los mowentos de desequilibrio’son nulos en los nudos del
eje By diferqntes dg-hero en los otfos tres ejesy en los extremos, A y D, porque -
reciben momontos de aﬁ solo ladoy y en ol interior, C, qua recibe momentos de los «
dos lados, porque éstos son de magnitﬁdea diferentese Por consipguiente; las colum~-
nas del ojo B permanocen rectes, mientras que las de los ejes restantes so flexionan
on ourvatura doble, al ser arrestredoz sus extremos por los giros de los nudose

En la figura 4 estf raprbaontadé la misma parte del marco mostrnde en la 5, pe-
. To ahora no existe carga viva en todas las vigss, sino dnicamonte on claros altormna~
dog; por consiguionte, nada mas se transforman en meoaniamoé las vigas que soportean
la carga total, mientras que lss domds se conservsn en estado eldstico.

Comparando las dos figuras se observan varios puntos intereaantes)

le Las colurmas de los sjos laterales se flexionan en curvatura doble en los
dos casos, con la Unica diferoncia do que en el primerc los momentos que obren sobre
sus dos extremos son de intensidades précticamente lguales, mientras que en el segun
do disﬁinuye la magnitud de uno de lo; dos momentose

2o Las columas del eje B, que ;n el primor caso permenecen rectas y, por tane
to, trobajan exclusivamento a compfeaién axial, en el sopundo ee flexionan en curva-
iuxa sluploe.
_ 5¢ Llao colummas del ojo C (inte%median, pero con vigas de diforentes longitudes
a uno y otro lado) se flexionan en curvatura doble en él primor ocaso y en curvatura

simplo en el sogundoe
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Lz crpecided do carcn de piozas {loxoco.trimides somnstides = 1n accidn do mo--

nentos owirenos que lma flonionan en curvature simplo es menor quo ls de piezas and

-

lo: 28 sobro lan qus obran momentos co l-g uwdsmes ma nitudes pero oue les lexionan

5’4’665 .

en curvatura doble le disminueién on resistencia puedo ser immortmmte on colum—

nas de relacién de cesbolpez altn o cuando l2s fuerzas axizles exictentes on ellas

pon clevades y, mis adn, cuando sc junisn csoc dos Tnctores), pef lo gque la se un-—-

e
v
da condicién de c:r:a‘(cnrga viva alter.ada) pucde ser crftica en colurmns interme-
dins, = poger de quoﬂﬁisminuyo la fusrsa axiel, »l suprimiy l-s cersas vives en ale
wns de las vigas (esta disminucién es pequelin en colwmas quo sovorton varios pi-
308, ya ous pare originar 1z curvaturs mas desfavorable en cede une de ellas basta
con suprimir la carga:QiVa nn dos trobes, cono se mucstre en la Ficura $ para ol —

“rano de coluumo AB)e Esta condicién de cer;e puede sor mas erfiica todevia on las

colurnas que bajo caige vive total quidan sometidses exclusivemento n conpresidn, co

2

-

20 las dol eje B de la fijure e

2

> : . 545
Zsludios tedricos ¥y exneriienteles 217

2 G, 7 han demosbtrodo gue 21 comportsmizato
de una colwma que forme varte de un merco rirido no es ol nmismo que ol do unz pieza
flexoconprimida aislada, ya que loc extremos de le primora estdn unidos a nudos a =~
los qua lleran otrrs plezss, vor lo cue su respuesta ante las colicitaciones exte——
rioras zc vo nodificada por las coractoristicas de esos elonontos y,n la leorge, por
los do tods le eslructura. Afortunadanente, sin embarze, es posible obtonsr una -
ropresentacidn suficientenmcnte precics, pare finoo-prﬁcticos, del comnortamionto de
una colurme, ostudisndo dnicemento una pvorcidn de ls estructure, convenientemente o
solecclonada, de la que forme parte asa columae
: : gt

Corwpo uns consceuoncia de le continuidad de la estructure, las colwwmas de loa
rarcoa ri~fdos eatdn sometidns e la aécién sirmltdnon de fuorza: axiales y de momon~
Loz =2n gus oxLTCLOS . | ,

Censidfreso ol comport-miento de una ccluma bsjo carge nxiel constante, cuando
se splicen wonmentos de intonsidad crecisnic en sus extromos; si 1a fucrza normal quo

obra sobr~ clla o5 monor que osu carge crfiica I3 peaded, aserf copez de r-sisliy ocon



monentos inicislmonte, proporcionando al mismo tiempo una cierte rigidez conirs la
deformacidn, la que iré dicminuyendo al ir cediendo plfsticnmonte el mlombro y al
adquirir inmportancie los momentos dé sopundo orden debides n la carga exinl y a la
doformacién por floxifn de la plszas

Bn la figura & se mueotra una cpra tfpica momento extremo~-rotacidén extroma
de una pieze flexbcomprimida, obtonida, comp se mencioné en el pérrafo antérior, -
aplicando momontoa de intensidad croclento en los oxtremos de una barra scometida a
la eccibn de una fuerza normal constante (existen técnicaa que permiten obtener -
esas curvas para mienbros reales; véanse las referenciss 3,8,9 y 10)e

El punto mas elevado de la ocurva, correspondiente al momento mfximo que la co=~
luma es capaz de soportar, se presenta en o debhjo dol valor del momento plfstico
roducido por carga exial, Mpo, en cuya obtencién no se tionen en cuenta efoctos de
inestabilidad; despuss, al ir aumentando las rotaclones la curve desciende, ya que
disminuye la ocapacidad de la ploza para soportar momentos.

Las curvas momonto-rotacidn del tipo de la dibujada en la figura 6 son una des~
oripcidén muy dtil del comportnmieﬁto estructural de una barra flexooomprimida, y «-
permiten dosarrollar métodos recionales de disefio para ma;cos que contienen miembros
con esas carecterfstican 5’4’11.

Considérese la columna AB del marco de la fipura 5: su comportomliento se puede
estudiar aislando el oubconjunto compuesto por elle mlema y por las plezas que conecu
rron en sue dogs extremos, figura T, y sustituyendo la influencia del resto do la es-
tructura por resortea colocados en loc extremos oxteriores de vigas y columase.

En cada uno de los nudosy A’y B, obren un momento de desoquilibrio, ouya magni-

tud estd dada por la expresién sipuiente, para el nudo A;

(M,) [(MP)“"'(V")M. ] [wMLAD (V,‘»,e_l%] Ee 9

En efecto, ol nomento de donequilibrio o3 igual al que ojerce sobre ol nudo la
viga de la izquierda, converiida en un mecanismo bajo la accién de las carges mrerta

y viva completas, rmltiplicadas por A ’ menos el debido a 1a viga de la dorecha,
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sobro la que obra le carga musrta Ynicemonte (también imltipliceds por Xy ) vy ls -

que, por consipuiente, se encuentra en estado eldstico; evidontoeuente, esc womento

de dosoquilibrio puedu ser resistido por la viga AD, cn estado olfistleco, 7 las dos
i
colurmas que llogen al nudo, AE ¥ AB (la viza de la izaulerda, convertida on un ume-

s

canismo, no contribuys a equilibrarlo), y el perfil onssyndo para la columa AB se-
r4{ adecuado si éste, junto con los demfs elaomentos resistentes, es capaz do sopore-

tar los uwonentos de desequilibrio existentes en los dos nudos on quoe conectan zus =

i

extromos. a
Por consifuiente, la rovisién Gel porfil obtenido en ol diseiio proliminer para

i
la columma AZ debe llevarse a cabo cn doe partes, estudiando por separado el comnor

'

tamiento de cadz uno de los nudos que la limitan, utilizando vars ello subconjuntos
como ol mostrado en le fisura 8y aélicﬁndolog los princinios estructurales bAsicos
do equilibrio y compatibilidad.

Los dos colurmas y la viza AD que concurron sn el nudo gerén ndecuadas si la
suma de sus mouentos resistentes es ircual o meyor que el nomento que la viga AC, con

vortida en un mecanisno, trensmite a la junta, teniendo en cuente lzs condiciones
{ . .

de compatibilidad de dgformaciones; es decir, el momeato rosistente total de la june-

1

VoR

to pucde ser menor qug'la suma de los romentos repistentos wfxinocs de las tros baw—-
"rres quo concurren en ella, sl esos momontos mé:imos corresponden a rotacionecs dife-~
vrentes, por lo que es necesario trazar las gréficns momento-curvotura de las tres bge

-.rras ¥y, por superposicién, obtener la de la junta completai si su ordenada mfxima,
juo corrospondo al momento reoistento méximo de la junta, es meyor que el mormonto —-
t

trrnsnitido vor la viga AC, los perfiles son adecuados; on caso conbrario; sorf nc—-

i

cosario aunmentar slmuno o alpunos do cllose
4

Desde lue;o, para tener la scrurided de gue el perfil empleado on una co-

luma cualquiors =0 edocuado, es nocesorio cstudiar ol comportamionto de las dos ~-
i
1

juntas de las que forma partee
Considérese ol comportriniento del subeonjunto constitufdo por las cuatro barrpe

que concurron en el nudo A cuando se anplicen carzas verticales crecientes cn las o
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dos vigasy, primero en incrementos iguélea en ambas; hasta completar la carga muerta,
¥y despuéds tnicamente en la viga de la izquierda hastn que obre sobre ella la ocarga
total, merta y viva, mientras que en la de la derooha se consorva la cerga muerta
dnicamente.

Bn la primera parte del proceso de carge (fipura 9 a) el momento de desequili-
brio es mulo (suponiendo, desde luego, que los claros de las dos vigas son ipuales),
ya que actdan sobre ol nudo dos momentos de.la misma magnitud y de sentidoe contras-
rios; no hay, por consiguiente, flexién en las colummas.

En cuento se empleza a aplicar la carga viva en la viga AO (figura 9 b) apare
ce un momento de desequilibrio que haée q&a el nudo gilre; esta rotacién es, por -
compatibilidad, comfin a todas las barras que concurren en 81, de ?mnera que 01 mo~
mento de desequilibrio se reparte proporcionalmente a las rigideces angulares de = -
las barras, lo que ocasiona la aparicién de un momento en el extremo de cada una
de las columas, al mismo tiempo que auments el de 1la wiga AD (be eote motivo, las
gréficas momento—curvatura de las colﬁmnaa, fipuras 9 oy £, empiQZan en oero, pues
'to que no hay momento en ellas mientr;s el nudo no gira, ¥y en cambio la de la viga
AD, figura 9 d, se inicia en (EAD)NP ﬁomento de empotramiento correspondiente a la
carga muerts Wniocaments, que existe y; on el extremo de la viga cuando el nudo ——
emplesa a girar). |

‘La condicién do colapso so aloanza cuando se termina de aplicar la carga viva
en la viga de la izquierda y &sta se ﬁransforma en un mnoaniamogfpuesto que las o9
lumas deben ser capsces de soportar los olemesntos mecénicos que las transmiten «
las vigas hasta que éstas fallen por formacién de méoanismoa, deborén tener resis-
tencla suficliente para soportar, con Qyuda de la trabe que pormanece en estado oldg
tico, el momonto de desequilibrio correspondiente a esa condicidne

En un instante cualquiera de la sezunda etapa del proceso de ocarga (cs deoir,
durante la apliocacién de la cargs viva sobre la viga AC) el nudo se encuentra em =

las condiciones indicadas en la figurﬁ 10 y, por equilibrio, puede escribirse;



Mac.:(h-'\w) Mn (Mu-.) (Mm)g.—. (ﬁw)" +<M»fMu+MAB>s gc 10

Za 1a exnrooidn. raterior I.AU” 21 ouwento tr-nsnitido al nudo por lo vige AC,

aue aleanzz su velopiufdximo cusndo se formn en clla el mecrnisro de colenso,(..A.D)”

s el quo le trane-nie la barva AD, correcrondients a Carge- T sa dniconmenio, ¥

«

los womsntos restanies son los que anarecen on les cos columas ¥y en la viga AD -
como una conscecueiicis del ;irc dol nudo.: 2a el cflculo de g v de (LAD) ;f debe -
inelufrse 21 producto de 1z resceidn vorticel en el extremo de la viga por la mi--
ted del peralto de le 'coltuma.

£l sejundo miembro de le ccuaéign 10 ropresenta la canacided total de la junta
para resistir momentc, correspondiocnte a una rotacién cunlquiera@del nudo: si se

zrfficng 1= do lrs tres barras’ AD, AEZ Y AB, ol valor de cgso monento

conocon laa

ruede obbencrse sumendo los rowenmbtos resistentes de todas ellas pera el valor con-
¢

sidorndo dsl 4nsulo de rotecifn (véonse las Tigurng.9d, e, £y r), v le auporvosi-

cién de esss tres réficns provorcions la curva N-@ de le junta completa (fipure

9:); la ordenada del punto ras slto de esta curva es ol momento mfriivo quz nuede

soporvar le junts, &l xque debs sor ipfual o mayor quec el nonento “AC correspoalion-

2

te a 1la formncidn del wmecsnismo de colapso en la vign de lp izmquierde, dedo por la

ccuacidn 6o

La avlicacidn do leo teorfe plfstice simonle al subconjunibo dée la fi;ura 9 in-
- - L 38

£
dicarls quo ¢l momento rosictente de le junbn es ijuel o lo suma de log morentos
resistentes nd:iios de lo vigs de 1n dercchn y de los dos colurmase 21 momonto =

-

rosistente mfximo dec la virsa, i 4D {fPigura Qd), vales

M LM LIn Lap ok ) % 11
AD"('P)AD‘I"—%——-'- 5 ‘ ¢

(:':P)Ax-g-ﬂ‘\ 21l uomento pléstico resistento de la viga, W la cargs muerte Lobal qus -

obra sobre elle, L,msu. claro libre, ontrec pajios exberiores de columra, ¥ do 21 =



peralte de la columa (evidentemoﬁte, la vigs no puede soportar un momento mayor

que MM, pero la aparicién del término GQELAD/Z) (d,/2) en 1a ecuacién 11 se debe

a que la ecuacidn de equilibric se ha plonteddo en la inters~coién de los ejes de
columnas y vigas, mientras que ol momento pléstico se desarralls en el extremo de
la viga, s deoir, g una distancia d,/2 del nudo teéricos

Los momentos registentes miximos do las colurmas se calcularfan utilizando
las £6rmilas de :‘;’é. ref’erenoia 12 n.;a las tablas de la 13 oo

Ahora bien, en la teorfa pléstica oimple no so tione ;n cuenta la compatibili
dad de las deformaciones lo que dg lugar, en michos oasos, a una sobreestimacién
de la resistencim do la junta y, por oonsiguiente, a disefios no conservadores. Eg
to sucede siempre que la oapacidad para rosistir momonto de alguna de les barras que
concurren en la junta empieza a disminufr entes de gque se alcance el momento mfxi-
mo en las demfs, ya que en ese oaso los momentos resistentes mfximos corresponden
a distintas rotaciones y, por consiguiente, no se presentan qimultdneamnnte (e8ta
condicién es comin cuando las ool@mnas so flexionan en curVaiura simple, sobre to-
do sl sobre ellas phpan fuerzas aéiales importantes, pues ad capacidad de rotacién,
es decir, su capseidad para admitér glros crecientes bajo momento méximo, es redu-
olda)e l

En otros ocasos, cuando la oaﬁacidad de rotecién de las columas es adecuada y
los momentos méximos se presenian‘en las tres barras para un mismo valor del énpu~
lo de giro, la teorfa pldstica simple proporciona resultados exactos, los que se ob
tienen en forma inwedintse Desgraciadamente no es fAcil, en general, saber de an-—-
temano si un subconjunto dedo se encuentra en una u otra de las dos condiciones =
anterioros.

Cuando la carga total, viva y moerte, actdia sobre todeas las viges de la estrug
tura, hay tambien colurmas que quadan sometidas a flexocompresién (véase la figura
3, ojes Ay 0 y D)3 en esos casos, ol momento de desequilibrio existente en cada nu-
do debe ser resistido exolu31Vnmsn¥a por las dos ocolummas, puesto que las vigas que

llegan al nudo (una sola, ouende se trata do un eje extremo) estdn transformades en
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nncanismos; sin embarro, corw los colwemas ae Floxionan en curvatura doble, que es

H
una condicién mas favorzble que ls curvatura simnle ostudiads hasta ehers, tinsnen
en ;eneral una capacided de rot-cién suficiento pera que sen apliceblo la toorfa
pléstica simple (modificada, desdo luerp, pera tener en cuenta ﬁos afoctos de las
fuerzas noramalss on las colurmas), de manera que el rmomento resﬁstente méxiro del :
nudo pucde tomsrse irusl e la suma de los momentos resistentes w&iiros de 1l-s dos
columase

El problems de la detorminacién de la resistencia de un's&bcoﬁjunto esté resuecl
“o de nanora gue puede considerarao,oxacta, dc acuerdo con los conocimientos sctua~
lea, par- el caso ea que les vizes 3 colwmas que lo constitgycn sofloxionen Unica-
rente alresdedor de uno de sus ejes nrincipales (todas las carges so encuentran en el
pleno del narco), ostfn provistas de un contraventeo suficiontg p-ora que no se pro--
senbe ningin problema do pandeo lateral y, desde luezo, tienen proporcionos que aze-
guran que no habrd fallas preuaturas por pandeo looal, por modio de le préfice monen
to~curvature de lz junta, obtenide por superposicidén de las curves de las barras quo

=
D9t s : . .
concurren on olla”’ ; exizten, inclusive, teblas y grdficas que pormiten reducir no-

tablemente ol trobejo numérico necesario pera aplicar o 1 éodo 9’14.
Des_raciadamcnto, ~n la moyor parte de les estructuras reales no se cumnlen leg

dos primeras condiciones (1as coluimas no esifn coniravonteadas lateralmonte en pun}

tos internedios 7, como forman poarto de dos marcos optoronales quedan frccuontomcp—

to sometidas a flexidn slredodor de sus dos cjes prinaivsles), nor lo qua ez nocepa=—

rio modificar ol método de diseio pars extender su ranjo de anlicacién o les cesos

en que debe considorarse flexién bianinl de las colurmas y la vosibilidad de pondeo
letorel de las nisrmweoe Pucsto qu2 en la actuclidad no sc cuents con nedios pars trg
% . s . '
-gar las créiices momento-curvaiura de piozas flexocounrinidas que puedon fallar por

1

pondao en vez de higearlo nor oiesse do flexidn en un slano, ni las de colurnas {lee-
zionadns cimultfnenziente slrededor de sus dos ejes principales, los procedimientos
de diselioc que se diseutirdn en lo quo sijuc son menos precises quo los dados en las

roforenclas 3 y 4, pero cubren un rango majyor de aplicaciones.
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Los problemas que deben resolverse son dos: primero, obtener férmlas que per
mitan determinar la resistencia méxima a la flexidn de plezes flexocomprimidas no
contraventeadas on puntos intermedios y flexionadas alrededor de uno o do sus dos °
ojes principales, por momentos aplioédos en sus extremos Yy, oggundo, detesrminar, =
aunque sea on forma aproximada, 12; manera on que el momento f:::'z'ansmitido al nudo por
les trabes se distribuye entre las dos columas que concurreﬁ on 61 o entro esas -
dos ocolumas y la trabo que permaz;xece en egtado eldstico. ,,

b) Capacidad mfxima de carga de columnas floxocomprimiias no contraventeadas
latoeralmente en puntos intermedioes.

bl) Flexilo'n alrededor de uno de sus ojes principalese En ol caso de columgp
libres entre sus extremos, susceptibles, por consigulente, del pandsarse por flexi&i;l
y torsién, sujetas a la accién 3ix;nxlt£nea de fuerza axial y f‘lexi&n en wio do sus
plenos prﬁclpales, dobida 8ste a los momentos quo les transmiten las vigas quo so
apoyan on ollas, ol momento flexionante mfximo que pueden soportar os el menor de

LS
los valores dados por las expreciones

il

Mo = 148 (1= T/R)Mp £ Mp . | (12)
Mow L. (‘-‘7&,) (- "/Pe> Mer & Mer (13)

(s P/Pyeo.l‘j, no es necesario revisar la ecuscién 12)

Los sfmbolos que aparecen enz estas oxpresiones tienen los significados siguien
tess i

M,s» momento méximo que puede:'eoportar la columma, en cualquiera de ous extre-—
mose |

\P. fuerza axial existente anI la columa (correspondiente a oargas de trabajo
miltiplioadas por )1 0 )2). | ‘

My» momento pléstico resistex;rbe dol perfil, en ausenoia de la ocarga exial (i

gual al G.y)o

Py, ocarga axlal que produciria la plastificacidén completa de la se0cidn; en ==

3



ausoncin do momento flexionante {(iyuel a AGQ yle

P s carzs crftica de pandeo de la colwma somstide o fusrza axial exclusive-
merte {rlrededor dol eje de enor moconte ds inercin)e

Py cargn crftice de pandeo el4stico, en el pleno en que obre ol momento =
flexionantce

L%r’ momento orftico de pandec latnral vor Tlexién, on apsencis d2 fuerza ngﬁ
nal (»ara su cflculo, véase la.refe.15).
Cm’ coeficientc que depende de la ley do varimcidn del momento flexionante 2
lo lorgo dol cje de la columas Cunndo so conocen los momentos en los dos extremps -
de la colwine, su valor pucde calcularsc por la cxpresidn

C,= 0.6 4 0o ¥,/M,s pero no monor de Ouli,
en la que Ml/M2 es cl coclenle do loc dos momentos, siendo oieﬁpro Ml cl rener de,
los dos (:.zl/m2 as positive cucndo la pieza se flexiona en curvature sinple y negee
tivo cusndo lo Lince ca curvatura doble)s OCuando ce conoce vnicsmente el momsnto en
w extromo do la colwtia, el valor de Cn puede obtenerse, conservadoramento, por

)

nedio de 1la {isura 11, en la que LVM ¥ LVT son, rospectivamonte, le lonzgitud de la
viia ¢a la que actfa corrs muerta Unicouente y la de la viza sobre la quo obras la
carza totel (1o aue se convierte on mocanisuo), ¥ U&iy'ﬂ% gon las carges muerts ¥
total, nor unidnd de lon-itude

b2) _Flexidn alrodddor de los dos cjes princinslese i ol cnmso de columas =
libres enire sus exbtroros, suscentibles, por consignisnte, de pandearse por Tloxién
¥ torsidn, sujetsrs a la ~cceidn simulténeca de fuerza sxiel v flexidn on sus des plo-
nos principales, dobida Ssts o los uomentos que les trenasuiten lsn vizes que se apo
yan on cllas, alojadas cn dos plenos rutuwanente perpendicenlares, el momenvo flexlo-

nante ndximo que puodon sonort~r, alredevor de uno de sus cles principales, es ol

rnenor de loc valores dndos por las exprosiones siguionteas

Mox = (1= B/Py= My/Mey) Mo & Mpx (14)



-29 -

Moy = (1-5_’_‘. My _Cey )(1- P)M LM 15
ox Come Tee - MJ i— P/Pe:‘ .ﬁ; oy o Tvers ( ))

Las literalec' tienen el mi 6mo sirnificado que en~1as ec;aoiones 12 vy 15, afoeg,
tadas ahora por un #ndioo X 6 yy debido a que hay flexidn alrededor de ambos ojoae

La deducoién de las ecuaciones 12, 13, 1 v 15 puede vérse en las refereno};a
15 y 16. ' |

Ouando so gnaliza la sstructura con carga viva completa los momentos en los
dos oxtremos de cada una de las colurmas pueden calcularse con bastante precisién,
por lo que el valor del coeficienie Cm puede obtenorse con la oxprosién 0.6 + 004 -
M1/M2; on oambio, cuando se estudian alternaciones de cargn viva y la detorninaemee
cién dol momento resistente se hace utilizando subeonjuntos del tipo indicado on
la Fige 9 03 necesario hacer alguna suposicién referente al valor de Cm, para 104
que puede utilizarse la Fige 11; on efecto, es posible demoa%rerj que para cuelem,.
quier combinacién de valores de LVM/LVT v W@{WT que calga arriba de la curva 46—
osaﬂﬁﬂgura la columa se flexionarf en curvatura doble, por lo que “1/M2 seré negg
tivo y Om estarf conmprendido entfo 0.k y 006y por lo que ner& conservador suponer,
en ol diseiio, Cm=0.6, valor corroapoﬁdiente a momento nulo en uno de los extremos!
mlentras que cuando la combinaoiQn de los doo valores corresponde a un punto aitue-
do debajo de la curva, la colwma se flexiona en curvature sinple, de menera Que Cm
varfa ontre 0.6 y1.0 y es oonseryador tomar este Yliimo vaelor.

¢) C&lculo de los momentosiquo’deben soportar las colummas en cada uno do sus
extremos.

ol) Caso on que todas las vigas que llegen a un nudo se transforman en mecanig
mos (carga vertical total)e B&n ;ute caso, ol momento de desequilibrio que obra go=-
bre el nude ge reoparto ontre las colurmas que.concurren en 41 proporcionalmente e
sus rigideces angularos olésticas.

c2) Una do las vigas se tr&nsforma en un mecanismo, mlentras que la oira poree
manece en estado eldstico. En la figura 12 se muestran las condicionoes en guo so

oncuentra el nudo al convertirse la viga de la izquierda, AQ, en un mecanismo, bajo



1a accién de las cargas mworta v viva coibinadas, mientras quo 1o de la derechea,

)
! [

AD, sobre la que obra carge rucita Unicazente, normanéce on estado eldstico.

1

Obcervande la £i;ura se advierte que ol zorento ’*“,nsn..’t.ldo al nudo por la

vige AC debe sor oquilibrado por las olrss ires barras que conéul‘rex1 on €1, inclu
i 1

5

Jendo el efocto de la cargnm :merta que obira sobre AD.

La zeuaclén de cquilibrio do nomontos cn el nudo es

o= -(M")AL - VA‘ éiﬁ + —}agb ¥ Vas F_;Z_". + (MA°)9 +(MAQ>9+ (1;4‘&339

lA vale (MI'L AD)/lp v V AD son izuales, respectivemente,a (Wl C)/2 v —

(@ I'LAD)/Q' Llsvendo estos valorss a la ccuacién enterior, y despcjando el momento

total que Lransnite al smudo la barra AC, sc¢ obltiensey

() Vo = B By ki e (), 1 (), + (o)

)
Lo parte del momento quo obra 'sobrz el nudo, MAC’ que es gonortade por la vie

ca AD, vale

P./‘AD - ﬁgo_’, Q%.l-_ﬁg %‘_ + (M“>>9 _‘;0;‘_2_[.-_& 4 .__.LJ.M.__..E _& (N\Ab>9

21 monasubo rost-nis debe ser resistido por las columnas, de manera que ls su-

ua o las copacidedes de las des debe ser ifusl o mayor que

1

(Mg i w'l‘zLAC %c_ - UJ:A’LAD LO‘»;LAB de + (Mn)

Todas las cantidsdes inelufdas on la cxpresidn anterior son conocidas, con la
Snica atcencidn dol momento (MAD)une cparcce. en ol extremo de la viga AD como una
conscenaicia dol iro del nudo; pare crleularlo, se disitriluird cl womenlo de doso-
quilibrio entre esa viga y laa dos ‘colu. masy proporcionslmentc a sus rizideces anu
lares olfsticas, con la suvosicidn 1de que la viga ostd ompotrada i las colwmas ar-
Liculodas on sus oxitremos onucstos al nudo (osad condiciones de apoyo proporcionan

eoultados cercanos a los rcales, awnque on aparioncia co estd sobroestinendo lige-

renente la risidez do lp trrobo y subestinmando las de las colurmas, ra que no sc og-

44 touendo cn cuente la pérdida de rigidez de écbes, debida a las fuorzas axiales



que existen en ollas).

Por consigzifen‘be t

(M»g = Mp %—;_‘3 . Be 16
En esta ecuaci§n, My es ol monento de desequilibrio en el nudo, dado por 9, ¥
caloulado teniendq ;n cuenta que la viga AC estf soportando" Jdas cargas merta y vi
va completas, migﬁtrgo que sobre la AD actda dnicamento la.targa muerta, ap ©°
la rigidez angular de la barra AD (igual a I‘EIAD/I"AD) y &ros la suma de las rigi-
decos angulares: de esa viga y de las dos columas, 8stas dltimas de valor igual a
5EI1/L-
Debe comprobarse que el momento total en el extremo de la viga AD correcpon=-

diente al nudo no sobrepase su momsnto pléstico resistente; es decir, debe satise-

facorse la condicidn ‘ )

-ﬁnp + Vap '%5_ 'I'(MAb)o - L\"'MZL‘» + (.JMLAD _J_g_ (MA‘) M') 4 W Lap c’i:

(La apericidén del término (WMLAD/Z) (d,/2) en el segundo miembro se debe a que
la expresién anterior se he planteado en ol punto do interseccién de los ejes do vi
gas ¥ columas )g

Por consiuiente,

_&:_.&E& + (Mas) «(Me),, | Eo 17

El valor del momonto (I )5 gor{ ¢l dado por la ocuacibn 16 siompre quo se e-
satisfaga lo condicién 17; eon caso contrario, deberf disminuirse la mapnitud del mg
mento soportado por-la viga, do manora que se cumpla 17.

El momento restanto, MD - (HAD)G’ dobe ser resistido por las dos colummas que

concurren en el nudo, de manera qﬁe dobe satisfacerse la condioidén

donde €W es la suma de momentos rosistentes de las columasy calculados oon las =



acueciones 12, 13, 14 y 15, M4, es el ronznto do desequilibrio en ¢l nudo 3 lyp ©5

i [T

s

le narle do ese momento resisiido por la viza que »ermonece en estcdo oléntico -
(EC. 16)

En resumen, cl procediuninnto a'ssgvir pera delerainar si les escuadrfas obte—

-~
I

nidos en el disello proliuinar nera las columnas que concurrsn en un nudo son o no
adecuadas es el que sc‘mcnciona a coalinuacidns

le Se calcula el monmento de desequilibrio en el nudo, ¢l gue podrf debnrse b
le accidn de les dos vigas que sc apoyan én 61, con carpga viva éompleta y converti
dss, por consiguicnte, cn mecsnisros, o a la de una viga con csrgazs viva vy xueria
¥ la otra, que permanece en osiado eldstico, con carse imerta dnicnmsnte (Al cale-

cular el romento de desequilibrio no os necosario utilizer los momentos plésticos

i

rosistentes do lecs perfiles empleados en las vigas,\. ino basta con tomer los valo=-
res Lodricos necesarios, iuales a(BTLZ/lé, que serdn, en goneral, Henoros s
2e 3o calcula =1 romento total que debe ser resistide por laz dos colwmas,

el qun es igzurl ai :

v

Bl momento de desoguilibrio toﬁ&l, cuando lac dos vigas que llepen al‘nudo ac
convierten en mecailisins. : ' -
La diferencia entre el momcntogde desequilibrio 7 el que rasiste la viga gue
X .

>
perumancce en estado cldstico, cuando solamente una so convierte en meconismo.

a

!

Je So cebtormina la capescidad para rosistir momonto de cada una de las colun-w
!
nas, anlicendo 1las 2cuacionoes 12 y %5 81k v 15,

L4e Se compara la suma de womenios resistenies de las dos colwmas con ol wow-
wonto calculado en 23 si o5 Lal oimayor, las escuedrfas obtenidas en el 2disello
arelindnar son correctes; ai es monér, deberd auentarse el perfil de una o de las
dos colit?us (ol wmomento resistontc de la junta pucde incromentarse tzubien awnen—-
Yando la escuadrfa de la viga eléstika, cuando éata existe, procedimiento que en =

‘ !
ocasiones pusde ger el mas adecuado).

Desde luezo; con los casos on que las columas estén Tlexionadas alrededor de

uwno solo de sus c¢jos principales ¥ no hava posibilidad de pandeo leteral (por o
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existir muros a uno y otro lado do las colurmas, por ojemplo), so podrd hacer el
disefio utilizando el procodimiento consistento en el trozo de la gréfica momonto-
curvatura de la junta (véanse lms reforoncias 3, 4 y 14 para el estudio dotallado
do esto métédo). .

d) Oolumas que forman pﬁrte de crujfas contravonteadase Las columas que
forman parte de ¢rujfas contraventeadas, disefiadas previemente para rosistir car—

gas verticales vnicamente, con un factor de ocarga A deben revisarse bajo la

1’
accién de los elomentos meoénicos que aparecen en oilaa cuando sobre el marco -
actdan sirmulténeamente fuer;as vorticales y horizontales; con un factor de carga
A2
Las tensiones y compresiones ocasionadas en las columas comprendidaa ontre

los nivelos 1 e 1-1 por las fuerzas horizontales que obran sobre el marco pueden

caloularse oconservadoramente con la ecuacién sipuiente;

(19)

El significado de las litersles que aparecen en esta eounqi6n es el explicado
anteriormente, con referencla a la ccuacién 8.

Cuando exista mass de una éruj{a contraventeade on un nivel cualquiera del mar-
co la fuerza total calculada cén la scuacién 19 ae‘repartiri entre todas las colum-
nas que les limitan, toniendo én cuenta los aigﬁos de las fuerzas axiales que apa=-

recon on ellade

Disofio do los contreviontos

Los ocontraventeos de un marco rigido dobey. discjiarse para desempefier las funoig
: 4
nes sipuientos, todas ellas importantes ;

le Resistir les cargas laterales que obxren sobre la estructura



2e Conirerrestor ~l uo.eato 13 volteo (ofsclo PA) debido n las carpes ver—

Je Evitar cl pondeo (el neorcoe
4. jijorar el comportmziento de lo sstructurs, reduoicando a volores adifgi--

blos los desplazerilentos horizonitales de sus distintos nivelese

Las

funciones anteriores son descimpoenades genoralmente en los cdificios por -

olmnentos de dos tipos, muros de risicbz y contraventeos propiemonto

a cu ves, pucden estar forwodos por plozas colocrd-~s en disronal, en I,

tivo ¥ la colocecidn dol conbroventeo esidn dictadosy-en 1ls nayorfs de los casos,

o

nor consideraciones no s8le estructuralacs, sino tambien srouitecténicas 3 funciown.:
i H . o <.

las.

Aunque las férmulas de diseno gue se nreasntan mas adelento se rolizren exclu

sivansute a conbdravenicoz oa dimgonal {(véase Fipura 13), lon nprincipios quo lleva-

ron o gu coleneidn son tombien splicables a otros tipos.

En ls {fifurs 17 se muostr- un noarco provisto do contraventceo diagonal, colocsa
do on la crmuifs de la deroche; on esa Fi‘ura se hia supuosto quo el eontrnventco -
ostf coloondo en la sdsms crujfe cu todos los niveles, 1o gue no es oblicetorio; -
pueden existir dianronales ciuzseias ~n mas de wna crujfe por piso, y no es neccesario

que su nosicidén sca la wiome eu Lodr la sltura ; el merco se considera complotarer

te conlraveateado sienpre quo eristen il onalec cruzedas en cuando wWChos une crue

Iy )

jia de cnda culrepiso. Cuendo los =fectos de fuerzas leterales son importantes pug

de sor inclucive coavanl:mue distribuir los contravsenieos on varias emujine con ==

concenlr~cionns iadessables do fuerzas axisles en alyunas de lag

.

objoto de eviltor

coluines 7 en 1la zona corrscuroandiente de le cimentaciéne

Pors disciiar ol coniresvenitco ~2a nocesario hacer las sipuientes suposiciones
roletivas 21 comportomiento del wunrco”

le El mwarco en of no roasiste fuerzas horizontales; este suposicidn equivale
a conalderar que oxistisesen articulaciones on los dos oxvrenos do cadn columma, en -

todoo los niveles.



-5 -

2. Cada wia de las colurmaa gira lateralumente un &npulo P comin a todas las
columas de un &$trepiao. 4 |

5¢ 8o daspreclan las defofmaoionea axiales do vigas y:columnas.

4, Las fucrzas vérticalesiae conservan verticales al desplazarse lateralmante
el entreplsoe. x ,

5e Las dﬂugpnpleé de contraventeo son suficientement.g.esbeltas para quo Fuedn
admitirse que lﬁfde compresién se pandea bajo la accién d¢ una carga do magnitud -
despreclables ’ |

6¢ La fuorza horizontal total y el momento de volteo (efecto P& ) son resis-
tidos Unicamonte por la diagonal de contraventeo guoe trabaja a tensién.

Admitides las suposicionea’anteriorea, ol ostudio del equilibrio de un entro=-
piso desplazado lateralmente permite obiener el valor de la fusrza que aparece on
la diagonal de contraventeo, tanmto para el caso en que sobre el marco obran dnica=—
mento oargas verticales como para cuando actian tsmbien sobre 81, simulténeamente,
fuerzas horizontales; dividiendo oss fuerza entre (Sy, oofuerzo de fluencia del e
matorial utilizado en las diagonales de contraventeo, s obtlene el {rea necasaria
de éstas, dada por las esuaciones (20) y (21), para las dos condiolonss de oirga -
mencionadas arriba; deade luego; en cada oaso particular ce tomard el mayor da ios
dos valores, teniendo en ouentatque deben emplearse faotorgs de carga diferentos -
para una y otra condiciéne.

Puosto que, de acuerdo con la hipStesis 5; se desprecies la pequefia contribucién
do la diagonal comprimida, el £rea calculada con 20 § 21 debe proporcionarse con las
diagonales que trebajen a tensién, exoluaiVamnnto,vy las do compresién deben hacerse
iguales a ellas, ya que tanto ef‘deaplaZumianto latoral del marco; bajo sargas vere-
ticales, oomo las fuerzas horizo;talon, pueden presentarse en cualquier sentidoe.

Deads luego, en ol oaso de édificioa reAles formados por varios marcos parales==
los entre sf, el disefio debe hac;rse en conjunto. obteniendo las dimensiones de los

contraventeocs de cada entropiso do manera que sean capaces de resistir las fuerzas

horizontales totalos y el efecto P& completo correspondientes a ese fivel, y haolen .
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do los modificscionecs que seon necesorisc cuando varfan uucho los oleros do les
distintes crujfas contraventoadas.

Alunas GSpecific:ciones recomiendan gue los perfilos utiiiZodos on los con—-
travenicos se escolad de tal asneran qu: su rolscidn, de esbeltez no sobrepase un =
cisrto valor, con obj@to de’ evitar vidraciones indesenbles; esg reconondecién no
susle ser obligatorie, ya que no 23 nscessria psro que la estggctura funcicne co-e

2 ’
rreclamentz.

2n resumen, lg suma de las 4rcas do 1las socciones tr-nsverasles de las diago~
halos do contravenioo colocadas inmedistemonte debsjo del nivel % de una estructu-

-

ra debe ser iymal nl mayor de los volorss caleulados con las ecuaciones 20 y 21.

3 °
Aa:=_‘::"'_ 2 W (20)
Elhe »

Ag oLt 5oy, _Le

21
GL » ELU W (21)

> -¢
Z

Las liternles que sparscon en eshe: cipresicnes tienen los significedos pie—=
oientes:

ci? drea do contrevenieos nacosaria

L Ly, longitud dol contraventeo y claro de la crujfa centraventeadn, respeg

ci?

tivamonte
h;y aitura de colunas on cl ontrewiso considerado
(3y, E, esfucrzo 66 fluencia y wddulo de elasticidad, respecitivamente; del =

materinl cupleado on las dis onsles de conlraventeo

z 1

didos entre la azotea y el i, incluyendo a éstes

Zi, sums do todac las fuerzas horizontales aplicadns en los nivelec compre

sfM-¢

4y, sunn de tedas las fuerzas verticales aplicades en los niveles couprendi-

ct

dos ontre la azotza y el 1, incluyondo a éste.
Al utilizar le ecuscidn 20 las fuorzes verticales de trabsjo debon multiplicare

so por ol Iaclor de cargn ):1= 1.7, miontres que cuando se emplee la 21 e,l factor



do carge serf ) 231ed o
En la determinacién del &rea de contravonteo disponible ‘on code entrepiso =-

debon considerarse Unicamente las diagonales que trabajen a tensién.

Rl presents trabajo ha sido desarrollado en parte en el Inatituto de Ingenle-~
ria de la UNAM, dentro de un proérama do mayor amplitud, peatrocinado por la Couse~- '
8ién Federal do Electricidade —
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ZONAS SISMICAS.

P e e

El enorme crecimiento de la poeblacién, su tendencia a con
centrarse en 4reas urbanas, el contf{nuo aumento en el precio de los-
terrenos y los complejos problemas del transporte en las cada vez =
mis extensas ciudades modernas, han hecho que los edificios altos -

lay periawag,
constituyan la solucién méds econémica para alojar a i~e=—mende, tanto-
para vivir (edificios de departamentos) como para trabajar (oficinas).
Esto ha originad; que se construya un nimere cada vez mayor de edi-
ficios de altura creciente, tendencia que iri aumentando en el pré-

ximo fnturo, por lo que los complejos problemas que intervienen en-

este tipo de estructuras se han vuelto de ﬁuna importancia cada vez

- Mayor.

Un edificio debe considerarse como un sistema,y la estruc

. tura que lo soporta no es mis que una de sus partes; por consiguien-

te, el diseiio estructural no es un problema aislado, y al realizarlo
deben tenerse muy en cuenta A%# requisitos arquitecténicoes y funcio-
nales, &GS QL 4. Dentro de las restricciones ocasionadas por --
ellos, el ingeniero estructurista tiene que producir una estructura-
segura y econémica, que resista las cargas verticales y horizontales
que obren sobre ella con un coeficiente de seguridad adecuado y sin-
deformaciones o vibraciones excesivas; que afecten la operacién de -
13“3&41
otras partes componentes del odirkied® o0 produzcan sensaciones desa--

gradables en las personas que lo ocupan, .

Puesto que no se pueden eliminar las cargas verticales, -

muertas y vivas, que actdian sobre la estructura, el costoc minimo -




el P
R SR

A

" impedfa que se. presentasen, problemas de inestabilidad de conjunto y-

posible de ésta, en un edificio de cualquier nimerc de pisos, es el
que se obtendria si se diseiiase exclusivamente para soportarlas; sin

embargo, la importancia de las fuerzas horizontales accidentales, -

. , la Q\Turn)
sismicas o egl'|cg§, s crece con elulinero-de=piaes, ¥ Su influen
. SeTlenen wart
cia en el diseilo puede. ser decisiva en cuanto va=més—eldlé de cuatro-

o cincoy wiveles.

Si se desea obtener diseiios econémicos es necesario, por-
cénsiguiente, utilizar sistemas estructurales que permitan resistir-
las fuerzas horif_gntales accidentales con un incremento mfnimo en -
méterial Yy costo sobre el requerido para soportar las verticales per
ménentes, y se lograria la solucién éptima, desde este punto de vista,
8i se obtuviesen estructuras gm que, diseiladas por cargas verticales,
fuesen capaces de resistir las solicitaciones Q‘gicionaleq\produci—
das por las horizontales sin necesidad de ningdn refuerzo, utilizan-
dp tan solo el incremento en resistencia correspondiente a la dis--
mlnucibén del coeficiente de seguridad que permiten todos los cdd%gos‘

para la accién combinada de cargas permanentes y eventuales,

La egtructura clésica para edificios de varios pisos ha -
sido, desde principios de siglo, la constitufda por dos familias de-
marcos rigidos, generalmente ortogonales, compuestos por trabes y --
columnas de acero o de concreto reforzaded, analizados .y disefiados-

elédsticamente.

El marco rigido ha sido durante algin tiempo una solucién

acertada del problema due nos ocupa; on las tres o cuatro primeras-
preporcontloan
décadas de este siglog los sistemas constructivos utilizados paexedan
Ted bTe u\'e
a-t:a-sﬁqﬁrowoo-do un ndmero grande de muros bastante régides que;--

aunque no se tomaban en cuenta explicitamente en el anélisis y dise-

daba
flo, pnogﬂzgznaaban a2 la estructura una rigidez lateral apreciable que

e



ayudaba a los marcos a soportar las fuerzas horizontales, (ow po Twgew
meYo @ calo w !'uw&u R vacerglo P Rl lay v ).

Durante ese tiempo pocos fueron los edificios verdaderamen '
te altos que se construyeron en zonas si{smicas, y basta @we recordeay

darse
moes loé efectos del temblor de Julio de 1957 para gquwe—nes—demes cuen

miento de las construcciones de cierta altura ,estreet-uwneddt—i=booo-ds
RN S it

Desde la terminacidén de la segunda guerra mundial se han-
multiplicado los edificios altosg y’al mismo tiempo, han ido dismi-
nuyendo los elementos rigidizantes no estructurales, sobre todo en -
%v\wgu !.B\'!\

para oficinas, en los que la tendencia moderna es proporcio

nar 4reas cada vez mayores, libres de muros y columnas, al mismo tiem

po que en las fachadas se utilizan grandes canceles fe vidrio.

En estas condiciones el marco rigido, que depende exclusi
vamente de sus vigas y columnas para resistir las fuerzas horizon--
tales y para evitar posibles fallas por inestabilidad, deja de ser--

econémico en cuanto el ndmero de pisos excede de 15 6 20, o tal vez-

' menog en zonas de sismicidad intensa, ya que el diseilo final exige -

escuadrfas considerablemente mayores que las requeridas por carga---
vertical;, no solo para obtener la resistencia necesaria bajo fuerzas
sismicas combinadas con vivas y muertas, sino para reducir los des--

rlazamientos laterales a limités admisibles.

Esto lleva a la necesidad de complementar los marcos nésdi
de8 con elementos estructurales adicienales capaces de resistir las
solicitaciones sismicas con un cogto bajé, lo que se ha logrado -
utilizando muros de rigidez o elementos inclinados de contraveateo -
alrededor de 1los cubos de elevadores y 4reas de servig_io, y en otras

zonas en que el diseiio arquitecténico permita colocarlos. Se logra-




as{ utilizar los marcos rigidos en forma econémica en edificios de al

tura muchoe mayor, quizd del orden de 30 6 40 pisos.

En construcciones més altas 1los marcos =»f{gidee contraventea
dos son también antieconémicos, lo que ha obligado a buscar otras So=
. - dlversas
luciones estructurales, que se han futilizado con éxito en etres par-

tes del mundo, especialmentec en los Estados Unidos.

En las ciudades més importantes de nuestry paisy nos en--
contramos en la actualidad en una etapa en la que se estén construyen

Bq.ﬁm.r ey,

do edificios que fluctefian entre los 15 6 20 pi--

808, con excuirsiones ocasionales hasta los J0 6 40;;b!k“; por consi
guiente, se estéin empleando con frecuencia y buenos resultados los -
marcos provistos de contraventeof o de muros de rigidez, ya que si se
pretende obtener la resistencia necesaria por medio de marcos rigi--
dos exclusivamente es necesario reforzarlos considerablemente para--
que puedan soportar las fuerzas sismicas y, ain teniende capacidad -
adecuada de carga, suele ser necesario aumentar todavifa mis las es-

cuadrfias de vigas y columnas para reducir los desplazamientos latera

les a niveles aceptables.,

Este iltimo punto, que es de importamcia en estructuras de
concreto, lo es todavia més en las de acero, -en vista de que la mayor
resistencia de este material lleva a elementos estructurales mis es-

beltos y, por consiguiente, mids flexibles.

Desde hace unos 15 aiios, un nimero cada vez mayor de eS--
tructuras de acero se ha diseflado utilizando métodos plésticos;, en -
vez de los eldsticos tradicionales. Cuando se empezd a utilizar, el
disefio plistico tenfia dos ventajas notables sobre el eléstico: permi

t{a obtener estructuras mis econémicas y con un factor de seguridad -



Ry

by

m4s uniforme y, ademis, requeria menos trabajo para llegar a una =
solucién; en la actualidad la segunda ventaja se fha perdido en mu--
chos casos, debido al empleo cada vez mis extenso de las computadoras
electrdénicas en el anélisis y disefio de estructuras.
Sin embargo, como los métodos plésticos son més raciona-
se acercow wai @l
les que los eléisticos, pues ti comportamiento -

real de las estructuras, y proporcionan en muchos casos diseiios més-

econémicos, su empleo se sigue extendiendo, Stcomii@uuiris .

Ahora bien, las economias que se pueden ohtener al 'utili-

. _ . ) edilfocley
zar el anflisis pléstico se pierden cuando se aplica a2 werses-nigides
de alguna altura, ya que las vigas y columnas de menor escuadrfa oca
‘sionan estructuras méds deformables que las diseiiadas elisticamente;-
el problema de los desplazamientos laterales se vuelve més agudo, lo

que obliga a aumentar los tamaifios de las biezas a valores semejantes

a los requeridos elésticamente.

Por consiguiente, el ;;:iao del disefio pli4tico en marcos
rigidos convencionales no produce ninguna ventaja si el edificio -
tiene m4s de unos ocho o diez pisos; y para obtener estructuras econ$
micas es necesario emplear muros o contraventeos, con los que se lo-
gra pfoporcionar la rigidez lateral adecuada conservando la mayor -=-

parte de las economias propias de este método de diseiio.

apleacon ,
El andlisis y diserio plidstico se ami-eé durante algin -

tiempo solamente a marcos de noca altura, no mayor de dos o tres pi
sos, nues exigian dudas resnecto al comportamiento de las columnas-
sometidas a flexibén y fuerza axial combinadas cuando ésta Gltima -

adquiere valores importantes, como mpxe sucede en los primeros -



niveles de. edificios altos, asi como sobre los problemas de inesta
bilidad de conjunto en el intervalo ineldstico. Sin embargo, inveg
tigaciones tedricas y experimentales realizadas en los tiltimos afios
han permitido extender su uso a marcos de cualquier altura, con o =~

sin contraventeo.

El diseiio de marcos no contraventeados presenta todavia-
algunos puntos que requieren investigaciones adicionales, lo que no
tiene mucha importancia prdctica puesto que; como ya se ha mencio--
nado, factores econdémicos obligan a emplear contraventeos 0 muros -
de rigidez en cuanto la altura del edificio excede de unos cuantos-

pisos.

El disefio pldstico de edificios altos de estructura de -
acero se ha visto estimulado en los Gltimos ailos por cuatro aconte-
cimientos importantes ocurridos en los Estados Unidps: @a celebra-
cibén, en el verano de 1965, de un curso en la Univarsidad de Lehigh
en el que se puso al alcance de profescores universitarioge ingenie-
ros estructuristas un gran volumen de informacién, sbtenido a tra--
vés de investigaciones realizadas principalmente en ésa universidad,
y la publicacién de notas relativas al cursol, la aparicién en 1968
de un manual publiq\gﬂo por el Instituto Americano del llierro y del
" Acero (A.I.S.I.S que contiene informacibén y ayudas de diseiio para mapr-
cos rigidos contraventeadosz, basade en el Qurso de iehigh, la acep
tacidén en las Gltimas especificaciones del Institutoe Americano de -

(A1SL)
la Construccién en Acerosen 1969, del diseiio pléstico para marcos -

3y, finalmente, la publicacién -

contraventeados de cualquier altura
por la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles (A.S.C.Eb en este -

aflo, de la segunda edificién de su Manual sobre diseiio pléstico en-

”L -,
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acero', en la que se extiende la aplicacidén de este método a marcos

rigidos de cualquier altura,

el

Cabe seilalar que el Reglamento de las Construcciones en-

en
Distrito Federalw;permite el uso del diseiloc pldstico de marcosg-
g Hee Se tlabero eu 1962,

altos)doede-iiﬁﬁn pero las publicaciones.que se acaban de mencionar

deben contribuir de manera importante a divulgar el método y & que-

su empleo se extienda cada vez mis.

El procedimiento recomendado en las referencias 1, 2 y 4

(1a 3 no sefiala el camino que debe seguirse) para el diseilo de mar

cos contraventeados estd basado en las notas del curso de Lehigh de

1965; su agpectos mis importantes son los siguientes:

10

29

(*)

La estructura debe estar compuesta por marcos nlgidos colocados
en una sola direccidén; las vigas transversales estédn apoyadas -
libremente en ellos, de manera que las columnag experimentan -
tinicamente flexibén alrededor de sus ejes de mayér momento de inen

(%)

cia.

Un cierto nimero de los marcos rigidos esté provisto de contraven
teos en todos ;gs niveles, aunque no necesariamente en el mismo
entreeje vertical; se les‘llama "marcos contraventeados"j los res
tantes se apoyan en ellos a través de los diafragmas constituidos
por los pisos; formados generalmente por vigas transversales de-

acero y losas de concreto; reciben el nombre de "marcos soporta-

dOS"e '

Esta forma de estructuracidn es poco comin entre nosotros; sin
embargo, puede usarse con éxito em edificios de altura mediana,
con poco frente y provistos de dos muros de linderc, que pueden
utilizarse para darles rigidez en una direccibén, de manera que
los marcos Vﬁﬁicos son necesarios GUnicamente emn la otra.




3° El edificio obtiene la estabilidad lateral necesaria en la direg
cibén normal a los marcos por medio de contraventeos o muros de-
rigidez.
4° Los marcos soportados se diseilan para resistir exclusivamente-- i
;
cargas verticales; y se construyen con uniones rigidas entre vi '

gas y columnas.

§5° Los marcos contraventeados resisten la totalidad de las fuerzas
horizontales; se diseiflan como si fuesen dos sistemas diferentes,
un marco rigido y una armadura vertical, con algunas vigas y co
lumnas comunes a ambos. Todas las cargas laterales y los requi
sitos de estabilidad de la estructurd se asignan al sistema de-

contraventeo.

6° Se supone, conservadoramente, que todas las conexiones de los - :
marcos contraventeados son articulaciones; por consiguiente, el
sistema de contraventeo Qertical debe soportar por sf solo la -
totalidad de las fuerzas horizontales y del efecto‘Pz; ’ ocasig
nado por las cargas verticales al obrag sobre las columnas de--

formadag lateralmente.

Las deflexiones horizontales bajo cargas combinadas cong
tituyen un problema fundamental en el diseiio de marcos eentravenion
dos altos y esbeltos; los reglamentos fijan desplazamientos relati-
vos mdximos entre niveles consecutivos del orden de 0.002 a 0.003 h,
producidos por cargas de trabajo y calculados teniendo en cuenta ex-
clusiva&ente los marcos; &ﬁsip despreciando la rigidez adicional -

proporcionada por muros y otros elementos no estructurales,
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En un marco no contraventeado el momento adicional total
ZP.& que se presenta en cada nivel debe ser equilibrado. por fle-
xién en las columnas, mientras que en uno contraventeado y con unip
nes amkkem articuladas todo ese efecto tienef que ser xeExixkxx re-
sistido por fuerzas axiales en las diagonales; g:hrun marco rigide
real las columnas resisten parte del momepto de volteo, y el xraxxx

resto es soportado por el contraventeo.

Las hipbétesis mencionadas mx son excesivamente conserva
doras y poco realistas, pues.si bien, es cierto que una crujia contra
venteada Tione bwa rifiles )‘-:%}}o qtg 2{;x~a cualquiera, es probable que la
rigidez total de los marcos me—cenbreventreedes sea en muchos casos-
del mismo orden, o ain mayor, que la de las crujias contraventeadas,
por lo que estas resultan sobredisefladas al asignéréeles la totali-
dad de las fuerzas horizontales que actuan gobre el edificio; en -
cambio, las columnas y trabes que no forman parte d; ellag resultan

menos resistentes de lo que deberian ser si se tomasen en cuenta log

momentos ocasionados por las fuerzas horizontales.

Ademés, los procedimientos para el cdlculo de los des--
plazamientos laterales de los entrepisos resultan laboriosos y llevan

a resultados exagerados, por las razones mencionadas.

se haya
Todo 1o anterior ha hecho que hxepemes desarrollado un -

método de andlisis y diseiio de marcos contraventeadés que ha sido--
empleado en el diseilo de un nimero regular de edificios reales y -

que se aplica a través de los pasos siguientes:

1° Se determina el momento plastico requerido en cada trabe por --
carga vertical, que es igual a la mitad del momento flexionante

isostético producido por las cargas muertas y vivas factorizadas
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(factor de carga )1 = 1,70). Este primer paso puede basarse en laa‘

longitudes libres de las trabes.

20

mos

30

4°

50

6°

Se calculan los momentos que deben soportar las columnasg cuando
las trabes que llegan a sus extremos se convierten en mecanig--
. Para ello, el momento de desequilibrio existente en cada nu-
do se distribuye en partes iguales entre todas las columnas que

concurren en él.

Se suponen desplazamientos QA correspondientes a condiciones de
trabajo(por ejemplo, del orden de 0.002 h) y se obtiemen fuerzas
horizontales ficticias de,magnitud P& /h que producen efectos -
equivalentes; P es el peso total del edificio arriba del nivel
considerado, & es el desplazamiento supuesto y h la altura del

entrepiso.

Las fuerzas horizontales totales, debidas a sismo mds efecto -
P&, se distribuyen entre todos los marcos, coantraventeados o-

no, proporcionalmente a sus rigideces elédsticas.

Se hace un anédlisis eléstico de cada uno de los marcos, someti-
do a las fuerzas horizontales de trabajo que le corresponden -
de acuerdo con el punto 4; este anélisis,que puede efectuarse ven
tajosamente con una computadora, proporciona elementos mecénicos

Yy desplazamientés laterales producidos por cargas de trabajo.

Se obtienen los momentos totales de diseiio de cada entrepiso; en
MXREX marcos no contraventeados son iguales al cortante calcula
do en.4 multiplicado por la altura del entrepiso y por el factor
de carga )»2 (1.3, o algin valor pa?ecido))y en los contraven
teadosx<al praducto del cortante total menos @l que resisten -

las diagonales; multiplicado por los mismos factores.
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7° Se obtienen los momentos plédsticos finales\en vigas dy columnas ,

utilizando el método de distribucién pléstica de momentos modi-

fiéados.

8° Se hace el disefic final de vigas, columnas y contraventeos. Las
segundas se disefian de manera que resistan los elementos mecéni-
cos que les transmiten las primQras, momentos y fuerzas normalesg,
hasta que se convierten en mecanismosj; puede haber accibén de mar

co rigido en las dos direcciones ortogonales.

9° Puede mejorarse el disefio de las columnas en algunas zonas uti-
lizando subconjuntos:. (Este estudio es indispensable cuando la
carga viva es muy grande y hay que consgiderar varias distribu--

ciones).

19° Si se desea, puede trazarse la curva fuerza horizontal-desplaza
miento lateral de algunos entrepisos, utilizahdé el método de -
los subconjuntos y teniendo en cuentay el contraventeo, cuando-
lo haya. Bst% tiltimo paso no es necesario para la soluciénddel
problema, pero puede proporcionar valiosa informacién sobre el-

comportamiento de la estructura .

La hipbétesis de distribucidén de las fuerzas horizontales
ERapeREKERXkpra proporcionalmente a las rigideces élésticas de los-
diversos elementos que componen la estruc¢tura proporciona un conjun
to de elementos mecdnicos que satisfacef la condicién de equilibrio,
Yy que cumple también la de plasticidad, y ain la de mecanismo, si-=-
el diseilo se hace adecuadamente. Esa hipétesis se va haciendo con-
servadora al formarse articulaciones plésticas‘en los marcos, pues-
su rigidez disminuye y los contraventeos toman fuerzas cortanr.:s ¢a

da ve:z i
€@z mayores, siempre que ellos no fluyan plésticamente.



ae

4



Y e

TABLA 71

LONGITUD DE DESARROLLO (cM) DE VARILLAS CORRUGADAS DE
LECHO INFERIOR®

Varilla La
No. 11 o menor 0.06 a.f,/ V' T'c > 0.0057 Df,
No.' 14 0.82 ./ VT
No. 18 1.06 f,/ Vfe
Alambres 011D f./ VT

* Se entiende por varillas de lecho inferlor aquellas que tienen una capa de con-
ereto con un cspesor menor de 30 ¢cm debajo de la varilla.

TABLA 7.2

FACTORE% QUE MULTIPLICAN A LAS LONGITUDES DE DESARROLLO
DE LA TABLA 7.1 PARA DIVERSAS CONDICIONES

Condicidén Factor

Varillas o alar‘nbres de lecho superior® 14

Varillas separadas entre si menos de
15 em o varillas que disten menos

de 7.5 cm de una cara lateral del ele-
mento 0.8

Varillas con f.> 4200 kg/cm® (2—4200/f,)

Varillas confinadas con una hélice de
area minima de 0.32 cm® y paso libre
no mayor de 10 cm 0.75

ST TETE T TS T

* Se entiende por varlllas de lecho superior aquellas cue tlenen una capa de
conereto con un espesor de por lo renos 30 em debajo do la vanlla
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cie decisivs sobrs el comportwmienté del acsro estructursl. Un descenso d= 15 tem .
peraturas ocasions un sumento en sl esfuerzo de flugﬁ:i;‘del acero y uns dlsminuee-
cién de su ductilidad, efectos nuéloéoe a los producidos por un fncremento on ls =
velocidad de carga.
Por éonsiguiente, ambos fenémenos tienden s hacer que el coﬁportamignto del -
acero deje de ser d&ot11~pnrq convertirse en frégil. De hecho, muches fracturas -

frégileos hen sido iniciadss por carges do impecto, y ese tipo de fallass se presen-

tan, en 1s mayor parte de los casos% on estructurss sujetas s tempersturas puy ba-
;

Los eaéados deiésfuerzo triaxiéles tnﬁbien ef;cten profundemente el eomports-
miento del eacero; en efecto, cuendo 1og tres esfuerzos prineipgies tienden e igue=-
larse, ol eafherzo cortante r4ximo tiende‘n €oro, f pﬁesto que'ol flujo pléstico,
csracter{stico dol comportemiento d&ctil. s6lo puade ocurrir.en presencis de 05—~
fuerzos cortantes, es evidente que’ no serd posible cuqudo sxistan eafuerzos trives
axinles igualos, de tensién o compreai&n, en ese caso, el acero se comportard en -
forma gﬁagil. ain a temperaturas ondinnriqe.

. .
En e& disesio de ‘estructuras de acero en genersl, y m4s ain cusndo vayen a ~-

construfrese en zonss sfsmicas, deben tenerse en cuenta esos factores, ya que, sl =

. 88 olvidan, pueden llegar @ ocasloﬁar. en circunstancias desfavorables, le pérdida

~

de la ductilided dol scero y‘produéir& por consigulente, estrug&ur;s poco adecundae
para el trabajo a que van-a ;star éeétinadasn )

Bn 1a referencis 1 s indics que las estructurma de concrato reforzado deben =
tener un coeficiente de ductilidad mfnimo de 4, pera podar resistir los temblores -
de mayor intensidad probables enllq costs oeste de los Batados Unidos; puede verse

\

que, de acuerdo con los datos de qdo a0 dispone; los msrcos continuos de soero.‘eol

|

dodosg, sobrepazan amplisments ese valor. . N
9e5+~ Redistribuciédn pldation de momentos.- Un factor que oapqcita s los morcos rfgidos -
para ©atPr
de acero - cargss mucko meayores que 123 calculadas de mcusrdo con la teorfs -

eldstica es 1n redistribucién de momentos quo ss presenta cuando se alcoanzan en dis
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tintas secciones los valores de las soliciteciones que ocasionan la formacién de ar
ticuleciones plésticns en ellas; peras incrementos adicionales de cargs se presentan
rotaciones bsjo momento constants en lss articulsciones plésticss, sobrecargéndose
i;l elementos de la estructurs uﬁmetldos.inieinlmonto 8 solicitesiones menores, o
hasts que se produce el colapso do la estructura baj&lcargnd qué. on Bareos dien -=
-disefiados y do elevado grado de hipereststicidad, pueden ser considerablemente mayo
res que las ocargas 6lfsticas de trabajo. La formacidn y rotacién sucesivs de lss -
articulaeiones plfsticas va acompeﬂ;dn. sdemfs, por une sbsorcién considerable de -
energfle. l

La c¢apacidad de los perfiles laminedos de scero ostructuralrdo soportar rotscip
nes considersbles bajo momento constsnte, as{ como le redistribucién de momentos --
que, debido a ese fendmeno, se presonta en las estructuras hiperestAticss, espaci--

ﬁovp "(nr m;s’\’cnf\u
: earges mucho mayores que las que + "+« 81 su comportamiento

téndolas parn '
fuese elfstico hasta el eolépao, han sido demostradss naniansnts s través de un =
gran nimero de experiencias, de lsboratorio, lss que hen arrojsdo resulindos que -
tontatndan
“ perfectamente con los obtenidos unalftioamente. basados en la aupoaicl&n de
un comportamiento elasto-pléstico perfecto del scero, de eduerdo con la grifica eg~
fuerzo-deformacién ideslizade de lniPig. 9.4,
continuacién discutiremos algunos resultsdos oxéerinontnlba. baséndonos en da

tos presentisdos en ls ref. 12, [

Las Figs. 9.5 y 9.6 mueatfqn les caracterfetices propias de la formscién -
de una articulecién pléstica. La prinorn de ellas oo una ourva ¥ - ¢ ( momento - -
curvaturs) tfpica,: obtenida de una viga cuys porci&n cantrsl estf somotidn a flexién
purs, y - s muestra que el momento ?lﬁstlco 8e sloonza sl plastificarse 1s sescién
transversal correopﬁndionto. Le lf;on punteads es 1s curva idealizede y 18 1fnea -
1lenn correupondo'a los repultados'bbtanldos expsrizentalmente. las distribueiocnes
de esfuerzos tedricas ( de scuerdo con la toorfn.pllstion simple) corwespondientes

“a diferentes otapas de 1a flexién g6 muestran en la Pig. 9.5 (b), y en 13 9.5 (o) -

aparecen las distribuciones de esfusrzos determinedss oxperimentelmente. (los nime-
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ros indicados en distintos puntos de la curva expsrimental corresponden & las ete--
pss en que se presentan les diversss distribuciones de oafuorzoag. Como puede ver-
86 de la curve, la seccidn tronsversal efectivemente se plestifips, y el\monento -
flexionants correspondiente s esa condicién es el momento pléstico, obtenido de la

ecualllién M‘,g C.“ Z- ‘

La Pig. 9.6 r :eeenta los resultados obtenidos pars una condicién de cargs -~
mes comin, que pnbdﬂce un momento flexionante veriaeble a lo large de la vigs. -
este caso, y en todos en los que se presenta esa variscién del momento, la deforms-
0ién tiende & concentrarse en el,pqnto de aplicacién .de 1a cargs, que es ol punto «
on ol que sl momento flexionente o; wéximo. Debido a que la def&rnaoi&n pléatica‘?
es mas localizadas, se sleanza le r;gi6n de endurscimiento por deformacién con defle

ziones pequefias, lo que ds lugar & que la vigs tiends a desarroller un momento ms--

" yor que el plfstico. Bn la figura se muestran dos curves cerga-deformacién tefri—-

cas, con y sin inclufr los efectos del endurecimiento por deformocién, as{ como los

resultados obtenidos experimentelmente (estos dltimos, con 1fnes cont{nua). Como -

"un resultado del endurecimiento por dseformacifn, hay un aumento en le eapacided de

corga de 1s viga, para deformsciones considerablementes mayores que las de fluencia.
La.dianinu016n en la capscidad de cerga que se presenta despuds de grandes rotscio-
nes en la srticulecidén pléstica central a; debe, sn @l ensaye que estamos descri-=-
biendo, e pandeo logbi de los patiqeev segﬁido do un pandeo latersl de conjunto.

Por consigu%onte, ¥y aungue su .efecto se desprecia en 1a teoris pléstics simple,
L ‘ testtioe

ol endurecimiento por deformecién mejors 1la capeoided de las viges psrs = - momen-

to. : '

las Pigs. 9.7 y 9.8 muestran 6l sfecto de 1ls redistribucién de momentos en 1s =
capacidad ds carge de estructurss ﬁipereatﬂtices.

Bn 1s 9.7 se muestran; a) lasfoondicionoa de carga, b) 1a elfstica, c) el dige-
grama de momentos, d) le ocurvs earéa-dofoimncidn.y 8) ¥y £); les surves momento-curva

ture para una seccién cercs de los extremos y para la ‘seccién central, respoctivamen

ts.
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Las cuatro etapas considerndas son las siguien?esa
Etaps 1.~ Se alosnze el 1imite eldstioco.
® . 2.~ Acsban de formarse las srticulaciones plfsticas en los extiremos de =~
le viga-
® 3.- 80 alcanze la carge dltima tedrica.
® 4.~ La deformecién hs continusdo s través de un desplezamiento sdicional
arbitrario.

We
Bn el ‘Vnglﬁstico (ctepa 1) 13 viga se comports tal oomo se supons en la =~

teorfs, y ol momento en el centro es igusl e 1s mitad de los momentos en los extre--

mos (Figs 9.7 c, e y £). Al aoereﬁrae los momentos de los ompot;nmiontos al mwomento
pléstico, la curvatura § crece mas répidamentes en &sas secciones, inicifndose 1ls for
macién de uns articulacién pléstice (Fig. 9.7 e), lo que ds lugar s que los momsnt;a
adioionales dobidog s incrementos en las cargas se distribuysn entre los extremos y
el centro de la viga en proporéidnes diferentes a lqs-eigetquten durante el comporta
miento eldstico. Efectivamente, mientras que la vige es elfstica el incremento de -
momento en el centro, debido a un auﬁento de 1a cqrg;, es igual avls mitad b o
en los extremos; en c#mbio._dospu‘a'do que se forman sartiouls«
ciones plfsticss en &atos; 1n cssi totslidad del aumento de momento se prssents én -
ol centro, mientras que el incremento én los extremos s muy pequefio (Pigs. 9.7 6 y
£). Este es el proceso conocido como redistribucién de momentoe.

Al plastificarse sus oztromon; 1s viga se vuelve mas flexible de 1o que ers ory
ginalmente (Fig. 9.7 d), y cusndo se slconza 1ls eteps 3 (cargs dltims) su capacided *

= carp.

i : estf pricticamente agoteda. De squf en adelents;, la viga simple~
mente se deforms como un wecanismo, con rotaciones en las articulaciones plésticas -
de low extremos y del centro, m%ontrss que ol disgrams de momentos flexionentes per~
menece inaltersdo. |

Es pvidente que la redistribucién de momenéos se presents por le formscibn do «

articulsciones pléstigas y pormité 8 ls estructurs slcanzar y, en general, exceder,

ls osrge Sltima predicha por la teorfs pléetics simpls.
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Ssta propied-d de los perfiles cde acero ds mantener un mwomento resisteate ---
constente en seccionss en 1an que se pracentan rot-ciones importantes es 11 boae -

de los métodos de anflisis plAstico, los que han 2lcenzado un des~rrollo notable =

‘ ﬂ% }e waumq_*EUN}maA)JQ»h.hﬁu Q:Vuwm nuol

an estructures de pocos pisos de alturay’ e e 8dificlos d

povidiey < eXiauades o fa <
cuslquisr nimero de niveleq%Egandg.a___an&an.daxes—ea?ewimea%eies—ﬁdkc&ons&es—saév

bre el cggpnzxamien&o—de~piezae~f&exv-oompr&w&dﬂsnb9§euoaaese—ax&a$oe-4aﬁenenev -

Adn_con_los..conceimientoa.sctus les.w PURLE. YA RACoTIe~ur~andiai 6 o I sbooplfatice ~

A A
[}

e

da_marcos_dz.cualqud Mwa%tﬂwvaeeulog:amqu&almm_aﬁmxwa;numl-éﬂ%iwoﬂ
hasls. quo-las-brebos-follen-eomowoceni snoner

9.ﬁ.olDiseﬁo.— Pare qua unag astiructurs aé acero, an conjunto, conssrypile ductilidad pro
/

N
1

pie del matsrial de gque es}ﬁ compuesta 9; el mismo tismvo, sea‘grpsz deo mdmitir 1la
formacidn y rotec15£ de 17s articulaciones plésticad .iecesnrinc psra que se presen
ten redistribuciones f£avorebles de ﬁomentos, 83 necesario que al disafisria se.to--
wmen en cuenta uns serie de factores que; sl no astén bisn r;suelto;.‘pueden ocesio
nar fallas de tipo no ddctil, con 1n pérdida do 1lns ventqjq; que hemoa mencionsdo
con anterioridsd; es decir, el diseno debe hecerss de meners que sge gnrantice 8l -
cumplimiento de los puntos 5.2 y 9. 5

Pars ello, deben tenerse en cuents los factores siguientes, principalmente;

9;5) Evitar la posibilidad de'fallns por pendeo, ya sea local o de conjunto.

9.6) Evitrr fallas frﬁgiles,jya ses en algdn miembro o en 1s unidn entre dos

o mns ds ellos.
9.7) Disefinr 1ns juntas de manera que tengan la roslstencis neceseria y, sl

mieno %1empo,'unn c:pnctdqd.ae rotncidn adecusds.
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ESTRUCTURAS DE_ACERO.

INTRODUCCION,

El factor fundamental en el comportamiento de una estructura so
metida a la accidn de fuerzas sismicas no es su resistencia, sino su capacidad--

para absorber energia.

El estudio de edificios reales sometidos a temblores intensos-
ha mostrado que sucomportamiento no puede explicarse desde un punto de vista me-
tamente elastico, ya que su capacidad de absorcién de energia en ese intervalo -
es relativamente pequefia y linealmente proporcional a la magnitud de los elemen
tos mecdnicos, los que tendrian que superar con creces la resistencia de la es—-
tructura. para absorbef'la energia trasmitida por el temblor. En realidad, -
las solicitaciones sismicas ocasionan en muchos puntos deformaciones unitarias -
que exceden las correspondientes al inicio del flujo pléséico, de manera que la-

respuesta depende de las propiedades de la estructura en el intervalo ineldstico.

Un marco.rigido que se comporte en forma'dictily bajo cualquier
condicién de carga posee una gran capacidad de absorcidén de energia y, siendo -
altamente hiperéestitico, es capaz de‘admitir deformaciones locales considerables
y de redistribuir las solicitaciones haciendo que las porciones menos cargadas -
acudan en ayuda de las demds en emergencias severas, ' de manera que su capacidad
de carga no estid limitada por la del elemento mis débil, sino depende de la re--

sistencia de la estructura en conjunto.

El acero estructural es un material sumamente dictil, capaz de
constituir estructuras hiperestiticas que llenen las condiciones mencionadas en-
los parrafos anteriores; por consiguiente, es un material muy adecuado para la -
construccidén en zonas sismicas, siempre queydisefio y ejecucidén se realicen en -
forma correcta, ya que la ductilidad intrinseca del acero no garantiza que esa -

propiedad se conserve en la estructura en conjunto.



PROPIEDADES MECANICAS DEL ACERO ESTRUCTURAL.

El acero es el metal mis empleado en estructuras por que es Si

multineamente muy resistente, tanto en tensidén como en compresidn, bastante rigi “
do (tiene un médulo de elasticidad elevado) y considerablemente dictil; ademis,-

es fdcil de fabricar y su precio es relativamente reducido.

En la figura N°, 1 se muestra la grifica esfuerzo-deformacién
de un acero estructural A36, obtenida en una prueba de tensién simple realiza-
da lentamente y a temperatura normal; en la 2 se ha trazado, en forma ligera—-
mente simplificada, la parte de la curva que tiene mayor importancia en el dise
fio de estructuras (en compresidén simple se obtienen resultados pricticamente -

iguales).

La relacidn entre la defornacidn en el instante de la falla y
la correspondiente al limite de fluencia, a la que se designa con el nombre de--
coeficiente de ductilidad, es del orden de 230, y las deformaciones en la ini--

ciacidn del endurecimiegto por deformacién son unas 10 § 12 veces mayores que -

las elisticas.

La capacidad del acero estructural para experimentar deforma--
ciones permanentes importantes, es decir, su ductilidad es, como ya se ha mencio
nado, una propiedad de importancia fundamental. En contraste con un material -
irégil, como el vidrio, que se fractura de una manera repentina y sin ningin --
aviso previo, el acero se deforma considerablemente antes de romperse. Ademis, -
como la energia absorbida durante el proceso de deformacidén es proporcional al--
idrea bajo la curva esfuerzo-deformacidn, pueda absorber una cantidad incompara--
blemente mayor que un material frigil, que tiene un comportamiento eldstico has-

ta la fractura.

Ahora bien, tanto la velocidad de carga como la temperatura - (j‘

tienen una gran influencia sobre el comportamiento del acero estructural: -



A
o

un descenso de la temperatura ocasiona un aumento en su esfuerzo de fluencia y una

disminucidn de ductilidad, efectos andlogos a los producidos por un incremento -
en la velocidad de aplicacidén de la carga, por lo que ambos fendmenos tienden --
a reducir la ductilidad y a producir, eventualmente, un comportamiento frég}l.
De hecho, muchas fracturas frigiles han sido iniciadas por cargas de impacto, -
Y ese tipo de falla se presenta, en ;a mayor parte de los casos, en estructuras

sometidas a bajas temperaturas.

Los estados de esfuerzo triaxiales también afectan profunda--
mente el comportamiento del acero ya que cuando los £res esfuerzos principales -
tienden a igualarse el cortante miximo tiende a cero, lo que impide el flujo -
plastico del material, caracteristico del comportamiento dictil, que sdlo puede-
ocurrir en presencia de esfuerzos cortantes; por consiguiente, si los tres es--—-
fuerzos principales son tensiones iguales entre si, el acero, o cualquier otro—-

material, falla de manera frdgil, aln a temperaturas ordinarias,

En el disefio de estructuras de acero en general, y mis aun —-
cuando se vayan a construir en zonas sismicas, deben tenerse en cuenta esos --
factores ya que, si se olvidan,pueden ocasionar pérdidas importantes de ductili-
dad y, en circunstancias desfavorables, producir estructuras poco adecuadas para

el trabajo al que estidn destinadas.
]
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compresion, es decir, han estado sujetas a cargas
que tienden a cerrar el angulo que forman viga
y columna; este es el tipo de trabajo que se pre-
senta con mas frecuencia en la practica. Sin em-
bargo, en algunas ocasiones (sobre todo cuando
las cargas horizontales son importantes) las soli-
citaciones pueden ser tales que hagan que viga y

columna trabajen a flexo-tensién y que la junta-

tienda a abrirse. Es, por consiguiente, necesario
comprobar si los métodos de disefio estudiados
hasta ahora propotcionan juntas capaces de tra-
bajar correctamente bajo ese tipo de cargas.

Con ese objeto se han realizado varias series
de experiencias,*® semejantes a las descritas con
anterioridad, pero en las que las juntas han estado
sometidas a fuerzas aplicadas en sus extremos que
tienden a abrirlas; los resultados obtenidos han
sido satisfactorios, es decir, han permitido compro-
bar que las juntas disefiadas plasticamente con
los criterios estudiados tienen resistencia, capaci-
dad de rotacién y rigidez adecuadas no solamente
cuando estan sujetas a cargas que tienden a ce-
rrarlas sino también en el caso contrario, es decir,
cuando los elementos mecanicos que obran sobre
ellas tratan de abrirlas. '

Desde luego, en una junta sometida a esas con-
diciones de carga las soldaduras entre el patin
interior de la columna y el inferior de la trabe
quedan en condiciones criticas de trabajo, por lo
que debe ponerse especial cuidado en su ejecucién.
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CONEXIONES VIGA - COLUMNA EN MARCOS RIGI-
pos DE EDIFICIOS. En la fig. 74 se muestran tres
tipos comunes de conexiones viga-columna em.
pleados en marcos de edificios; la a) corresponde
al nivel superior del marco, la b) a una columna
lateral y la ¢) es una junta interior cualquiera.

En la mayor parte de las estructuras reales las
conexiones reciben no sélo las vigas mostradas
en la figura, sino una o dos mas, que conectan en
el alma de la columna, por los dos iados en los
marcos intermedios y por uno en los extremos y
que complican, evidentemente, el problema de di-
sefio.

La columna de cualquiera de las conexiones de
la fig. 74 debe ser capaz de soportar los elemen-
tos mecanicos que le trasmiten las trabes, momento
flexionante y fuerza cortante, principalmente, sin
deformarse en forma excesiva; en general, son mas
criticas las juntas en columnas laterales ( fig. 74b),
ya que los momentos debidos a carga vertical en
las dos vigas que recibe una columna central sue-
len ser de signos contrarios. Ademas, sobre la
conexion pueden obrar también momentos debidos
a fuerzas horizontales, viento o sismo, los que
deben tenerse en cuenta en el disefio, asi como la
carga axial existente en la columna.

Si se supone que la columna pasa corrida a tra-
vés de la junta y en ella se apoyan las vigas (es
la condicién mas comiin en marcos de edificios),
el disefio, de una conexién viga-columna consistira
fundamentalmente en:

a) Proyecto de las unicnes entre las trabes y
la columna, las que deben ser capaces de trans-
mitir_a ésta el momento y la fuerza cortante exis-
tentes en la seccién extrema de las trabes; estas
uniones pueden realizarse de muchas maneras dis-
tintas, empleando remaches, soldadura, pernos de
alta resistencia, etc.; cuando la junta sea soldada
la unién puede realizarse en forma directa, como se
muestra esquematicamente en la fig. 74, o por
medio de placas soldadas a los patines, angulos
en el alma, etc.

b) Revisién de la columna para determinar si
tiene resistencia adecuada para soportar los ele-
mentos mecanicos que le transmitan las vigas que
se apoyan en ella y disefio, en su caso, de los
refuerzos necesarios.

En ocasiones se emplean conexiones flexibles o
semi-rigidas en marcos de edificio, pero"no seran
tratadas en este trabajo.

DiseNo ELAsTICO. El problema se resuelve si-
guiendo un camino analogo al utilizado para dise-
fiar la junta trabe-columna de un marco rigido.
Se supone que los patines toman la fuerza normal
y el momento flexionante mientras que las almas
toman la fuerza cortante; se hace el diagrama de
cuerpo libre del tablero de alma de la junta, susti-
tuyendo patines y atiesadores por las acciones que
ejercen sobre él (fig. 75), y se investiga si el
esfuerzo cortante existente en sus bordes es mayor
o menor que el permisible; si es mayor, se refuerza
el alma por medio de atiesadores o de placas ado-
sadas a ella.

INGENIERIA
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" Suponiendo que las fuerzas cortantes estarn uni-
" formemente distribuidas en los cuatro bordes del
tablero ABDC, los esfuerzos en cada uno de ellos
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Iin Jas ecuaciones anteriores se han pbtenido
las Fuerzqs normales en los patines debidas a los
momentos flexionantes dividiendo éstos -entre el
peralte total del perfil con lo que-.se obtienen
resultados que, aunque no son exactos, si son
suficientemente aproximados para fipngs practicos.

Comparando los esfuerzos cortantgs calculados
con los permisibles se ve si es o-no necesario
reforzar e| alma de la junta.

Si la columna recibe vigas por los dos lados
{junta interior) el problema se resuelve de manera
analoga. haciendo intervenir en el analisis de la
junta todos los momentos que obran sobre ella.

Evidentemente, si las dos vigas son del mismo .

peralte y los momentos que ejercen sobre la colum-
na son iguales y de signo contrario (caso que se
presenta frecuentemente en estructuras sometidas
a cargas verticales tinicamente) el problema del
cortante en el alma desaparece, bastando con colo-

Atiesadores
FIGURA 76
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car atiesadores en la columna, a la altura de los
patines de las vigas, para transmitir las fuerzas
directamente a través de ellos (fig. 76).,

No existen métodos elasticos que permitan de-
terminar si esos atiesadores son o no |necesarios
y. en caso de serlo, cuales deben ser las dimen-
siones de sus secciones transversales, por lo que
se acostumbra hacerlos con las mismas dimensio-
nes que los patines de las vigas.

El problema se complica cuando las dos vigas
que llegan a los patines de la columna son de
peraltes diferentes y cuando la columna recibe,
ademas, vigas por alma, pero el procedimiento
para el disefio de la junta sique siendo el que se
ha expuesto aunque variaran, naturalmente, los
detalles constructivos.

DiseRo pLAsTICO. Se estudiaran en lo que sigue
tinicamente juntas rigidas, capaces de soportar y
transmitir los elementos mecanicos integros de los
miembros que concurren en ellas, determinados
con la suposicién de que en las conexiones no se
presenta ninguna discontinuidad angular,

Las conexiones rigidas pueden lograrse ligando
las barras que las forman por medio de remaches,
soldadura o pernos de alta resistencia. Las conexio-
nes remachadas, las mas antiguas de los tres
tipos, no se estudiardn, debido a que la mayor
parte de los ensayes de juntas remachadas se efec-
tuaron hace bastantes afios y las cargag se llevaron
poco mas alla de los valores de trabajo, lo que
no permitié conocer su comportamiento en el rango
plastico.??

La soldadura se utiliza ampliamente para obtener
juntas rigidas, las que constituyen el tipo que se
estudiara en este trabajo. Por dltimo, los pernos
de alta resistencia se han estado empleando cada
vez mas en los dltimos 15 6 20 afios, al grado de
que constituyen en la actualidad, en los Estados
Unidos y en algunos paises europeos, el medio
de unién mas utilizado en juntas de campo.

Una conexién viga-columna satisfactoria debe
ser _capaz de:

a) Desarrollar el momento maximo resistente

" de las vigas (el momento plastico) mientras
que sobre la columna obran las cargas axia-
les de trabajo.

b) Permitir, al mismo tiempo que mantiene su
capacidad de momento, una rotacién sufi-
ciente para que se forme la articulacién
plastica en la zona central de la viga.

JuNTAS soLDADAS. La exposicién que sigue esta
basada fundamentalmente en la ref. 31, en la que
se presenta una serie de investigaciones experimen-
tales y analiticas sobre el comportamiento de co-
nexiones viga-columna de distintos tipos, cuyo
objeto fundamental es determinar en qué casos
se necesitan atiesadores en la columna y en cuales
no, asi como deducit procedimientos para su disefio
cuandosean necesarios. - :

PROGRAMA EXPERIMENTAL. Se ensayaron dos
tipos fundamentales de conexiones, unas formadas
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por dos vigas soldadas’ a los patines de la columna
vy las otras compuestas de cuatro vigas y la co-
lumna, que recibe a aquellas en los patines y en los

dos lados del alma.

En todos los casos las vigas se soldaron direc-
tamente a la columna, ipor las tres razones si-

quientes:

1. Las conexiones directas tienen ciertas venta-
jas econémicas y funcionales, por lo que es

probable que su empleo se extienda cada
vez mas.

2, Puesto que la parte més importante de la

investigacion cansisti6 en la determinacién
de los esfuerzos y deformaciones en las zo-

nas de la columna en que conectan las trabes,
la eliminacién de placas de asiento y de placas
en los patines suprimié unas cuantas varia~
bles innecesarias.

3. La conexion directa, sin angulos o placas de
asiento, da lugar a la condicién de carga
mas desfavorable en la columna en la zona
de interseccién con las trabes.

Sin embargo, las férmulas desarrolladas en esta
investigacién pueden aplicarse también al caso en
que los patines de las vigas se conecten a la co-

lumna a través de placas soldadas a tope con

ésta, sustituyendo simplemente las dimensiones de
los patines de las vigas por las de las placas.

ENSAYES DE CONEXIONES CON DOS ViGAS. El pro-
grama consistié en el disefip, preparacién y ensaye
de especimenes del tipo mostrado en la fig. 77, con
chicto de determinar el comportamiento y la dis-
tribucion de esfuerzos en la conexién y en los
miembros que la componen. Se presté principal
atencién al estudio del problema practico mas im-
portante en el disefio de juntas de este tipo, consis-
tente en la determinacian de si es o no necesario
colocar atiesadores en la columna, y en su disefio
cuando son necesarios. L.0s tamafios de las vigas
y las columnas y las condiciones de carga se esco-

¢

gieron tratando de duplicar las condiciones exis.
tentes en edificios reales; asi, se utilizaron tres

* tamafios basicos de columnas: la primera fue yp

perfil 8WF 31 cargado para simular las condicio.-
nes existentes en los niveles superiores de log
marcos de edificios, en lok que las fuerzas axiales
son pequefias comparadas con las que transmiten
las vigas; en el sequndo grupo se utilizaron co-
lumnas 8WF67, 12 F‘iO y 12WF65, con cargas
del mismo orden de magnitud en Vlgas&/ columnas,
y por Gltimo se ensayé un perfil 12WF99 ba]o
condiciones representativas de las que prevalecen
en el tercio inferior de los edificios, donde las
cargas axiales son grandes comparadas con las
de las vigas. Las vigas empleadas en los especi.
menes fueron todas del mismo tamafio, para elimi-
nar a éste como una variable en el problema; se
escogié un perfil (16WF36) cuyas dimensiones
asequran el desarrollo del momento plastico resis-
tente M, sin que se presente pandeo local en alma
o patines.

Se ensayaron conexiones sin y con atiesadores,
éstos tltimos de cuatro tipos dif);rentes (fig. 77).

En la fig. 78 se presenta un resumen de los
resultados obtenidos, en la forma de curvas carga-
deformacién para todas las conexiones ensayadas.

Las curvas A correspc:{nden a juntas no atiesa-

das, y los ensayes varian desde la columna 8 WF31.

muy ligera, con alma muy delgada, hasta el perfil
mas pesado de los utilisados, 12WF99. La co-
nexién Al, hecha con eljperfil 8WF31, fallé pog
pandeo del alma de la #tolumna para una carga
ligeramente mayor que fa de trabajo, 1.12V; en
cambio, los especimenes A2 y A5, hechos con
columnas robustas, se comportaron extraordinaria-
mente bien: el pandeo local de los patines de las
vigas se presentd para cargas de intensidad 2.08V,
y 2.26V,, respectivamente (V. es la carga de
trabajo de las vigas), la pérdida de resistencia
de las vigas fue muy gradual y soportaron rota-
ciones grandes antes de que se terminaran las
pruebas, y aunque al final de éstas, antes de quitar
las cargas en las vigas, se les apllco a las columnas

S
SERIE A SERIE-B  SERIE-C . SERIE-D SERIE- H
Columnas no Plocas atlesadoras Placas atiesodoras  Atiesadores formados  Ploca atiesadora
ot/gsodas horizontoles | wverticales por medio W adosodo of alma
. FIGURA 77 <
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una sobrecarga igual al doble de la carga de tra-
bajo, no se observé ningin indicio de que la falla
fuese inminente. La junta A4, cuya alma tiene un
grueso intermedio entre las de la Al y la A2 y A5,
fali6 por pandeo en el alma de la columna cuando
la carga alcanzé un valor de 1.82V, después de
deformarse considerablemente, tanto por tensién
como por compresién, en las zonas en que conectan
los patines de las vigas.

En los especimenes de la serie B se colocaron
atiesadores horizontales soldados al alma y a los
patines de la columna, a la altura de los patines
de las trabes, como se muestra en la fig. 77. Los
atiesadores de B6 tienen el mismo grueso que
los patines de las vigas, mientras que los de B8
son mas delgados. Este tipo de conexién es suma-
mente resistente, y ambas pruebas exhibieron exce-
lentes capacidades de carga y de rotacién. Los dos .
especimenes sufrieron pandeo local del patin de
compresién de las vigas al iniciarse el endureci-
miento por deformacién, y el aumento en capacidad
de carga mas alla de ese nivel fue reducido. La dis-
minucién de resistencia a partir de los valores
maximos fue gradual y no se observé ningin
efecto desfavorable en los atiesadores, fuera de la
presencia de alqunas lineas de flujo; las deforma-
ciones principales se presentaron en las vigas.

L.os especimenes de la serie C se atiesaron por
medio de dos placas verticales colocadas cerca

Jurio pe 1967

de los extremos de los patines de la columna, como
se ve en la fig. 77, cuyo espesor se tomé arbitra-
riamente igual al del alma de la columna. Ambas
conexiones, C9 y C11, soportaron las cargas reque-
ridas. En los dos casos hubo evidencia de un
pandeo local ligero de los patines comprimidos de
las vigas para cargas de 2.16V;, y en ambos se
pandeé el alma de la columna en la zona compri-

. mida entre los patines de compresién de las trabes,

iniciandose este fenémeno en C11 cuando la carga
valia 1.97V,. La conexién C11 fallé6 por ruptura
de la soldadura a tope en el patin de tension, y la
C9 por pandeo de una de las placas atiesadoras.
Solamente se ensayé una conexién tipo D, la
D12. El atiesador en T, aunque ideado para ser
empleado principalmente en juntas en que la co-
lumna recibe vigas por los cuatro lados, sirvié
para eliminar el pandeo de las dos placas atiesa-
doras laterales y del alma; la conexién, sumamente
rigida, fallé principalmente por pandeo local de
los patines comprimidos de las vigas, fenémeno
que adquirié importancia para cargas arriba de
2.22V,. Aunque se presentaron deformaciones im-
portantes en las vigas la conexién aparentemente
permanecié elastica y se observaron deformaciones
mtg pequefias en‘los patines de los atiesadores.
1 grupo H consistié también en un solo espé-
cimen, HF; Como la junta Al fue mas resistente
en la region de tensién que en la de compresion,
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TABLA - VI

Espe'czmn‘ COLUMA VIG A ATIESADORES

N Perfil Alma \Patines | Perfit | Alma | Patin Tipo Dimensiones
, Al 8WF31 | 7.32 | 1100 16w36| 7.59 |10.87 | Ninguno
A2 8WF67 | 14.61 | 23.70 " " " " —_—
A4 | 12wF65 | 9.9/ | 1539 " " " "  ——
A5 [12WF99 |14.73 |23.39 " " " "
86 8wr3: | 732 | 1100 " " " * 9.92 x lllem
88 |re2wrFq0| 7.47 | 13.11 " " " * 9.92 x0.63cm
c9 8wr3r | 72321100 .u " " * W 0.79 x55.88cm.
cI1 [ 12wFq0 | 7.47 | 13.11 " " " * % 0.79 x55.88cm
D12 |12WF40 )| 7.47 { 13.11 " " " Medio WF |6WF32.5x55.88¢m.
. Placa adoso;

Hi 8WF3! | 7.32 | 1100 " " “  \ldo of aima 0.79 x 508¢cm.

Los grvesos de aelmas y patines, dados en mm. eéstdn tomados del manuval del AISC.

% Atiesadores horizontales .colocados al nivel de los ;;arines de /os vigos.

%X Atiesadores verticales colocados en los bordes de los patines de las columnas.

por medio de esta prueba se investigé el efecto
de reforzar el alma de la columna afiadiéndole una
placa de 5/16"” adosada a ella y soldada a la unién
de alma y patines (véase fig. 77), de manera que
esta conexién se hizo con el mismo perfil empleado
en la columna de Al, reforzado como se indica. La
falla se presenté en la soldadura de tensién de una
de las vigas, en su parte central, cuando la carga
alcanzé un valor de 2.05V,, justo abajo de la
correspondiente al momento plastico de la viga.
La rotacién fue adecuada pero la capacidad de car-

ga disminuyé rapidamente después de la falla de .

la soldadura.

En la Tabla VI se presentan las caracteristicas
de los perfiles y de los atiesadores utilizados en
las juntas ensayadas,

Las columnas de las series A y H, no atiesadas
en los patines, resultaron menos rigidas contra la
rotaciéon que las vigas 16 WF36 que conectan en
ellas; en cambio, en las conexiones B los atiesado-
res proporcionaron en las columnas el equivalente
de los patines de las vigas, con lo que su rigidez
se incrementd hasta igualar la de éstas. Lo mismo
sucede en las conexiones C, en las que el alma
de la columna soporté la mayor parte de la carga
aplicada, aproximadamente de 2.5 a 3 veces mas
que las placas atiesadoras, bajo cargas de trabajo.

Los especimenes A mostraron grandes concen-
traciones de esfuerzos en la zona central de los
patines de tensién de las vigas, mientras que en
los patines comprimidos la distribucién fue mas
uniforme; en los B, los esfuerzos de compresién
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se repartieron bastante uniformemente mientras
que en las areas de tensién hubo pequeiios incre-
mentos en el centro; en la serie C los esfuerzos
estuvieron uniformemente repartidos en ambos pa-
tines para cargas de trabajo, pero para 1.5V se
presentaron concentraciones importantes en la zona
centra] de los patines™a tensién; las distribuciones
de esfuerzos en D12 fueron bastante uniformes,
mientras que M1 tuvo un comportamiento seme-
jante, desde este punto de vista, al de las juntas A.

CONEXIONES CON CUATRO VIGAS. Se ensayaron

tres especimenes cuyag caracteristicas se muestran
en la fig. 79. El tipo AA es semejante al A4 del

164, 12027, 16W=36

I6UE36 By b ]

Especimen DO

Espacimen AA
N PIGURA 79

Especinen B8
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primer programa pero tiene dos vigas adicionales,
tambien 16 WF36, que conectan con el alma de la
columna, a la que estdn soldadas directamente;
analogamente, la junta DD es semejante a la D12,
I.a conexi6n BB, de caracter exploratorio, no es
semejante a ninguna de las descritas con anterio-
ndad; las vigas que conectan en los patines de
la columna son 16WF36, como antes, y estan
soldadas directamente. mientras qug los patines
de tensién del otro par de vigas, de perfil
12WF27, estan soldados a placas gtiesadoras ho-
rizon(ales y los comprimidos descausan en astentos
tipo T, que actian también como atiesadores de
la columna aunque, debido a la diferencia en los

peraltes de las vigas que llegan al alma y a .

los patines, estan 4” fuera de su posicién ideal.
La conexién AA fallé por pandeo local de los

patines comprimidos de las vigas, el que se pre- °

sentd para una carga igual a 2.28V, en las trabes
que conectan en los patines de la columna y para
una carga un poco mayor en las que llegan al
alma. La disminucién en la capacidad de carga
de las vigas fue lenta. Cuando la carga en las
vigas habia bajado al 85% de la ultima se le
aplic6 a la columna una carga total doble de la de
trabajo y aunque sufrié un flujo plastico consi-
derable no hubo en ella ninguna otra evidencia de
falla. Comparando estos resultados con los obte-
nidos con la junta A4 se ve que la AA es mucho
mas resistente, lo que muestra en fQrma evidente
que la accién atiesadora proporciopada por las
dos vigas que conectan en el alma de'la columna
refuerza la conexién mas de lo que la debilitan
los esfuerzos triaxiales que se desarrgjldn en ella.

En el espécimen BB la conexién-formada por
las dos .vigas soldadas directamente-a los patines
de la columna fue mas rigida que'la constituida
por las vigas que llegan al alma. pero ambas
llenaron los requisitos establecidos jpara ser consi-
deradag satisfactorias.

También en el espécimen DD fue mas rigida la
conexién formada por las vigas soldadas a los
patines. de la columna que la constituida por las
que se-apoyan en las medias viguetas atiesadoras,
debijo a que el grueso del alma de éstas es menor
que & de la columna. Las dos vigas conectadas
a los atiesadores tuvieron buena capacidad de car-
ga y rotacién, mientras que las otras dos mostraron
una capacidad de rotacién menor, debido a una
falla en una de las scldaduras a tope que se inicié
cuando la carga alcaizé el valor 2.18V,. Los atie-
sadores evitaron efectivamente todo tipo de pandeo
en la junta, lo mismo que en la conexién semejante

Di2.

PRUEBAS DE CONEXIONES SIMULADAS. Después
de examinar los resultados de los ensayes de juntas
con vigas conectadas en los patines de las colum-
nas se advirti6 que era posible producir un estado
de esfuerzo semejante al real en la columna utili-
zando procedimientos mucho mas sencillos y ra-
pidos. Esto dio lugar a pruebas de los tres tipos
que se describen a continuacién.
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ENSAYES PARA DETERMINAR EL CRITERIO PARA
PANDEO DEL ALMA. El objeto de estas pruebas fue
reproducir la parte de la columna en la que conecta
el patin comprimido de las vigas; consistieron en
un tramo de columna comprimido en los patines
entre dos barras de tamafio igual a la seccién del
patin de la viga simulada. Se efectuaron once
ensayes con columnas de distintos tamafos, pero
utilizando siempre placas iguales, de 7” X 1/2",
correspondientes al patin de las vifas 16 WF36
utilizadas en los especimenes complet(os,‘ (v’er ;ig'z

80)- | ) I 1 !

! !

[-Barras que re-
presentan los

patines de las

vigas

FIGURA 80

En todas las pruebas el pliego plastico se inicié
en el alma de la columna, en la zopa inmediata
a las placas, y progresé posteriormenie dentro del
alma en forma de lineas radiales iniciadas en esos
puntos y lineas semicirculares perpendiculares a
ellas. El flujo plastico se propagé una cierta dis-
tancia dentro del alma hasta que ésta fallé por
pandeo. Cuando las cargas alcanzaron valores del
80% de las de colapso se advirti6 una cierta
flexién de los patines de la columna,

ENSAYES PARA DETERMINAR EL CRITERIO PARA
LA FALLA POR TENSION. Estas pruebas, proyectadas
para reproducir la parte superior de la conexién
en la que los patines de la viga estan en tensién, se
realizaron soldando dos placas iguales a los patines
de la columna y sometiéndolas a tensiones cre-
ciente (fig. 81); se variaron las dimensiones de

¢

Placas que repre-
senfan los patinegs

$T'ramo de columna de los trobes

Z

A

FIGURA 81
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columnas y placas para estudiar sus influencias
respectivas. En total se probaron once especi-
menes. :

Las primeras lineas de flujo se observaron en
la unién del alma y el patin de la columna, inme-
diatamente bajo la placa, para una carga de alre-
dedor de 40% de la ultima. El flujo prosiguié a)
en el alma de la columna,ib) en la zona interior
del patin, paralelo a la plaga, y c) en el patin de
la columna, empezando en ¢l centro de la solda-
dura y extendiéndose en lineas paralelas al alma.

Siete de los once especimenes fallaron por apari-
cién de una grieta en el centro de la soldadura
a tope; la fractura se presentd después de que los
patines se flexionaron considerablemente, y se de-
bi6 a la deformacién excesiva en una regién cerca-
na al alma de la columna, como un resultado de
la flexion de los patines hacia fuera. De los cuatro
restantes, dos se agrietaron en la unién de alma
y patin de la columna y en los otros dos se separé
la placa, empezando la separacién en los extremos
y propagandose hacia el centro, arrancando parte
del material de la columna,

ENSAYES DE ATIESADORES EXCENTRICOS. Los atie-
sadores de columnas que reciben vigas por cuatro
lados suelen estar constituidos por los patines o
las placas de asiento de las trabes que conectan
con el alma. En ocasiones, cuando las vigas que
llegan a los patines y las que llegan al alma son
de peraltes diferentes, unos de sus patines, gene-
ralmente los de compresién, quedan a alturas di-
ferentes (véase espécimen BB, fig. 79) y el grado
de atiesamiento que proporcionan es dudoso.

Para determinar la efectividad de ese tipo de
atiesamiento se illevé a cabo una serie de ensayes
con columnas de perfil 12WF40 y 14WF61, com-
primidas entre dos barras y provistas de atiesa-
dores con 0”, 2", 4” y 6" de excentricidad ( fig.
82).

D._

—

S Atiesadores
excenltricos

g

/

Barras que simulan los
patings de las vigas

FIGURA 82

El estudio de los resultados de las dos series de
pruebas, con los dos perfiles utilizados en las co-
lumnas, demostré que los atiesadores con 2 de ex-
centricidad proporcionan alrededor del 65% de la
accion atiesadora de los concéntricos, mientras que
la eficiencia de los que tienen 4” de excentricidad
es del orden del 20% de la de los concéntricos y
los atiesadores con excentricidades mayores ‘son
practicamente inefectivos. ,
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Los ensayes efectuados cargando la columna a
través de dos placas para reproducir las condi-
ciones de las zonas donde conectan los patines en
compresion y en tensién ayudaron considerable-
mente a determinar la resistencia real de la co-
lumna, Debe tenerse en cuenta, sin embargo, que
esas pruebas ignoran el efecto de la carga axial
existente en la columna, la interaccién entre las
zonas de tensién y compresion y el efecto sobre
ambas de los esfuerzos transmitidos a través del
alma de la trabe; afortunadamente, la influencia
de esos factores parece ser muy pequeifia.

EFECTO DE LA CARGA AXIAL EN LA COLUMNA, La
carga axial existente en la columna tuvo muy poca
influencia sobre la resistencia y capacidad de rota-
cién de la conexién, tanto en los casos en que
solamente son dos las vigas que llegan a la co-
lumna como cuando son cuatro. Las columnas no
mostraron ningan indicio particular de falla al
estar sometidas a una carga de 1.65 veces la de
trabajo ni tampoco cuando al final de cada prueba
se aument6 ésta al doble de la de trabajo, conser-
vando al mismo tiempo las cargas finales en las
vigas. (Las cargas de trabajo correspondieron a
un esfuerzo axial medio de alrededor de 1,000
kg/cm?.)

ANALISIS Y DISENO
DE LAS CONEXIONES

Como se ha visto con anterioridad, se considera
que una conexién es satisfactoria cuando es capaz
de desarrollar el momento resistente maximo ted-
rico de las vigas mientras que sobre la columna
obra la carga axial de trabajo y tiene, ademas, una
capacidad de rotacién adecuada.

Por consiguiente, el analisis debe permitir deter-
minar los facteres'que son necesarios en la junta
para asequrar el desarrollo del momento plastico
en la conexién y para capacitar a ésta para que
admita los giros necesarios bajo momento practi-
camente constante, lo que obliga a investigar los
puntos siguientes:

1. La resistencia de la regién de la columna
adyacente al patin de compresién de la viga
cuando no se emplean atiesadores en la co-
lumna.

2. La resistencia de la regién de la columna
adyacente al patin de tensién de la viga
cuando no se emplean atiesadores en la co-
lumna.

3. El aumento en la resistencia de la conexién
debido ~ la presencia de atiesadores.

4. La posibilidad de falla de la columna ocasio-
nada por una combinacién de esfuerzos axia-
les y locales.

5. El efecto del par de vigas ligadas al alma
de la columna sobre el comportamiento de la
conexién constituida por la columna y las dos
trabes que llegan a sus patines.
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6. La rotacién requerida de las conexiones y
su capacidad de giro.

Los puntos I, 2 y 3 se discutiran en lo que sigue.
Los puntos 4 y 5 ya se han estudiado con anterio-
ridad, determinando su importancia de la obser-
vacién de los ensayes, de donde se dedujo que
los efectos de la carga axial existente en la colum-
na pueden despreciarse y que la accién atiesadora
del segundo par de vigas refuerza la conexién
mas de lo que la debilita el estado triaxial de
esfuerzos que se forma en el alma de la columna,
por lo que se obtienen resultados conservadores
si se analiza la conexién como si no existiesen las
vigas por alma.

El punto 6 ha sido investigado analitica y expe-
rimentalmente, y aunque la magnitud de la rota-
cién requerida varia con el peralte y el claro de
la viga y las cargas que obran sobre ella, se ha
logrado calcular un valor tipo de esa rotacion, mas
grande que el necesario en la mayor parte de las
conexiones; todas las juntas ensayadas fueron ca-
paces de admitir rotaciones mayores que esa, bajo

. momento practicamente constante. Mas atin, si la

NN

conexién se hace mas resistente, de manera que
resulte mucho mas rigida que la viga cuando sobre
ésta obre el momento M), la rotacién necesaria se
presenta en el extremo de la viga.
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FIGURA 83

En la fig. 83a se muestran esquematicamente
los momentos y fuerzas existentes en una conexién

" interior viga-columna; en la fig. 83b se sustituye

el efecto sobre la columna del momento que le
. transmite la viga por un par compuesto por las dos
i fuerzas existentes en los patines, despreciando
"las fuerzas que actGan en el alma por ser de im-
portancia secundaria,

: Las fuerzas en los patines de la viga pueden
;ocasionar efectos importantes en dos regiones de
“la columna. La primera es el alma, en la que el

.
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flujo plastico puede presentarse acompafiado por
pandeo en la zona donde conecta el patin compri-
mido o por fractura ocasionada por la fuerza de
tension en el otro patin; la segunda regioén es el
patin de la columna en la zona de tensi6n, ya -que
su flexién puede contribuir a la fractura de las
soldaduras que lo conectan con el patin de la
viga,

!

L)

Zona de posible inicia-
¢ron de lo fracturo-

FIGURA 84

Las'fuerzas existentes en los patines dg¢ las vigas
tratan de deformar la columna como sg muestra,

- en forma exagerada, en la fig. 84. En la zona de
. tensién la poca rigidez de los extremos de los pati-

nes de la columna permite que éstos se flexionen
hacia afuera, pero en la zona central la deforma-
cién esta restringida por el alma de la columna, y
lo mas probable es que ahi se inicie una falla de
la soldadura. L

Una columna no atiesada debe ser capaz de
mantener el equilibrio estatico tanto en las regiones
de flujo plastico del alma como en las de flexién
de los patines. La zona afectada por los esfuerzos
ocasionados en la columna por las fugrzas con-
centradas aplicadas en el! “a través de ‘fos patines
de la viga se va extendiendo al ir penetrando en
la columna, de manera que la intensidad de los
esfuerzos disminuye hacia el interior -del alma,
Si el ensanchamiento de la zona cargada es insu~
ficiente para reducir la intensidad de los esfuerzos

.al valor ¢, en la base de la curva dei'trahsicién

entre patines y alma (es decir, a la distancia ‘kdel
borde exterior del patin de la columna) el alma
no sera capaz de proporcionar la resistencia nece-
saria para equilibrar la fuerza en el patin; este
efecto es mas serio en la regién frente al patin de
compresién, aunque podria en algunos casos llegar
a producir la falla en la zona de tensién (eviden-
temente, sera necesario estudiarlo con todo cuidado
cuando la columna no sea un perfil laminado, sino
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est¢ formada por tres placas soldadas, ya que
en ese caso es muy probable que la fuerza de ten-
sién en el patin ocasione una falla en la soldadura
de la columna; el problema se ve agravado porque
en estos perfiles no hay curva de liga entre patin
y alma, con lo que la distancia k se reduce a la
suma del grueso del patin de la columna mas
el tamafio de la soldadura entre él y el alma.)
Es dificil determinar analiticamente la forma en
que los esfuerzos ocasionados por los patines se
distribuyen dentro de la columna, por lo que gene-
ralmente se supone una distribucién lineal basada
en investigaciones experimentales; se obtienen bue-
nos resultados suponiendo una pendiente de 2.5:1
desde el punto de contacto hasta la linea k (ver
fig. 83b). Evidentemente, esta suposicién esta en
desacuerdo con la que se hace en disefio elastico,
en el que se utiliza una pendiente de 1:1 (distri-
bucién de esfuerzos segiin rectas a 45° a partir
del punto de aplicacién de la carga); la discrepancia
se debe, probablemente, a que ambas suposiciones
estan basadas en resultados experimentales, pero
mientras que en disefio plastico se llevan las prue-
bas hasta el colapso de los especimenes en disefio
elastico se suspenden cuando las cargas alcanzan
valores poco mayores que los de trabajo. Como se
muestra en la fig. 83b, la suposicién anterior
implica que la fuerza existente en cada uno de
los patines de la viga es resistida por una porcion
de alma de la columna de longitud igual a £, + 5 k.
a la distancia k. de la cara exterior del patin, siendo
ty el grueso del patin de la viga, en la que se
supone que los esfuerzos estan uniformemente dis-
tribuidos. T

ANALISIS DE LA ZONA COMPRIMIDA DE LA CO-
NEXION. Se efectia este analisis sustituyendo la
viga por una placa de dimensiones iguales a las
de uno de sus patines, la que aplica una fuerza
de compresion sobre la columna (fig. 85).
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FIGURA 85

De acuerdo con la discusién anterior, se obtiene
una estimacién conservadora de la resistencia de
la region comprimida de la columna suponiendo
que ésta opone a la compresién que le transmite
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el patin una fuerza de intensidad maxima igual a
oy, c(ts + 5 k), siendo ¢ el grueso del alma de I3
columna.

Por consiguiente, en una conexién sin atiesa-
dores,

Q. = ayc(ty + 5 k) (66)

Ahora bien, la fuerza que ejerce el patin de la
viga sobre la columna cuando en la viga obra el
momento plastico M, es Aoy, siendo %p el area
del patin, luego el espesor minimo necesario del
alma de la columna esta dada por

Aoy = ayc(ty + 5 k) (67)
de donde A
— 14

=55k (68)

Si ¢ > A,/ (ty + 5 k) no se necesitan atiesa-
dores en la zona comprimida de la conexién. Cuan-
do el grueso del alma es menor que el dado por
(68) es necesario colocar atiesadores; en ese caso,
la ec. 67 se modifica para incluir en ella la resis-
tencia de dichos atiesadores.

Si se emplean placas horizontales colocadas
exactamente a la altura de los patines comprimi-
dos de las vigas los atiesadores son 100% -eli-
cientes y la ec. 67 se convierte en

Aoy = oyc({ti+ S k) + o, Aae

de donde puede despejarse el area necesaria de
. ~
atiesadores:

A = Ay — c(t, + 5 k) (69)

Como una limitacién adicional, para evitar fené-
menos de pandeo local, (b/t)q < 17.

Los ensayes C9, Cl1t y D12 indican que las
placas atiesadoras verticales estan sometidas a es-
fuerzos del orden de la mitad de los que obran
en el alma de la columny; llevando esa suposicién
a la ec. 67 ésta se transforma, cuando se colocan
atiesadores verticales de; grueso o, en

Agoy = oyc(ty + 5 k) + %Ztat(tu + 5k)

de manera que
Ap

bt = 435k

c (70)

La capacidad de carga de los atiesadores verti-
cales se ha determinado utilizando la misma expre-
si6n que para el alma de la columna, aunque en
ellos no hay curva de transicién; el procedimiento
se justifica al utilizar el esfuerzo ¢,/2, que con-
cuerda con los valores medidos experimentalmente
en juntas reales.

Ademas, debe cumplirse la relacién d./tq, < 30,
donde d. es la longitud del atiesador medida per-
pendicularmente al eje de la columna, que puede
tomarse igual al peralte de ésta.
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En los casos en que el patin de ]Hcolumna es
mucho mas ancho que el de la viga 14 efectividad
de los atiesadores verticales disminuye y no es
recomendable confiar en ellos cuando el grueso
del alma de la columna es muchor}rjenor que el
dado por (68). . !

Los atiesadores horizontales deben colocarse en
pares situados simétricamente con respecto al alma
de la columna, soldados tanto al alma.como a los
patines de Ja misma, con soldadura d¢ penetracién
o de filete.}Los verticales deben colokhrse también
en pares simétricos y su peralte debe ser suficiente

para permitir que la fuerza existente en el patin-

de la viga se distribuya en ellos de la misma
manera en que se supone que se reparte en el
alma. :

Puesto que las pruebas realizadas con atiesado-,
res excéntri¢ps fueron muy limitadas, no se pueden
obtener de éllas observaciones definitivas referen-
tes a su accién; sin embargo, si puede concluisse
que se obtendra un disefio conservador si se des-
precia el efecto de atiesadores con mas de 2” de
excentricidad y se supone que los que tengan ex-
centricidades menores de 2” tienen una efectividad
del 50% de la de los atiesadores concéntricos. En
este caso, la (67) se convierte en

Aoy =0ty +5k)+ 0.6 As 0y
de donde se obtiene ‘ .
A = 1.71A, — c(ty + 5k)] (71)
debiéndose cumplir de nuevo la condicién
(b/t)ar < 17,

ANALISIS DE LA ZONA DE LA CONEXION SOMETIDA
A TENSION. En este caso es también necesario com-

" probar si se cumple la ec. 68 ya que de no ser asi

una columna no atiesada fallaria en la zona de
tensién por fractura del alma en su unién con el
patin. Sin embargo, no es esa, en general, la con-
dicién mas critica en esa regién de la columna,
(excepto en el caso en que ésta sea un perfil for-
mado por tres placas soldadas), ya que la falla

. suele presentarse de una manera diferente, que se

describe a continuacién: el patin de la columna
actia como dos placas, cada una de ellas empo-
trada en tres de sus bordes y libre a lo largo del
otro, sometidas a la accién de la fuerza existente
en el patin de tensién de la viga. La carga perma-
nece mas o menos uniformemente repartida hasta
que las placas alcanzan su capacidad de carga
ultima; en esa etapa, los bordes exteriores de los
patines se curvan hacia afuera, causando una de-
formacién excesiva en la porcién central de la sol-
dadura a tope, en el patin de la columna adyacente
a la soldadura y en la unién del alma y el patin;
por altimo, la falla se presenta por agrietamiento
de alquna de esas regiones cuando se agota su
capacidad de fluir plasticamente.

La fig. 86 ilustra la accién del patin de la colum-
na en la regién de la conexién cercana al patin

JuLio DE 1967

| Poreion ¢entral rigida

%;W b []

K m2We2lk~1c )
. | !
l ! !
D c - ‘
PATIN DE LA COLUMNA
trad ’
{Tpo’ra o -
E gile _ m
carga y |Empotrado 2 2
de linea ™} 7d
4 h= _.b_. - m
3 ] 2
, ol ¥
C
7
3 PLACA SUPUESTA Y
7 CARGA QUE O5RA
c SOBRE ELLA

D- 72777 (4
ZEmpoIrado ;

FIGURA 86

de tensién de la trabe. Se considera que el com-
portamiento del patin es el que tendrian dos placas
del tipo ABCD, cuya longitud efectiva se supone
igual a 12¢,, empotradas en los extremos de esta
longitud y en el alma de la columna, sometidas
a la accion de una carga de linea, idealizacion de
la tensién ejercida sobre ellas por el patin de la
trabe. El analisis de esta placa por medio de la teo-
ria de las lineas de flujo>permite determinar su
capacidad dltima de carga, que es
D, = c,out? (72)
donde
¢ =(4/8 + B/n)/(2 —n/\)

v »
n = B/4[vpB + 8\ —B]

B=p/q . N=h/q (ver fig. 86).

Para los perfiles WF utilizados en columnas y
las vigas empleadas en juntas ordinarias se ha
encontrado que ¢, varia entre 3.5 y 5.0, de manera
que un valor conservador de la capacadad de

.carga de cada una de las placas que forman el pa-

tin de la columna es 3.5 gyt i

Puede considerarse'que la parte central rigida
de ancho m (ver fig. 86) adyacente al alma de la
columna si es capaz de desarrollar esfuerzos de
intensidad o,, de manera que puede soportar una
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fuerza igual al producto de su area por el esfuerzo
de fluencia. Pori consiguiente
Q; =oytem + 2(3.5 ayt.?) (73)
La fuerza en el patin de tensién de la viga co-
rrespondiente al desarrollo del momento M, en su
seccién extrema eg-A,0,; disminuyendo la capaci-
dad de carga del ppatin en 20%, para obtener en
esta zona una férmula que sea aproximadamente
igual de consepvadora que la deducida para la
regién de compresion, se llega a

+ Apoy = bytyoy = 0.8[oytem + Toyt?]  (74)

De esta expresion puede despejarse f.% siendo

tc el grueso requerido del patin de la columna.

t2 = b”‘—“\[1.25 — ﬁjl (75)

7 bv

El valor de m/b, para todas las conexiones en
que la férmula 75 es aproximadamente aplicable
oscila entre 0.15 y 0.20, si las vigas y columnas
son perfiles de los tabulados en el Manual del
AISC. Tomando conservadoramente m/b, = 0.15,
(75) se reduce a

te = 04 Ybuty = 0.4 VA, (76)

En los casos ¢h gug t. > 0.4 \/A, no se necesi-
tan atiesadores' en_ja zona de tensién de la cone-
xién; si £, < 0:4 /A, es necesario colocar atiesa-
dores, con lo qué se obtienen configuraciones de
equilibrio exactamente iguales a las existentes en
la region de compresién, de manera que son apli-
cables las ecs. 69 y 70 para el disefio de los atie-
sadores.

En vista de las simplificaciones que han llevado
a su obtencién, la ec. 76 no es aplicable cuando la
columna es un perfil I estandar o cuando esta for-
mado por tres placas soldadas; en cualquiera de
esos casos es necesario calcular el valor de la
constante ¢, de la ec. 72 y sustituirlo en (73), en
lugar del 3.5 que aparece en ella.

COMPARACION ENTRE LOS RESULTADOS EXPERI-
MENTALES Y LOS ANALITICOS. Los resultados obte-
nidos en la zona de compresién pueden resumirse
como sigue:

1. Para el espécimen Al, la ec. 68 indica que el
alma de la columna debe tener 1.68 cm de
grueso; el espesor real fue 0.72 cm, y el alma
de la columna fall6 para una carga ligera-
mente mayor que la de trabajo.

2. En el ensaye A2, la férmula requiere un es-
pesor de alma de 1.09 cm y, como era de
esperarse, el grueso real de 1.49 cm demos-
tré ser satisfactorio.
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3. La conexi6n A4 requiere un alma de 1.19
cm; con un grueso real de 1.06 cm soportg
mas del 80% 'del momento teérico.

4. La férmula muestra que A5 es completa-
mente adecuaga sin atiesadores y asi lo fye
en realidad.

5. H1 es ligeramente inadecuada de acuerdo
con la ec. 68, pero fue, sin embargo, capaz de
soportar el momento maximo alcanzado ep
la prueba, que fue el 95% del plastico.

6. De acuerdo con (68) AA es inadecuada
pero se comport6 satisfactoriamente, proba.
blemente a causa de la accién atiesadora del
segundo par de vigas, la que no se considers
en el analisis.

7. Los atiesadores que se colocaron en B6, B§
y BB fueron mas gruesos que los requeridos
por las férmulas; durante los ensayes no hubo
evidencia de que se sobrecargasen.

8. Las conexiones C, D y DD son tedricamente
correctas, y asi se comportaron; sin embargo,
cuando las vigas fallaron los atiesadores ver-
ticales mostraron cierto pandeo.

El espécimen El, consistente «n una cqlumna
12WF40 no atiespda, fallo para una carga de
46.6 t, mientras que el EO, en el que la misma
columna se reforzé con dos atiesadores harizonta-
les de 1/4”, soportt 78.3 t: la diferencia de 31.7 ¢,
se compara favorablemente con las 28.7 ¢, talcu-
ladas con la férmula teérica. ’

Una comparacién similar entre los especimenes
E9 y E20, hechos con columnas 14 WF61, muestra
una diferencia determinada experimentalmente de
65.7¢, mientras que la teérica es de 52.4 ¢.

El vnico espécimen completo no atiesado en el
que la causa primaria de [falla se presenté en la
zona de tensién fue el HI1, que fallé6 para una
carga aproximadamente igual al 95% de la: que
ocasionaria la plastificacién total de las vigas; el
espesor real de los patines de la columna fue 1.10
cm mientras que la férmula indica que se necesitan
1.75 cm. En este caso la ec. 76 2s conservadora.

En todas las pruebas de conexiones simuladas,
excepto una (diez en total), la cc. 73 da resultados
conservadores,

LIMITACIONES DE LAS FORMULAS, La investiga-
cién descrita consideré una serie de conexiones con
dos y cuatro vigas, las que en todos los casos se
fueron cargando en forma gradual y uniforme has-
ta llegar a la falla, por lo que el comportamiento
reportado puede variar algo en los casos siguien-
tes:

a) Cargas repetidas. Un nimero suficiente de
ciclos de carga y descarga puede ocasionar una
falla prematura, pero no es probable que esto
suceda en edificios, en los que la carga muerta
constituye un porcentaje importante de la total
* b) Momentos desiguales en las vigas opuestas.
En este caso aparecen fuerzas cortantes en el alma
de la columna, lo que puede introducir algunas
modificaciones en el disefio, sobre todo en el caso
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limite en que la columna reciba viga en uno solo
de sus patines. Esta condicién se estudiara mas
adelante.

¢) Viento o sismo. Cuando sobre la estructura
obren fuerzas horizontales éstas tenderan a oca-
sionar momentos del mismo signo en las dos vigas,
y por consiguiente apareceran fuerzas cortantes
importantes en el alma de la columna; de hecho,
este caso es semejante al b).

REFUERZO DEL ALMA POR CORTANTE.?” Cuando
los momentos en las dos vigas de una conexién
interior difieren considerablemente en intensidad
ocasionan esfuerzos cortantes elevados en el alma
de la columna, los que tienden a deformar a ésta
de manera analoga a como sucede en una junta de
esquina. En estos casos debé calcularse el cortante
en el alma y, si es necesario, ésta se reforzara
ccl)ln atiesadores en diagonal o placas adosadas a
ella. o -

x;

@ | =
7w e 7 e
SN \(0)
.r..___d"____..F

M .M
7;=-d_b- @ v @ T e dp
= = ._I
3 NS
FIGURA 87

En la fig. 87a se muestran los momentos y
fuerzas cortantes que obran sobre una conexién
interior tipica y en la 87b aparece un diagrama
de cuerpo libre del atiesador superior. Las fuerzas
que obran sobre él son V, fuerza cortante hori-
zontal existente en la columna arriba de la co-
nexion, y dos fuerzas de tensién, T1 y T2, ac-
ciones de los patines de las dos vigas, las que son
aproximadamente iguales al cociente de cada uno
de los momentos entre el peralte de la viga respec-
tiva. La resultante de esas fuerzas debe ser resisti-
da por el esfuerzo cortante 1 en el drea del alma de
la columna, cd..

JuLio pE 1967

Por consiguiente,
wede = M./d, — M,/d, — V
Sustituyendo 1y por ¢,/V3, y despejando c, obte-

nemos el grueso del alma necesario para resistir
los esfuerzos cortantes: ;

L) @

Si el espesor del alma de la columna es menor

. que el dado por (77), el exceso de fyerza cortante

se tomard con placas adosadas al/ alma o con
atiesadores en diagonal (éstos suélen ser muy
incémodos cuando la columna recibe también vi-
gas por alma). ,

Cuando la columna recibe viga de 'un sélo lado,
uno de los dos momentos de la ec. 77 se anula, y
se sumaran los dos cuando tengan el mismo signo,
lo que sucede a veces cuando sobre la estructura
obran fuerzas horizontales important¢s.

]

REsuMEN. 14231 No se requieren atiesadores ad-
yacentes al patin de compresién de las vigas si

Ap L
2 to + 5k (68)

No se requieren atiesadores adyacentes al patin
de tensién de las.vigas si '
te. > 0.4VA, X (76)

(Esta férmula se ha obtenido a través de sim-
plificaciones validas para columnas de;seccion WF
por lo que si se utilizan otros perfiles;sera necesa-
rio recurrir a las expresiones no gimplificadas;
ademas, es necesario comprobar tambjén si el alma
de la columna esta en:condiciones adecuadas en
la zona del patin de tensién, para lq cual se em-
plea, lo mismo que en la zona de compresién, la
ec. 68.)°

Si no se satisfacen las ecuaciones anteriores es
necesario atiesar la columna; los tamafios minimos
de los atiesadores estan dados por

Atiesadores horizontales concéntricos '

oo

A=A, —c(ty + 5k¢) :

.(9) <17,
\t Ja: .

2”Atiesadores horizontales con excentricidad de
o menos

Ay = 1:7[A,, —c{to+5k)]
de nuevo,

(9) <1
, t Jae

ademas,

341



Atiesadores verticales paralelos al alma de la
columna y situados en los extremos de sus patines.

tar =

ademas,

(En las expresiones anteriores, ¢ y f. son el

grueso del alma y del patin de la columna, respec-

tivamente, A, el arka y ¢, el grueso del patin de la
viga, k. la distancia del borde exterior del patin

de la columna a la seccién en que termina la’

curva de liga con el alma, Aq y to: el area y el
grueso del atiesador y d. el peralte de la co-
Jumna.) ' " '
' Los extremos de los atiesadores deben soldarse
a la cara interior del patin opuesta a la carga
concentrada de tension, 'y pueden ajustarse en el
extremo correspondiente a la carga de compre-
sién; deben soldarse también al alma de la colum-
na. Cuando la columna recibe viga de un solo lado
no es necesario que los atiesadores excedan la mi-
tad de su peralte, pero deben ligarse al alma con

soldadura suficiente para desarrollar la fuerza-

Aﬂa‘ 0—”.

]

_M i

I-12"L 1-12"L ?
i ( ) 4

;

1-15"pP '

A '

FIGURA 88 i

EjEmpLO 8. Revisese la conexion viga-columna
de la fig. 88 y diséfiense los atiesadores, en caso de
qiie sean necesarios.

I

" Caracteristicas de los perfiles .

I-12 Liv. b=127cm , g

tmeato = 1.38cm , A, =18.87cm? '
I-15Pes. b =152cm ,

) tmeato = 2.07cm , c¢c=15em -~ :

k=4.15cm,

Zona del patin de compresidn l

A, _ 18.87 _ 1887 _ .,

to+5ke 138+5X%X415 " 2213 ~

=08cm<15
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' patines mucho mas gruesos y cortos que los WF),

No se necesitan atiesadores

Zona del patin de tension
Utilizando la férmula deducida para perfiles

0.4\/A, = 0.41/18.87 = 1.74 ecm < 2,07

No se requieren atiesadores.
Evidentemente, la ' ecuacién f. > 0.4\/A, es ;
conservadora para perfiles I estandar (éstos tienen

luego no es necesaria ninguna comprobacién adi-
cional.

__ " 25.4cm(10f)
(I -
_Ll9c-n
= - (34)
EN(1/4 y
35.6¢cm
3 0.95c$+ A
(3/6)
C I_‘, L{9*m
¥ ﬁ ,
2cem
- T~ __
|
|127em | | 30,5¢cm
54 "
W0i72) -:%"" (27
 2aa00m]).
254cm 254cm
(") (1)
FIGURA 89

EjempLO 9. Revisar la conexién de la fig. 89 y
disefiar los atiesadores que sean necesarios; la co-
lumna estd formada por tres placas soldadas. El
acero es A36.

Zona de compresién

A, . 254%19 _ 482 _
b+ 5k 19+5x32 179
=27cm > 127

Se necesitan atiesadores.

Zona de tensidn

Utilizando la férmula para perfiles WF lami-
nados:

04+/A, =04\/48.2 = 2.78 cm > 2.54
Como la ecuacién anterior no es, en realidad,

valida para la seccién en estudio, aplicaremos las
férmulas no simplificadas.
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Capacidad dltima de carga de cada mitad del
patin Py, = ¢, g %,

p=12¢t.=12X254=305cm ;
h=1/2(254—254)=114cm ;
q=1/2(30.5—254)=—140cm ;

= a0 = 2.18
v=214 _osi5
14.0 : |
n = 2.18/4(\/218 + 8 X 0.815 — 2.18) =
2218 a7

3

(4 . 0478 \ _ .
€ = ( 718t '0'.478")/( 2— 5315 ) =
_ 1834456 _ 6.39 .

70586 — 1413 — 9!

Capacidad de carga total del patin de la co-
lumna Q; = gyt.m + 2 X 4.51 g%,

Aoy = bityoy =[oytem + 9.02 6,2.]0.8

LT J— AF _m_ —
"t°_9_.07|:l'25_ﬁ.,:|_

=2 ( 2.54) _
= 4y (125 - 230) -
_ L5,
= g7 A = 0127 4,
"t = 0356 /A, = 01356 \/48.2 =
= 247 em = 2.54.

i

En este caso particular se ha obtenido un resul-
tado bastante parecido al que da la férmula sim-~

plificada (0.356 \/A, en vez de 0.40\/A4,).

El patin de la columna puede soportar las fuer-

zas de tensién que recibe de la viga; sin embargo,
son también necesarios atiesadores en esta zona
para evitar la falla del alma.

Pueden emplearse dos placas adosadas al alma,
ya que los patines no necesitan ser atiesados y
en el alma hay esfuerzos cortantes elevados debido
a que una sola viga conecta con la columna,

e colocaran dos placas de 5/16” (0.79 cm), a
uno y otro lado del alma, con lo que se obtiene un
grueso total de 2.85 c¢cm, mayor que los 2.7 cm
requeridos. .

Revisién del alma pon cortante

_NVI M V3, \BA
C =l I T od, T T305 T L
=274 cm < 2.85 . o

No se necesita ningin refuerzo extra.

JuLio pE 1967

'y
6 _
2.5Ke =8,00m, mip.
_Tr
2Rs de 544 ZL
6 1
- 7—6&— p
i |

FIGURA 90

En la fig. 90 se muestra la junta reforzada.

(En la practica seria probablemente preferible
utilizar una sola placa ¢» :sa en la zona donde el
alma necesita refuerzo, sobre todo si la columna
recibe también vigas por alma.)

i
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5-16 « AlSC Specification

E60S or E70S electrodes used in the gas metal-arc process shall con-
form to the Specification for Mild Steel Electrodes for Gas Metal-Arc Welding,
AWS A5.18, latest edition, or the provisions of Sect. 1.17.3; E60T or E70T
electrodes used in the flux cored-arc process shall conform to the Specifica-
tion for Mild Steel Electrodes for Flux-Cored-Arc Welding, AWS Ab5.20,
latest edition, or the provisions of Sect. 1.17.3.

Manufacturer’s certification shall constitute sufficient evidence of con-
formity with the specifications.

SECTION 1.5 ALLOWABLE STRESSES*

Except as provided in Sects. 1.6, 1.7, 1.10, 1.11 and in Part 2, all com-
ponents of the structure shall be so proportioned that the stress, in kips
per square inch, shall not exceed the following values, except as they are
rounded off in Appendix A. '

1.56.1 Structural Steel

1.6.1.1 Tension
On the net section, except at pin holes:

Fl = O.GOFV

but not more than 0.5 times the minimum tensile strength of the steel.
On the net section at pin holes in eyebars, pin-connected plates or built-
up members:
F, = 0.46F,

For tension on threaded parts see Table 1.6.2.1.

1.5.1.2 Shear
On the gross section: F, = 0.40F,

(The gross section of rolled and fabricated shapes may be taken as
the product of the overall depth and the thickness of the web. See Sect.
1.10 for reduction required for thin webs. For discussion of high shear stress
within boundaries of rigid connections of members whose webs lie in a
common plane, see Commentary Sect. 1.5.1.2.)

1.5.1.3 Compression

1.5.1.3.1 On the gross section of axially loaded compression members
when Kl /r, the largest effective slenderness ratio of any unbraced segment as
defined in Sect. 1.8, is less than C,:

(Kl/r)?
[b.mjn

= , 1.5-
foo 5 3w _ & @51
3 8C, 8C ‘
2mE
where . G =\/ 11:,”

* See Appendlx A for tables of numerical values for various grades of steel corre-
sponding to provisions of this Sectxon
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\

1.5.1.3.2 On the gross section of axially loaded compression members
when Kl /r exceeds C.:

_ 1272E
23(Kl/r)?

1.5.1.3.3 On the gross section of axially loaded bracing and secondary
members, when l/r exceeds 120*:

F, (by Formula (1.5-1) or (1.5-2))

F. (1.5-2)

Foy = 7 (1.5-3)
® = Z00r
1.5.1.3.4 On the gross area of plate girder stiffeners:
F, = 0.60F,

1.5.1.3.6 On the web of rolled shapes at the toe of the fillet (crippling,
see Sect. 1.10.10):

F. = 0.75F,

1.5.1.4 Bending
1.5.1.4.1 Tension and compression on extreme fibers of compact hot-
rolled or built-up members (except hybrid girders and members of A514
steel) symmetrical about, and loaded in, the plane of their minor axis and
meeting the requirements of this section:

Fy, = 0.66F,

In order to qualify under this section a member must meet the following
.2quirements:

a. The flanges shall be continuocusly connected to the web or webs.

b. The width-thickness ratio ¢f unstiffened projecting elements of the
compression flange, as defined in Sect. 1.9.1.1, shall not exceed
62.2/V'F,.

c. 'The width-thickness ratio of stiffened elements of the compression
flange, as defined in Sect. 1.9.2.1, shall not exceed 190/ \/F_‘,,.

d. The depth-thickness ratio of the web or webs shall not exceed the
value '

d/t = 412 (1 - 2.33 i—,) / \/'F, (1.6-4)
v

except that it need not be less than 257 /V/'F;,.
e. The compression flange shall be supported laterally at intervals
— 20,000
not to exceed 76.0b/\/ F, nor m
Except for hybrid girders and members of Ab14 steel, beams and girders
(including members designed on the basis of composite action) which mest

the requirements of sub-paragraphs a, b, ¢, d and e above and are con-
tinuous over supports or are rigidly framed to columns by means of rivets,

# For this case, K is taken as unity.
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high strength bolts or welds, may be proportioned.for ¢{y of the negativ -
moments produced by gravity loading which are maximum at points ¢

support, provided that, for such members, the maximum positive momen:
shall be increased by 1{¢ of the average negative moments. This reductioi

shall not apply to moments produced by loading on cantilevers. If the nega

tive moment is resisted by a column rigidly framed to the beam or girder, tho
14{¢ reduction may be used in proportioning the column for the combinec’
axial and bending loading, provided that the stress, f,, due to any con
current axial lJoad on the member, does not exceed 0.15F,.

1.5.1.4.2 Members {except hybrid girders and members of A514 steel)
which meet the requirements of Sect. 1.5.1.4.1 except that b,/2t,, exceeds

52.2/ vV FT,, but is less than 95.0/ V. F;, may be designed on the basis of ¢~
allowable bending stress

F, = F, [0.733 — 0.0014 (Ebt’—) \/F,,] (1.5-5
2

1.6.1.4.3 Tension and compression on extreme fibers of doubly-
symmetrical I- and H-shape members meeting the requirements of Sect
1.6.1.4.1, subparagraphs a and b, and bent about their minor axis (except
members of A514 steel); solid round and square bars; and solid rectangular
sections bent about their weaker axis:

F, = 0.75F,

1.5.1.4.4 Tension and compression on extreme fibers of box-type
flexural members whose compression flange or web width-thickness ratio
does not meet the requirements of Sect. 1.5.1.4.1 but does conform to the
requirements of Sect. 1.9 and whose compression flange is braced laterally
at intervals not exceeding 2,500/ F, times the transverse distance out-to-out
of the webs:

F, = 0.60F,

1.5.1.4.6 Tension on extreme fibers of flexural members not covered in
Sect. 1.5.1.4.1, 1.5.1.4.2, 1.5.1.4.3 or 1.5.1.4.4:

Fb = OGOFV

1.5.1.4.6a Compression on extreme fibers of flexural members ir:-
cluded under Sect. 1.5.1.4.5, having an axis of symmetry in, and loaded in,
the plane of their web, and compression on extreme fibers of channels® bent
about their major axis: the larger value computed by Formulas (1.5-6a) or
(1.5-6b) and (1.5-7) as applicable (unless a higher value can be justified
on the basis of a more precise analysis**), but not more than 0.60F,.

102 X 10°C, _ 1 ‘/510 X 103C,
Wh ‘/_——~ < gt T
en Fy = rr = Fy
2 Fy(l/rr)?
-2 __&H/rn)? 1.5-6
Fy [3 1,630 X 1ovc,,] v (1.5-6a)

* Only Formula (1.5-7) applicable to channels.
** See Commentary Sects. 1.5.1.4.6 and 1.5.1.4.6, last two paragraphs.
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When  i/rr ‘/5_—-__—.10 ’;,10’C°
v

h F 170 X 10°C,
b T T e
(L/rr)?
Or, when the compression flange is solid and approximately rectangular in
cross-section and its area is not less than that of the tension flange
F, = 12 X 10%C,
i d/A,

(1.5-6b)

(1.6-7)

In the foregoing,

! = distance between cross-sections braced against twist or lateral
displacement of the compression flange

rr = radius of gyration of a section comprising the compression flange
plus one-third of the compression web area, taken about an axis
in the plane of the web

A, = area of the compression flange .

Cy = 1.75 + 1.05 (M,/M,) + 0.3 (M,/M,)?, but not more than 2.3%,

where M, is the smaller and M, the larger bending moment at the
ends of the unbraced length, taken about the strong axis of the
member, and where M,/M,, the ratio of end moments, is positive
when M, and M, have the same sign (reverse curvature bending)
and negative when they are of opposite signs, (single curvature
bending). When the bending moment at any point within an
unbraced length is larger than that at both ends of this length, the
value of C, shall be taken as unity. C, shall also be taken as
unity in computing the value of F,; and F,, to be used in Formula
(1.6-1a). See Sect. 1.10 for further limitation in plate girden
flange stress. '

For hybrid plate girders, F, for Formulas (1.5-6a) ard (1.5-6b) is the
yield stress of the compression flange. Formula (1.5-7) shall not apply to
hybrid girders.

1.5.1.4.6b Compression on extreme fibers of flexural members in-
cluded under Sect. 1.5.1.4.5, but are not included in Sect. 1.5.1.4.6a:

Fp = 0.60F v
provided that sections bent about their major axis are braced laterally in

the region of compression stress at intervals not exceeding 76.0b,/ V4 1—";

1.6.1.5 Bearing (on contact area)

1.5.1.5.1 Milled surfaces, including bearing stiffeners and pins in
weamed, drilled, or bored holes:

F, = 0.90F,**

* C can be conservatively taken as unity. For smaller values see Appendix A,
P'ig. Al, p. 5-104.
** When parts in contact have different yield stresses, F, shall be the smaller value.

_____j‘
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1.5.2.2 Allowable bearing stress on projected area of bolts in bearing:
type connections and on rivets:

F, = 1.36F,
where F, is the yield stress of the connected part. (Bearing stress is not re
stricted in friction-type connections assembled with A3256, A449 or A49(
bolts.)
1.5.3 Welds

Except as modified by the provisions of Sect. 1.7, welds shall be pro
portioned to meet the stress requirements given in Table 1.5.3.

1.5.4 Cast Steel and Steel Forgings
Allowable stresses same as those provided in Sect. 1.5.1, where applicable.

1.5.6 Masonry Bearing
In the absence of Code regulations the following stresses apply:

On sandstone and limestone. . . . . . . . . . . Fp = 040 ks
On brick in cement mortar . . . . . . . . . . . Fp = 0.25kn
On the full area of a concretesupport . . . . . . . Fp, = 0.25f,
On one-third of thisarea . . . . . . . . . . .. F, = 0.375f

where f'. is the specified compression strength of the concrete.

1.5.6 Wind and Seismic Stresses

Allowable stresses may be increased one-third above the values provided
in Sect. 1.5.1, 1.6.2, 1.5.3, 1.5.4 and 1.5.5 when produced by wind or seismic
loading, acting alone or in combination with the design dead and live loads,
provided the required section computed on this basis is not less than that
required for the design dead and live load and impact (if any), computed
without the one-third stress increase.

SECTION 1.6 COMBINED STRESSES

1.6.1 Axial Compression and Bending

Members subjected to both axial compression and bending stresses shal:
be proportioned to satisfy the following requirements:

_&_ + szsz + Cmvfbv
F. l_n)F (l_n)F
F'ez bz F',, by

fo 4 o 4 Fw ¢y (1.6-1b

m sz Fbv

<10 (1.8-18"

When % £ 0.15, Formula (1.6-2) may be used in lieu of Formula:

a

(1.6-1a) and (1.6-1b)

fa sz fby < -
— = 42 1.0 1.6-2
rRtF.TF, S (
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In Formulas (1.6-1a), (1.6-1b), and (1.6-2) the subscripts x and y,
combined with subscripts b, m and e, indicate the axis of bending about
which a particular stress or design property applies, and

F, = axial stress that would be permitted if axial force alone existed
F, = compressive bending stress that would be permitted if bending
moment alone existed
F' = 127 F (In the expression for F’,, I, is the actual unbraced
® ~ 23(Kl,/r,)? length in the plane of bending and r, is the corre-

sponding radius of gyration. K is the effective
length factor in the plane of bending. As in the case
of F,, F, and 0.6 F,, F', may be increased one-third
in accordance with Sect. 1.5.6.)

fa = computed axial stress

fs = computed compressive bending stress at the point under con-

sideration
Cn» = a coefficient whose value shall be taken as follows:

1. For compression members in frames subject to joint translation
(sidesway), C, = 0.85.

2. For restrained compression members in frames braced against
joint translation and not subject to transverse loading between
their supports in the plane of bending,

Cn =06 — 0.4 -ﬁ%, but not less than 0.4,
2

where M,/M; is the ratio of the smaller to larger moments at
the ends of that portion of the member unbraced in the plane of
bending under consideration. M,/M, is positive when the
member is bent in reverse curvature and negative when it is bent
in single curvature.

3. For compression members in frames braced against joint trans-
lation in the plane of loading and subjected to trag-verse load-
ing between their supports, the value of C,, may be determined
by rational analysis. However, in lieu of such analysis, the
following values may be used: (a) for members whose ends
are restrained, C,, = 0.85; (b) for members whose ends are
unrestrained, C,, = 1.0.

1.6.2 Axial Tension and Bending

Members subject to both axial tension and bending stresses shall be
proportioned at all points along their length to satisfy the requirements of
Formula (1.6-1b) where f; is the computed bending tensile stress. However,
the computed bending compressive stress, taken alone, shall not exceed
the applicable value according to Sect. 1.5.1.4.

1.6.3 Shear and Tension
Rivets and bolts subject to combined shear and tension shall be so

proportioned that the tension stress, in kips per square inch, produced by
forces applied to the connected parts, shall not exceed the following:
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For A502 Grade 1 rivets . . . . . . F; =28.0 — 1.6f, < 20.0
For A502 Grade 2rivets. . . . . . . F, = 38.0 — 1.6f, < 270
For A307 bolts (applied to stress area) F, = 28.0 — 1.6f, < 20.0

For A325 and A449 bolts in bearing- .
typejoints . . . . . . . . .. F,=0500 - 1.6f, < 400
For A490 bolts in bearing-type joints . F; = 70.0 — 1.6f, < 54.0

where f,, the shear stress produced by the same forces, shall not exceed the
value for shear given in Sect. 1.5.2.

For bolts used in friction-type joints, the shear stress allowed in Sect.
1.5.2 shall be reduced so that:

For A325 and A449bolts . . . . . . F, < 156001 — f,A,/T))
For A490bolts. . . . . . . . . .. F, < 20001 — f.Ay/T)

where f, is the average tensile stress due to a direct load applied to all of the
bolts in a connection and T, is the specified pretension load of the bolt.

SECTION 1.7 MEMBERS AND CONNECTIONS SUBJECT TO
REPEATED VARIATION OF STRESS (FATIGUE)

1.7.1 General

Fatigue, as used in this Specification, is defined as the damage that may
result in fracture after a sufficient number of fluctuations of stress. Stress
range is defined as the magnitude of these fluctuations. In the case of a
stress reversal, stress range shall be computed as the numerical sum of
maximum repeated tensilz and compressive stresses or the sum of maximum
shearing stresses of opposite direction at a given point, resulting from

. differing arrangements of live load.

Few members or connections in conventional buildings need to be de-
signed for fatigue, since most load changes in such structures occur only a
small number of times or produce only minor stress fluctuations. The
occurrence of full design wind or earthquake loads is too infrequent to
warrant consideration in fatigue design. However, crane runways and sup-
porting structures for machinery and equipment are often subject to fatigue
loading conditions.

1.7.2 Design for Fatigue

Members and their connections, subject to fatigue loading as defined
in Appendix B, shall be proportioned to satisfy the stress range limitations
as provided therein.

SECTION 1.8 STABILITY AND SLENDERNESS RATIOS

1.8.1 General

General stability shall be provided for the structure as a whole and for
each compression element. )

In determining the slenderness ratio of an axially loaded compression
member, except as provided in Sect. 1.5.1.3.3, the length shall be taken as its
effective length Kl and r as the corresponding radius of gyration.
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1.8.2 Sidesway Prevented

In frames where lateral stability is provided by adequate attachment to
diagonal bracing, shear walls, an adjacent structure having adequate lateral
stability, or to floor slabs or roof decks secured horizontally by walls or
bracing systems parallel to the plane of the frame, and in trusses, the effective
length factor, K, for the compression members shall be taken as unity,
unless analysis shows that a smaller value may be used.

1.8.3 Sidesway Not.Prevented

In frames where lateral stability is dependent upon the bending stiffness
of rigidly connected beams and columns, the effective length K! of compres-
sion members, shall be determined by a rational method and shall not be
less than the actual unbraced length. .

1.8.4 Maximum Ratios

The slenderness ratio, Kl/r, of compression members shall not exceed
200. .
The slenderness ratio, Ki/r, of tension members, other than rods,
preferably should not exceed:

For mainmembers . . . . . . . . . . ... .. ... 240

For bracing and other secondary members . . . . . . . . 300

SECTION 1.9 WIDTH-THICKNESS RATIOS

1.9.1 Unstiffened Elements Under Compression

1.9.1.1 Unstiffened (projecting) compression elements are those hav-
ing one free edge parallel to the direction of compression stress. The width
of unstiffened plates shall be taken from the free edge to the first row of
fasteners or welds; the width of legs of angles, channel and zee flanges, and
stems of tees shall be taken as the full nominal dimension; the width of
flanges of I-shape members and tees shall be taken as one-half the full
nominal width. The thickness of a sloping flange shall be measured half-
way between a free edge and the corresponding face of the web.

1.9.1.2 Unstiffengd elements subject to axial compression or com-
pression due to bending.ghall be considered as fully effective when the ratio
of width to thickness is not greater than the following:

Single-angle struts; _
double-angle struts with separators. . . . . ... . 18.0/ v F,

Struts comprising double angles in contact; angles or plates
projecting fromigirders, columns or other compression
members; compression flanges of beams; stiffeners on _
plategirders . . . . . . ............ 99/VF,

Stemsof tees . . . . . . . . .. ... ... 127/\/17',,

When the actual width-to-thickness ratio exceeds these values, the
design stress shall be governed by the provisions of Appendix C.
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1.9.2 Stiffened Elements Under Compression

1.9.2.1 Stiffened compression elements are those having lateral sup-
port along both edges which are parallel to the direction of the compression
stress. The width of such elements shall be taken as the distance between
nearest lines of fasteners or welds, or between the roots of the flanges in the
case of rolled sections.

1.9.2.2 Stiffened elements subject to axial compression, or to uniform
compression due to bending as in the case of the flange of a flexural* mem-
ber, shall be considered as fully effective when the ratio of width to thickness
is not greater than the following:

Flanges of square and rectangular sections of uniform

thickness . . . .. . . 238/ \/'F, F,
Unsupported width of cover plates perforated with a

succession of access holes** . . . . . ... 317/VF,
All other uniformly compressed stiffened elements ... . 283/ v F,

Except in the case of perforated cover plates, when the actual width-
to-thickness ratio exceeds these values the design shall be governed by the
provisions of Appendix C.

SECTION 1.10 PLATE GIRDERS AND ROLLED BEAMS
1.10.1 Proportions

Riveted and welded plate girders, cover-plated beams and rolled beams
shall in general be proportioned by the moment of inertia of the gross section.
No deduction shall be made for shop or field rivet or bolt holes in either
flange, except that in cases where the reduction of the area of either flange
by such holes, calculated in accordance with the provisions of Sect. 1.14.3,
exceeds 15 percent of the gross flange area, the excess shall be deducted.

Hybrid girders may be proportioned by the moment of inertia of their
gross gection,{ subject to the applicable provisions in Sect. 1.10, provided
that they are not required to resist an axial force greater than 0.16F, times
the area of the gross section, where F, is the yield stress of the flange ma-
terial. To qualify as hybrid girders the flanges at any givan section shall
have the same cross-sectional area and be made of the same grade of steel.

1.16.2 Web
The clear distance between flanges, in inches, shall not exceed

14,000

\F,(F, + 16.5)

times the web thickness, where F, is the yield stress of the compression

flange, except that it need not be less than 2,000/ vV F; when transverse
stiffeners are provided, spaced not more than 114 times the girder depth.

* Webs of flexural members are covered by the provisions of Sects. 1.10.2 and
1.10.6 and are not subject to the provisions of this section.

** Assumes net area of plate at widest hole as basis for computing compression
stress.

t No limit is placed on the web stresses produced by the applied bending moment
for which a hybrid girder is designed, except as provided in Sect. 1.7 and Appendix B.
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PART 2

SECTION 2.1 SCOPE

Subject to the limitations contained herein, simple or continuous beams,
one and two-story rigid frames, braced multi-story rigid frames, and similar
portions of structures rigidly constructed so as to be continuous over at
least one interior support,* may be proportioned on the basis of plastic
design, i.e., on the basis of their maximum strength. This strength, as
determined by rational analysis, shall not be less than that required to
support a factored load equal to 1.7 times the given live load and dead load
or 1.3 times these loads acting in conjunction with 1.3 times any specified
wind or earthquake forces.

Rigid frames shall satisfy the requirements for Type 1 construction in
the plane of the frame as provided in Sect. 1.2. Type 2 construction is per--
mitted for members between rigid frames. Connections joining a portion of
a structure designed on the basis of plastic behavior with a portion not so
designed need be no more rigid than ordinary seat-and-cap angle or standard
web connections.

Where plastic design is used as the basis for proportioning continuous
beams and structural frames, the provisions relating to allowable working
stress, contained in Part 1, are waived. Except as modified by these rules,
however, all other pertinent provisions of Part 1 shall govern.

It is not recommended that crane runways be designed continuous over
interior vertical supports on the basis of maximum strength. However,
rigid frame bents supporting crane runways may be considered as coming
within the scope of the rules.

SECTION 2.2 STRUCTURAL STEEL

Structural steel shall conform to one of the following'speciﬁcations,
latest edition:

Structural Steel, ASTM A36

High-Strength Low-Alloy Structural Steel, ASTM A242

High-Strength Low-Alloy Structural Manganese Vanadium Steel,
ASTM A441 .

Structural Steel with 42,000 psi Minimum Yield Point, ASTM, A529

High-Strength Low-Alloy Columbium-Vanadium Steels of Structural
Quality, ASTM A572

High-Strength Low-Alloy Structural Steel with 50,000 psi Mini-
mum Yield Point to 4 in. Thick, ASTM A688

* As used here, “interior support’” may be taken to include a rigid frame knee
formed by the junction of a column and a sloping or horizontal beam or girder.
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SECTION 2.3 VERTICAL BRACING SYSTEM

The vertical bracing system for a plastically designed braced multi-
gtory frame shall be adequate, as determined by a rational analysis, to:

1. Prevent buckling of the structure under factored gravity loads

2. Maintain the lateral stability of the structure, including the over-
turning effects of drift, under factored gravity plus factored hori-
zontal loads.

The vertical bracing system may be considered to function together
with in-plane shear-resisting exterior and interior walls, floor slabs, and roof
decks, if these walls, slabs, and decks are secured to the structural frames.
The columns, girders, beams, and diagonal members, when used as the
vertical bracing system, may be considered to comprise a vertical-cantilever,
simply-connected -truss in the analyses for frame buckling and lateral sta-
bility. Axial deformation of all members in the vertical bracing system
shall be included in the lateral stability analysis. The axial force in these
members, caused by factored gravity plus factored horizontal loads, shall
not exceed 0.85P,, where P, is the product of yield stress times ares of the
member,

Girders and beams included in the vertical bracing system of a braced
multi-story frame shall be proportioned for axial force and moment caused
by the concurrent factored horizontal and gravity loads, in accordance with
Formula (2.4-2), with P,, taken as the maximum axial strength of the beam,
based on the actual slenderness ratio between braced points in the plane of
bending.

SECTION 2.4 COLUMNS

In the plane of bending of columns which would develop a plastic hinge
at ultimate loading, the slenderness ratio !/r shall not exceed C., defined in
Sect. 1.6.1.3. '

The maximum strength of an axially loaded compression member shall
be taken as : -

P, = 1.7AF, (2.4-1)

where A is the gross area of the member and F,, as defined by Formula
(1.5-1), is based upon the applicable slenderness ratio.*

Members subject to combined axial load and bending moment shall be
proportioned so as to satisfy the following interaction formulas:

P, GM <10 (2.4-2)
P (1 _P\y o
p,) "
P M ' |
£ <10; M < M 2.4-3
P, +1.18M, A " X My ( )

¢ 8ee Commentary p. 5-162. ’
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in which
M = maximum applied moment
P = applied axial load
P, = (23/12) AF’,, where F’, is as defined in Sect. 1.6.1
C,. = coefficient defined in Sect. 1.6.1 .
M,, = maximum moment that can be resisted by the member in the

absence of axial load

For columns braced in the weak direction:

M, = Mr
For columns unbraced in the weak direction:
ir)V. F,
M, = [1.07 - ué"i—so—"] M, < M, (2.4-4)

SECTION 2.5 SHEAR

Unless reinforced by diagonal stiffeners or a doubler plate, the webs of
columns, beams, and girders, including areas w’*hin the boundaries of the
connections, shall be so proportioned that

V. € 0.55F,td (2.5-1)

where V), is the shear, in kips, that would be produced by the required fac '
tored loading, d is the depth of the member, and ¢ is its web thickness.

SECTION 2.6 WEB CRIPPLING

Web stiffeners are required on a member at a point of load application
where a plastic hinge would form.

At points on a member where the concentrated load delivered by the
flanges of a member framing into it would produce web crippling opposite the
compression flange or high tensile stress in the connection of the tension
flange, web stiffeners are required in accordance with the provisions of .
Sect. 1.15.5.

SECTION 2.7 MINIMUM THICKNESS (WIDTH-THICKNESS
RATIOS) ‘

The width-thickness ratio for flanges of rolled I or W shapes and
similar built-up single-web shapes that would be subjected to compression
involving hinge rotation under ultimate loading shall not exceed the
following values: : . :

F v b!/ 2t, ‘ '

36 8.5
42 8.0
45 7.4
50 7.0
b6 6.6
60 6.3
85 8.0

The thickness of sloping flanges may be taken as their average thickness.
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The width-thickness ratio of similarly compressed flange plates in box
sections and cover-plates shall not exceed 190/ V4 F,. For this purpose the
width of a cover-plate shall be taken as the distance between longitudinal
lines of connecting rivets, high strength bolts or welds.

The depth-thickness ratio of webs of members subjected to plastic
bending shall not exceed the value given by Formula (2.7-1a) or (2.7-1b),

as applicable.
d 412 ( P) P
— =—=—(1—-14—) when — £ 0.27 2.7-1a
t ‘\/Fﬂ Pv Pg ~N ( )
4 _ 5T ghen L > 027 (2.7-1b)
t +/F, P,

SECTION 2.8 CONNECTIONS

All connections, the rigidity of which is essential to the continuity
assumed as the basis of the analysis, shall be capable of resisting the mo-
ments, shears and axial loads to which they would be subjected by the full
factored loading, or any probable partial distribution thereof.

Corner connections (haunches), tapered or curved for architectural rea-
gons, shall be so proportioned that the full plastic bending strength of the
section adjacent to the connection can be developed, if required.

Stiffeners shall be used, as required, to preserve the flange continuity of
interrupted members at their junction with other members in a continuous
frame. Such stiffeners shall be placed in pairs on opposite sides of the web of
the member which extends continuously through the joint.

High strength bolts, A307 bolts, rivets, and welds shall be proportioned
to resist the forces produced at factored load, using stresses equal to 1.7
times those given in Part 1. In general, groove welds are preferable to
fillet welds, but their use is not mandatory.

High strength bolts may be used in joints having painted contact
surfaces when these joints are of such size that the slip required to produce
bearing would not interfere with the formation, at factored loading, of the
plastic hinges assumed in the design.

SECTION 2.9 LATERAL BRACING

Members shall be adequately braced to resist lateral and torsional dis-
placements at the plastic hinge locations associated with the failure mecha-
nism. The laterally unsupported distance, l.,, from such braced hinge loca-
tions to similarly braced adjacent points on the member or frame shall not
exceed the value determined from Formula (2.9-1a) or (2.9-1b), as applicable.

b _ L35 | 95 when + 1.0 > _1%4; > ~05 (2.9-1a)

v 14
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> —-1.0 (2.9-1b)
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where
r, = the radius of gyration of the member about its weak axis
M = the lesser of the moments at the ends of the unbraced sey:
ment '
M /M, = the end moment ratio, is positive when the segment is bent

in reverse curvature and negative when bent in singl;
curvature.

The foregoing provisions need not apply in the region of the last hing
to form in the failure mechanism assumed as the basis for proportioning
given member, nor in members oriented with their weak axis normal to the
plane of bending. However, in the region of the last hinge to form, and iy
regions not adjacent to a plastic hinge, the maximum distance betweep
points of Jateral support shall be such as to satisfy the requirements of
Formulas (1.5-6a), (1.5-6b) or (1.5-7) as well as Formulas (1.6-1a) and
(1.6-1b) in Part 1 of this Specification. For this case the value of f, and §,
shall be computed from the moment and axial force at factored loadmg,
divided by the applicable load factor.

Members built into a masonry wall and having their web perpendicular
to this wall can be assumed to be laterally supported with respect to their
weak axis of bending.

SECTION 2.10 FABRICATION

The provisions of Part 1 with respect to workmanship shall govern the
fabrication of structures, or portions of structures, designed on the basis of
maximum strength, subject to the following limitations:

The use of sheared edges shall be avoided in locations subject to plastic
' hinge rotation at factored loading. If used they shall be finished smooth by

grinding, chipping or planing. -

In locations subject to plastic hinge rotation at factored loading, holes
for rivets or bolts in the tenmon area shall be sub-punched and reamed or
drilled full slze .
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SYNOPSIS

The distribution of lateral forces and their effects on the resisting elements
of buildings braced with shear walls isobtained by a method directly applicable
to design. The method can also be applied to frame torsion resulting from
eccentric loads or dissymmetry, to base rotation and plastic rotation of the
shear wall at any point, axial deformation of columns, and to walls that are
terminated at intermediate levels. Tentative recommendations are proposed
concerning the part of the slab width that can be used as the beam element in
flat slab-column frames. Influence curves are included to assist designers in
the analysis. )
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INTRODUCTION

Amnmber of excellent articles have been published on the subject of inter-
“c¢iien of shear walls with franes in multistory structures.3:4,9,6,7,8 The
a alvses presented in the aforementioned papers are, of course, applicable to
¢osign, but require methods of solution that may not always be readily adapt-
+'le to office practice. Nevertheless, thecited analyses represent the founda-
t*72 of any attempt to generalize the solution for application to structures with
members that vary from bay to biy and from story to story, or structures for
which common assumptions on the location of beam and column inflection
points are not consistent with their actual behavior. The numerical solution
presented herein requires no simplifying assumptions of the structural be-
havior or configuration that are not checked during some stage of the analysis.
It can be solved on a sliderule or a sm2ll computer. A method of converging
approximations. such as the ore proposed subsequently, provides a solution
that can be carried to any degree of refinement by increasing the number of
cycles until the desired result is attained. .

The material presented 1s applicable to analyses for lateral forces due to
either wind or earthquake. Normally, shear walls are designed to resist all
lateral forces while the frame is assumed to carry only vertical loads. The
distributionof forces betwecn the frames and walls should result in more eco-
nomical structures because, in most practical cases, the results of an exact
analysis will indicate a reduction of reinforcement in the shear walls. On the
other hand, the one-third increase in allowable wind or earthbquake stresses
willgenerally permit accommodation of the additional stressesin the frame with
no increase in the reinforcement over the major part of most tall structures.

Recent building regulations are influenced by the concept that structures
designed for earthquake regions must serve two functions: (1) For frequent
small shocks, they must be capable of controlling damage to nonstructural

elements in a building (partitions, skin, ducts, water and soil lines, etc.,

which, incidentally, many amount tomore than 70% of the cost of the building),
and (2) for severe earthquakes, they must have adequate ductility to accommo-
date large lateral deflections with little, if any, loss in capacity. It is hoped
that the design information presented herein will help engineers to establish
more precise and economical rewnforcing requirements. A better understand-
ing of the stress distribution in structures that are braced with shear walls

3 Rosenblueth, Emlio, and Holtz, Ignacio, “Elastic Analysis of Shear Walls in Tall
Buildings,” Journal of the American Concrete Institute, Vol. 31, June, 1960, pp. 1209-
1222,

4 Cardan, Bernard, “Concrete Shear Walls Combined with Rigid Frames in Multi-
ctory Buildings Subject to Lateral Loads,” Journal of the American Conerete Inctitute,
Vol. 58, No. 3, September, 1961, pp. 299-316.

> Scrton, H J., discussion of “Concrete Shear Walls Combined with Rigid Frames
mn Multistory Buildings Subject to Lateral Laads,” by Bernard Cardan, Journal of the
Amerniean Concrete Jnstitute, Part 2, Vol. 58, March, 1962, pp. 825-827,

0 niuta, Kizoshy, “Seismic Analysis of Reinforced Concrete Buildings, ® Proceedings,
World Conf. on Narthquake Engrg., 1956.

7 Green, Morman B., “Bracing Walls for Multistory Buildings,” Journal of the
American Conercte Institute, Vol. 24, November, 1952, pp. 233-248,

5 Frischmann, W. W., Prabhu, S. S, and Toppler, J. F., “Multistory Framesand
Intzrconnected Skcar-Walls Subjected o Lateral Loads—1,” Concrete 1nd Construe-
tonal Encireering, June, 1963, pp. 227-233,
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together with well-documented design and detailing proceduresgxlo should
result in structures that will accomplish both functions (1) and (2) outlined
previously. with greater economy. .

Shear wall structures are often built with a flat slab floor system. For this
reason, tentative data are included for the effective slab width that can be con-
sidered as a beam clement indetermihing the contribution of the slab-column’
system to the over-all structural capacity and stiffness. )

Influence curves included herein are intended to illustrate the interaction
between the two resisting systems as well as for design purposes. Small
differences in stiffness between various parts of the structure do not affect
the over-all behavior; hence, the application of the influence curves to design
will produce suificiently accurate results for a large number of practical
cases. ’

Notation.—The symbols adopted for use in this paper are defined where
they first appear and are listed alphabetically in the text.

ANALYSIS

The interaction of a shear wall and a frame is a special case of indeter-
minancy 1 hich tvo basically different components are tied together to pro-
duce one !¥. eture. If the frame alone is considered to take the full lateral
load, &t w.uld develop moments in columns and beams toresist the total shear
at each story while the effects of overturning would normally be considered
secondary and, in most cases, negligible. In resisting all lateral loads, a
frame would deflect as in Fig. 1(a). The floors would remain essentially level
even though the joints would rotate. If a shear wall, on the other hand, is con-
sidered to resist all the lateral loads, it would develop moments at each floor
equal to the overturning moment at that leveland the deflected shape, Fig. 1(b),
would be that of a cantilever.

‘If a shear wall and a frame exist in a building, each one will try to cbstruct
the other from taking its natural free deflected shape, and as a result aredis-
tribution of forces between the two would be expected. As shown in Fig. 1(c),
the frame will restrain or pull the shear wall back in the upper stories, while
in the lower regions the opposite will occur.”

The conflicting physical characteristics of the two systems can be consid-
ered if the structure is first divided into two parts, a frame, and a shear wall,
and then thetwo parts arebrought together so thatall structural laws are fully
satisfied. The following is a detailed description of this method.

Concept and Method of Analysis.~The analysis is performed in two stages.
In the first stage of analysis of a structure, shown 1n plan in Fig. 2(a), it is
necessary todetermine the deflected shape and the amount of lateral load dis-
tributed to the walls and frame, respectively, at each story. For this purpose,
the structure is separated into two distinct systems, [ Fig. 2(b)] as follows:

9 “puilding Code Requirements for Reinforced Concrete,” Amer. Concrete Inst.,
Detroit, Mich., ACI 318-63, 1963.

10 Blume, John A., Newmark, Nathan M., and Corning, Leo H, “Design of Multi-
story Reinforced Concrete Butldings for Earthquake Motions,” Portland Cement Assa.,
Chicago, Il1., 1961.
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System *W?®.—Shear wall or combination of shear walls. This system can
have any configuration. Some or all the walls may extend over the entire
height of the structure. The moment of inertia of this system at any story
equals the sum of the moments of inertia of all the shear walls regardless of
their shape and size. Shape and size should be considered in computing an
average Lg. the distance from the neutral axis of System W to its extreme
fiber. Coupled shear walls can often be represented in high multistory build-
ings as a single wall with an equivalent stiffness.11

System “F”.—All other framing outside of System W. This includes all
columns, beams, spandrels, and slabs contributing to the lateral stiffness:
Members linking the frames with the shear walls (“link” beams) are also in-
cluded in System F. The stiffnesses of the columns, beams, and “link” beams
(Sc. Sp, and Sf) are simoly the sum of the stiffnesses of all such members in
the structure. The “link” beam span of System F, Ly, is an average of the
“link” beam spans of the structure when these spans are within the same range
of magnitude. )

At first glance, this procedure may appear as an oversimplification be-
cause it obscures localized differences instiffness betweenthe various resist-
ing frame elements. However, in the first stage of analysis, average values
of 8%, 6", and A, will yield acceptable values of the distribution of lateral
forces between the two systems. The computed deflection at each story will
similarly be quite satisfactory. It should be noted that the two computed quan-
tities, distribution of lateral forces aod deflection, serve different purposes.
The distribution of lateral forces will4iform the designer of the effectiveness
of the shear walls in resisting the lateral forces. The designer may then ad-
just the size or stiffness of the shear walls to obtain a more economical struc-
ture. Conversely, the deflected shape is needed in the second stage of the
computations, as will be described subsequently.

In most cases, a further, but equally valid, simplification can be made

[ Fig. 2(c)] by adding the stiffness of the “link” beams to the stiffness of the -

other flexural members,

(D

§, = SL + St'> eaee
The two jsyste,rpsw'zri:f then tied together with members that can transmit only
lateral force. The quantities Ly and Lg are obviocusly no longer needed. Ex-
perience with several structures indicates that values computed by either of
the idealized structures shown in Figs. 2(b) and 2(c) are, frem a designer’s
view point, essentially the same. The following derivations treat the general
case [ Fig. 2(b) }. The solution of the simplified idealized structure [Fig. 2(¢)]
that was recommended for office practice can be easily obtained from the
general case. i

The analysis of a system shown in Figs. 2{b) or 2(c) is performed by the
iterative solution presented subsequently. At the completion of the iterative
solution, the deflections of the combined systems comprising the structure are
known. 1t is then possible to analyze each column line as in isolated resisting
system. The resisting elements at any column line may form a rigid frame

11 Beck, Hubert, “Q_c;.ntrxbutwn to the Analysis of Coupled_ Shear: Walls,” Journal
of the_American Concrete Institute, Vol. 59, August, 1962, pp. 1055-1070.
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»r a combination of rigid frame and shear wall. The second stage 9f anags:
may be performed by subjecting these isalated bents\to tl3e deflfctt‘xon pairif;ed
that was derived for the entire structure from the‘ it r.atwe sol\} 10121.9“”.l el
and moments imposed on the columns and connecting 'hnk‘s bY this 1nt.on -
of deflections can be balanced rapidly by a moment dxstrn')utlon S0 \11 i 1.ized
this manner, local effects on momentds f:md shears resulting from loca
iations are fully accounted 1OT. '
Stﬁ;‘l}?‘zi ;;1;;:; Analysis: %olution by Iteration.—The equilibrium of the total

structure requires that the following conditions be satisfied:

a) Deflection in System W and System F must be the same at correspond-
ing levels.
gb) #1,ink” members connecting System F to System W must undejrgo 'ﬂ:e
same rotations and vertical translations as those of System W at their points
of connection. ) y ‘
¢) Horizontal shear,Vy, developed in System W plus the ho1lxzc}>1ntall. s{xrea;,:
i nal shear, ,
VI' developed in System F must be equal to the total exter t

every story.

The foregoing three requirements of compatibility and equilibrium can be

achieved by the following steps of analysis:

o0ads (wind or seismic) on theidealized struc-
fure | Fig. 3(a)) are applied to System W at each ﬂo?r level. By) a?g nu;r(;e:;
ical method or by direct moment area method (conjugate t?eam ,1?1 e g(bp; 3
and deflections of System W at each floor level are determm‘ed [ Fig. o
The vertical movements of the connecting poir?ts with System W arf c§>mp'uS if
by multiplying the slope at each level by the distance from the neutral axx

ihe wall to the connecting point or

1. Total computed external 1

= 8 I
Afv Lsf

1t should be pointed out that base rotation can easily b_e includ.ed by m.(;re:z;:;g;
the rotation at all stories by the amount of base rotation a:nd mcre:sxdg hort-
zontal deflection atall stories by the product of base rot.atlon and_t e 1(si a.ni-
from the base toeach story. The free horizontal deflection, rotation, a,nt. ve1
tical deflection at any floor, i, are denoted as Ay, Ifis and Agyi, res\p;}ac 1veu3:£.e
The deflections one floor above and below are Ag(j+1) and Af(i-1)- lme;e the
proportions of the shear wall warrant it, defle(.:txons should also include
contribution to deflection from shear stresses 1n §ystem w. .

9. This is the first cycle of iteration. F'or quick conve?gengg.t;.r 133}1 3
flected shape could be assumed or approxxm.ated from Figs. t o) Dumeé
In the absence of a good guess, however, the final deflef:t'ed st\ape is ?;Sn;ean
to be the same as the free deflected shape of Sy.ste‘m W, Whtl}?h WwOou e
that, in the first cycle, initial deflection and rotatxonl at the 1' floor wo

(3a)

= A,.
81 T O

and
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0ii(1)= °n ciesseeannaneeaa. (3b)

_System Fisforced toundergo the assumed deflections at each floor [ Fig. 4(a)].
This also requires that the connecting members at each floor must have the
same rotations and vertical translations as System W at their points of con-
nectionwith System W, However, if there is a deliberate hinge at these points,
only the vertical translation must be considered. If the connecting “link” beam
is simplified to a bar with both ends hinged, 8f; and Agyj obviously have no
effect. -

3. Moments induced by “force-fitting” can be determined directly by using
moment distribution. The forced-fitted frame shown in Fig. 4(a) has no ex-
ternal forces but only known story deflections and rotations at the connecting
points; hence, for uniform columns and beam sections, the fixed-end moments
at the beginning of moment distribution [ Fig. 4(b)] would be for columns at

the ith story M
6 Elcl
FM, = " (& - Ai_l) ......... (4)
i

at the ith floor, for *1ink® beams at their shear wall end

4ELy SEL,
FMbiW= L'b Gi i e Av‘i ...... (5)

and for “link” beams at their frame end

2EL.
F My = LbIb! %

SEL;
L

Lg 6; in Eqs. 5 and 6, results in -

A e, (6)

Substituting Ay =

.

[
2ET,] L, ,
F Mblw = <T) [2 + 3 (q)]ai .». s h e e e (7)

2EI L
FM,; = (-L;—‘> |}+3<E':)]91 R )|

When a known, fixed sidesway is imposed on a structure, as in this case, the
cumbersome sidesway correction to the moment distribution is not needed,
and the solution will converge rapidly. A more generalized solution by slope-
deflection for frames having variable sections is presented subsequently.

4. After force-fitting System F to System W, the total shears in each story
of System F as well as moments and reéagtions applied on System W by the
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connecting links are computed [Fig. 5(a) ]. The shear§ genergted by force-
fitting can be used directly in the next step. The resulting !lorlzont.al iorce:
P' are shown in Fig. 5 only for illustra?ion pur;ful)os::S. These interactionforce

i iti negative at different .
mag.bifft};g:ai(;flzg‘;‘ec::, anTi moments generated by force-fitting System F
are applied to the isolated free System W [ Fig. 5(b)}. At each story, M and
Ry should be replaced by a moment

Negative deflections and rotations of §ystem W, Agj, and Ba_i', f'espectwely&
are then calculated. The net deflection with respect to the orlgma_l. unloade
shape (vertical line) of System W would thereff)re be the algebraic s:m.of
Agp and Agj. That is, the deflections and rotations of System W at the 1
floor, at the end of the first cycle, would be expressed as

Bei(1) T 2t T fa(n) -
and

=9 -
8ei(1) fi
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or in general, at the end of the nth cycle,
8itn) = B4i(n) " Aai(n) ........ e (-12)
and
= I Y
eei(n) gii(n) ai(n) (13)

This is the end of one cycle of iteration. For the stable condition the assumed
initial deflections at any floor €i” at the beginning of the nth cycle, Aii(n)’

must be the same as the end deflections, Agij(p), at the completion of ‘the nth
cycle. However, in many cases in the first cycle, A, is negative, indicating
that the iteration is divergent. The gencralization of this method of solution
therefore depends on the use of a proper “forced-convergence-correction” to
be applied to the initial defoumations of the nth cycle, Aji(n) and 8ij(p), to ob-
tain the initial trial deformations of the (n + 1)th eycle, Aji(n+1) and Bii(n+1)

6. The convergence correction is derived from the hypothesis that ineach
cycle the movement of System W at each floor with respect toits free deflected
shape is lineally proportional to the movément of System F with respect to the
vertical line. Therefore, it can be shown that if at the nth cycle the initial
trial values at the ith floor were Aii(n) and bjj(n) and the end values were
Agi(n) and Bgi(y), the initial trial values at the (n + 1)th cyele should be

’ Bei(n) = %i(n)

A, = A, + eeee. (14) |
ii(n+1) ii(n) L. (Aﬁ - Aei(n)):,
Ai(n)
and
8 -8
. ei(n) ii(n) -
Sitn+1) = Giin) * (15)

1+ Cri oei(n))] o
8i1(n)

7. Values of’:A: and 9 obtained by Eqs. 14 and 15 afe used as initial values

-.-for the next ¢ycle, and the procedure is repeated beginning with the second

step outlined pfeviously. (In Fig. 4(a), &;, 64, and Ag., will be replaced by 4,
Gi, and AVi)‘

8. At the end of each cycle, Agj and 4j; should be checked until the con-
vergence is within a speciflic tolerance, for example, 5% to 10%, based on
the designer’s judgment. The question of convergence will be examined
subsequently.

Alternate Solution- Modified Slope Deflection Method.— Aniterative method
similar to the classical Goldberg Method12:13 for wind analysis of frames

12 Goldberg, John E., *Wind Stresses by Slope Deflection and Converging Approxi-
mations,” Transactions, ASCE, Vol. 99, 1934, p. 962.

13 Goldberg, John E., “Lateral Load Analysis of Two-Column Bents,” Journal of
the Structural Division, ASCE, Vol. 84; Noy ST3, Proc. Paper 1638, May, 1958,
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-ay be used to advantage in place of steps 2 and 3 outlined Pre;,.lﬁu:l:’(; :35;:
represents the beginning of any iteratlilo:csi)cle for a frame simplifie

- nt connected to a shear wall by beams. - .
'O‘ZTI;:?; joint (1, 1), rotation, 9i,1: is dependent on the kn;wn qua‘;r?utmsafla
and ¥441 (Egs. 44 and 45) as well as the unknown quantm.esh Hl’(l)t l-a}ﬁtli i
7i 9. Similarly, 652 is dependent on known values of 4y, ¥ ic_{l, 1,31; A sod
unknowns, 8419 01-1,2, and 85 1- The usual rel:.a.xatlon proce ure ff’rst used
10 obtain a solution for these rotations. Expenenc_e with dn'feren‘ i  prial
values for @ indicates that the fastest conve_rgence in the computation wi

cur if the following sequence of operations is used:

~J
1. Rotations at all column joints are assumed equal to zero.

2. Computation of 8 of joints on a column adjacent to the shear wall for
floors 1,3,5,7,9, etc., using Eq. 49.

Floor|Story -

1+l

14!

sy Miel

FIG. 6.—SLOPE DEFLECTION COEFFICIENTS

3. bomputation of 9 of joints on column adjacent to the shear wall for

fioors 2,4,6,8,10, etc., using Eq. 49.
4. Computation of 6 of joints on t
9, etc., using Eq. 47.
5. Computation of 6 of joints o
etc., using Eq. 47

he exterior column for floors 1, 3, 5,1,

n the same column for floors 2, 4, 6, 8, 10,

If morethan two columns exist in the bent. the procedure is follo;vtzd;oér:usl
by column moving away from the wall. When all columns are co‘;’npte e i] 'Oi};t
2 through 5 are repeated until successive compv:xted values of a i;ie; ot
converge. Convergence within an error of 1% will usually occur 1n 1 e ‘;e
cles of iteration. After the rotations of joints and moments are comp ,
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story shear is obtained from the sum of moments. Moments and shears in the
“link” must also be computed. If the simplified two-column structure of Fig.
2(c) is used, the foregoing sequence of relaxation of joints offers no advan-
tage, but the symmetry could be considered. s
Examination of Convergence.—The forced-convergence of the iterative so-
lution presented herein varies from the general concept of iteration in that it

TABLE 1.--CONVERGENCE OF STRUCTURE WITH STIFF WALL,
Ss/sc =30 AND Sc/sb =5

1
Cycle 4, 4, 2 (Ae + An)

(1) (2) 3) 4)

1 4.792a -8.48 -6.64

2 1.271 1.403 1.337

3 1.307 - 1.392 . 1.350

4 1.331 1.378 1.355

5 1.344 1.368 1.356
10 1.357 1.357 1.357

2 Frce deflection of wall, Af

TABLE 2.—CONVERGENCE OF STRUCTURE WITH SLENDER WALL,
Ss/Sc =5 ANDSc/Sb= 1

1
Cycle Ai Ae E(Ae + Al) Eq.
1) 2) @) (4) (5)
1 9.5852 0.450 -0.230 -
2 0.196 0 651 0.424 -
3 0.206 0.677 0.442 -
4 0.216 0.672 0.444 N -—
5 0.227 0.633 0.430 0.327
6 0.237 0.567 0.402 0.286
Ki , 0.245 0.491 0.368 0.268
8 0.252 0.420 . 0.336 0.267
9 0.256 0.363 0.310 0.263"
10 0.259 0.324 0.292 0.263
11 0.261 0.298 0.280 _ 0.263
12 0.262 0.282 0.272 0.263
20 0.263 0.263 0.263 --

2 Free deflection of wall, Ay

does not use values from successive cycles to obtain a solution. Instead, the
initial and final rotations and deflections at the end of any cycle are used un
conjunction with the free deflections of the wall in order to obtain the initial
deflections for the succeeding cycle by Eqgs. 14 and 15. In this way, eonver-
gence is tied directly to the physical 1eaiity that the deflections of the entire
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structure must lie between zeroand tre freedeflection of the shear wall. This
method will converge for any combination of structural stiffnesses although
at different rates.

Examples of the variation in the rate of convergence of deflections at the
top story are described in Tables 1 and 2. In Table 1, the solution of a struc-
ture with stiff shear walls is seen to converge within three cycles and the
average values of initial and final deflection is within 1% of the correct value.
In the case of a structure with slender shear walls, convergence may be rather
slow. The average value of initial and final deflections is within 5% of the
true deflection at the end of the twelith cycle. Such a slow rate of convergence
may be undesirable in a practical design application unless a compt_xiger is
available. - :
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Aslowrate of convergence indicates that the wall is not effective in resist-
ing the applied lateral loads. The designer should therefore consider the pos-
sibility of stiffeni® g the walls to improve the efficiency of the structure, oz
treat the shear wailas a column and to solve the system as a rigid frame by
the usual methods.!2 In slowly converging systems, it is still possible to
obtain reasonable results by extrapolating the top-story initial and final de-
flections of each cycle as shown in Fig.7. I lines joining initial and final de-
flections of successive cycles are extemded, their intersection lies close 10

“the~cosreet-firial value, aszindicated by the intersections of the dashed lines

in Fig. 7. The estimate of final deflection, A*§ obfained by tfie ntersection of
these lines can be expressed as
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‘ (A - A, )(A -a )
A=A+ (Am“: “m:)m* (2:,,, _";en) ...... (16)

in which the subscripts m and n denote successive cycles. The results for a
specific case are shown in Col. 5 of Table 2. Once a close estimate of the
final value of deflection at the top floor is obtained, the deflected shape of the
structure can be approximated by means of Figs. 32 through 38. This de-
flected shape can then be used in the second stage of analysis, which is de-
scribed subsequently.

Second Stage of Analysis.—After convergence of the iteration solution has
been achieved, the final deflected shape of the structure is used to distribute
moments and shears to every member in each bent of the structure.

At a column line that contains no shear walls, a set of fixed end column
moments obtained from the difference in story deflection can be apportioned
to all the members by moment distribution. No sidesway correction is needed
because the bent is in its final deflected shape.

If a shear wall is contained in a bent, it can be treated separately from the
frame segment. With a known deflected shape and E I, the tnoment at any
floor, i, can be obtained from

E Isi.
Mi =5 (Ai+1 - ZAi + Ai-l) ....... (17)

hy

in which M; denotes the moment at floor, i; I ; refers to the moment of inertia
of wall at floor, i; h; represents the story height; 4j is the deflection at floor,
i; Aj41 describes the deflection at floor, i + 1; and Aj_; is the deflection at
floor, i - 1.

If the story height above or below floor, i, is other than h;, it is necessary
to obtain the deflection at a distance equal to h;. Story shears are then easily
computed. The frame segments of such 4 bent can be analyzed by imposing
the deflected shape in the manner described in Figs.4(a) and 4(b). Obviously,
the number of columns need not be the same as shown in Figs. 4. Further-
more, the actual values of Ib, Ic, Lb, and Lg should be used. This procedure
would also apply to colinear shear walls coupled with flexural membesgs that
in turn are supported by one or more intermediate columns. For coupled
shear walls with no intermediate columns, the moments in the connecting
beams at each floor are computed directly from the rotations and vertical
movements at the two ends.

In case there aredoubts as to the appropriateness of the assumptions used
in idealizing the structure into both Systems F and W, it is now possible to
perform a final check. The sum of all the column shears at any story can be
compared with the story shear of System F obtained from the iterative solu-
tion. If these two quantities are equal, the assumptions used to obtain column
and beam stiffnesses for System F were valid. Similarly, the sum of the shear
wall shears should equal the shear computed for System W. Most important
of all, the sum of the column and wall shears should equal the applied story
shear. Minor discrepancies can be reagdily adjusted by proportioning. If the
discrepancies are considerable, the designer’s judgment must serve asa guide

é
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in readjusting the relative stiffnesses of Systems F and W, based on the re-
sults. It will then be necessary to repeat the iterative so!unon.. The deflected
shape of the building should serve as an excellent starting poirt for the new
iterative solution. .

Except for buildings with extremely irregular stiffness distribution, the
results of the first solution will be satisfactory. This in itself is proof that
no unreasonable assumptions have been made and that the conditions of equi-
librium listed previously have been satisfied.

FURTHER DESIGN CONDITIONS

Frame Torsion.— At the completionof the second stage of analysis, the total
shear and deflection at every column line on every story will be known. Con-
sequently, the stiffness at each column line can be calculated direqtly._ These
stiffnesses can be used to compute the torsional stiffness of the structure, the
shear center or centér of resistance and all the parameters needed in tke in-
vestigation of frame torsion’that may result from eccentric lateral loads.

Base Rotation.—The question of base rotation was touched on briefly in the
previous analysis. The iterative solution can be used directly if the stiffness
of a hypothetical substructure at the base of the building is adjusted to reflect
foundation conditions. The columns of System F of the ten-story building
shown in Fig. B, for example, can be assur'ned to be connected at their base
with a hypothetical member with stiffness Sp computed in accordance with the
meonptent-rotation relationship of the subsoil on which the footings rest.

* An equivalent moment of inertia I§ at the base of the hypothetical segment
h' of the shear wall, shown shaded below Level 0, can also be selected to rep-
resent the load deformation characteristics of the subsoil or the stiffness of
the supporting substructure. For example, assuming a wall footing with a2 mo-
ment_of inertia, If, subfected to an overturning moment, My,

Mb c
. maximum stress in soil = —; e eeaen (18)
f
and
Mb c
maximum strain in soil = —— ...... ce.. (19)
If k

in which k 1s the soil modulus in pounds per square inch per inch of deforma-
tion. These relationships can be used to compute the base rotation, 6y, as the
ratio of the maximum strain in the soil and distance,,

and
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Modified Shear Wall—
Shears, Moments, etc., caused
. Basio Structure Sixth Story I Reduced by plastic rotation of sixth story
i to (1/3)
—
g
° 8 &l -; -E _ ~ | _
P ek 1000 1000 Slal =S = A S |=
8 & o {1 o [+ | ©w | @ |y
[+ olal o EES A
2 8 w3 w3< S =
fu [~ < (-]
@ | Ve Ve | Ywx | Mwx|  Oux 4, Ve | Vax| Myxl Oux | 4
mlea| o] @] & (6) W) (8) @ | o] ay| @2 | a3 @4 [ asP | qe® |
10 0 0.952  0.827 0 1.014 )0.8586 ' 0.091%
10 26.4 26.2 0.2 27.9.| -1.6 3.36 | -0.98
9 . 2 0.952 | 0.712 -15 | 1,016 (0.734 -8,7 0.0770
9 41.1 2961 11.6 31.6 9.8 , +3.86f ~0.14
8 117 0.843 | 0.608 80 | 1.011 (0,812 -10.6 0.0024
8 54.2 34.6{ 19.7 36.6 | 17.6 4.34 0.55
T 314 0.917 | 0.4886 256 | 0,990 ]0.492 -5.5 0.0470
7 65.7 37.2 | 28.5 42.2 | 23.6 6.33 | -0.34
(] 599 0.869 | 0.379 491 | 0.951 |(0.376 -8.9 0.0322
[} 75.6 | 38.5] 37.0 (784) | (0.072) 41.1 | 34.4 | (663)](0.184) 5.00 1.83 (0)
5 969 0.797 | 0.279 836 | 0.767 [0.271 +8.9 0.0202
5 83.7 8.0 46 7 33.3 | 60.4 0.69 8.80
4 1426 0.697 | 0,189 1340 | 0.676 |0.184 ' 78.7 0.0143
4 90,2 35.4 | 54.8 36.3 | 64.9 3.17 4.95 i}
3 ) 1973 0.670 | 0.112 1888 | 0.656 |0.110 127.0 0.008Y
3 95.1 30.2) 64.9 29.4 | 65.7 . 2,26 6.31
2 2622 0.412 | 0,0525 2546 | 0.403 10,0516 106.0 0.0042
2 98.4 22.3( 76.1 . 21.81 76.6 1.78 7.19
1 3364 0.223 | 0,0139 3310 | 0,219 |0.0106 66,0 00012
t1 100,00 1081 89,6 10.6 | 9.6 0.kt 8,11
0 { l 4278 0 0 4206 0 0 3417.0 0.0

8 The quantitics V'(x. V'wx, M'ywyx and 4'x are oomputed by multiplying values in Cols. (9), (10), (11) and (13) by the ratlo 784/663

and then subtracting Cols. (4}, (5), (0) and (8),
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The rotation of the hypothetical shear wall at Level 0 can be expressgd as

M 4ET
]

w—
B S TRT ctterrreeceseeen (22)

€

Equating M /Bb and MW/G the equivalent moment of inertia of the hypothet-

ical shear wa.ll is
L

? = k *
Is—(ﬁ)lih ..... ceeeeenaeeas (23)

Translation of the wall at Level 0 is prevented inevery step of the compu-
tations. Thus, only the appropriate rotation at the base of the wall will be
permitted. The design loads can be applied to this system, and the iterative
analysis should give the desired results. A similar equivalent structure can
be used in the second stage of analysis to apportion moments and shears to
each member in a structure.

Plastic Rotation of the Wall at Any Story.—Multistory buildings braced with
shear walls have, in general, performed quite satisfactorily when subjected
to earthquakes.14,15 Observations of structures after the Chilean earthquake
of May, 1960 (a series of shocks that *was more than the equivalent of all the
famous destructive earthquakes in California during the past sixty years” 16)
serve as further substantiation of the effectiveness of properly designed and
constructed shear walls in resisting earthquake forces.l? Furthermore,
shear wall construction has the advantage of reducing nonstructural damage
appreciably. 1

The effects on a structure which result from the yielding of a shear wall
have never been investigated to any great extent. The analytical procedure
presented herein can be used for this purpose. Shear walls in multistory
buildings behave essentially as cantilever beams. Desxgn and detailing re-
quirements for flexural members presented elsewhere9,10are equally applica-
ble to walls. The results are available of 1nvestigations18 that have developed
data which describe the behavior of dowels at joints. The reinforcement that

14 steinbrugge, Karl V., and Bush, Vincent R., “Earthquake Experience in North
America, 1950-1959,” Proceedings, World Conf. on Earthquake Engrg., Japan, Vol. 1,
1960, pp. 381-396.

13 Muto, Kiyoshi, and Osawa, Yutaka, discussion of “Elastic Analysis of Shear
wWalls 1n Tall Buildings,” by Emilio Rosenblueth and Ignacio Holtz, Journal of the
American Concrete Institute, Part 2, Vol. 32, No. 6, December, 1960, pp. 1559-1562.

16 Housner, George W., “An Engmeering Report on the Chilean Earthquakes of May
1960: Preface,” Bulletin of the Seismological Society of America, Vol. 53, No. 2,
February, 1963, pp. 219-223.

17 Stemnbrugge, Karl V., and Flores, A., Rodrigo, “The Chilean Earthquakes of May
1960 A Structural Engineering Viewpownt,” Bulletin of the Seismological Society of
America, Vol, 53, No. 2. February, 1963, pp. 225-307.

18 Hanson, Norman W., “Prgca.se Prestressed Concrete Bridges 2: Horizontal
Shear Connections;” Jourml- Résearch and Development Labs., Portland Cemen%
Assn., Chicago, 1ll., Vol. 2, No. 2, May, 1960, pp. 38-58,
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FIG. 3.—EQUIVALENT SYSTEM FOR BASE
ROTATION ANALYSIS ’

is required to transfer lateral forces through construction joints can be de-
duced from the investigations. Thus, the strength, behavior, and ductility of a
shear wall can be estimated from previously established principles. From a
_designer’s view, the question of plastic rotation is academic because it need
not be investigated in the design of structsres. Rt is presented herein only as
a special case of the general subject of the paper.

The effect of a plastic hinge at any level can be simulated by=a device sim-
ilar to that used to investigate base rotation. Thedescription of the procedure
will best be accomplished by referring to a specific example such as the ten-
story structure shown in Fig. 9. The structure is firs{ analyzed to obtain the
elastic . moments, shears and distortions for an assumed loading’ condifion(see
Table 3) just beldw that required to-produce yielding in the wall at some se-
lected level, say the sixth story shown shaded in Fig. 9. .
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2

I, =YA % ..... e (24)

fsi ci

in which A; is the area of each individual column and r denotes the distance
of the column area from the neutril axis of all the column areas in the story.
System F can then be separated into two parts: System F1, representing the
shear stiffness of the frame; and System F2, representing the flexural stiff-
ness of the frame and defined by Ifg; at each story. Both these systems must
be force-fitted to the deflected shape of the shear wall. In Step 3A, System F1
is force-fitted as described previously and the story shears, noted as Vg3,
are computed. In Step 3B, System F2 is force-fitted to the same deflected
shape and the story shears, noted as Vyjg, can be computed by first calculating
the moments with Eq. 17 or by direct moment distribution. The story shears
of Systems F1 and F2 can then be combined using the principle of flexibility
by

1

17 7T, [T
Vi1 ) \ Viiz

in which Vj is the story shear to be applied to the wall in Step 4. The remain-
ing steps of the iterative procedure are not changed. The foregoing procedure
is based on certain assumptions that are commonly accepted but do not fully
represent the interrelationship between shear deflectionand cantilever deflec-
tion of the frame. Specifically, an iterative solution based on Systems F1 and
F2 represents the upper boundary of flexibility, while a solution based onSys-
tem F defines the lowest boundary of flexibility.

As may be seen in Figs. 17 through 30, the story shears in the frame are
almost constant throughout the height of the structure for most practical cases.
Therefore, the effect of axial deformation of the columns can be considered
without separating System F into two parts. If the shear deflection, A¢y, and
flexural deflection, Agg, at the top of the frame are calculated separately for
a unit load and

1
Ay © g e eeemesaeaacaenss (26)
1 3
and
1
Ay = o e ettt (27)
2 Afz
the combined stuffness is
1 1 (28)
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in which K* = xl/xz. If the moment of inertia of the shear wall is increased
oy (1 + K') the iterative solution will result in correct shear distributions
vetween frame and shear wall. However, to determine true final deflection,
the final shears should be applied to the original shear wall without the
i1 + K') modification.

Shear Walls Terminated at Intermediate Height.—In many cases, shear
walls in a building are terminated at some level below the roof. The analysis
may be made separatély on the two structural parts above and below the ter-
mination level. The structural section above this level should be analyzed as
a bent assuming fixity at the column bases. The structure below this level is
then analyzed by the iterative method. The shear from the part above the ter-
mination level should, of course, be included as a concentrated load on the
structure below.

After the analysis, the two separate structural sections are jolned together
by distributing the *base moments® of the upper structure to the upper story
columns of the lower structure. This final distribution of moments will not,
in most cases, affect the load distribution between the wall and the frame ex-
cept at the story below the termination level. The moments in frame mem-
bers at and immediately above and below the termination level may change

eonsiderably; hence, these local effects should be included in the design.
A i X 2

1

SLAB-COLUMN SYSTEMS

In analyzing flat plate buildings for lateral forces, many designers intu-
itively assume that only a part of the slab width will act as a beam element
with the columns to resist these forces by frame action. A study was under-
taken to obtain a closer approximation of the equivalent effective width that
can be used for this purpose.

The study was performed on an idealized slab-column element shown in
Fig. 11, a part of a flat slab floor bound by lines of inflection perpendicular
to the direction of the moment and by the centerlines of the bays parallel to
the direction of the moment. The idealized element was assumed simply sup-
ported along the lines of inflection. The other two parallel sides were assumed
unsupported with a distributed variable moment sufficient to produce zero
slope at these boundaries. .

For the first computations, the idealized slab-column element was sub-
divided into two sets of six intersecting beams with a depthequal to the thick-
ness of the plate, t, and widths equal to L/6 and 1/6, as shown in Fig. 12(a).r
The moments of inertia of the beams are (b t3/12), in which b is L/6 or 1/6,
and their torsional stiffness was calculated by the expression (b t3/3) anda
nodulus of rigidity G = 0.4 E, Simultaneous equations for deflection and slope
4¢ all points of intersection due to a centrally applied moment, M,, were de-
nved. The equations took into account the flexural as well as torsional stiff-
gss of the intersecting beams. The resulting rotation, 8. at the point of
spplication of M, (Fig. 11) was then compared with the rotation of a beam -
@With the same moment of wnertia as the plate, I = 1t3/12. In the caseof a
deam with a2 moment applied at the center ( Fig. 13), the moment rotation re-
dationship is
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A second analysis is then made using a reduced moment of inertia at the
desired story. In this case, the moment of inertia was reduced to one-third.
The results of the two analyses are shown in Table 3. Because a finite stiff-
ness was assumed at the sixth story in the second analysis, moments at the
fifth and sixth floors of 835 and 49Y will result, with corresponding slopes of
0.000767 and 0.000951. The average moment of 663 and the total angle chang=
in the story of 0.000184 are indicated in parentheses in Table 3. Similarly,
the assumed average yield moment My = 784 and the total angle change at the
time of formation of the plastic hinge Gy = 0.000072 for the first analysis are
also shown.

In order to produce a zero average moment in the sixth story, all results
of the second analysis are multiplied by the ratio 784/663 = 1.182, and the
results of the first analysis are subtracted from the product. A graphical
representation of this procedure is shown in Fig. 10, in which the moment -6
curve for the full section for a total rotation Gp = 0.000217 is simulated by
the elastic moment-8 curve for the reduced section. Applying this procedure
the shears in the top story in the frame from the first and second analysisare
26.2 and 27.9, thus,

v'fx = 1.182(27.9) - 26.2 = 33.0 - 26.2 = 6.8

At the sixth story, the angle change in the shear wall is
Bp = 1.182(0.000184) - 0.000072 = 0.000217

It should be pointed out that because the frame is still elastic, an additional
load of 0.182 times the yield load is required to produce an angle change, Op,
in the wall at the sixth story after the plastic hinge is formed. The effects on
other parts of the structure from plastic yielding in the wall can now be in-
vestigated by introducing a factor, u, to denote total angle change in the wall
as a multiple of the angle change at the beginning of yield. In other words, u
is anindicator of a specified amount of angle change in the plastic range. The

factor

* 0(u-1) . 0.000072(u-=1)  _ gag6(y- 1)
8, -0 0.000217 - 0.000072 :

is used to multiply all values, such as VEX, obtained previously, to find the ad-
ditional shears, moments, etc., for a total angle change of pey. These products
are listed in Table 3. The result for the top story of the frame is

(Vig)0-496 (s - 1) = 6.8(0.496) (s - D = 3.36(u- 1)

e

It should be noted that for each increment of Gy, an additional load cf
0.496(0.182) = 0.09, or 9%, is required to rotate the plastic hinge. The final
values of shear and moment 1n the structure are obtained by adding the values
arising from the added load needed to rotate the plastic hinge to the values of

the first solution. Assuming u = 4, the shear in the top story ei the frame is
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26.2 + 3.36(4 - 1) = 26.2 + 10.1 = 36.3

Shears and moments in the component ‘parts of the structure for conditions at
yield (solid lines) and conditions after plastic rotation in the wall at the sixth
story (dash lines) for p = 4 are shown in Fig. 9. At first glance, it may ap-
pear that a large increase in the values has occurred. However, this angle
change in the hinge required an increase in load of (p - 1) 9%, or a total of
27% above the load required to produce yielding at the 6th floor. If the results
from the first analysis, represented by the solid lines, are increased by 27%,
they would coincide with the dashed lines except for wall shear in the fifth
story, which increased 47%, and the frame shears in all the stories above the
sixth floor. The maximum increase in shear in the frame occurs at the sev-
enth story, 51%, while the increase in the sixth, eighth, ninth, and tenth stories
is approximately 30%.

The foregoing presentation is, of course, valid for static loads but would
represent the effects of dynamic conditions if the specified envelopes of max-
imum shear and maximum overturning moment correspond to each other. The
moment in the wall is the cantilever moment based on anenvelope of maximum
shears rather than the overturning moment. The frame is assumed to remain
elastic throughout, despite the additional moments resulting from shear re-
distribution in the upper stories. Only a dynamic analysis can describe the
entire picture. Nevertheless, the static analysis may be of some value. R
shows that if shear walls are reinforced adequately to assure ti:at their ulti-
mate strepgth is governed by flexure rather than shear, the redistribution of
forces caused by ductile yielding in the wall is not likely to produce large
stress concentrations in localized parts of the frame.

Secondary Deflections.—The iterative method presented herein can be ex-
tended to include the effects of the shear deformation of the wall and the axial
deformation of the columns. -

A small number of studies were made to assess the influence of shear de-
formation of the walls. Over the major part of the structure, flexural deflec-
tions predominate, and shear deflections produce nc discernible difference in
the results. In the lowest two stories, the shear apportioned to the frame
showed an increase of approximately 10% when shear deformation of the wall
was included in the first and fifth steps of the iterative solutton. The results
can be rationalized if the sum of shear and flexural deflection of a free canti-
lever is compared with its flexural deflection at various points. From such a
comparison, it will be evident that the differences are significant only near

“the fixed support.

Incertain extreme cases, such as slender two-column frames or structures
with unusual proportions,lgaxia.l deformations of columns can have a pro-
nounced influence on deflections and stresses in a frame. In multicolumn
frames it is negligible. The material that follows, therefore, is presented
mainly for the sake of completeness. .

In order to include axial deformation of the columns, it is necessary to
subdivide Step 3 of the iterative procedure into two parts, A and B. In other
words, the shear deflection of the frame will be treated separately from its
cantilever deflection. The moment of inertia of the areas of columns at any
story, i, is

1% Bandel, Hannskanl, Discussion of Journal ACI, Vol. 32, No. 6, Part 2, Decemper,
1960, pp. 1559-1562..

4
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M 3
El Elt
(—002) = 12 (T) = (—I_..—-) ........... (29)

For the plate a similar expression was obtained
3
Elt
(T) """""" (30)

(%) - f22) - (8)

in which K varled depending on the width to span ratio 1/L, as shown in Table
4. The last line in Table 4, K/12, if multiplied by the width 1, represents
the equivalent width, 1, that could be used as the beam element for frame
computations.

Although it would have been desirable tocheck these results with a solution
on a mesh of beams finer than 6 by 6, it was not possible because the resulting
number of simultaneous equations could not be accommodated on the computers
that were available to the writers. For this reason, an alternate approach was
selected. Values such as those indicated in Table 4 were obtained for coarser
meshes of intersecting beams, 4 by 4 and 2 by 2 shown in Figs. 12(b) and
12(c), and the results extrapolated by means of a method proposed by L. F.
Richardson20 and applied by others previously to various problems.21,22,23
The extrapolated results will be considered subsequently.

The variable investigated by the extrapolated computations was the width-
to-span ratio, 1/L, and its effects on the equivalent width of plate. Anocther
important variable is the size of the column as compared with the span. This
variable could have been investigated by the same procedure of extrapolation
of results but it was decided to use a small model instead. The model inves-
tigation was intended both as a check of the analytical values and as a means
of deriving values relating the ratio of column size to span d/L, with the width
to span ratio, 1/L, and stiffness. . *

The model ( Fig. 14) consisted of a rectangular plate simply supported on
lines perpendicular to the applied moment (inflection points) and free along
the two sides parallel to the applied moment. It is evident the true boundary
conditions were not reproduced on the edges parallel to the applied moment
because the distributed variable moments along these boundaries needed to
produce zero slope could not be applied. The distance between the simple
supports, L, was varied to obtain values for different 1/L ratios. A known
moment was applied at the center of the plate by applying known loads, P; and
Py. Three sizes of washers simulating a column were used in different tests
to stiffen the plate at the points of application of the moment. The rotation at

20 Richardson, L. F., ®*The Approximate Arithmetical Solution by Fimte Differences
of Physical Problems Involving Differential Equations with an Application to the
Stresses 1n a Masonry Dam.” Philosophical Transactions, Royal Soc. of London, 210A,
1910,

21 parme, Alfred, ®Solution of Difficult Structural Problems by Finute Differences,”
Journal of the American Concrete Institute, Vol. 47, November, 1950, pp. 237-256

22 Salvadori, Mario G., “Numerical Computation of Buckling Loads by Finite
Differences,® Transacticns, ASCE, Vol. 116, 1951, pp. 590-629. '

23 Badir, Mounir, “Bending of Reclangular Plates,” Journal of the Structural Di--
vision, ASCE, Vol. 87, No. ST6, Proc. Paper 2908, August,” 1961, pp, 105-134!
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TABLE 5.—COMPARISON OF COMPUTED AND MODEL VALUES
Value$ Extrapolated Values from Ratio Model
VL from Computations Model Extrap.
1) 2) 3) (4)
0.60 0.51 0.85
015 0.47 0.41 0.87
1.0 0.38 0.32 0.84
1.25 0.31 0271 . g.g;
1.33 0.30 0.25 o
1.5 0.27 0.23 0.8
ar, - —r { — i -
ERERSaEE ST T T !
111, A= TL -
08, T oL I I
T e m : T
- : ettt ———
aspsH ‘ ~r o ‘ T 55— —
B o 5~ b0
= T T P ol 1 T
04 [ D il A o al J VP calll I
s A R ] ][ _
e T . —~

FIG. 15

ated from measurements obtaines! on the bar
used to support load Py and Py, The three sizes of,vt'ashers ?;';v;dei:hlili:
enough range of d/L ratios toprepare a gr:fbefsoz'ogetsv:indvifsf; em:e mr:lewuh o
and points in Fig. 15 represent average valu ferent r e two
ferent degrees of tightness in the bolt through the c?n.te.r o ° p e on on
ns were intended as a check of the effect of the r}gu.:hty of the co
:hue sreax:iings. This effect aPpeaxils to have.btesegeevl;;;n:(t)ﬁi;i;:g; l;h?r::utl’::
t in a few instarces in which some poin ;
:::il;ht lines drawn through the plotteq data. The l.mesrdwer:’ ec-“;:gitei
(dashed) to intersect with the vertical axis (d/L. = 9) ino erd 0
model values with computed values. The comparison is md“;aétevalues This
Model results are approximately 15% less th:_ir} the compu; e p;lrajlel
may be caused by the different beundary condxtlor}s along ttheo‘e;I ;{ S or
to applied moment, the difference in Poisson’s ratio, the r;le by 6 me;hes
the extrapolation of computed values from the 2 by 2,4 by 4 an ) of'equivalent
of interconnecting beams. Regardless of the calfse, t.heﬂ.ralu:7  varal tosts
width obtained from Fig. 15 are adequate for design puw%:ix‘nulb;tiug an o
were run with the moment applied near the edge of ghe‘ platien e ¢
terior column but no discernible difference was observed %

the cente;‘ of the plate was calcul

alues were
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FIG. 11.—-IDEALIZED SLAB-COLUMN ELEMENT
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TABLE 4
1/L 0 0.5 1.0 1.5
K 12 7.87 5.26 3.92
K/12 1.00 - 0.656 0.438 0.326
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(S = 10%) and two columns with a low stiffness (S = 10~2). The moment of

inertia of the shear wall below Level 0 was assumed the same as in the first I TR R Y ST G N 2
story. A large lateral load Papplied at Level 0 produces the distortion shown ] - B —— :
in Fig. 16(b). System F translates laterally with no rotation of the columns Gl 7 T /s
at the base. The entire load P is resisted by the wall but as the wall deflects & T - 2
it will interact with the frame and will generate forces in the ®link” members T "/ AL T lo - /'/ H’ @
that can be computed by the iterative solution. Moment, Myb, and rotation, f— T —A—E e A 5 d L ZEBT AL F
8yb, as well as the moments on the wall at all levels are obtained from the ] 2% A S AR S
iterative solution. ) l;,r : A 1S 077 Y7 __Jo
Explanation of Charts.—Figs. 11(a), 18(a), 19(a), 20(a), 21(a), 22(a), and S eZ Y A prH A
23(2) show the results of the uniform load. The stiffnesses of the various A S L/ /8 ok el ot A |
elements composing the structure are indicated in the foregoing figures as )T - /;//:’/ 1 : 2
well as the column-beam and wall-column stHfness ratios, Sc/Sp and Sg/Sq, - ”'Lg‘o 11 o =3 " AT o 3 S
respectively. Figs. 17(a), 18(a), and 19(a) contain the results for uniform T et e ot = N g 0 = e
structures and Figs. 20(a), 21(a), 22(a), and 23(a) show results for struc- _ Sxm ; ; o b L4 ; -7/
tures with variable stiffness. The results on the frame and shear wall are SS=SES {/ ° 7 . m;f;{{[
expressed in somewhat different terms. At the left side of Figs. 20 to 23, the n or ——— /H.
total shear in the frame, Vi, Is shown as a fraction of the total base shear, N SR 6—4,'—: > S e A WUIE
Vi,- On the right side of Figs. 20 to 23, the shear in the wall at any level, V., P ST AH T4 %
ls expressed as a fraction of the total shear at that level, Vix. The represen~ . ——— e ” T et B S o v -
tation on the left indicates at a glance the total load in the frame at any point m“(—]’—_}w‘r IR o) }“" i\ng:r
above ground level, while on the right side the effectiveness of the wall at any Masui Hlel @ o PR IS 3 .
distance from the ground is made obvious by the proportion of story shear that RIS “ A SRS ks
it resists. il 1 T N o il y - _f_.L..—L--Q
For example, given a stiff frame, S¢/Sp = 1, combined with a slender wall, . -
Ss/S¢ = 5, the shear carried by the wall at 0.2 H above ground is only approx- - - i
imately 15% of the total shear at that point. The case of such a slender wall — Q T i —2
is included only for illustration. Its behavior in the frame would be similar ! { —1 }
to that of a large column. An equally good solution could be obtained by the 1 g ; T &3
usual methods of frame analysis. This is made quite clear if the shear car- ; - T ;
ried by the frame part is compared with the shear in a uniformly load canti- ,r / ° I - ; e
lever, the dash line in Fig. 17(a). The shear in the frame above height 0.3 H , JH° & T AHHT
is approximately the same as that of the cantilever and the shear decreases yim —sAAAA, e
only near the base. In fact, in the upper stories, the shear in the frame is {3 % i
greater than in the cantilever. This phenomenon has already been described i ///
previously in Fig. 1. ; “ o 3
In the upper stories, the high shears in the frame are the result of the ten- =
dency of the frame to restrict the free deflection of the wall. As the wall- 1’ o = o 3 o
column stiffness increases, the shear in the frame is reduced and becomes i UL 2 = I
nearly constant at any height. This effect is more pronounced in Fig. 19(a). =T o y
With a column-beam stiffness ratio S¢/Sp = 10 and a wall-column stiffness = °
ratio Sc/Sb = 30, or greater, the frame carries approximately a constant -
shear above 0.2 H. As the ratio S¢/Sp increases, the relative importance of - 143 - ° s
the shear wall is also increased in that it resists a greater and greater pro- S %
portion of the load. ) ’ g g’
The foregoing remarks apply equally well to structures subjected to a tri- o
angular load, Figs. 17(b), 18(b), 19(b), 20(b), 21(b), 22(b), and 23(b). For . ¥ s
comparison, the shear in a cantilever with a triangular load is shown by dash N ©
lines in Figs. 17(b) and 19(b). 8- "o 3

Results on the same- {re=es with a concentrated load at the top exhibit a
similar trend, Figs. 24(a), 25(aj, 26(a), 27(a), 28(a) 28fa) and 30(a). The
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compared with the results of the previous tests. Hence, the equivalent widths
obtained from Fig. 15 appear to be applicable to exterior bays. ( Further ana-
Iytical and experimental investigations are in progress at the PCA Laborato-
ries. Tests of reinforced concrete specimens and Plexiglas models are being
used in detailed studies of moment transfer from slab to column, moment-
rotation characteristics, effective slab widths, and carry-over factors.

The coefficients for equivalent widths shown in Fig. 15 can beused toobtain
the stiffness of the floor system. Carry-over factors were not investigated.
but the usual value of 1/2 will serve this purpose. As showa in Appendix I, a
stiffness of 100 combined with a carry-over other than 1/2, e.g., 1/4, can be
replaced with an equivalent stiffness of Ke¢ = 83.3 and a carry-over of 1/2.
To assess the effect of different carry-over factors on the distribution of lat-
eral load to the wall and frame the same structure was analyzed three times
with three different carry-over factors, i.e., 1/2, 1/4, and 1/8. A comparison
of the results showed that the maximum reduction in shear apportioned to the
frame was approximately 5% and 10% for carry-over factors of 1/4 and 1/8,
respectively. It can be concluded that in the realistic range of carry-over
factors, 1/2 to 1/4, the loss of accuracy is insignificant. The use of Fig. 15
is illustrated in the example problem. ’

o INFLUENCE CURVES

The term “influence curves® is used as anextension of the classical defini-
tion because in this instance it denotes curves that describe the influence of
any of the four types of loading on both interacting System F and System W.
The curves describe approximately 150 separate combinations of the four
loading conditions with structures of various stiffnesses. The inclusion of
such a large number of charts has two primary purposes; first, to describe
the relationship of all these parameters in graphic form and thus provide the
engineer with a visual representation of their effects and, second, to supply
a means of evaluation of structures during the preliminary design stages by
presenting data with a large enough range in stiffness values and loads. The
effectiveness of the shear walls selected can be assessed and the necessary
adjustment can be made prior to undertaking an iterative solution. The stiff-
ness of most structures will be within the range of the charts; hence, the data
can be used directly for the final design in many practical cases.

Definition of Structural Parameters.—Thebasic structuresused inthe anal-
yses were separated into the two resisting Systems F and W, and intercon-
nected as recommended in Fig. 2(c). The symbol, Sg, is used to denote the
sum of the stiffnesses of the shear walls. Similarly, S; represents the sum of
the stiffnesses of the columns and Sy, refers to the sum of the stiffnesses of
the beams.

The quantities Sg/S,, the wgll-column stiffness ratio, and S./Sp, the
column-beam stiffness ratio, refer toconditions at the first story of the struc-
ture. These parameters are used toclassify the relationship between the stiff-
nesses of Systems F and W. For example, a column-beam stiffness ratio
Sc/sb = 1 represents an extremely stiff frame. For any given column stiff-
ness, the stiffness of the assumed frame is reduced as this ratic increases.
Conversely, the wall-column stiffnass ratio Ss/Sc = 5 describes a slender

/>
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shear wall. Larger ratios Sg/S. indicate walls that became increasingly
stiffer. ) .

Three categories of variations of stiffness with height are included in the
charts. The structures in the first category have uniform stiffnesses Sg, S,
and S, throughout their height. In the second category, the wall and colugm
stiffnesses are reduced linearly to (1/3) Sg and (1/10)‘ Sc at the top, while
Sp is kept constant. In the third category, the proportions at t‘.he wall.s and
columns are the same as in the second category, but the beam stiffness is re-
duced linearly to {1/2) Sy, at the top.

1

System F System W N -
v > ! R
cLink” Level
10
9
8
N 7
6
5
4
3.
- 2
I 0
YN |
p | 599 I 4
L5=1024 * )
t_d -
{(a) N

FIG. 16 ) T

Description of Loads.—The four loading conditions s:elected u? t_his inve:s.ti-
gation include the majority of design conditions. A uman:m loa.n is s\pef:med
for wind in many codes. In certain regions, the specified va.nd load is in-
creased in the upper parts of the structure. Hence, the specified load could
be converted to an equivalent triangular load contained in the charts or .to a
combination of uniform and triangular loads. The triangular load comb_xr}ed
with a concentrated load at the top can be used for ea:thqua.ke: lqads specified
in recent codes. The fourth loading conditiatzfl, base moment, is included in an

i he effects of base rotation. )

axt%l‘nrlxgt gar%issc?oie :h: first three loads werse obtaingd by apgﬂ.ymg" 'the 1-oads
directly on the assumed structures; The feurth loadm.g co'ndxixsczn ‘;.asMs;mu-l
lated with the aid of 2 hypot‘ﬂeﬁcal-substmcture shown in F_'Lﬁ.’- . i:r t leve
0, the frame was assumed to be connected to a girder with a mglr stifffiess
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shear diagram for the total structure with a concentrated load is, of course,
a vertical line at Vg, /V}, = 1. With a single concentrated load and a constant
shear throughout the height of the structure, the proportion of the shear in
the frame and wall, respectively, can be obtained from the same chart because
Vb = Vix. For example, in Fig. 26(a), the frame of a structure with Sg/S,
= 60 will resist 0.47 V}, at a height 0.4 H while the shear wall will share the
remaining 53%.

Figs. 24(b), 25(b), 26(b), 27(b), 28(b), 29(b), and 30{b) describe the ef-
fects of base moment and base rotation. A moment applied at the base reduces
quite rapidly with height and becomes insignificant above a certain distance
from the ground depending on the SS/Sc ratio. For comparison, the moment
diagram resulting from an end moment on a simply supported beam is shown
by the dashed straight line in Fig. 24(b). In order to use these charts for de-
sign, it is first necessary to refer to Fig. 31 to obtain Myy, from the rotation
at the base. Given a moment at the base of the wall computed from the shears
in Figs. 17 through 30 the rotation, 8y, is obtained from the moment of inertia
of the wall footing and the soil modulus, or, in the case, of piles and caissons

from the elastic properties of the substructure. The relaxation of moment at
the base of the wall due to rotation is

. ! \
eI
Mwb~m——ﬁ—}9Wb...._ ..........

in which I refers to the moment of inertia of the wall in the first story; His
the height of the structure; and m refers to the coefficient from Fig. 31.

The moments at every floor resulting from My, are obtained from Figs.
24(b) through 30(b). The shears in the wall can be readily calculated from
the moments. The story shears in the frame are equal and opposite to the wall
shears.

The relative deflecticns of the same structures are shown in Figs. 32
through 38 for the four loading conditions. They are plotted in terms of dis-
tance from the ground and the ratio of deflection of the structure at any point
above grade divided by the free deflection of the shear wall at the top. The
treou deflection of the shear wall must be computed separately before entering
the charts to obtain the deflected shape of the structure.

Figs. 17 through 31can be used directly in design if the shape and stiffness
distribution of astructure are not too irregular. The quickest procedure would
be to-estimate the story shears in the frame from chart coefficients and the
loads on the wall resulting from interaction by subtracting the estimated frame

shears from the total shears. The loads can be used tocalculate the deflected ~

shape of the wall. Calculated deflections can be compared with deflections
sstimated independently from Figs. 32 through 38. ¥ the results are not sat-
isfactory, suitable adjustments can be made. The final evaluation of moments
and shears in every member of the structure can be made by the method out-
lined previously in the section on *Second Stage of Analysis.” It should be
noted that because the curves were derived by making Systems F and W com-
patible at ten peints, the wall-column stiffness ratic used to enter the charts
should be computed by
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TABLE 6.—EXAMPLE PROBLEM
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T FIG. 39 . . di
) from Fig. 15, the width of the slab to be used as an equivalent beam and its

evoment of inertia are

direction was selected for this example. The first story height is 13 ft-0 in. .

The height of the other thirteen stories is 8ft-8in. The structure is supported 1 =0571=(057)11.5=¢""
on 72 columns and six shear walls. The average size of the columns is 14 in. e
by 22 in. in the first story, 14 in. by 17 in. in the second story, and 14 in. by and

14 in. in the fourteenth story. The sums of the column moments of inertia in

the first, second, and fourteenth stories are 45.8 ft, 28.8 ft2 and 11.1 ft,4 and /9 3

their respective stiffnesses are 3.52, 3.32, and 1.28. The shear walls have 6.6\-1-2") 4 .
constant sections throughout the height of the structuré. The sum of their mo-, - =—2 - 0.163 ft -
ments of inertia-ig 2,420 7% The slabs at all levels are 8 in. thick. In each ’
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N . £ ne sy O, R T % = ____Z (e, (1_‘?)2 ............ (32)
T A
! ; L "L‘ S s G G Se Z(ED), N
} - ¥ > -~
¢ :ﬂ' I i {22 ; i ing in which N is the number of stories in the structure. In order to obtain the
AP A RS A : ratio S./Sp, the quantities S, and Sy, should be taken simply as the sum of the
AVAY v 1T S _Lﬁ?' N : hﬂ'a stiffness of the columns and beams. o "
: NS T - E TR t Applicability of the Charts.—The reliability of the curves may perhaps be
LAY - o 53 S W NS0 ) indicated by examining the irregularities observed. Figs. 17 through 30 were
u :\ ‘ll\ﬂ | : f 075% : \\ \\ A3 '\, : ° computed for compatibility of Systems F and W at ten points. The results on
: ""ﬂl\ - 1 f un;: i D W : n = buildings withconstant stiffness throughout their heigt'xt ind_ica.te a suddenrise
D % Eeansl 5; 2 iy (:\ At ° . in shear in the top story of System F. A number of five, fifteen, and twenty-
B : B A AS ST = story buildings (compatibility at five, fifteen, and twenty points) were also
\'k \\ \"lk - 5als + : {V'\ v 5 - analyzed to investigate this phenomenon further. Similar results were again
L I ‘\\\\‘:‘L __' ‘ é i = \\.\1 \.w“\ obtained for the top story. The deflections, on the other hand, w.ere almo:st
: ‘Q\\i g 5 . N X \’\ N s identical. Curves in lggs.f 1};7 throughttio dto nsottoi;xo;vuggfnzxsxdsg:em‘;':sr::s:s 1:
B R4 3 ar. Results from the fifteen and twenty- .
Wy .l ng\\ - IL T S - :‘i L\‘)\‘:‘%*—— s Z‘Efde in drawing the lines smooth to generalize the charts for buildings of any
- ¢ “:15 Nt IR L | J”Eﬁ -1 Vg\\ N 5 heignl:tmg, 39(a), results of exact computations are compared with results de-
S R ; A NEN rived from Fig. 18(a). The ratios Sg/S, = 30 and S¢/Sp = 5 were used as the
HFf — ; i S N parameters of buildings with five, ten, fifteen, and twenty stories. The exact
BT T HOT  HBO R3O WO HzD O values are shown in solid lines, iaudhmfe values Obtam.e:a gglrlno?:; ctg:r;:;e
punasd iy souoimg . dashed. The total shears in the frame agree qui -
R e o ’ :lsl:znartaff the ten, fifteen, and twenty-story buildings. The sudden increase
in shear of approximately 50% is clearly evident at the top. For the five-
T i * 1 2 . story building, the results from the two methods are not in as close agreement
% ) 4 ¥ T 3 ut could be considered satisfactory for design. .
\{‘ er_‘:—-? e ! ‘a‘lf 3 Xl; R : i e =18 - ° Buildings with variable stiffness did not show the same sudden ln_crease in
%‘\ mil | l;’.:';‘% ; -\ T % - shear in the top story. Computed results for such a ten-story building are
N4 “ldTEE e N 4313 compared in Fig. 39(b) with values derived from the charts. Because the
T R AR R ° : \\'”: Rt s major application of shear walls is found in tall structures. in which the cross
Nl HHH S H :“5 sections of the members usually vary with height, it is evident that the reli-
3 T ‘ = 2 %Ik T 3 ability of the charts is quite good for most practical cases. e
! ] VLE;, \l‘f: + 4 o 5i3 A similar irregularity was observed in the re§ults for base moment..ld'ig.
i Cwin mpannh | BN XN ; 11° 3(3 39(c) shows the results of a fifteen-story building and a ten-story bui Llrtlg
VL _L; e §§ »_\ B K WY : . méi S (solid lines) with results obtained frcm the'chart.s (dash lines). ThebI;ES\;S:
: o) =_a ' Ho sz 3 b oy : o g 2 I obtained from the charts appear to be unreliable in the second st01'-y cal
SHOA ' - 58 T \i‘“ ¥ 53 > the charts were drawn smooth in this region. The sudden change in the mo-
N ’}:\T‘?‘l : 82 \‘\ S L ment curve was not observed in the computations for buildings w.ith a stiff
FNCO A —° S ¥ —'(&\*\‘L“‘I"% ] : frame (S¢/Sp, = 1) but became more and more pronounced as the stiffness of
PN\ H, SN YNR n & the frame reduced. In other words, while the curves are reliable gortthe
RN 1" 2 X ANAY & greater part of the structure they will not be as accurate at tl;le secc:,ns in‘:.ry
-1 ‘*‘*‘\\K : : T *-\d“\, Ak;\"‘L~ e as the ratio Sc/sb increases. Therefore, in practical design the ct.xr .eo th:,;
e e e s 59 T\""’(‘\ ‘“\:t. ° in some cases, not yield acceptable values at the sgcond story of buuc:jmg,sb
. - EEERNVEREE rest on soft soils. In firm soils added stresses in the frame caused by base
\?7 TR - 9-%] - \ NN rotation will be relatively small. Hence, the computed‘ values of total story
E i GRS Sl S N K shear that include both load effects as well as base rotation should be reliable.

; - tangular in plan, with nineteen
S0 e 20 . o Example.—A 14-story flat plate structure, rectang r
Ht »;Egm u:?;o mm::]? e s H‘fg“’ :‘?‘? "“":‘"v“o " bays at 11 ft-6 in. in the long directionsand:three bays at 20ft Oin. in the short
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or any other arithmetical method. If the equivalent stiffness S1 = K1/4 and

Sg = K2/4 is used instead of the true stiffness, then the moment equations for
the two ends will be

M Aas1 91 +4c21s2 02 .......... {34)

12

1]

2 2+4C128101‘..;..’ ..... 535)

"LM21 48,0 -

It can be shown with the help of an analogous column that o

T 2658, =2C, s s Rl (30)

which will simplify Eqs. 34 and 35to S
S Mp=asiee2Re, L, PRI (37)
My =48,0, +286 ..., . (38)

These have the same form as the normal slope deflection equations.
In the case of beams, linking the frame and shear wall, beam ends undergo
a relative vertical movement and Eqs. 37 and 38 can be written as

A
- —— P v R _
M, = 4 s¥ 6, +2K0, + (4 S, + 2 K)(—I ) ...... (39)

and [ , . . - -

~ /A
My, = 45,0, +2K6, + (452 +2E)(f-:) ceeee. (40)
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Conversion of Variable Beam Section to an Equivalent Uniform Section.—
If the connecting link is assumed to have zero stiffness, a further simplifica-
tion may be made to account for symmetrical beams of variable section in the
two-column bent of System F. A symmetrical beam with variable section in
a two-column hent subjected to lateral loads will have equal rotations, 8, at
the two ends. The monjment at either end will be

M=4S90+2K8#

The nioment in a substitute beam of constant section with an equivalent stiff-
ness K, that will produce the same end rotations is given by -

T O M=4K 0+2K 0=6K 0 .......... .(42)

By equating Egs. 41 and 42, the equivalent stiffness is

. g -4s+2K)
e 6 -

Jar example, a symmetrical beam with variable section has stiffness S = 100
3 1. and C = 0.25. Therefore,

K=2Cs=50cuin

- H

g = [4(100) + 2(50)]
L] 6 = 83.33 cuin.

frame Analysis.—In Fig. 6 which sho;)vs three successive stories of a frame

~ am shear wall, each beam is assumed to have a variable cross section and

:ach column a constant cross section in any one story. For a given horizontal
displacement, rotation, and vertical deflection at the shear wall, only the con-
dition of equilibrium of each joint need be satisfied. If column and beam stiff- °
a¢3s are as denoted in Fig. 6 and ) - .

A - A
v, = ‘hl“ ...... e . (44)
and
A, -A
p = 1 . (89)
2 i+1.

The column and beam moments at joint (i, 1) are, as follows:

Beam 1, 2:
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Similarly, the comgputed moment of inertia at the roof s 0.151 R.¢

In most tall structures, both the walls and frame members will vary with
helght and adirect Interpolationcan be made from the charts. In this example.
the structure, an actual building, s relatively short with uniform shear walls
and frame members that vary from stary to story; hence, it does not fall
within the stiffness categories shown in the charts. It was, in fact, selectea
purposely to show that it is still possible to obtain a solution from the charts
if the interpolation is modified by considering the stiffnesses at several inter-
mediate levels.

In order to facilitate the usg of the charts, the structure is subdivided into
ten parts. This is not necessary, but the selection of values directly from the
curves can be troublesome for structures with a number of stories that is not
a multiple of 10. Stiftnesses S¢ at the fourteenth and first stories are 1.28ard
3.52. These stiffnesses were used to obtain values of Se, shown in Col. 2 of
Table 6, at ten points by direct proportion. At the first floor, the sum of the
beam and “link® beam stiffnesses is"

S = 0.168(% +§§ +%) = 0.563

and at the roof Sp = 0.520. Values showa in Col. 3 of Table 6 were obtained
by proportion at ten points. Ratios Se/Sb, shown in Col. 4 are calculated from

Cols.2 and 3. Stiffness Sg is 2420/8.67 = 279 over the entire structure except

at the first story where its value decreases to 2420/13 = 186. From Eq. 32,
the stiffness ratios Sg/S, at all stories except the first is

S (m) (19)"’ .l
Sc Sc 14 St )

and at the lirst stori,

% . (3_85)(_19)3 .55

Sc Sc 18] Se
Ratigs Sg/S; are shown in Col. 5 of Table 6. The values tabulated in Cols. 4
and 5 are then used to obtain coefficieats of Vge/Vy, by interpolating from the
appropriate figures, in this case Figs. 17(a) through 19(a), for uniform load
and constant shear wall. For example, between levels 0.6 H and 0.7 H, Ss/sc
= 69 and S./Sp = 3.9. From Figs. 17(a) and 18(a), (ratios S./Sp of 1 and 5,
respectively,) the coefficients of Vix/Vy(read at a level 0.65 H) are 0.31 and
0.22 for S5/S¢ = 69. Hence, for Sc/Sy = 8.9, the interpclated value of Viy/Vy,
is @.25, as shown in Col. & I the tenr values in Col. 6 are plotted midway be-
tween the subdivisions 0, Q.1 &, 0.2 H, atec., a curve can be drawn through the
ten points. Thae curve is ther subdivided into fourteen segments proportional
to the story hewghts of the struccures, and the shears in the actuzl frame are
read from the graph at the midheights of the stories. The shear {n each &
the fourteen stories is shown in Col.8 of Table 8. The computed values from
a compiete anaivsis of the structere are listed: i@olir<dw--The resultsagres

25
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well over the entire structure except at the top story where a sudden increase
in frame shear occurs. This should have been anticipated as stated previously
in connection with Fig. 39(a). In fact, the top story shear abtained frem the
charts should always be increased by some amount to 50% if the wall has a
constant section throughout the height. In tnis instance, the increase over the
interpolated results is approximately 30%. The analysis can now be completed
by first computing the deflection of the wall for story shears equal to

i Vo oV =V ceeeeeaieen e (33)

The final moments and shears in all the members in the frame are calculated
by the procedures outlined in the section on “Second Stage of Analysis.”

- SUMMARY

A practical method of analysis for structures braced with shear walls has
been proposed. The method does not require simplifying assumptions that
are not ultimately checked and yet gives the designer freedom to uss his
judgment. . -

The method of analysis has also been adapted to secondary design condi-
tions such as base rotation, plastic deformation of the shear wall, {rame tor-
slon, axial deformation of columns, and walls that are terminated at a level
below the roof.

The common design assumption that all horizontal loads are carried by the
shear walls {s not strictly correct over the entire height of the structure.
Furthermore, the distribution of lateral shear between the frame and the shear
wall depends not only on their relative stiffness but on the number of storles

- as well.

Tentative recommendations are presented onslab participation in flat slabh-
column systems subject to lateral loads.

In order to facilitate design, a number of Influence Curves are included to
provide data on the distribution of story shears between the shear walls and
frame members for a wide range of structural proportions and loads.

" The materidl presented is easily applicable to the design of .shear wall
buildings of any height for maximum economy with adequate control over the
required strength and ductility of all structural elements.

APPENDIX I

Slope Deflection Equations for Variable Section.—For any beam (Fig. 40)
the true stiffness Kj at (1) and K3 at (2) and the carry over factors Cjz and
Cy} ean be determined ‘rom jublished tables24:25and charts, columa-analogy,

3% *Hapdbock of-Frome Constants,® Portland Cemernt Asso., Chicago, Gk .
" 25 *feamm Favtors had Miment CosfiRieats ior Mambare wih Prismatic Haunches.
Portiand Cement Assn., Chiesgo, HL '



Bei(n) =

8ii(n).
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moment applied on the shear wall by the connecting link at floor, ;

moment at the base of shear wall;

= moment applied at the base of the shear wall;

total moment applied on the shear wall by the connectinglink at floor,

1=M1+R“Ls;

number of stories; .

= vertical reaction of the link beam at the shear wall at floor, i;

= stiffnesses of a beam at two ends;

sum of stiffnesses of all beams in the simplified frame ‘= S{, + Sl-:;
sum of stiffnesses bf all béams;

sum of stiffnesses of all *link® beams;

sum of stiffnesses of all columns;

sum of stiffnesses of _a.ll shear walls;

column-beam stiffness ratio at first story;

wall-column stiffness ratio at first story;

thickness of slab; - ] g
total shear at the base of a structure;

shear in frame;

X

shear in frame at height, ﬁ;

_tatal applied shear;

total applied shear at height, xﬁ;
shear in wall at a height, %;

free deflection of wall at floor, {;

deflection at ith floor;
net deflection at ith floor at end of nth cycle of iteration;

deflection at ith floor at beginning of nth cycle of iteration;

- €

v

Zb
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A = yertical movement of the shear wall at floor, 1;
J i(n) = rotation in shear wall at ith floor at the end of nth cycle;
::.i(n) ‘. rotation in shear wall at ith floor at the beginning of nth cycle;
61 a joint rota.t‘ion in frame at it floor at pth column line;
3 ’ = total elasto-plastic angle change at any point in the wall;
',p = total angle change at any point_in the wall at the beginning of yielding;
A = ghear deflection of a frame due to a umt applied shear;
b L = deflection due to axial deformation of columns in a frame duetoa
2 unit applied shear;
73 = ratio of total specified elasto-plastic angle change to angle change

at yielding; and
¥ = ratio of story deflection to story height = (Al+1 -

a)/by |

Subscript “i® denotes story or floor number.
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My = 4 S4,1) P12 K1) Oyp v - (46a)
Col. above:

M, =4S, .. 6
et = Seien,1) %1 * 2 50(01,1) Chat,1 T B Se(pprg) Vg - o (46D)

Col. Below:

s M, =4 s -
, e~ *5e(i,1) P Y 2851 Gp -

6 sc(i,l) zpi ...... (46¢)
For joint equilibrium the sum of these moments i3 zero, therefore,
S .. e -
- ( c(i,1) [2 ei-l,l 6¢i] * Sc(l+1,1)
26 -6 K
o, = 2[ 1,1 - 8 ] 2Ry 8, (a1
ry o en
o [So(1,1) * Se(ien,n) * Se(1,1) ]
Similarly, for joint (i, 2), the column and beam moments are as follows:
Beam 2, 1:
M, = flsb(l,z) 91’2 +2 xb(m) 91,1 ......... (48a)
“Beam 2, 3: '
v = 4 ] K s, ,’ K A‘”
Mor = 485(1,3) 2 * 2Ky(1,2) %3 * [ESp(0,3) * ZKb(t,Z)]T.g <o - - (480)
_Col. above:
‘M =4 -
ct sc(l+1,2) 0»'1,2~+ 2sc(_itl,Z) 9(i+1,2) GSc(‘i+1,2) ¢i+1 -+ .- (480)
Col. below:
} M, =4 - g
cb sc(i,2) ei,2 +2 S«:(i,2) 9(1-1,2) i 6 sc(i,2) ¢i """ (48d)
For joint equilibrium the sum of the moments is zero, hence,
i Se(1,2) {2 81,2 - 6¢1} * Se(i+1,2)
26 -8 K
o - i) 29 K * O3
‘2 74 ko L
, + (4 _8
9 12 %ot,2) * (4 Sui1,3) + 2 Kb(i,2))} L
This —_ - .. (49)
$Suti,2) * So(y,3) * Sei) Se(151,2)
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- Eq. 49, the vertical deflectionat the wall Ay has been included by simplifying

A 3L

ol e EEPRE EEEREES

't all members have constant cross sections throughout their length, the fore-
volng equations can be simplified considerably. The “link” beam is included
1 the foregoing derivations because this method can be used to obtain the final
noments in the members of each individual column line, as described pre-
jously. In the iteration solution, the simplified idealized structure shown in
#1g. 2(c) should be used in which case the terms for the °link® beam are

_ droppedand the equations for joint (1,2) become similar to those of joint (i, 1).

APPENDIX II.-NOTATION

The following symbols have been adopted for use in this paper:

Ci&,21 = carry-over factors;

E = modulus of elasticity;

G = ghear modylus;

8 = total height of a structure;

L = height of ith story;

B’ = hefght of hypothetical wall to simulate elastic foundation;
Iy = moment of inertia of shear wall at ith story;

Kl’ K2 = true stiffness at ends 1 and 2 of a beam;

Ke = effective stiffness of a variable beam;

X = 2 times stiffness times carry-over factor;

k = gpring constant for foundation soil;

L = gspan of slab;

L}: = gpan of link beam;

L, = distance from the neutral axis to the extreme fibers of a shear wall;
1 = bay-width;

1, = effective. width of slab;
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RESUMEN )

En el presente trabajo se_desarrollan-mdto-
dos dc andlisis para marcos sujetos a- cdrgas
verticales y laterales y para el célculo de car;i.;]as
de pandeo. Se generalizan estos mdétodos ha-
ciéndolos aplicables a marcos espaciales, a
marcos dc comportamicnto no lineal y a cier-
tos problemas aplicables a estructuras’ para
edificios de varios pisos ‘aun cuando estas no
constituyen marcos propiamente dichos.

Se sostiene aqui la tesis de que las restric-
ciones usuales contra desplazamiento lateral
dilicilmente permiten ignorar las deflexiones
laterales en problemas de pandeo. Se demues-
tra que el suponer desplazamicntos indepen-
dientes de los extremos de las columnas puede
introducir .errores excesivos. ' - L

INTRODUCCION o

Existen dos clases d¢ problemas que involu-
cran efectos de esbeltez en edificios: la valo-
rizaclon de las respuestas ‘a'la accién combi-
nada de fuerzas lateralés y’ verticales, y el
cdlculo de cargas de pandeo. En.marcos elds-
ticos ambos tipos de problemas pueden.plan-
tearse cn [orma matricial -y obtenerse una
solucion cxacta, si bien ¢l orden de las-ma-
trices que .deben resolverse ‘es generalmente
muy elevado. e T

Las aspectos mas importantes de estos pro-
blemas son susceptibles ‘de resolverse median-
te mdtodos aproximados de anilisis, con la
ventaja sobre los métodos exactos de que los
efectos mas notorios de las variables signifi-
tativas se pueden obscrvar claramente. La
mavor parte de este trabajo concierne méto-
dos aproximados dec andlisis que presentan
dichas caractcristicas. Los efeclos de.esbeltez

<. .

i

frabajo presentado ante el 11 Simposio Pana-
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son . gencralmente pequefios en  estructuras
elasticas pero con [recuencia se convierten en
el factor dominante en el disefio 'y comporta-
miento de las estructuras inelasticas. Por con-
siguiente, la seccion final describe una exten-
sion de estos métodos a marcos inclasticos de
edificios. - Lo '

Diversas publicaciones e informes tratan los
roblemas dc csbeliez cn forma aproaximada',
a influcncia de esos estudios se refleja en los
reglamentos. de construccion*™, No dbstante
por diversas consideraciones es deseable rexa-
minar estos problemas:

1. Son pocos los marcos para edificios en
' la préctica gue se encuentran restringi-
dos contra desplazamientos latcrales al
grado de que este fenémeno pueda ig-

norarse.

2. Los métodos aproximados dc analisis que
suponcn desplazamientos independicntes
de los extremos de las columnas pucden
dar origén a resultados seriamente erro-

_neos en marcos irrcgulares. (Esta hipo-
‘tesis’ concerniente a la ubicacién de los
puntos-de inflexion se adopta’en el pre-
“sente trabajo como _una primera aproxi-

“ macidn ‘en algunos dc los mdétodos itera-
‘tivos que-aqui se proponen, pero se¢ me-

- jora 'en ciclos sucesivos:)

3. El pandeo combinadoc c¢n Jdesplazamicnto
lateral y torsion ha rccibido atencion cs-
casa. . :

4. La extrapolacion dirccta del comporta-
nuento Jineal al comportamicnto no lineal
puede dar origen a civores de impor-
tancia.

NOTACION

Los simbolos que se emplean en este trabajo
se definen donde aparccen por primera vez.
Se encucntran agrupados alLﬂnMcznnvnte en
¢l Apéndice.



MARCOS PLANGS CARGADOS
LATI AL NTE '

En ¢l anahsis convencional de un marco
sujeto a‘carga lateral, las deflexiones se calcu-
lan despreciando los efectos de las cargas ver-
ticales. Sca x. la deflexion relativa entre el
piso superior y el infcrior 'que corresponden
a un entrepiso” dado ante la accién de cargas
laterales unicamente. Entonces K = V/x, pue-
dc deflinirse como la correspondiente rigidez
de entrepiso, donde V es la fuerza cortante de
entrepiso.

Al aplicar las cargas verticales, la deflexion
relativa aumentara en una cierta cantidad, lla-
mémosla x.. Denotemos la deflexién total rela-
tiva, x, + x«, por x. El momento total de
entrepiso (suma de los momentos extremos
superior e inferior de las columnas) sera

M=Vh4+ Wx (1)

donde h es altura de entrepiso y W es la suma
de las cargas verticales acumuladas desde el
extremo superior del edificio hasta el entrepiso
considerado.

Supodngase provisionalmente que los diagra-
mas de los momentos en las columnas, debidos
a la accién de las cargas verticales, son pro-
porcionales a los que producen las cargas la-
terales. En estas condiciones los momentos de
entrepiso seran iguales a hKx. Sustitiyase este
valor en la ec. 1, despéjese x y sustituyase
nuevamente en la ec. 1: . ,

: - v
| *=x=wm @

M=Vh(l+—————7——KY_Wv"1/ h)

De conformidad con la hipdtesis que con-
cierne la distribucidon de los momentos flexio-
nantes en las columnas, por consiguiente, los
efectos de esbeltez pueden tomarse en cuenta
introduciendo este factor de amplificacién que

)

(3)

multiplica al momento de entrepiso nominal

Vh en la ec. 3. Todos los csfuerzos y deforma-
ciones debidos a la accion sola de las cargas
laterales dcben multiplicarse por el mismo
factor. Esta soluciéon ha sido propuesta por
M. S. Ketchum®.

En el desarrollo que antecede se ha su-
puesto tacitamente que el marco no se des-
plazaria lateralmente ante la accion de las
cargas verticales de por si, en ausencia de
cargas laterales Si como consecuencia de asi-
metria cstas cargas praqducen desplazamiento
lateral, el marco sujcto a cargas verticales
debe analizarse como si tuviera soportes late-

_* Entenderemos por entrepiso cl espacio compren-
dido entre dos nivelcs, losas o pisos consecuiivos
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rales ficticios, y las cargas nccesarias para
equilibrar las reacciones resultantes dcben su-
marse a las cargas laterales aplicadas. El tia-
tamiento presentado arriba puede aplicarse
entonces a las fuerzas resultantes .

La proporcionalidad aprosunrada entri@=os
diagramas de momentos flevionantes en las
columnas, debidos a cargas laterales y verti-
cales, requiere que las columnas de todos los
entrepisos se deformen casi como lineas rec-
tas y que x. sea casi proporcional a x. en todos
los entrepisos, de tal manera que las rigideces
de entrepiso ante fuerza cortante permanezcan
practicamente constantes. :

Los marcos que poseen vigas flexibles (en
comparacién con las columnas) y restriccio-
nes pequeiias contra rotaciéon de las bases de
columnas satisfacen la primera condicién. Si
el cociente de las rigideces de vigas a rigideces
de columnas tiende a cero, las columnas tien-
den a flexionarse como lineas rectas.

Fic. 1. Entrepiso deformado sélo por flexicn de los mwem-
bros estructurales

Estos conceptos pucden comprenderse me-
jor con referencia a la fig. 1. Si despreciamos
dcformaciones axiales y términos de orden su-
perior, todos los nudos de un mismo perma-
neceran en un mismo plano al dcformarse el
marco. Una recta que una los extremos de
cualquier columna formara un angulo ¢ = x/h
respecto a la vertical, y este dngulo serd el
mismo para todas las columnas de un entrc-
piso dado. La carga W puecde sustituirse por
sus componentes horizontal e inclinada. la
primera de estas es igual a Wy¢; la scgunda
actua paralelamente a las rectas que uncn los
extremos de las columnas en el entrepiso que
se considerc y c¢s igual a W. Pucde cfectuarse
la misma descomposicion por lo que respecta
a la carga quc obra en cada una dc las colum-
nas del entrepiso. Por consigumicnie la accion
combinada de las cargas verticales v dc una
fucrza cortante V, en el marco deformado equi-
vale a la acciéon de las cargas axiales origi-
nales de las columnas en combinacién con una
fuerza cortante incrementads de entrepiso,
V 4+ W{. De aqui la ec. 1. Pero las cargas
axiales son en verdad pricticamente axiales
en todas las secciones solo si las columnas de-
formadas se alejan poco de mantenerse rectas.

Si las vigas son rigidas en «omparacion con
las columnas, estas uitimas se «deformarin

INGENITRIA



sdentando vna forma que diferird apreciable-

1t de la linea recta. Considérese el caso
vremo en que las vigas fueran infinitamente
rigidas. Las flechas de una columna, ante la
,ugla fucrza cortante de entrepiso, estan dadas

P(lr V
— < 2
§—24E,(3h’-—4z)
donde E y z estan referidas a ejes vertical y
horizontal que pasan por el punto de inflexién
de la columna (véase la fig. 1), y E e I son el
modulo elastice y el momento de inercia de la
columna. Ante una carga axial P sumamente

queiia, los momentos tlexionantes aumentan
cn la cantidad PE. De aqui se concluye que el
desplazamiento relativo entre los extremos se-
ra Pi*/10 EI por el valor correspondiente de E.
Por tanto,
"

o=t )o@

Pero K = 12XEI/K y W = EP, donde las su-
mas cubren la totalidad de las columnas del
entrepiso que se considera. Por ende la ec. 4
puede escribirse en la forma

_ (K +x ) 12w
E\K ™) Rn
Despejando a x. se encuentra que

_ v
=K _-12W/h

o W/h
M= v 1+ =55575)

Si todas las cargas axiales de las colum-
nas se aproximan a sus valores criticos,
P.. = ®EI/I?, la elastica de las columnas se
aproximara a una senoide independicntcmente
de la magnitud de V. El factor 1.2 en el deno-
minador de I~ expresién que antecede se con-
vierte enton..s en 12/x* = 1.22. -

_ A valores intermedios de P corresponderan
valores intermedios de este coeficiente. Por
tanto, las ccs. 2 y 3 deben sustituirse con

v
K —aW/h

M= Vh(l+-K—_ngi,—/7;) (6)

Bonde a esta comprendida entre 120 y 122
para marcos que posee: vigas infinitamente
rigidas. La misma conclusiéon cs aplicable al
primer entrepiso dc marcos cuyas columnas
se encuentran empotradas en sus bases y cu-
vos puntos de intlexién estdn en el extremo
superior de cse entrepiso.

X =

(5)

"ExEre pE !965‘

Para todo marco plano el cocficiente a sera
intermedio entre la unidad y 1.22. Bajo pric-
ticamentc todas las condicioncs serda conser-
vador tomar a = 1.1, y raras veces se requc-
rira una aproximacioén mayor que esta. En ca-

. so de que asi se requiera, puede tomarse

a =12 — 02¢/¥, donde ¢ es la menor de las
rotaciones de los extremos superior e inferior
para el entrepiso que se considera. Esta for-
mula se deduce de la consideraciéon de que a
debe variar en forma casi lineal con el coe-
ficiente ¢ /¥ cuando las rotaciones de los nudos
superior e inferior son iguales entre si.

Los limites aplicables al coeficiente a no
estan restringidos a entrepisos en los que las
rotaciones de nudo sean iguales en los extre-
mos superior e inferior. Por ejemplo, si las
columnas de un entrepiso estuvieran empo-
tradas en un extremo y articuladas en el otro,
a se encontraria nuevamente comprendido en-
tre 12y 122,

0.G. Julian ha publicado un nomograma que
permite el cdlculo rapido del momento flexio-
nante mdaximo en una columna eldstica como
funcion de sus momentos extremos, de su re-
flacion de esbeltez y de su carga axial’®. Una
vez que se ha analizado un marco de confor-
midad con los principios expuestos, el nomo-
grama puede emplearse para el diseno de cada
columna.

Obtenemos una forma equivalente a la ec. §
si dividimos numerador y denominador entre
K y tomamos ¢ = V/W:

X
) [/ % w9
1=

p

de tal manera que
 x=x(l+ab/o)
La ec. 6 puede ponerse en la forma
M=Vh(Q +{/c)

Estas formas son ttiles en vista de que en
muchos casos ¥ se encucnira limitado por un
reglamento o por ¢l diseno conira dano no es-
tructural. El desplazamicnto miximo permisi-
ble entre pisos consecutivos puede sustituirse
en estas cxpresiones y, si el incremento cn
esfuerzo debido a los efectos de esbelicz no
resulta excesivo, ¢l disenc pucde basarse en

" estas deformaciones y esfuzrzos.

Por cjemplo,scaa = 1.1, 4 = 0802y c = 0.1
(estos valores son represeniativos). En este
caso x = 1.022x, y M = 1.02 V)i, Desde lucgo
que en este ejemplo no se justificaria refinar
los cilculos mas alla del incremento en 2 por
ciento en .fuerza cortantc cfectiva y 22 por

. ciento en desplazamiento relativo.

La deduccion que asteccede no es aplicable
cuando una ¢ mas columnas se encucntran a
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putite do sucn mandeo mdeviduabmente. Este
concepto s discutira subsccuentemente,

Hasta este punto hemos despreciado las
deformaciones axiales de las vigas y de las
columnas. Las primeras son en efecto despic-
ciables en las aplicaciones practicas v no se
discutnan en el presente trabajo. Las segun-
das son importantes en muchos marcos es-
beltos.

A los efectos del acortamiento y alargamien-
to de las columnas deben agregarse los que
corresponden a rotacion de la cimentacion.
Ambos efectos tienden a inclinar la estructura.
La fig. 2 muestra la elastica de un entrepiso

Fic. 2. Entrepiso deformado por flexion de los miembros
cstructurales, rotacion de la cimentacion y deformaciones
axiales de las columnas

sujeto a estas condiciones. Consideraciones
elementales sobre el equilibrio del entrepiso
nos llevan a la conclusion de que las ecs. 1-6
no necesitan modificarse para tomar en cuen-
ta los cambios en longitudes de columnas ni
las rotaciones de la cimentacién siempre que
x se defina como la proyeccion horizontal del
desplazamiento relativo de entrepiso. Los elec-
tos de las deformaciones axiales de las colum-
nas se pueden introducir facilmente en los

rocedimientos de analisis que aqui se descri-

en; los omitiremos, no obstante, por razones
de brevedad en la presentacion.

Las deformaciones del marco hacen que el
czntro de gravedad de las cargas que se en-
cuentran arriba de un entrepiso dado se ‘des-
placen en la direccién en que actian las fuer-
ras laterales. El desplazamiento produce un
pequefio incremento en ¢l momento de volteo
pero no modifica dircctamente los desplaza-
mientos relativos de entrepiso.

La segunda condicién para que la distribu-
cion de los momentos flexionantes debidos al
momento de entrepiso Wx sea aproximada-
mente proporcional a los que provienen de
Vh es que x, sea aproximadamenie proporcio-
nal a x.. En la mayor parte de los edificios el
cociente x./x, pucde variar considerablemente
de un entrepiso al siguiente sin que x deje de
ser aproximadamente proporcional al momen-
to de entrepiso, lo cual constituye la hipdtesis
que hicimos al deducir las ecs. 2 y 3. En otras
palabras, los edificios reales se comportan de
manera muy préxima a edificios de-cortante
en un extenso rango dec distribuciones de mo-
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mento de entrepiso; esta es Ia bhase del exito
de formulas aprosimadas como las de Wilbur®
v las del metodo del factor ™, '

Excepaonadmente pucde suceder que la pre-
cision alcanzada mediante csta hipotesis se
juzgue insuficiente. No es dificil entonces su-
poner provisionalmente la validez de la ec. 6
y analizar la estructura ante la accion dc fuer-
zas cortantes equivalentes iguales a M/h em-
pleando para cllo cualquier método de analisis
que se hubiera considerado adecuado para
tomar en cuenta los efectos de las fuerzas cor-
tantes debidas a las cargas laterales solamente.
Si las cargas axiales en una o mas de las co-
lumnas, incluyendo los efectos del momento
de volteo, no son suficientemente pequecinas
comparadas con las fuerzas de pandeo indivi-
duales, las constantes de distribucion de mo-
mentos en dichos miembros deberan modifi-
carse de conformidad con la magnitud de las
cargas que obran en las columnas. Existen
tablas para este propdsito!. Debera entonces
obtenerse un nuevo conjunto dc¢ fuerzas cor-
tantes de entrepiso entrando a la ec. 1 con los
desplazamientos laterales calculados. La repe-
ticion del procedimiento da origen a un pro-
ceso iterativo que es una variante dcl decbido
a Stodola v Vianello y quc ha sistematizado
Newmark ? para el calculo de flechas en vigas
ante la accién combinada de cargas axiales y
laterales. El procedimiento necesariamente
converge a la respuesta coriccta si tan sélo las
cargas que obran en el marco no son tan ele-
vadas que causen pandeo del mismo.

Para la mayor parte de los marcos que se
encuentran en la practica, se obticne una pre-
cision admisible aplicando una adaptaciéon dc
un método que se ha propuesto para el calculo
de vibraciones de marcos en estado estacio-
pario. En su forma propuesta' el método
constituye una extension dcl de Holzer. Toma
en cuenta solamente las dcformaciones por
flexién de los miembros estructurales y supo-
ne que las rotaciones de todos los nudos que
se hallan en un mismo piso scan iguales entre
si. Al adaptar el método al problema de efce-
tos dc esbeltez en marcos sujetos a la combi-
naciéon de fuerzas laterales y verticales, las
fuerzas de inercia que modifican a los despla-
zamicntos laterales en un problema de vi-
braciones deben sustituirse por las fuerzas
verticales que, al multiplicarse por las compo-
nentes horizontales dc los desplazamientos
iclativos entre pisos consecutivos, modifican
los momentos totales de entrepiso, y éstos a
su vez modifican a los desplazamicntos late-
rales. A continuacion se describe la adaptacion
del método.

Las rclaciones que siguen ¥ pueden deducirse
de las ecuaciones dc pendicnte-deformacion;
se han corregido en su prescnte version por lo

que concierne a la incorpuracién del coefi-
cicnte «. D D N
0 iINGENIZRIA



-— };K‘n‘f&n 1 '*‘ ( IZXK“" + EK‘H+ zK‘u -1 )‘l‘u -

'—chn+l¢n+]—(Mn+Mn4|)/2 (7)
Ve 2 e, Woxw by 4+ b
! - - .- - i
W = lz EF”:,. I 2 (8)

cn las cuales el indice n se refiere al enésimo
entrepiso o enésimo piso (extremo superior
del enésimo entrepiso), M ¢s ¢l momento total
de entrepiso, £K*, es la suma de rigideces de
todas las columnas del enésimo entrepiso, ZK*#,
es la suma de rigideces de todas las vigas del
enésimo piso y K = EI/L.*

De conformidad con la ec. 1,
Mn = (Vn + \pnwu)hn (9)

donde V, es la fuerza cortante debida a fuerzas
laterales, en el enésimo entrepiso, y W, es la
suma de cargas verticales de arriba hacia aba-
jo hasta dicho entrepiso. La combinacion de
las ecs. 79 suministra las expresiones

(l + 3AII)EKcII¢Il'| =

= [12ZK% + (1 — 3A.)ZK + EK he1)pn —

— ZK e 19ner —

- i [(1 -+ An)Vnhn + (V+l +q)n«‘lwu+l)hn+l] ~

(10)
_ Vnhn + 62Kcn(¢u + qsn-l)
‘b" - 12 EKC'I - a"W"h" (11)
En la ec. 10,
A, = Wt

, 12 chu - anwnhn

Para el ailimo entrepiso (el mas alto), los
términos de indice n + 1 no existen. Por tanto
1z ec. 10 permite expresar ¢ en el penultimo pi-
s6 como una constante mas un coeficiente por
¢, donde ¢ se refiere al ultimo nivel (o azotea).
Sustituyendo ¢,-1 en la ec. 11 nos da ¢, en Ila
misma forma, esto es, una constante mas un
término proporcional a ¢,. La misma forma re-
sultard para ¢,-; cuando lo obtengamos de sus-
tituir ¢, ¢.-1 y ¥ en la ec. 10, y la misma para
-1 de la ec. 11, y también para todos los va-
lores subsecuentes de las rotaciones de nudo

desplazamientos hasta llegar a las bases de
Yas columnas en cimentacién. Podemos enton-
ces calcular el valor de ¢, de tal manera que
se satisfaga la condicién que estipulemos a ese

* La hipétesis fundamental que permite simpl-
licar grandemente los cdiculos de marcos de edificios
que constan de numerosos pisos, sin introducir en
general errores excesivos, consiste en suponer rota-
ciones iguales en todos los nudos de un mismo piso.
Sc debe aparentemente a J. E. Goldberg ¥, quien ha
desarrollado extensamente sus posibles aplicaciones
315, como también lo han hecho varios otros inves-
- tigadores. :
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nivel (sca gue se trate de bases articulado s, om
potradas 0 provistas de 1estiicaion clastica)
Al sustituir este valor de ¢, en todas las expre-
sioncs, en que interviene estamos en posibili-
dad de calcular ¢ y ¢ en todos los entrepisos
y en todos niveles.

Los momentos flexionantes que calculemns
en los extremos de las vigas v columnas a par-
tir de las rotaciones de nudo y desplazamientos
relativos calculados son, en rigor, momentos de
empotramicnto. En general no satisfacen las
condicioncs de equilibrio de los nudos indivi-
duales dado que, en geenral las rotaciones de
los nudos de un mismo nivel difieren entre si.
Los momentos flexionantes finales pueden ob-
tenerse por el método de Cross de distribu-
cién de momentos o por cualquier método
equivalente, de preferencia uno que lidie expli-
citamente con las rotaciones y desplazamien-
tos, como lo es ¢l método de Kani.

Si el método de andlisis emplca distribucion
de momentos, por ejemplo, el ultimo paso dara
origen a momentos que no satisfacen la con-
dicion de equilibrio que manifiesta la ec. 9.
La diferencia en este concepto no serd por lo
gencral de consecuencia o bien podran ajustar-
se los momentos de los extremos de las colum-
nas en proporcion a sus rigideces de tal mancra
que se satisfaga el equilibrio de momentos en
cada nudo. Cuando esta operacién no suminis-
tra suficiente precision, los momentos de entre-
piso desequilibrados pueden tratarse como mo-
mentos correctivos Vh y repetirse ¢l método
de andlisis empezado con esos incrementos en
los momentos de entrepisos.

En ciertos casos se justifica tomar en cucnia,
al efectuar el ajuste que requierc distribucion
de momentos, los cambios en las constanles de
distribucion de las columnas, debido a las car-
gas axiales que en ellas obran.

El método descrito es relativamente rapido,
y puede adaptarse a los casos en quc tengan
importancia las dcformaciones axiales de las
columnas y la rotacién dec la cimentacion.

I.as ccs. 7 v 8 permiten establecer un mdétodo
iterativo que presenta ventajas en su emplco
con calculadora de escritorio al comparailo
con el método que acaba de describirse. El ind-
todo iterativo comprende los siguientes pa-os
para cl cdlculo de ¢, v §,; los ajustes v adap-
taciones finalés coinciden con los cortespon-
dientes a la extensién que antecede del método
de Holzer.

1. Elijasc un conjunto ¢ de desplazamicntos
relativos divididos entre las alturas de
entrepiso, y calculensc tos coirespondicn-
tes momentos de cntrepiso utilizando la
ec. 9.

2. Partasc cada momento dc entrepiso en
dos, una parte Corrcspondlemc a la suima
de momentos del extremo superior de las
columnas del entrepiso en cuestion, M., n-1
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y la otra a la suma de momentos del
extremo opuesto de las mismas columnas,
Ma.1,n, de tal manera que M, aa +
Mu.1, n = M,. (Para la mayor parte de los
entrepisos es razonable suponer M,, s
= M1, n = M,/2. Para los“entrepisos pri-
mero y ultimo Pueden aprovecharse gra-
ficas existentes ', que desprecian los efec-
tos de esbeltez pero suministran una idea
de la proporcién en que es razonable par-
tir M,. Estas elecciones en particular sélo
acortaran el procedimiento, el cual con-
verge cualquiera que sea la proporcién
de particiéon de los momentos de entre-
piso. Después de varios ciclos puede esti-
marse la posicién d= los puntos de in-
flexion en forma precisa y asignar los
momentos flexionantes de conformidad
con ella.)

3. Calculense las rotaciones de nudo a par-
tir de la expresién

¢ _ Mm n+l + Mﬂ: n-1
" 12 ZK?,

4. Apliquese la ec. 8 para obtener nuevos
valores dc ¢, a los que designaremos
Y. Si los valores iniciales de los des-
plazamientos relativos y rotaciones de
nudos fueron los correctos, encontrare-
mos ¢, igual a y, en todos los entrepisos.
Cuando asi no sucede (dentro de cierto
margen de tolerancia), el procedimiento
debe repetirse. El conjunto de valores
y.' sera una mejor aproximacion a la res-
puesta que U,

5. Despéjese ¢, en la ec. 7 y altérnense ci-
clos en los que se refinen los valores de
las rotaciones de nudo, mediante esta
ecuacion, con ciclos que comprenden los
pasos 14.

Segiin que los desplazamientos relativos o las
rotaciones de nudo se encuentren mds proéxi-
mos a la respuesta, podrd convenir la aplica-
cién sucesiva de varios ciclos que comprendan
ios pasos 14 seguidos dc aplicaciones ocasio-
nales del paso 5, o la aplicacién de este paso
varias veces seguidas o bien el empleo siste-
matico de los pasos 1-5. El procedimiento
puede combinarse eficientemente con otros mé-
todos iterativos que tratan rotaciones de nudo
como incégnitas.

La convergencia del método estd asegurada
por el hecho de que los pasos 1-4 coinciden
con el método de Stodola-Viancllo y el paso 5
siempre converge gracias a la dominancia del
término diagonal en la ec. 7.

Tanto en Ja extension del método de Holzer
como en cste procedimiento iterativo conviene
dividir los valores de K y multiplicar los de
é y ¥ por un factor comun, tal como algin
va?;r de E o 10°, para hacer las cantidades en
cuestion mas cémodas de manejar numérica-
mente.

6

o) Cootdenodos respacta af centro de torsign,

MARCOS ESPACIALES SUJETOS A CARGA
LATERAL

Consideremos un marco tridimensional orto-
Eonal cuyos sistemas de pisos sean diafragmas

orizontales totalmente rigidos en sus planos.
Como una generalizacidn de las hipétesis que
adoptamos en relacién con los marcos planos.,
admitiremos que, dentro del intervalo de inte-
rés, el movimiento relativo entre pisos con-
secutivos es funcién solamente de las fuerzas
cortantes de entrepiso y del momento torsio-
nante que acta en el entrepiso que interesa.

Con referencia a la fig. 3. supondremos que
se somete el entrepiso en cuestién a un despla-

= T

] b} Desplozomientos
del punto de aplicacion de lo resuttante de refgtivos
carqgos verticoles

Pi6. 3. Planta de estructura espacial

zamiento relativo unitario en la direccién x.
Llamaremos a la cortante, K., que se requiera
para mantener esta deformacidon rigidez de
entrepiso en cortante en la direccién x. Esta
cortante es igual a la suma de todas las rigi-
deces de los marcos planos paralelos al plano

XZ:
Kx = E‘K:u'

En forma aniloga, para un desplazamiento
relativo unitario en la dircccién y, tendremos

K, = %K,k

Las cortantes K, y K, se intersectan en un
punto llamado centro de torsidn del entrepiso
que consideramos (CT en la figura).

Si impedimos el movimiento de la linca de
accidn de las fuerzas verticales (punto O en
la figura), se requerira un momento torsionan-
te K, para imponer una rotacién relativa uni-
taria respecio a 0. Este momento tcrsionante,
que llamarcmos la rigidez torsionai de entre-
piso, esta dado por

Kt = Z.KXIYIZ + %K_\k-sz

donde X; y Y; son las distancias desde O hasia
el k-ésimo marco paralelo al plano yz y hasta
el iésimo marco paralelo a xz respectivamente.

Consideremos la estructura ante un sistema

de fuerzas verticales y laterales. Sean X, Y las
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coordenadas del centro de torsion 1espectoa O;
y scan x,y las componentes dcl desplazamiento
relativo del punto O en el piso superior con
respecto al punto O del piso inferior del en-
trepisu que consideramos. Las generalizacio-
nes obvias de la ec. 1 son )

M, =V,h + Wx
M, = Vi + Wy (12)
T=T,+ YiM/h

dondc M, y M, son los momentos con respec-
to a los ejes y y x respectivamente; T es el
momento torsionante con respecto al punto O;
V., V., y T, corresponden a las fuerzas latera-
les actuantes; y es la rotacign del piso superior

con respecto al inferior, y definimos j median- .

te la relacion
JW = EPm (X*+Y?) =?W;le + Z,EWka2

en-la cual la suma abarca la totaiidad de las
cargas P que obran en columnas del entrepiso
en cuestion.. ‘

Procediendo como en el caso de un marco
plano e introduciendo los factores a,, a, y
a. que hacen las veces de o en las ecs. 5 y 6,
d_educimos facilmente las siguientes expre-
siones.

K(x + YY) =V, + a,-‘;?vx

K —1X) =V it oy (13)

Koy + KYx — K, Xy = Ty + a %ij

Este sistema de ecuaciones puede escribirse
en la forma

a.x + by =V,
ayy + byy e ¥
b.x + biy + ayy =T

ﬂq.nde
a: = K, — a.W/h, qa; =K, - o,W/h,
¢ = Kg--—— a,jW/h ;
b= K.Y, b,=-KX

La solucién del sistema da por resultado

— axayTv - axbyV_v - aybng
a.a,a, — a.b,’ — a,b,’

. _Y: — be
X = (14)
y= Yo b
) a

de donde podemos calcular sin dificultad los
momentos M., M, y T sustituyendo x, y y ¥ en
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las ccs. 12. De alli procedemos directamente al
calculo de los momentos de entrepiso y otros
elementos mecanicos -pertinentes en cada mar-
co plano. O bicn podemos calcular los despla-
zamicntos relativos de cada marco a partir de
x, ¥y v y de alli encontrar los momentos d«
entrepiso correspondicntes.

Los comentarios espresados en relacion con
la influencia de cambios en longitud de colum-
nas, rotacion de la cimentacién y sobre la po-
sibilidad de plantear un mdtodo iterativo

ara marcos planos se aplican igualmente a
os marcos espaciales introduciendo las gene-
ralizaciones apropiadas.

En algunos marcos tridimensionales los dia-
fragmas horizontales no son lo sulicientemente
rigidos en su propio plano como para conside-
rarlos como infinitamente rigidos, ni suficien-
temenie flexibles como para que podamos
suponer quc Ja accidon de los diversos maicos
paralelos son indepcndientes entre si. bos
efectos de esbcltez en estos marcos espaci.iles
pueden acotarse haciendo ambas hipatensa v
tremas respecto a la rigidez de los dialrap o
horizontales. Si los limites que asi se obticnen
no se encuentran suficientemente cercanos
uno del otro, se requicre usar el método ite-
rativo, que se descri({)ié para marcos planos, el
cual es aplicable a todo sistema de comporta-
miento lineal.

Los marcos esviajados pueden analizarse por
los mismos métodos que los marcos ortogona-
les, simplemente proyectando las rigideces al
corte de los diversos marcos en dos planos ver-
ticales ortogonales.

El pasar de marcos espaciales a edificios,
cuyas rigideces ante fuerzas laterales puede
provenir de la accién combinada de marcos,
muros de cortante, coniravientos; muros divi-
sorios, rampas y alfardas de escalera y elemcn-
tos no estructurales, no requierc modificar
los métodos de andlisis. Pueden encontrarse
serias dificultades al cuantificar la contribu-
cién de estos elementos, pero las dificultades
son inherentes al analisis por fuecrzas laterales
y no exclusivamente propias del analisis de Jos
efectos de esbeltez.

La extension del método de Holzer y del

_procedimiento iterativo que se describicron

para marcos planos con base en las ecs. 7y 8
pueden generalizarse a marcos espaciales Solo
describiremos a continuacion el método 11cia-
tivo generalizado.

Primcramente debe elegirse un eje vertical
de rcferencia. Si las resultantes de las cavgas
verticales son colineales, convienc hacer gre ¢l
ejc de referencia coincida con la linen do v
cion de dichas resultantes. Para simplificar el
tratamicento supondremos que las rotaciones
de los nudos, en los planos verticales de mar-
cos planos paralclos, que se hallan en un mis-
mo piso, son iguales cntre si cuando le im-
ponemos al marco espacial «n conjunto de
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desplazamicntos de traslacion en la direccion
x o y. Supondremos tambi¢n que dichas rota-
ciones de nudo son proporcionales a la distan-
cia del marco en cuestiéon medida desde el
ejc de referencia cuando Jas deformaciones que
imponemos consisten en una scrie de rotacio-
nes de piso con respecto a dicho eje. Si estas
hipdtesis fueran correctas para un marco plano
aislado lo serian tambicén si las rigideces de los
miembros estructurales de los diversos marcos
fueran proporcionales entre si.

Con estas hipdtesis simplificatorias, el pri-
mer paso para los marcos planos se gencraliza
suponiendo un conjunto de desplazamientos
relativos, divididos entre las correspondicntes
alturas de entrepiso, en las direcciones x y y,
es decir, un conjunto de valores Yne ¥ $uy, ¥
uno de rotaciones relativas, v, entre pisos con-
secutivos con respecto al eje de referencia.
Lx ec. 8 generalizada se convierte en

_ y_ylt_hn + ananx (”nt + 4’(n—l)x
q”nt = m"__'— + "—_T‘-—
V,,,h‘ (l" Wuy ¢n + ¢ =
] — I y y (n-1)y ’
Y ikt 2 (89
— Tnyhy + amevhn en + en-l
Yol ho = 2I(XK, + YKy T2

donde X y Y son las coordenadas respecto al
eje de rotacién; ZK; y ZK¢ abarcan las rigi-
deces de todas las columnas (de todos los
marcos planos) en los planos xz y yz respecti-
vamente; T,, y T.. son los momentos torsio-
nantes, debidos a fuerzas laterales y verticales
respectivamente, con respecto al eje de rota-
cién, y 0, es una cantidad (en unidades del
reciproco de longitud) tal que la rotacién en
el plano xz de un nudo del enésimo piso y a
una distancia Y del eje de referencia, vale Y0,;
la rotacion en el plano yz de un nudo que diste
X del mismo eje vale X0,. -

La ecuacién del paso 3 se generaliza como
sigue,

M(n, n+l)xe + M(n, n-1)c

¢nx = i2 }:K,g"
¢ = M(u, n+l)y + M(n, n-1)y
™= 12 ZKE,

B — (Tu, n+1 + Tn. n-1 )’12 .
iZ Z(X°KE, + Y'K3.)

n -

donde T = Tu + Tu; y la relacién entre des-
plazamiento relativo y cortante de entrepiso
(ec. 9) se convierte en

M"t = V'lx ’1"\' + w!l (’l" ‘Lux + ?" ‘Y")
M") = Vu, hnv + Wu (hn \l’ny - —X‘n Y") (9’)
T, = Tow + W (Yn \pnx - Y\an + i.,'Yn/h,,)

8

donde X,, Y. son-las coordenadas de in buea
de accion de la resultante de fuerzas verticales
en el enésimo entrepiso con respecto al ejc
de referencia, y j, se dcfine mediante la rela-
cién
inu’n = "EP,""(XMZ + sz)
4

donde P,.. es la carga que obra en la enésima
columna del enésimo entrepiso.

Los pasos 1-5 del método que se propuso
para marcos planos incorporan ahora tres gra-
dos de libertad por entrepiso y tres por piso.

PANDEO DE MARCOS RESTRINGIDOS
LATERALMENTE

En la practica cs dificil encontrar un marco
restringido lateralmente en grado tal que se
justifique despreciar en él los desplazamientos
laterales. En tales marcos los periodos natin a-
les de vibracion deben ser practicamentce igua-
les a cero. Mas se sabe que los periodos natu-
rales de los edificios usuales, cuando estos se
han disefado adecuadamente, no se ven afec-
tados de manera radical por su estructura-
cion.

Los marcos ideales, provistos de restriccion
lateral absoluta, han recibido atencién en la
literatura técnica y se les menciona explicita-
mente en algunos reglamentos de construc-
cién. Por esta razén vale la pena dedicarles
atencién, asi como por estudiar modos de pan-
deo que combinan cl pandeo de columnas ais-
ladas con el de todo un entrepiso. Es mas, en
edificios que poseen multiples crujias y que no
estan expuestos a cargas laterales de importan-
cia, el pandco ineldstico de columnas indivi-
duales puede constituir un problema de verda-
dero interés practico.

Despreciando las deformaciones por corte y
carga axial, podemos obtener soluciones exac-
tas al problema de pandco de marcos con res-
triccion lateral. Una posibilidad en este sentido
consiste en la aplicacién del criterio de Lund-
quist 7, el cual se basa cn el hecho de que el
método de distribucion de momentos converge
para todo marco estable y diverge para los
inestables. El método aprovecha tablas exis-
tentes ! que suministran valores de las cons-
tantes de rigidez y de distribucion como fun-
cioncs de la carga axial. En marcos para edi-
ficios tal procedimiento es impractico ya que
exige un ciclo complcto de distribucion d¢ mo-
mentos, que abarque la totalidad del marco,
para cada carga de pandco teatativa, y la aph
cacién de un procedimicnto de tanteos que .
inicia en cada ciclo con la eleccion de una
nucva carga tentativa.

Bolton ¥ es autor de una versidon simplifi-
cada de este procedimiento. En clla solo se
necesita considerar un numero reducido de
miembros estructuralcs a la vez. Aun asi, la
necesidad de emplear tablas de¢ constantes de
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pigides y de distribucion, aunada al hecho de
quc ¢l pandco de las columnas individuales
ratas veces gobierna el disefio de un marco,
hace deseable adoptar métodos todavia mas
simples, que rapidamcente .acoten el factor de
carge requerido para provocar el pandeo, y
acudir a métodos mas precisos solo cuando asf
¢ justifique.

La consideracion mas simple consiste en
notar que el factor de carga no es menor que
¢l que se requeriria para pandear al menos una
columna suponiendo que todas las columnas
estan articuladas en todos los niveles de piso.
Esto nos da un limite inferior. Obtenemos un
limite superior suponiendo que todas las co-
lumnas estdan empotradas en todos los niveles
de piso. Asi, si las cargas especificadas en las
eolumnas son { P}, el factor de carga, F, por lo
que respecta a pandeo esta dentro de los li-

'mites que marca la expresion

. {7 EI . (A% El
min (W) < F < min (w}—,—flz——)

la cual es aplicable a todos los entrepisos,
salvo que, para la planta baja, si las bases de
las columnas se suponen empotradas, debemos
escribir

. {202 EI . {4n2 EI
min (—?}?——) < F < min (~?}?—)

En ocasiones bastara para el disefio con la
informaciéon que suministran estos limites.
Puede estrecharse el intervalo acotado al
tomar cn cuenta las rigideces de los miembros
que se unen en los extremos de cada columna.
Alcanzaremos un limite inferior al suponer
que todas las columnas se pandean simulté-
neamente, de tal manera que obtendremos la
contribucién de cualquier viga a la rigidez de

un elemcnto eldstico ficticio que se hallara

en el extremo de una columna, con la que la
viga tenga un nudo en comun, suponiendo que
la viga tiene condicioncs simétricas dc apo¥o.
Tratandose de vigas que perienecen a niveles
intermedios del edificio, esta rigidez ha de di-
vidirse cn dos, ya que la viga debe contribuir a
restringir las columinas de dos entrcpisos con-
secutivos. Alcanzartmos un limite supcrior al

‘tomar cn cuenta la restriccion que suministran

las demas columnas sin reducir su rigidez por
efecto de carga axial y suponiendo condicion
de empotramiento en los extremos alejados de
todos los miembros estructurales que inciden
en los extremos de la columna que se analiza.

Para la columna AB del marco quc muestra
la fig. 4a, ambos limites corresponden a una
columna como la que esquematiza la fig. 4b,
restringida elasticamente contra rotacion de
sus cxtremos mediante resortes espirales equi-
valentes. Para el limite inferior la rigidez .del
resorte que se halla en B sera
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o) Columno como parte del marco b} Columna con restricciones elosticas

Fic. 4. Pandeo de una columna individual

_(EI EI
ks = (’Z—) B-B1 + (T) B-B?

y para el limite superior

_ EJl EI EJ
kn = 4 <—L )B-BI + 4(_/1 )34 + 4(—[')5-33( 15)

Si con un factor de carga tentativo encontra-
mos que las columnas Al —Bl, B1-C1, B—C,
A2— B2 y B2—C(C2 no se pandcan al asignar-
les una longitud efectiva igual a su altura de
entrepiso, podemos mejorar el limite inlerior
de ks multiplicandolo por 3, lo que equivale a
suponer articulaciones en los extremos opues-
tos de las vigas. El factor de carga tentativo no
debe ser menor que el limite inferior asi de-
terminado para la columna AB. Para el limite
superior pueden introducirse a veces mejoras
anilogas a esta.

A menos que sean muy scmcjantes entre sf
los factores e carga, en lo que toca a los va-
lores calculados para columnas cercanas, se
obtendran valores sulicientcmente precisos su-

oniendo que todos los extremos opucstos de
as vigas estdn articulados. Ello nos da un
\lfglor de kp igual a % del que suminisira la ec.

Una vez que hemos elegido las rigideces de
los resortes espirales, podemos calcular con
buena precision la carga de pandeo de una
columna como la de la fig. 4b utilizando la
expresion

,nl + 4nl 1‘2 + 4;!2 7‘2 EI
oy = gyt T S T LT (
P Trz + 2ul th"l’ 2112 hl ' l6)

=[14+02(n-+m)]w EI/N paran, + i < |
donde 1,2 = kiph/El 'y ki, son las rigideces de
los rescriles. La ec. 16 introduce errores no
mayorcs que 4 por ciento en la totalidad del
intcrvalo dc interés.

_ Solamente en el caso en que los limites dcl
factor dc carga que determinemos de esta ma-
nera resulten excesivamente difercntes entre si
valdra la pena acudir a uno de los métodos
mas relinados de analisis.



En editicios de varios pisos, el pandeo de las
columnas de los primeros entrepisos se halla
restringido en cicrto grado_ por las rigideces
de todas las vigas que se apoyen en ellas, ya
que cl pandco va acompaiiado de un acorta-
micnto de la columna en cuestién. Este factor
ha recibido menos atencion de la que merece.

PANDEO DE MARCOS CON
DESPLAZAMIENTO LATERAL

Sucede con frecuencia que:las cargas criticas
que corresponden al pandeq de columnas indi-
viduales son tanto mayores que las que produ-
cen el pandeo de la totalidad del marco, por
crecimiento incontrolable de los desplazamien-
10s relativos, 3ue la influencia de aquel fené-
meno puede despreciarse. Supondremos pri-
meramente que este es el caso. El problema
consiste entonces en resolver las ecs. 5 0 6 con
fuerzas laterales para los desplazamientos la-
terales.

De acuerdo con la ec. 5, aW/h debe ser igual
a K si x ha de diferir de cero cuando K = O.
Por tanto la carga critica para el entrepiso que
se considera vale

We = Kh/e
v el factor critico es

Kh
an—W (17)

En la ecuaciéon que antecede se utiliza una
rigidez de entrepiso al corte, K, calculada
segiin cualquier método apropiado. Si los fac-
tares de carga que resultan de la ec, 17 difieren
excesivamente de un entrepiso a otro, puede
acudirse a un método iterativo, en el cual se
estima la forma del modo natural de pandeo.
Eligiendo valores positivos para todas las V,
s& calculan cortantcs equivalentes de entrepi-
so, W{, y se mejora la forma del modo en
ciclos sucesivos. Este procedimiento converge
siempre. :

(Interesa notar que la ec. 5 puede ponerse
en la forma

. Xv _ Xv
1 -W/W., 1 —1/F

X =

lo que pudimos haber escrito de inmediato.)

Iin ciudades donde no se acostumbra ana-
lizar cuidadosamente las estructuras por carga
lateral, puede lograrse una cuantificacién
tosca de F estimando gruesamente los valores
de K (mediante las formulas de Wilbur o un
m¢étodo equivalente) y aplicando la ec. 17. Por
simplicidad y para errar en todo caso conser-
vadoramente, es aconsejable asignar entonces
a a ¢l valor 1.2.

La extensién del método de Holzer que pro-
pone la ref. 13 para calcular vibraciones de
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marcos planos en estado estacionario se usa
también en ese trabajo para el calculo de mo-
dos y frecuencias naturales de vibracién. Ana-
logamente, el procedimicento de tantcos quc se
describio en parrafos previos para el analisis
de marcos sujectos a la combinacion de fuerzas
laterales y verticales puede adaptarse al caicu-
lo de factores criticos de carga en marcos su-
jetos a la sola accién de fuerzas verticales.

Si hacemos V = 0 y sustituimos W por FW

en las ecs. 8-11, éstas se convierten en

- anMn ¢n + (rl’n;l
=135kt 3 (18)

M, = FW, . h, (19)
(1 + 34,) ZKy dy-1 =
= [12ZK% + (1 — 34,) ZK + ZK 1] ou —
— K net $urt — FWooy Ynor luer/2 (20)

ll} _ 62Kcn (¢'n + ¢’n-l)

" T 12XK% — o, W, 21)

Después de elegir un valor tentativo de F,
asignamos a la rotaciéon de nudo ¢ un valor
arbitrario en la azotea. Entonces la ec. 20 nos
permite calcular ¢,-; (en cl penualtimo nivel de
piso), siendo ¢, la rotacién de nudo en la azo-
tea y siendo nulos todos los términos de in-
dice n + 1. La ec. 21 nos suministra ¢ en el
ultimo entrepiso. Si ahora tomamos #n 41
como referente a la azotea, las cantidades ¢y,
én+1 ¥ Unsr seran conocidas, de manera que la
ec. 20 nos permitira calcular ¢,.-1 y la ec. 21 nos
dara ..

A la elevacién cero debemos cumplir con la
condicién de frontera: ¢, = 0 si suponemos
empotradas las bases de las columnas, o bien
momentos flexionantes nulos si las suponemos
articuladas. Correspondiendo a esta scgunda
condicién, la cantidad

My — ZK4 (o — ¢1)

que suministra el doble de los momentos en
las bases de las columnas, debe anularse. Nor-
malmente no cumpliremos la condicion de
frontera cn el primer ensavo, de manera que
debemos repetir Jos célculos empezando con un
nuevo factor de carga tcntativo Procediendo
por tanteos podremos acotar la solucién o
aproximarnos a ella tanto como descemos

La carga critica que buscamos es la mecnor
que podemos obtener por este método. Debe-
mos verificar por tanto que no ocurran carn-
bios de signo en los desplazamientos relativos
al pasar de un entrepiso a otro.

Si lo deseamos, podemos refinar el calculo de
los factores criticos de carga acudiendo a los
mismos procedimientos quc 'os expuestos para
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¢l analisis de marcos sujetos a la combinacion
de fuerzas Iaterales y verticales.

El métod terativo que parte de las ecs. 7

v 8 puede también adaptarse al calculo del
factor critico de carga:

1. Elijase un conjunto arbitrario de despla-
zamientos relativos de entrepiso y cafcu-
lense los momentos de entrepiso corres-
pondientes segiin la ec. 19. Estos estardn
expresados como un coeficiente que mul-
tiplica al factor de carga critico, ain des-
conocido, F.

2. Partase M, en My, u-1 ¥ Mau.1,» como en el
analisis de marcos sujetos a cargas late-
rales y verticales.

3. Calculense las rotaciones de nudo como
en marcos cargados lateralmente.

4. Apliquese la ec. 18 para obtener nuevos
valores dc {, que llamarcmos {.’. Dado
que M., ¢ Y ¢.-1 estdn expresados en tér-
minos de F, también lo estard ¢, .

5. En cada entrepiso despéjese F a partir
dec la igualdad ' = {.. Si habiamos elegi-
do los desplazamientos relativos y rota-
ciones de nudo correctamente desde un
principio, encontraremos que F es el
mismo cn todos los entrepisos. De lo
contrario (salvo por un margen de to-
lerancia), deberemos repetir el proceso.
El conjunto de desplazamientos relativos
(divididos entre h,) ¢./, o un conjunto
proporcional a estos valores, constituira
una mejor aproximacion al modo de pan-
deo que Y,

6. Despcjese ¢, de la ec. 7 y altérnense
ciclos como en el paso 5 del método

ara el andlisis de marcos sujetos a carga
ateral.

La convergencia del método se deduce direc-

tamente de las mismas consideraciones que en

el andlisis de Jos marcos cargados lateralmen-

fe.
En los procedimientos de anélisis aproxima-
do mas simples pueden incorperarse los efectos
de Ja disminucidén en la rigidez de las colum-
nas, ante cargas axiales de consideracién, apli-
cando el método de Southwell-Dunkerley, que
se ha empleado extensamente en problemas de
vibracion ®. Para problemas dc¢ pandeo pode-
mos expresar de la siguiente manera el prin-
cipio en que se basa dicho método. Conside-
remos n sistemas, cada uno de cllos idéntico
a la estructura que cstamos analizando salvo
que cada sistema tiene solo un grupo del total
de grados de libertad que tiene la estructura
original, de tal manera que los n sistemas cu-
bren la totalidad de los grados de libertad ori-
ginales. Sea F el factor critico en el sistema
original y F: el factor de carga critico en el
i-ésimo sistema. Entonces

Foat

(1/F) (22)

Ma

u
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En un marco plano conviene celegir dos sis-
temmas. En uno de los sistemas los entrepisos

ueden sufrir desplazamicnto relativo pcro a

as columnas les impedimos el pandeo indivi-
dual. En el segundo, inhibimos el desplaza-
miento lateral de los niveles de piso v permi-
timos el pandeo individual, de las colump»s.
Generalmente el factor critico de carga del sc-
undo sistema, F; serd mucho mavor que el
actor del primer sistema, Fi, de mancra que

segun la ec. 22, F = Fy, y sera adecuado cual-
quicr método de anilisis que nos permita es-
timar F; del lado de la seguridad. Podremos re-
finar este valor de F; si la aplicacion de la ec.
22 nos indica que se justifica tal refinamiento

En marcos sujetos a la combinacion de car-
gas laterales y verticales, el pandeo de colum-
nas individuales se ve favorecido por la accién
de] momento de volteo. Esta es la tnica ma-
nifestacién directa de las cargas laterales; por
tanto solamente F; se vera alcctado por tales
cargas.

En algunos problemas se supone que las car-
gas actuantes laterales y verticales crecen pro-
porcionalmente. Ambas tienen entonces el mis-
mo factor de carga. Asi se justifica proceder
cuando las cargas obedecen principarmcnle a
fendmenos de la misma naturaleza o cuando
la incertidumbre en resistencia excede en
mucho a la incertidumbre en carga. El empleo
de la ec. 22 en la forma descrita no requiere
modificacién en estas condiciones.

En otros casos se especifica que los factores
de carga para fuerzas verticales y laterales
guarden entre si una relacién constante. Esla
especificacion es razonable cuando, por ejem-
plo, las cargas laterales se deben a un f[ené-
meno que implica una mayor incertidumbre
que la correspondienie a las fucrzas gravita-
cionales. En ese caso las fuerzas laterales han
de multiplicarse por la relacién mencionada
y deberemos aplicar la ec. 22 sin otra modifi-
cacién. El factor de carga critico que asi cal-
culemos sera aplicable a las fuerzas verticales;
el que corresponde a las fueizas laterales sera
igual al calculado multiplicado por ia relacion
que hayamos emplecado.

También sucede a veces que las cargas ver-
ticales no requicren factor dc carga en lo ab-
soluto y se desca hallar el factor critico que,
al multiplicar a las cargas laterales solamente,
produzca el pandeo del maico. Este es un enfo-
que accptabllc para cstructuras cuya resisten-
cia se conozca con buena precisién, cuyas
cargas verticales obedczcan integramente a la
accion de la gravedad y estén por tanto espe-
cificadas de una mancra casi deterministica,
y cuyas fuerzas laterales tengan toda la incer-
tidumbic que corresponde a elcctos sismicos,

or ejemplo Sca P, la carga axial critica en

a primera columna que se pandeara de estar
impedido el desplazamiento dc los pi<os, P.
la carga axial que obra ¢ csa columna como
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consccuencia de la accion de las cargas latera-
les y P. la debida a las cargas verticales. Si
impidiéramos cl desplazamicnto lateral de los
pisos, scria valida la relacion P, = F2 Py + P
Por tanto.

p2=.P°"‘I_)£

I

Fi se determina como i selo actuaran las car-
gas verticales. La aplicacipn de la cc. 22 con
estos valores de Fy y F; nos suministrara nue-
vamente 1esultados conservadores.

PANDEO DE MARCOS ESPACIALES CON
DESPLAZAMIENTOS LATERALES

Procediendo como con los marcos planos ne-

cesitamos resolver el sistema homogéneo de
ecuaciones )

(hK.Ja. — W, )x

(hK,[/ay — W.,)y
_(hKYX/ja')y + (hK'/ial - Wrr) Y = 0

(hK.Y/jou)x

que provienc de las ecs. 13. Este sistema da
origen a una ecuacion caracleristica que resul-
ta de igualar a cero el determinante de los coe-
ficientes. Pucde resolverse la ecuacion por
cualquiera de los métodos que se aplican a las
ecuaciones algebraicas de tercer grado o a pro-
blemas de valores caracteristicos en general.
Solamente nos intercsa la mas pequeiia de las
raices de la ecuacidn.

Si existe excentricidad en s6lo una direccidn,
la ecuacion caracteristica es de segundo grado
y resulta ventajoso escribir su solucién. Sea

Y = 0. Entonces,

hK,Jay ~ We  — hX/a,

=0

-—_ hK,-f/i(l' th/;at — Wer

de donde,
We b K, " ey
_h_"'k_\/k T e (Ki = X7)

donde

= K _K_')
k_Z(a,- +iou

Este problema es analogo al de las vibra-
ciones libres de una estructura excéntrica de
un solo piso?.)

Nuevamente, si los factores criticos de carga,
F = W./W, dilicren excesivamente entre si en
los diversos entrepisos, podemos acudir a un
procedimicnto iterativo e incluso tomar en
cuenta cambios et la rigidez de las columnas
como consccuencia de sus cargas axiales. Y
también nuevamente podemos tomar cn con-
sideracion los efectos combinados del pandeo
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individual de columnas y del pandeo de entre-
piso en los mdétodos aproximados dec andlisis
acudicndo a la ec. 22.

La extension dcl método de Hozler que pre-
sentamos en relacion con el pandeo de mai-
cos planos puede generalizarse a los marcos
espaciales, si bien tal generalizacion resolta
complicada. El método iterativo asociado a
aquel pucde generalizarse facilmente como se
hizo para el analisis de marcos tridimensiona-
les cargados lateralmente. ,

Frecuentemente en los marcos espaciales
bastara con tratar cada grupo de grados de
libertad -—desplazamientos de traslacién en
las direcciones x y y y rotaciones con respecto
al eje de referencia—en forma independiente.
La ec. 22 puede aplicarse entonces para calcu-
lar un limite inferior del factor critico de car-

ga

—(hY/a )y =0
- (hX/ay)y =0

(23)

El pandeo de edificios cuya estructura in-
cluye otros elementos, ademas de los marcos
espaciales, puede analizarse mediante las ccs.

3.

Los comentarios hechos con respecto a dia-
fragmas horizontales {lexiblcs, en edilicios su-
jetos a la combinacién de cargas verticales y
laterales, son también aplicables al analisis de
la inestabilidad de estos edificios.

PROBLEMAS DE VIBRACION

El analisis dindmico de marcos puede tender

" al calculo de sus modos naturales de vibracicén

o al de sus respuestas en estado estacionario
o transitorio ante movimientos del terreno o
fuerzas externas. Es prictica establecida des-

reciar los efectos de la gravedad en estos ana-
ﬁsis. Los efectos tienen importancia en muchas
estructuras esbeltas. Las Elcrzas gravitaciona-
les tienden a alargar los periodos naturales y
pueden ya sea aumentar o disminuir la amph-
tud de las respuestas a las perturbaciones.

En el cdlculo de los modos y frecuencias na-
turales de estructuras planas, podemos idea-
lizar la estructura como una viga dec cortante,
cuyas rigideces al corte se calculen por proce-
dimientos aproximados o se refinen por apro-
Xximaciones sucesivas. Es sencillo incorporar
los efectos de las fucrzas gravitacionales en
tales cdlculos; segun la ec. 4 basta con reducir
la rigidez efectiva de entrepiso K, sustituyen-
dola por K — aW/h.

Este procedimiento para incorporar los cice-
tos de esbeltez desprecia ¢l cambio on rigide-
ces de columnas, como rcsuliade de cambios

INGENIERIA



en carga axial originados por momentos de vol-
teo. Con anterioiidad se describio cn este tra-
bajo un método aproximado para calcular un
Limite inferior de la carga de pandeo tomando
en cucnta dicho fenomeno. En problemas que
requicren el calculo de modos naturales perma-
necen constantes micntras las cargas laterales
« multiplican por el lactor critico de carga,
F, quc corresponde al pandeo. Para el com-
portamiento idealizado que se supone, en el
cual cada entrcpiso se toma desacoplado del
resto de la estructura, el efecto dcl momento
dc volteo en un entrepiso dado consiste en re-
ducir su rigidez, afectindola del factor

momento de volteo actuante | |

1 — =1—- =

momento de volteo critico F

La rigidez reducida por ambos conceptos
--efectos de cargas axiales y del momento de
voltco-— serd por tanto K = (K — aW/h)
(1 — 1/F). Esta es ]a rigidez efectiva que co-
rresponde a un cambio infinitesimal en la cor-
tante de entrepiso. En otras palabras, la accion
del momento de volteo trae como consecuencia
un comportamiento no lineal, en el cual la rigi-
dez tangente es K’ (véase la fig. 5). Para vi-
braciones pequenas los efectos del momento
de volteo en ?a rigidcz son nulos.

uf

>

0 X

Fic. 5. Rigrdez de entrepiso ante fuerzas verticales y late-
rales combtnadas

En la adaptacién debida a Goldberg et al.®
del método de Hozler para calcular modos y
frecuencias naturales de vibracién y vibracio-
nes en cstado estacionario de marcos, también
es sencilla Ia inclusion de los efectos de fuerzas
gravitacionales. Estas fucrzas alectan a los mo-
mentos de cntrepiso, los cuales se modifican de
M=VhaM:=Vh + \Wx. El factor correctivo
a interviene como en la ec. 8.

Una modificacion semejante es aplicable a
una generalizacion” de este método para calcu-
lar las vibraciones libres y en estado estacio-
nario de marcos espaciales.

Los métodos quc tratan directamente con las
respuestas estructurales a perturbaciones tran-
sistorias (talcs como los métodos que propo-
nen las refs. 23 y 24) pueden adaptarse en {or-
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ma semejante modificando las vicideces efec-
tivas al corte a mancia de mclon los olocros
de las fuerzas gravitacionales. Debe notarse gue
un sisterna que sea incstable antc un conjunto
de fuerzas aplicadas estaticamente puede ser
cstable cuando el mismo conjunto sc ani:ca
dinamicamente, ya sea que las cargas alternen
o que se retiren rapidamente, como ante la ac-
cién de sismos o de fendmenos explosivos. La
estabilidad se logra entonces merced a las fuer-
zas restitutivas de incrcia y amortiguamiento.
En tales casos las rigideces efectivas pucden
volverse negativas temporalmente, como suce-
de con parte de la curva que muestra la fig. 5.

ESTRUCTURAS INELASTICAS

En la mayoria de los problemas estructurales
que poseen interés practico, los materiales se
ven solicitados mucho mads alla del rango de
comportamicnto lineal. Se ha logrado bastante
progreso en el cilculo de relaciones momento-.
curvatura. Partiendo de estas relaciones, se ha
logiado construir curvas que muestran las re-
laciones entrc los momentos cn los extremos
y las rotaciones de micmbros prismaticos de
acero de grado estructural ante una diversidad
de cargas axiales®. Al menos en principio es
posible hacer lo propio con miembros estruc-
turales de concreto reforzado y con miembros
de cualesquicra materiales. Por ende supondre-
mos que puede construirse una familia de cur-
vas que muestren la relacion entre el momento
total de entrepiso (M = Vh + aWx) y el des-
plazamiento relativo (x) para diversos valores
de W (véase la fig. 6).

w

Fic. 6 Curvas M(x) para estructucas no lincoles

De hecho estas curvas dependen de la distri-
bucidon de cortantes a lo alto de todo el ediicio.
No obstante, en grado ain mavor cue para
marcos elasticos, las curvas s¢ ven poco afecta-
das por dicha distribucion dentro dec midrgenes
amplios de configuraciones de distribucion de
las fuerzas laterales,

En la misma grafica podemos trazar lineas
que muestren aWx en {uncion de x. Eslas son
rectas que pasan por cl origen si convenimos
en tomar o como una constante. La simplifica-
cion que consiste cn suponer quc o no depende
de x se justilica por el hecho de que este coefi-
ciente s¢ encucntra mucho nas cerca de la
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unidad en las estructuras ordinarias de com-
portamiento no linecal que en los marcos elds-
ticos, ya que cn aquellas se ven fuertemente
concentraﬂas las curvatirras. De hecho a es
igual a la unidad en un sistema ‘rigido-plds-
tico, v , ‘

En el analisis de cargas verticales y laterales
combinadas debe seleccionarse la curva aproxi-
mada M(x) en un diagrama como ¢l de la fig.
6. La difcrencia M — alWanos suministra el mo-
mento (V1) disponible para resistir la cortante
(V) debida a fucrzas laterales.

Bajo la accién de cargas estaticas, la inesta-
bilidad ocurre tan luego la pendiente del dia-
grama x — M se vuelve igual a la dc la linea
VI 4+ aWyx, es decir, cuando esta pendiente ad-
quicra en valor aW. En ese instante el sistema
es incapaz de portar fuerzas laterales adiciona-
ncs. Si dibujamos las curvas como en la fig. 6
tenemos libertad de elegir los factores de carga
para fuerzas verticales y laterales.

El tipo de diagrama que muestra la fig. 6 se
relaciona estrechamente con la técnica de la
energia de reserva debida a J. A. Blume " para
disefnio sismico. La técnica de la energia de re-
serva utiliza diagramas de la cortante de entre-
piso (debida a las cargas laterales aplicadas)
en funcidn del desplazamiento relativo de en-
trepiso. Generalmente, los cdlculos suministran
la fuerza cortante total de entrepiso (incluyen-
do los electos de las cargas verticales) en fun-
cion del desplazamiento relativo. Por consi-
guiente el término aWx/h debe restarse de las
ordenadas calculadas. Un diagrama como el de
la fig. 7a se convicrte entonces e¢n uno como el
que muestra la fig. 7b, cuyas ordenadas sumi-
nistran la cortante neta dec entrepiso disponible
para resistir fuerza lateral.

v V-aWx/h

I =) xW/h
1

[+] o x

o) Sin correqir por esbeflos b) Corregldo por este conzepto

Fic. 7. Diagramas de [ucrza cortante confra desplazamicn-
to en la técnica de la energia de reserva

Los momentos de volteo modifican el trata-
micnto descrito en cuanto a que las relaciones
momento-rotacion dependen de las cargas axia-
les que obran en las columnas, y estas cargas
varian en [uncién del momento ce volteo. El
fendmeno es semcjante al cambio en las cons-
tantes de distribucion que toma Jugar en las co-
lumnas de marcos elasticos cn funcion de las
cargas actuantes, e incluye el comportamiento
elastico como un caso particular. Es ficil to-
mar en cuenta este fenémeno cuande podemos
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suponer que los momentos de volteo crecen

. proporcionalmente a la cortante del entrepiso

en cuestion. En este caso debemos clegir una
nueva curva momento-rotacion para cada co-
lumna en cada etapa de carga.

El calculo de curvas precisas de M(1) en
estructuras no lineales es generalmente com-
licado. Podemos abreviar en alto grado esta
abor si la reducimos al calculo de las coorde-
nadas de unos cuantos puntos en cada curva
Si la curva es convexa, la unidn de estos puntos
mediante rectas nos dara una linea pohigonal
ue se hallara totalmente comprendida dentro
e la curva original y no podra por tanto, ori-
inar una cuantificacion de las deformaciones,
uerzas y factores criticos que yerre del lado de
la inseguridad en estructuras cargadas estati-
camente. Si la curva M(x) tiene concavidad,
una eleccién atinada de los vértices de la poli-
gonal preservara esta condicion.

Los efectos de esheltez en estructuras sujetas
a carga cstatica quc poseen curvas M(x) con-
vexas pucde acortarse rapidamente por medio
del procedimiento que sigue (véase la fig. 8).
Primeramente debemos establecer una defle-
xién relativa maxima permisible. Esta sera la
menor de las siguientes cantidades.

Si el punto calculodo coe aqui, lo

) estructura es Indudablemente ig
M seguro
do e

A \
Cc . ]
8 — Si el punto calculado cce agur, la
estructuro es Indudcblemenie
T sequrg
Vh
(o] X, x, x

Fic. 8. Caractcristicas de la estructura elastica cquivalente
1. El desplazamicento relativo asociado al
momento maximo de entrepiso. Al llegar
a esta deflexion relativa la curva M(x)
tiene pendicnie nula por consiguiente ia
estructura sc vuclve incstable antc carga
estatica, y no pucde excederse el despia-
zamiento 1clativo correspondicente  sin
causar cl colapso de la estructura.

2. El desplazamiento relativo que produce
dafios estructurales excesivos, tales como
la formacién de grietas inadmi<iblemen-
te grandes, rotura del refucrzo o despren-
dimiento objetable del recubrimicnto en
concreto reforzado; falla de las concxio-
nes o pandeo local objetable en estructu-
ras metdlicas; agrietamiento indesenble
en estructuras de madera, etc.

3. El desplazamiento rclativo maximo quc
marca un reglamentoe de construccion o
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3!.1c quicn disefa estima que ocasionara
anos no estructurales excesivos.

Se~ A(x,, M.) el punto dé Ja curva M(x) que
corresponde al desplazamiento relativo permi-
sible. A continuacién analicese la estructura

" como si fuera clistica y tuviera como rigidez
de entrepiso lo que define la pendiente de OA.
Si el desplazamiento relativo que calculamos
en esta forma es menor que x,, la estructura es-
tara segura anle el sistema de cargas que se
haya especificado. Si encontramos que no
se cumple esta condicidn, debercmos analizar
la estructura como si {uera eldstica, pero ahora
con la rigidez de entrepiso que define la pen-
diente de OB, siendo B(xs, M) el punto que co-

rresponde al momento de entrepiso aplicado

(th que se debe exclusivamente a las cargas

laterales. Si el momento de entrepiso asi calcu-
lado excede M,, la estructura sera insegura.

Finalmente, si con la pendiente de OA encon-
tramos que M excede M, y con la pendicnte de
OB rcsulta M menor que Ms, concluimos que el
momento real de entrepiso se halla entre los
dos valores que hayamos calculado. Con el fin
de determinar si el disciio de la estructura es
admisible, deberemos calcular las coordenadas
de un tercer punto, C(x., M.); M. dcbe ser in-
termedio entre Mu‘y el menor de los momentos
de entrepiso calculados. Si lo deseamos, pode-
mos mejorar aun mas la respuesta eligiendo un
cuarto punto, y asi sucesivamente.

El artificio quc esquematiza la fig. 9 permite
una convergencia mucho mas ripida. Aqui se
idealiza la curva M(x) como dos rectas, la pri-
mera de las cuales va del origen al punto B, que
corresponde al momento aplicado de entrepiso
(Vh). La scgunda recta va de B al punto A,
que se define como en la fig. 8. Los electos de
esbeltez se toman a lo largo de esta linea, esto
es. como si sc¢ tratara de una estructura elas-
tica cuya rigidez estuviera definida por la pen-
diente de BA. Como en la {ig. 8, si el momento
total calculado (Vh 4+ Wx), no excede M,, el
disenio de la-estructura es admisible. Si dicho
momento soL cpasa a M., dehemos elegir una
segunda recta, cuya pendiente puede scr igual
ala de OB o cstar comprendida entre este valor
y la pendiente de BA. Y asi sucesivamente,

A

M
oy
. wx ~

T |
Vh
..L —>

) Xp Rq b4

Fi6. 9. Caracteristicas de la estructura bilineal equivalente
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El cdlculo de los cfectos de esbeltez en mar-
cos espaciales de comportamicnto lineal v cn
otras estructuras cuyos desplazamientos invo-
lucran tanto rotacién como translacion se com-
plica por el hecho de que la curva M, ()
dependc de M, y de T y, analogamente, los de..-
plazamientos en la direccion y y las rotaciones
dependen de M., M, y T simultancamente. Po-
demos resolver el problema sin necesidad de
calcular familias enteras de curvas de momen-
to-desplazamiento y torsién-rotacién si prime-
ramente estimamos la combinacién de valores
M. M,, T, no mayor que la combinacion de va-
lores que originaria desplazamicntos inadmisi-
bles ante la accion combinada de las fuerzas
verticales y laterales. Una vez calculados los
desp]azamicntos Yy rotaciones quc correspon-
den a los momentos supuestos, definimos un
sistema elastico, tal como se sugiri6 en el caso
de las estructuras planas y tomamos en cuenta
los efectos de esbeltez. Si todos los momentos
de entrepiso y los momenios torsionantes re-
sultan menores que los valores estimados, cl
diseio de la estructura yerra del lado de la se-
guridad. De lo contrario, nccesitaremos efec-
tuar tanteos adicionales como para las estruc-
turas planas.

L.os momentos [lexionantes en secciones in-
termedias de las columnas de cstructuras de
comporiamiento no lineal son menotes que los
que predice el nomograma de Julian para mar-
cos eldsticos si entramos en dicho nomograma
con los momentos finales de entrepiso, pues las
curvaturas maximas se hallan concentiadas en
tramos mas cortos dc los miembiros de las es-
tructuras inelasticas. El error que se introduce
al omitir esta consideracion es pcquefio y pro-
bablemente no sea objetable en ningun caso.

El pandeo de las estructuras inelasticas, ante
la accién de las cargas verticales exclusivamen-
te, puede cstudiarse dec conlformidad con los
mismos métodos que el pandco de los sistemas
elasticos. Las rigic]eccs deben ahora ser las "'ri-
gideces tangentes” de la estructura (en el sen-
tido quc impiica el término inddulo tangente)
bajo el sistcma dc cargas verticales de que se
trata. Las rigideces a emplear en el analisis
son generalmente una funcion decreciente de
las cargas verticales actuantes, y este hecho
debe mantenerse en mente al calcular los fac-
tores de carga criticos. Por consiguiente no
existe, en aparicncia, un método mas adecuado
para tratar con e} problema que un procedi-
miento de tantcos: suponcmos un factor cri-
tico de carga, Fy; calculamos la rigidez de entre-
piso correspondiente, K, y la comparamos con
e\ W; si K > o\ W, ¢l factor critico de carga
serd mayor que Fy; y asi sucesivamente.

El tratamiento que se propone para el and-
lisis de marcos ineldstices yerra, muy proba-
blemente, del lado de la scpuridad debido a la
introduccion de las rigidece. fanpentes. Asi, en
un edificio simétrico de varias ¢1ityias, cargado

15



simétricamente y sujeto a carga viva en claros
altern s, pueden flexionarse considerablemente
las colintnas serun una configuracion simé-
tiica, antes doogae e proesente la tendencia a
que ocurran desplazamnientos relativos de en-
trepiso por pandeco incipiente. El pandeo de
entrepisos puede entonces exigir un cambio su-
bitc de curvatura en la mitad de las columnas
de un entrepiso, y es concebible que 1a resisten-
cia a que ocuira este fendémeno incremente
en grado sensible ¢l factor critico correspon-
dicnte. Dc hecho, en estas condiciones el pan-
deo individual de las columnas se convierte en
un factor decisivo, contrastando con lo que
oculrre en estructuras de comportamiento li-
neal.

COMENTARIOS ADICIONALES SOBRE EL
TRATAMIENTO INDIVIDUAL DE LAS
COLUMNAS

Considercmos el entrepiso que muestra la
fig. 10. Evidentemente la longitud efectiva de
pandeo de la columna C sera h mientras que
para las columnas A, B, D y E serid mayor
que estc valor. Sin embargo el tratamiento de
las columnas como elementos individuales para
tomar en cuenia los efectos de esbeltez como
lo proponen algunos reglamentos, tomando en
consideracién solamente la rigidez de las vigas
adyacentes a la columna en cucstién, asignaria
a C una longitud clectiva infinita. Es mas, dado
que la columna C no, ofrece restriccidon contra
cl desplazamiento lateral, los momentos de di-
sefio de las otras cuatro columnas deberian
sin duda ser una funcién crecicnte dc la carga
axial que porta C. Sin embargo, €l tratamiento
individual dc las columnas nos llevaria a con-
cluir que el discfio de 4, B, Dy E no se ve afec-
tado por la carga que obra en C.

-~

- e G

A 8 c D £

Fic. 10 Marco para el cual resulta inaplicable el trata-
micnto ndividual de las columnas

Una valoracion critica del tratamiento indi-
vidual de las columnas trae consigo las con-
clusiones siguientes.

1. El método yerra del lado de la inseguri-
dad en cuanto a que no da origen a un
aunmicnto en los momentos de ciseno de
las vigas al tomar cn cuenta los efectos
dc csbeltez en marcos.
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2. En marcos no contraventeados lleva ge-
neralmente al sobre-disciio de algunas co-
lumnas y a crrores del lado de la inscgu-
ridad. Tratandose dc marcos de acero cl
disenio del conjunto resulta ser conserva-
dor (<iempre que las vigas poscan-wt 'i-
ciente capacidad), pero pucde tosultan
eXCCSi\'Z\IT\CnlC CONsSCIry ll(l()l', como SUCCdC
en el ejemplo de la [1g. 10. En marcos irre-
gulares dc concreto reforzado la cuantifi-
cacidn erronea de los requisitos de disciio
para las diversas columnas no necesaria-
mente implica un aumento en el factor
de scguridad global, va que la redistri-
bucién que asi se exige puede involucrar
rotaciones pladsticas excesivas en algunas
secciones.

3. El método no es adecuado para analizar
marcos en que se impiden los desplaza-
mientos laterales.

EJEMPLOS

Ejemplo 1. Emplce cl método de solucién
por pasos sucesivos para calcular los desplaza-
mientos relativos y rotaciones de nudo en el
marco simétrico que muestra la fig. 11.

Dimensiones en metros

5.0 W =48 ign
k2.5 @ T
k:]1.0o 3,00
5.0 ; W:62 ton
k=20 a
k:=j1.5 o 3.50
3.5 W:=62 fon
k=225 0
k=200 3,50
2.0 W=72 ton e
k=300
x:|300 k = 1/L | 400
a = 50 cm® "
E = 200 ton/cm? L_
b wrr T
*—— 12,00 —————— 4

Fic. 11. Marco piano, simetrico de los Ejempios 1. 2 y 4

Solucion. Para aplicar la ec. 10 calculamos

48 x 300

AV= TR IR0 = 0.0 % I8 X 300

INGLNILRIA



i
24X 10
48 % 300

Dc mcnera andloga, A; = 0.1212, A, = 0.1455,
A = 0.1593. Segun la ec. 10,

(1 + 0.1926) 2 X 10% ¢

= (18X 10* + (1 —
—(1/2) 1.0642 X 5.0

= 0.0642

1.1

0.1926) 2 X 10°] ¢bs —
100 X 300

de donde,
"¢y = 8.2235 ¢4 — 0.03335
De la ec. 11,

1500 + 6 X 10° X 2 (44 + 8.19 ¢4 —0.03335)
= 74 %X 10° — 1.1 X 48 X 300

= 4.9376 ¢, — 0.0112
En forma semejante,

= 54.5746 ¢4 — 0.2929

$s = 0.011 + 0.567 (¢, + ¢s3)
= 35.5877 ¢y — 0.1740

¢ = 318.622 ¢y — 1.7988
V; = 216.461 ¢4 — 1.2018
Yy = 187.286 ¢4 — 1.0469

En las bases empotradas de las columnas debe-
mos tener

= (36 X 10*+0.5221 X 6 X 10° 4+ 4 X 10*)$, —
—~ 4 X 10'¢ — (1/2){1.1593 X 155 X
X 400+ [135+ (216.461 --1.2018) 172] 350}

0 := 43.1326 ¢1 — 4 ¢, — 651.55 ¢4 + 2.8467
= 12873.1 ¢4 — 73.5686

Por tanto, ¢s = 5.71 X 10-%. Al sustituir halla-
mos

Uy = 0.0225, ¢, = 0.0342,
$s = 0.0292, ¢y = 0.0170,
. ¢ = 0.0205, ¢, = 0.0244, ¢; = 0.0135

Notamos que se ha perdido bastante preci-
sign al calcular difercncias pequefias entre can-
tidades grandes.. Este comentario no se aplica
al método iterativo.

Ejemplo 2. Calcule los momentos en los ex-
tremos de los miembros del mismo marco em-
pleando ¢l método iterativo.

Solucion. Sean V" = Eb y ¢* = E¢. Todos
los momentos sc¢ dardn en ton cm. Si impidié-
ramos la rotacidn de las columnas en todos los

isos encontrariamos los valores de }* que
ista la segunda columna de la siguiente tabla.,
Para el primer ciclo suponemos Jos valores de
U* de la tercera columna y calculamos los co-
rrespondientes de J* v x.

Exero DE 1965

- P e )
Entrepiso empotr.  supnesto 100V o
4 1.25 3.0 1.50 450
3 1.94 40 200 7.00
2 1.96 4.4 220 7.70
1 1.72 3.5 175 7.00

Los momentos de entrepiso resultan ser

M= (5.00 + 48 X 1.5 X 10-2) 300 =
= 1716 ton cm

M; = (10.00 + 110 X 2.0 X 10-?) 350 =
= 4275 ton cm

M; = (13.50 + 172 X 2.2 X 10-2) 350 =
= 6055 ton cm

My = (15.50 + 244 X 1.75 x 10-?) 400 =
= 7930 ton cm

A continuacién suponemos que los puntos
de inflexion se hallan al centro de las columnas
en los entrepisos 2,3y 4, y a 2/3 de la altura
del primer entrepiso, medida desde la planta
baja. Los momentos [lexionantes y rotaciones
de nudo calculados al finalizar el tercer paso
del procedimiento se consignan en la fig. 12.

860

260 o
860
€0, 80 | 096
860 2998
2130
2998
Efyr Ga, 12,30
2138 5160
3030 ,
€0y 2588 134s
' 3030 8630
2600
€d, s 5?‘?-3 03,13
5330 Momentos an ton-cm
e

PG, .12, Momentos flectores y rotaciones de nudo, tercer
paso dei primec ciclo, Ejemplo 2

El cuarto paso nos suministra
w0 39X 300+ 1.1 X438 X 45
V= 12 X 2a +

0.96 + 2.50

+ S = 38

= 10X 350+ 11X 110X 7.0
3= 36a

2.50 4+ 3.45

+ ST

ar_ 135 %350 4 1.1 X 172 X 77
v = 48a

=533

}-

1
+ 3_4_5_-2-‘?_’.__.3. = 6.06
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W = 15.5 X 400 + 1.1 X 244 x'7.0 + )
' 72a
3.13
+5-= 3.81

Para el segundo ciclop elegimos desplazamien-
tos parccidos a los obtenidos en el primer ciclo.
Por consiguicnte, en:ton/cm’, {* = — 3.18,
V% = 5.60, ¢*; = 6.10,*, = 3.90, y en centi-
metros, xs=4.77, x;=980, x,=10.70, x;=7.80.
De aqui los momentos totales de entrepiso
resultan ser My = 1735, M; = 4575, M; = 6570,
M, = 8125 ton cm, y tambic¢n, ¢*4=0.965, ¢*,=
= 259, ¢*; = 3.69, ¢*, 5 3.32.

El cuarto paso da log/ desplazamientos rela-
tivos, entre las corrdggpondicntes alturas dc
entrepiso, $*s = 3.24/¢* = 5.75, ¢*; = 6.31,
Y* = 3.94.

En este ciclo se aplicé el paso 5, que dio por
resultados :

. _ 1735/2 + 2 X 50 X2.50
¢4 = 1000
(1735 + 4575)/2 + 2 X 50 X 1.12 +
. T 3% 50 X 3.69 -
= 29X 50 =264

(4575 + 6570)/2 + 3 X 50 X 2.64 +
+ 4 X 50 X 3.32

= 1.12

* __ —
¢ = 37 % 50 =3.58
o* = (6570 + 8125)/2 + 4 X 50 X 358 _ 5«
= 46 X 50 -

La aplicacién de las ecuaciones de pendiente-
delormacién, particndo de estas rotaciones de
nudo, suministra los momentos que se mues-
tran en la fig. 13. Notamos que éstos satisfacen
las condiciones dec equilibrio con una aproxi-
macién razonable.

Se llevé a cabo un tercer ciclo, comenzando
con los valores de ¢ arriba calculados. Se ob-
tuvo M, = 1735 ton cin, M = 4600, M, = 6625,
M, = 8120. Las rotaciones de nudo deducidas
de los momentos extremos* fueron ¢*; = 1,13,
¢*y = 2.63, ¢*, = 3.63, ¢*i = 3.52.

En seguida se calculé a en cada entrepiso
empleando la relacion a - 1.2 — 0.2 ¢/¢, don-
de ¢ es el menor de los giyos extremos en el
entrepiso que se consideraba. Sin embargo,
para el primer entrepiso se retuvo a = 1.10:

oy = 1.20 — 0.2(1.12/3.24) = 1.13,
oy =111, ea=109 o =1.10

De aqui, ¢* = 3.35, ¢* =575 ¢* = 6.38,
,* = 4.07. Los momentos de entrepiso corres-
poadientes son

M = 1745 ton cm (1500)
M, = 4620 ton cm (3500)

——

* Los puntos de inflexién se supusieron de con-
formidad con el calculo previo de momyentos flectores.

18

968
~-968
~670 3160
-2490
-2200 5470
-3310
~3340 6300
-2890
-5000
77

Fi. 13. Momentos al [inalizar el segundo ciclo. Ejemplo 2~

M = 6650 ton cm (4725)
M, = 8190 ton cm (6200)

Las cifras entre paréntesis representan lo<
momentos dc entrepiso quc se obtiencn al det
preciar los efectos de esbeltez. La fig. 14 su-
ministra los momentos extremos calculados a
partir de las ecuaciones dc pendicnte-deforma-
cidn.

Ejemplo 3. Halle los momentos en los extre-
mos de los miembros del marco asimétrico que
se describe en la fig. 15. Las cargas son igualcs
a las de los ejemplos 1 y 2.

Solucién. Bajo la hipdtesis de rotaciones
iguales en los nudos de un mismo piso, los va-
lores de ¢ y { para estc marco serian identicos
a los que calculamos en el cjemplo anterior.
Dc aqui obtenemos, en ton cm, Mi/3 = 583,
M,/3 = 1540, M,/3 = 2220, M\/3 = 2730 La fig.
16 mucstra los calculos que sc llevan 2 cabo
con base en estos valores segiin el método de
Gaspar Kani. La convergencia es rapida gracias
a que los desplazamientos rclatives de par-
tida sc hallan cercanos a los desplazamicntos
finales.

Los momentos de entrepiso pucden mejorai-
se para tener en cuenta las pequeiias varia-
ciones que sc encuentran cn desplazamicntos
relativos. Dado quc los cambios son pequehnos
bastari con suponer una variacion proporcio-
nal. Los nuevos valores serdn
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’ = EF, = 1.13
916 i
E¢, =3.39
350 V585
Ed, = 2.63
-$240
E9, ° 6.7
- — Eg 3.63
1872 1 .
E¢, = 8.38
-1694 3190 e
~1EBI 23
£¢, = 4.07
+2610
b Momentos en ton-cm
[Fic. 14. Momentos finales, Ejemplo 2
x21.%5 o
k=10.75 a w125 a
2 a
2o 1.8 ¢
2.5
7o 2.3 ¢
3.0 0
k=1/L
a=50¢cm?
2’ L]
> e E= 200 ton/em? | >3 °
77 7

Fis. 15. Marce plano asimétnca del Ejemplo 3

Ms/3 = (1/3)[1500 + 300(0.805 X 1300/1260)]
= 5835 1oncn

Andlogamente, M\/3 = 1542, M,;/3 = 2226,
M\/3 = 2730 ton cm

, Los momentos finales se muestran en la fig.
7.

ENERO DE 1965

Ejemplo 4. Calcule el factor de scgunidad
contra pandeo elastico del marco simétrico que
aparece en la fig. 11 bajo la accion sola de
cargas verticales. Emplce el mdétodo iterativo.

Solicion. PRIMER PASO. Suponemos y*y=1 00,
$*y == 1.72, ¢ = 186, ¢*; = 1.20. Una serie
de ciclos sucesivos demostré quc la hipote-
sis inicial estaba seriamente errada. Al final
del séptimo ciclo resulté ¢*, = 1.00, ¢*; = 4.14,
$*; = 7.00, Y*; = 4.04. (De hecho la técnica de
extrapolacion de la delta cuadrada, aplicada
a los primeros tres ciclos, suministro resul-
tados muy proximos a los del séptimo ciclo.)

28 207
" 17t
433 -2?
i7 -.23
LY 142
L 1] 188
.
oo0O
elepes g3%|e 283
Ol e g .
I TT Al $83,9
8! 369
10t 370
o7 3%0
-.10 -2
27 27
440 61
2 20
t. 82 et
-8 -8
816 ars
iv0 L]
T 483
oeofoO
3 §9§ v | 1540
I e 1342
394 743
410 140
ass 8se
-l ~.1e
r2? - Te7
0% 1008
1]
? 1) tots
.16 -7
617 ass
896 00
sT10 soe
oo~ e o w0
MEEE 388 2220
. - .
T TV 2226
960 ser
310 eeo
00 s1e
-l -1
1080 \080
1000 11so v
Y
P00 nse
-t -.20
830 1230
00 1380
182 1362
milew ralih 2730
oo anw!®
‘b nmm Tvel] 2730
LI T 1t
7 7 7///»%/

FiG. 16. Aplicacion del método de Kau: en el Ejemplo 3
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5989

467
«449 : ~861
=37 1 asie tegz | ~377

=172 -1306
=1032 | 2683 2849 | -''M!

~1597 -7

-1607 | 318 3296 | -173¢

-1493 - 1526

—2285 | -2808

T zzézv
Fi16. 17. Momentos finales, Ejemplo 3
8500

- 8500

=5910 | 96060

-84750

~74650 1 583750
~209000
-213000 357 800
-~144800
-249500

777

Fic. 18. Momentos al finalizar el segundo paso, Ejemplo 4

Los momentos de entrepiso correspondientes,
en ton cm, son My = 14,400 F, M; = 159,400 F,
M, = 422,000 F, M, = 394,000 F, donde F es el
factor de seguridad que se desea conocer.
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" SEGUNDO PAs0. Suponemos los puntos de in-
flexion en los mismos sitios que ante carga la-
teral. Hallamos asf los momentos de la f1g. 18.

!

. y
; —L0 050 _ 1o . 030
20 ton I 35 ton |20;$
l I I 8.00 m
o 2.0 ‘ @ X i éZ.Egu ‘¢ .50 = X
35 ton 65 ton 35ton
1
l . l 8.0)m
1.2 CB 05aq .50 1.%0
m — - —n
12 ton 35 ton 30ton
8.00m 8.00m
1,0 2.0 1.2
A B Cc 0:50 ¢cm?
o) Plonta, losa de ozoteo
1.Oo 1.00
3.50m
.50 1.5a
350m
b) Rigideces do vigos, Moarco A

25.1 ton

? 1644 ton-cm

16.3 ton

l

f5525 tonf- cm

b

i

¢) Fuerzos loterales y momentos torsionantes

Fic. 19. Marco espacial de dos pisos, Ejemplo 5

TERCER PASO.
calculamos

ap s = 472 F,

ap*s = 9470 F, ~

asd*

Dc los momentos extremos

ad™s = 3,750 F,
= 9,835 F.

CuarTO PASo. Los desplazamientos relativos

estan dados por

EGF = L1 3<_241‘4,400
- L't}; 4
by F = L2 152,400

—= + 2111 = 2771

+ 6,610 = 11,490

INGHNMIEF



1.1 x 422,000

QB [F = ———a=—= + 9,645 = 19,335
1 8
A F = 2 -:“-.:;’,;-f@fl + 4,967 = 10,967

QUINTO PAso. Igualando los desplazamien-
tos supuestos y los calculados obtenemos los
tactoies de sepuridad: ,

Wy =y 0 F ="3.61

\l/_; = lil;' F = 3360

Y = oy Fﬁ3.62

Yy =y : F'=3.68
Por tanto, 3.60 -< F < 3.68. Un ciclo adicional
da F = 3.63.

- El resultado se compard con el que sumi-
nistra el método exacto de Merchant, el cual
hace uso de las tablas de Livesley y Chandler
y consiste en estudiar la convergencia de un
preceso de distribucion de momentos ante una
scric de factores de scguridad tentativos. El
método de Merchaut lleva a la conclusion de
que 3.60 < F < 3.66. Por consiguiente el méto-
do que proponce el presente trabajo da resul-
tados sulicientemente precisos para la mayoria
de las aplicaciones; cs considerablemente mas
rapido y no requiere tablas especiales.
Ejemiplo 5. La lig. 18a mucstra una planta
de un cdificio de dos pisos soportado por mat-
cos en ambas direciones. En la figura se con-
signan las cargas axialcs que obran en las
columnas del enirepiso superior y las rigide-
ces de dichos micmbros estiucturales en ese
entrepiso. Las cargas que ohaan en el primer
entrepiso son iguales a 246 -veccs los valores
consiguados. Las alturas, e ciliepiso y las
rigideces de vigas para <l marco A se mues-
tran en la fig. 19b. Las‘ rigideces de las vigas
pama los demds marcos son iguales a las que
coniesponden al marco A multiplicadas por los
factores que aparecen en los ¢jes de la fig. 19a.
Las rigideces de }as columuas en el primer en-
trepisc valen 1.5 por las que muestra la fig.
19a. Calcule las rotaciones de nudc v los des-
plazamientos bajo el sistema de cargas verti-

cales que especifica la tig. 19a mas las fuerzas
laterales ¥y momentos torsionantes de la figu-
ra 19c. , '

Solucion. Las formulas de Wilbur sumi-
nistran las siguientes rigideces para los mar-
vns planos considerados individualmente, en
ton/cm.

M Primer Segundo
) arco. entrepiso _ entrepiso
Ayl 2.01 1.26
By II 4.69 2.90
Cy Iil 3.12 1.91

De aqui las siguicentes rigideces de entrepiso
para la estructura,
Segundo entrepiso, K« = K, = 6.07 ton/cm
Primer entrepiso, K. = K, = 9.82 ton/cm

Si tomamos los momentos estaticos de las
cargas con respecto a los ejes que pasan por
los marcos II y B encontramos que la resul-
tante de las cargas verticales esta en ambos
entrepisos 29 cm hacia abajo del marco 11 y
29 cm a la derecha del marco B.

A partir de los momentos estéticos dc las
rigideces de los marcos planos encontramos
el centro de torsidon en el primer cntrepiso a
91 cm hacia abajo y a la derecha de los mar-
cos II y B respectivamente; en el segundo en-
trepiso estas distancias valen 86 cm en los
mismos sentidos.

{..os parametros que intervienen en férmulas
valen:

Primer entrepiso
LR (XAKE, 4 YPKAD) =12 X 2 X 100 X
X {3 X 685+ 6 X 0084 + 3.6 X 595) =
= 1.01 X 102
Segundo entrepiso
122 (X?K%, + Y2 K&,) = 24 X 10° X
X (137.0 + 0.4 + 143.0) = 6.72 x 10"
En resumen:

Pard Primer Segurdo
arameiro entrepiso esttrepiso
K, 6.468 X 10° ton cm 4.011 X 10°ton cm
w 4526 % 10%toncm?  1.84 X 10’ tonemd?
X 62 cm 57 cm
Y — 62cm — 57 cm
a. = a, 7.66 ton/cm 5.19 ton/cm
a, 5.013 x 10%ton cm 3420 X 10°ton cm
b, =1b — 609 ton — 345 ton

Yy
12 % K = 125 K<,
12 Z (X“' Kcny “%‘ YZ Kcnx)
12 % K%, = 12 Z K¢,
122 (X*K*, + Y* K5, )

Ty

Va

189 % 10' ton cm

1.247 X 10" ton em’

151 % 10*toncom
1.01 x 102 ton ¢m®
7169 ton cm
4i.4 ton

126 X 10' ton cm
8.3 x 10" ton ecm?
101 x 10*ton cm
6.72 x 10" ton cm’
1644 ton cm

25.1 ton

lincro pE 1965
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Para el primer uclu suponemos ¢ = 0.016,
x1=5.6 cm, yz__SXIO , Une=0.016, x1—56cm,
Y = 8. 3 x 10—

Priater paso (calculo de momentos utilizando
las ecs. 9'):

My = 41.4 X 350 + 688 (350 x 0.016 — 62 X
X 8.5 X 107) = 14500 + 3820 = 18320 ton cm

Mly = 0
T\ = 7169 + 688 (— 62 X 0.016 — 62 X 0) +

4.526 x 10* x 8.5 X 10°

+ 350
= 7169 — 680 + 1100 = 7589 toncm

M = 25.1 X 350 + 279 (350 X 0.016 — 57 X
X 5,0 X-10™) = 8760 + 1550 = 10310 ton cm
MZ'\ = 0

Tz = 1644 + 279 (— 57 X 0.016 — 57 X 0) +

+_l_.8_4><105><5><10“__
350 -
= 1644 — 255 + 203 = 1652 ton cmn

SEGUNDO PAsO (calculo de los giros utilizando
las ecs. 8”):

Suponiendo los puntos de inflexion a 0.6h
para el primer entrepiso y a 0.55/ para el se-
gundo cntrepiso tendremos

oy, = 04X 18320 + 045 % 10310 _
e = \ 151 X I0°
7320 + 4630 _ .
= g =1 88X 10
é& 350 (0.4 x 7589 4 045 X 1652)
150 1)01 X 10"
_ 350 (3030 + 742) _ .
= g 1305 X 10

0.55 X 10310
101 X 10°

350 X 0.55 X 1652
6.72 x 10"

$1x = = 5.61 X 10

0, = = 4.71 X 107

TERCER PAsO (cdlculo de ¢ y v con las ecs. 8'):

Suponiendo a; = oy = a; = 1.1 tendremos

14500 4+ 1.1 X 688 X 5.6  7.88 x 10}

e = 189 % 10° LI =
= (9.88 + 3.94) 10~* = 1.38 X 10-?

7169 X 350 + 1.1 X 420 X 350
7‘“‘350[ UL L +
1305 x 1047
+ 2 ““]“

= 350 X 10°(2.13 + 0.653) = 9.75 x 10*

22

bre = 8760 + 1.1 X 279 x 5.6
B 1.26 X 10°
(361 + 7.88) 10

2
= 107 (0.832 + 0.674) = 1.506 X 10~

_ 1644 X 350 4+ 1.1 X 8 X 350
r=350[ 83 % i0" ——
. 4
+_(_;305+§ 71) 10 1=

= 350 X 1077 (6.95 + 8.88) = 5.52 x 10~

“+

Por tanto

x = 138 X 10 X 350 = 4.82 cm;
x = 1506 X 1072 X 350 = 5.26 cm

En el segundo ciclo, primer paso, se obticne

Ty = 7836 toncm
T, = 1696 ton cm

My, = 17860 ton cmn;
M. = 10215 ton cm;

Haciendo un célculo aproximado de la dis-
tribucion de los momentos, se encontré que
los puntos de inflexion se encuentran a 0.55
y 2 0.50 de /i para el primero y segundo entre-
pisos respectivamente, medidos a partir de su
parte inferior. Por tanto en el segundo paso
se llega a

¢ = 8.65 X 1073 8 = 1.52 X
¢ = 5.13 X 107, 0, =433 x 107

En el tercer paso obtenemos

Y. = 1.390 X 107 x = 4.87 cm;
1= 1.045 x 107 :
Yo = 1.51 X 1072 x; = 5.29;

Y2 = 592 X 10‘4

En el tercer ciclo se llega a

M. = 17890 ton cm; Ty = 7923 ion cm
My = 10243 ton cm; T, = 1715toncm
¢ = 8.72 X 1073 0 = 1.525 x 10°°®
P = 508 X 104; 0, =447 % 107
Yre = 1.395 X 1072 x = 4.87 cn;

U = 1.519 X 1072 x2 = 531 cmn;

1 = 1.045 x 107

= 599 x 16

Debido a que los resultados de este ciclo se

. aproximan bastante a los del ciclo anterior,

podemos dar por terminado cf calculo.
Ejemplo 6. El analisis eldstico del marco
que describe la fig. 20 suministi 6 una tigidez
lineal ky = 1.15 ton/cm. El desplazamicnto de-
bido solamente a {a carga lateral [uc 4.32 cm,
que sc vio incrementado a 4.98 cm por accion
de las cargas verticalcs El momento de en-
trepiso se convirtié enlunces en 2300 ton cm,
y los momentos f{inales dc nudo tucron

INGLNIERIA
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|
30 fon JBO ton
Ston k:l.50
8 g
.00 1.00 4.00m
7 - A b2z

!
}_.L 8.50m

9E =109 ton-cm
Fic 20. Marco plano “del Ejemplo 6

M, = M, = 630 ton cm y Mz = My = 520 ton
cm. La relacion II que aparece en la {ig. 21
es,una curva de tercer grado con pendicnte
inigial igual a k.. Para csta relacion se desea
calcular el dcsplazamicnto lateral del marco
dela fig. 21.

- Solucidn. El desplazamiento que se obtiene
#iaciendo caso omiso de las cargas verticales
. vale 4.32 cm. Supongamos como primer tanteo
Xv = 1.8cmoseax = 1.80 4+ 4.32 = 6.12 cm.
De la curva 11 dc la fig. 21 obtenemos V = 5.96
ton, por lo cual, V, = 596 — 5.00 = 0.96 ton.
Por tanto k., = 0.96/18 = 0.532 ton/cm y la
fuerza cortantc por carga vertical vale

_LIX60, .. 3 |
Vw = "“—3—50—-612 = 0.189 X 6.12 = 1.16 ton:
7.0
Curvo I \L A
e
6.0 [?»\/
17/ ~Curva II
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Fic 21. Curvas cortante-desplazamiento, Ejemplos 6 y 7
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Por tanto v, = 1,16/0.532 = 2.17 cm = 1.80

El scgundo ciclo lo comenzamos suponicndo
Xw = 2.15 cm por o cual x = 647 cm, V,, -
= 1.15 ton, k. = 1.15/2.0 = 0.575 ton/cis,
V =0.189 X 6.47=122ton y x, = 1.22/0.575 =
= 2.13 = 2.15. Por tanto x = 6.47 cm.

Ejemplo 7. Las curvas I y II de la fig. 21
definen el comportamicnto no lineal de los
entrepisos primero y segundo, respectivamen-
te, del marco que se muestra en la fig. 22.
Calcule los desplazamientos relativos.

35 35
4,20 _W k=150
.0 o .00
3.50m
15 t5
0.80 v .50 %
I
k= 1/L
.00 g = 50 ¢m? 1.0a 4.00m
E = 200 ton/¢m?
T T -
. 5.50m

IG. 22. Marco plano del Ejemplo 7

Solucion. Utilizando las curvas I y II y des-

.preciando iniciolmente el efecto de las cargas

verticales encontramos x,; = 423 cm y x.; =
= 3.37 cm.

Suponicndo para el scgundo entrepiso x., =
= 140 cm tendremos que x; = 1.40 + 3.37 =
=477cm y por tanto, de la grifica 11 se
obtiene V, = 53Ctonosea V,, = 530 — 4.20 =
= 1.10ton y k = 1.10/1.40 = 0.723. Por otra
parte

po_oVa 11X T0
Vie= gt = S3Em 477 =

== 0.22 X 4.77 = 1.05 ton
y x. = 1.05/0.783 = 1.34 cm = 1.40

Suponiendo ahora x.; = 1.25 cm y procedien-
do analugamente se cncucntra a = 4.62 cm,
V=520 ton, V., = 1.0 ton, V'.>» = 1.01 ton =
V. Por lo anterior, se tiene {inalmente que
=462 cm.
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Para el ;. mer entrepiso consideramos que

aWyx, 1.1 X 100
hy T 350

=0.314X4.23=1.33ton, o sca V,>1.334500=
= 6.33. En la grafica 1, para ese valor de V,
se debe tener x; = 6.30 cm. Para este valor
Vi = 0314 X 630 =198 v por tanto V, =
= 6.98 > 6.80 = cortante Je ]fjluencia del pri-
m%xl' entrepiso. Por tanto Ja estructura es ines-
tabie.

423 =

V'wl >

CONCLUSIONES

Se desarrollan en este trabajo métodos para
el analisis de los efectos de csbeltez en estruc-
turas elasticas. Se sostiene que s6lo en raras
ocasiones puede considerarse quc existe una
restriccién efectiva contra desplazamientos la-
terales. Por ende, el analisis de marcos en los
que se supone que no ocurre tal desplazamien-
to es principalmente sélo complementario del
analisis de los efectos de esbeltez cuando se
toma en cuenta el desplazamiento lateral.

Podemos clasificar los métodos dcsarrolla-
dos de acuerdo con su precision y grado de
relinamiento. El mas sencillo de los métodos
supone que las rigideces de entrepiso al corte
son independientes de la distribucion de fuer-
zas cortantes a lo alto del edificio. En este
método los electos de esbeltez equivalen a una
reduccion en la rigidez de entrepiso al corte
de K a K — aWh, donde a es un coeficiente que
por lo general yace entre 1.0 y 1.1 y que nunca
sobrepasa el valor 1.22; W es la carga vertical
quc obra desde la azotea hasta el entrepiso en
cuestion, y 4 es la altura de entrepiso. Se con-
cluye que la estructura se pandea ante cargas
verticzﬂes cuando el factor de carga adquiere
un cierto valor critico, igual a Kli/aW. Pueden
incorporarse en este método los efectos de ro-
tacion de la cimentacién y de cambios en las
longitudes de las columnas adoptando una de-
finicién apropiada de la rigidez al corte.

Le siguen en refinamiento los métodos que
se basan en la hipétesis de que todos los nudos
de un mismo piso giran el mismo angulo. Estos
métodos constituyen adaptaciones del propues-
to por Goldberg, Bogdanoff y Moh para el
cdlculo de modos naturales J’e vibracion de
‘marcos v de¢ sus respuestas a vibraciones for-
-zadas en estado estacionario. Se presentan
agui dos versiones de la adaptacién. Una de
éﬁas emplea un procedimiento de pasos suce-
sivos quc constituye una extensién del método
de Holzer. El otro procedimiento es de aproxi-
maciones sucesivas v en ciertas fases del mis-
mo puede verse como una forma del método
de Stodola-Vianello-Newmark. Los métodos de
este segundo grupo estian limitados a marcos
que constan solo de vigas y columnas.
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El tercer grupo de métodos combinan cual-
quiera de los anteriores con el procedimicnto
iterativo de Stodola-Viancllo-Newmark y pue-
de llevarse a cualquicr grado de precision que
se desee. .

En todos los casos los mdétodos desarrolla-
dos son apropiados para el cdlculo de los efec-
tos de esbeltez en estructuras sujetas a carga
lateral y el calculo de cargas de pandeo.

Posteriormente se generalhizan los mdétodos
a estructuras espaciales en las que puede pre-
sentarse acoplamicnto de los desplazamientos
en traslaciéon y en rotacién.

Se proponen métodos aproximados para cl
analisis de estructuras en las que puede habcer
interaccién de la tendencia a pandeo individual
de columnas y pandeo en entrepiso.

Pueden tratarsc los problemas de vibracién
de conformidad con los mismos métodos, tanto
cuando sec desea calcular los modos naturales
de vibracién como cuando se analizan las res-
puestas a perturbaciones transitorias. .

Se generaliza el primero de los métodos a
estructuras de comportamiento no lineal.
Pucde entonces combinarse con la técnica de la
energia de reserva para incluir en esta los efcc-
tos de esbeltez cn el disefio sismico de edificios.

Pueden introducirse simplificaciones en el
andlisis de estructuras ineldsticas para obviar
el cilculo de curvas completas de momento-
desplazamiento, o de familias de estas relacio-
nes en estructuras tridimensionales.

Bajo ciertas condicioncs, el requisito de un
cambio subito en ¢l signo de la curva de varias
columnas de un mismo entrepiso puede llevar
a que el pandeo individual de las columnas sea
un factor dominante en el comportamiento de
estructuras inelasticas.
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APENDICE-NOTACION

Wﬂllll

A= 13K — Wil

i

Ay, by, = coeficientes en la ec. 14
¢ = V/W (adimensinnal)
E = modulo de clasticidad {kg/cm?)
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a los factores

F = [actor critico de carga (adimensio-
nal) ;

h = altura de entrepiso (c¢in)

! = momento de inercia de la seccién
transversal (cm')

. \

j= 'v}/ ()':W. "+ Ede{L’) (cn??)

K = rigidez de enlrépiso al corte
(lkg/cm) o EI/L

K K gl

=B K

L = claro (cm)

M = momento total de entrepiso
(kg cm)

P = carga en una columna (kg)

1 T = momento torsionante de entrepiso
(kg cm)
V = cortante de entrepiso (kg)
_ W = resultantc de cargas verticales (kg)
X, Y = coordcnadas referidas a la linea de
accion de las cargas verticales
{cm)
X, Y = c(:oor)denadas del centro de torsién
ci
X, ¥ = proyccciones horizontales del des-
plazamicnto rclativo entre pisos
consccutivos (cm)

z = cje vertical {cm)

o = coefliciecnte que tome en cuenta la
forma de los diagramas de momen-
tos flexionantes en las columnas
(adimensional)

v = rotacion relativa egfke pisos conse-
cutivos (rad) it

= cantidad propgggiongl a las rota-
ciones de nudo.debidas a torsién
de enirepiso (rad/cm)

& = deflexion de ung columna respecto
al eje quc ligavSus extremos ch )

¢ = rotacion de nudo (rad)

{ = x/h (adimensional)

Los indices v y 1 se refieren respectivamente
c cargas laterales y verticales.
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DISENO SISMICO. COMPORTAMIENTO NO LINEAL
Por Emilio Rosenblueth?
I ! : .4 N

Toda estructura se comporta de mancra no lineal. Su tratamiento como sistema
de comportamiento lineal gs una mera idealizacidn aproximada que en ciertas ocasio-
nes y para ciertos fines puede resultar satisfactoria, mientras que otras idealiza-
ciones lo seradn més en circunstancias diferentes. N

Las principales causas del comportamiento no lineal de estructuras sujetas a
sismo son:

l. Criterios de falla

2. No linealidad geométrica

3. Relaciones esfuerzo-deformacidn
4, Deslizamientos en las conexiones

La primera causa equivale a no linealidad en las condicioncs de frontera mien-
tras las otras tres se reflejan en la vigencia de ecuaciones diferenciales no linea-
les. En cualquier caso el comportamiento no lineal invalida el anflisis modal, que
permite simplificar grandemente el analisis de los sistemas linecales. Pero en todos
lgs casos, si estd completamente especificado un movimiento sismico y estin total-
m¢nte especificadas las propiedades estructurales, es posible analizar las respues-
tas de esta con el grado de precisidn que se desee empleando un método numérico
adecuado, como puede serlo el beta de Newmark. La operacidn puede repctirse en com=
putadoras para una familia suficientemente numerosa de temblores, analizarse esta-
disticamente los resultados y de alli calcularse la probabilidad de que falle la
estructura. El proceso puede ser excesivamente engorroso, maxime que puede reque-
rirse el anilisis de diversas alternativas de disefio a fin de elegir la dptimas El
propdsito de los pirrafos que siguen es dar soluciones aproximadas para los casos
més frecuentes con objeto de evitar tal laboriesidad.

1

iteri 1la no li

La no linealidad en los criterios de falla se manifiesta de la manera mas sen-
cilla en una estructura con un grado de libertad, cuya zelacidn fuerza-deformacidn
es lineal pero cuya falla ocurre para deformaciones distintas, dependiendo del sen-
tido de la deformacidén (fig 1). Tal puede ser el caso de la columna con ménsula que
muestra la fig 2, cuando obran aceleraciones horizontales del terreno, o el de un
voladizo sujeto a movimientos verticales del terreno, a menos que se refuerce estos
elenentos estructurales asimétricamente, justamente de manera que se contrarreste la
a§imetria que produce la aceleracién de la gravedad. Independientemente de la forma
que tenga la relacibén fuerza-deformacidn, la asimetria en cuanto al criterio de falla
ygperalmente necesita tenerse en cuenta en el andlisis de gran nimero de estructuras,
tales cowo terraplenes, muros de contencidn y presas.

Cuando la relacidn fuerza-deformacién es lineal y la @nica no linealidad radica
ep los criterios de falla se comete poco error tomando ambas deformaciones de falla
iguales a la menor de ellas. Aum en el caso extremo de que una de estas sea infi-
nita (lo que equivale a decir que la estructura solo puede fallar en un sentido),

" B Instituto de Ingeniexia, UNAM,



el error apenas sobrepasa un diez por ciento en promedio.

Otra manifestacidn de no linealidad debida a condiciones de falla puede estri-
baz en que el modo de falla dependa de la combinacidn de modos naturales de vibracién
que cause la falla. En principio esta forma de no linealidad est3 presente en toda
estructura yue tenga mis de un grado de libertad. Por ejemplo, un marco de dos pisos
puede fallar ya sea en las columnas de planta baja o en las de planta alta. En ge-
neral esta razén de no linealidad puede ignorarse per ser un modo de falla mucho s
probable que cualquiera de los demis, bastando entonces con disefiar para el primero.
Pero en casos extremos no sucede asi. Puede haber, por ejemplo, una gama continua
de modos de falla. Tal ocurre en una presa en arco cuya falla puede iniciarse en
cualquier punto de una zona y como resultado de una combinacidn critica de esfuerzos
principales, estando tanto la ubicacidn precisa del punto donde se origina la falla
como las direcciones de dichos esfuerzos condicionadas por las proporciones en que
intervienen los diversos modos naturales de vibracién. En tales casos puede afin
emplearse el anilisis modal si se lo combina con un artificio que acote la probabi-
lidad de falla de la estructura, o bien acudirse a un procedimiento de simulacidn en
que se analicen estadisticamente las respuestas estructurales a un gran niimero de
sismos potenciales.

No linealidad geométrica

El anilisis elemental de las estructuras se basa en la premisa de que las de-
formaciones que estas sufren son suficienteimente pequefas como para que no se intro-
duzcan errores excesivos suponiendo que las deformaciones no modifican la geometria
inicial de las estructuras. En otras palabras, los esfuerzos y fuerzas generaliza-
dos se calculan como si las estructuras fuesen infinitamente rigidas.

A veces las deformaciones mencionadas son demasiado importantes como para des-
preciar sus efectos. Estos pueden asumir distintas formas, la mads importante de las
cuales consiste en desplazamnientos de la estructura o deformaciones de sus miembros
perpendicularmente a las lineas de accidén de las fuerzas longitudinales. Suele ha-
blarse entonces de "efectos de esbeltez" o "efectos PA". Estos se Eanifiestan en un
alargamiento de los periodos naturales de vibracidn y en la aparicion de momentos
flectores secundarios. Los efectos de esbeltez se tratan en capitulo separado.

s

Relaci zo _~deformaci

La causa mas frecuente del comportamiento no lineal de las estructuras radica
en las relaciones no lineales entre esfuerzosy deformaciones de los materiales es-
tructurales. Su importancia puede apreciarse por el hecho de que ordinariamente una
estructura no sufre colapso sin que antes los materiales que la constituyen hayan
excursionado en el rango de deformaciones no lineales, que suelen ser de dos a veinte
veces mayores que las lineales, y porque esta forma de no linealidad puede traer con-
sigo reducciones muy drasticas, hasta de orden de magnitud, en los esfuerzos debidos
a sismo. Tan es asi que la eleccidn de materiales constructivos estd regida en buena
parte por su capacidad de deformarse fuera del rango lineal.

En muchos casos una aproximacidn satisfactoria a la relacidn esfuerzo-deforma=~
cién que operard durante un siswo se obtiene llevando a cabo una prueba estatica.
Los efectos puramente din2micos son significativos solo en contadas ocasiones y fre-
cuentemente los incrementos en rigidez y resistencia atribuibles a velocidad de de-
formacibn se ven contrarrestados por el deterioro que originan la repeticidn de so-
licitaciones que imponen los sismos.



Des) izani ] .

Este fendmeno se menifiesta de menera semejante a la no linealidad de las rela-
ciones esfuerzo-deformacion de los materiales. desde el punto de vista de comporta-
miento estructural.

Sistemes simétricos con un grado de libertad

)
§

‘ Cualquiera que sea la causa de no linealidad comenzaremos por estudiar estruc-
turas provistas de un solo grado de libertad y cuya relecitén fuerza-deformacibn es
simétrica con respecto al origen tanto en primera aplicacidn de carga como en ciclos
subsccuente.. de carga y descarga (fig 3). Para estas estructuras puede estimarse un
limite superior aproximado a su respuesta sismica si se conoce el espectro de res-

.puestas lineales correspondiente al temblor que interesa. Este limite es la minima
de las siguientes deformaciones:

l. La méxime deformacidn espectral

2, La deformacion requerids pera que el &rea bajo la curva fuerza-deformacidn
correspondiente a primera aplicacidn de carga sea igual a (1/2)MV%3 . donde
b es la masa de le estxuctura y v.gs la méxima ordenada en el especfro de
seudovelocidades

3. La deformacidén requerida para que en la curva correspondiente a primera
'3 4
aplicacidon de carge le fuerza alcance el valor Ap,,M, donde Apax es la mé=
xima ordenada del espectro de aceleraciones o de seudoaceleraciones

Con referencia a lz fig 4, que representa la curve fuerza-deformscidn corres=-
pondiente a primera aplicacidn de carga en alguna estructura, la mixims ordeneda
del espectro de deformaciones podria ser igual a yjs; la deformacidn requerida para
que el 4rea bajo la curva fucse igual a (1/2)MVRax podria ser ys, y la deformacidn
asociada 8 la fuerza ApaxM podria ser y3. En este caso yo seria la minima de las
tres deformaciones. Podrigmos asegurar que la méxima deformacidn que sufrirfa esta
estructura al actuar el temblor en cuestion no seria mucho mayor que ys y muy proba-
tlemente seria menor que este limite aproximado.

Hasta aqui no se ha hecho mencidén del amortiguamiento dependiente de la velo-
cidad de deformacidn que pudiese tener la estructura. Cualquiera que este sea, el
limite aproximado que se ha descrito es vélido si se toma como base de comparacidn
el .espectro lineal de respuestas correspondiente a amortiguamiento nulo. Si la es-
truoctura ue interesa puede idealizarse como en la fig 5, en la que el amortigua-
miento dependiente de la velocidad de deformacidon es lineal, y si la rigidez tangen-
tg és siempre iguol o menor que la rigidez que corresponde a deformaciones pequeiias
Reomo sucede en las figs 3 y 4 por ejemplo), pucde afinarse el limite superior scu-
diendo al espectro lincal para el porcentaje de amortiguamiento que tendria una es=-
tructura de comportamiento linesl con rigidez igual a la rigidez tamngente inicial
de la estructura en cuestidn y un amortiguador igual al de esta estructura.

Considererios ahora una familia de estructuras cuya relacién fuerza-deformacidn
en prinera aplicacion de carga es de la forms

y = aY(BF) (1)

donde



y = deformacidn
Y = Y(BF) = funcién de PF
a.,p = constantes para cada estructura

Si variamos el producto o cambiamos las rigideces de la estructura. Al hacer aB
tender 8 cero dichas r1gldeces tienden a infinito, Cualquiera que sea la funcidn Y,
la aceleracidn absoluta mixima que des<rrolla entonces la estructura como respuesta
a un temblor tiende a la aceleracidon méxima que experimenta el terreno durante ese
sismo, llamémosla a, siempre que la forma de Y y el valor de B sean tales que la es=-
tructura es capaz de resistir la fuerza aM. Por eJemplo. si empezamos con la rela-
cidén 1, bilineal con endurecimiento a la deformacidn, que muestra la fig 6, y dis-
minuimos a conservando P constante, generamos le relacion 1'. La estructura corres-
pond1ente es capaz de resistir la fuerza abl mostrada en la figure; por tento la ace-
leracidn méxima que desarrollari tender? a aM al hacer a tender s cero. En cambio
la relecidén elastopléstica (2) y la bilineal con ablandamiento a l2 ‘deformacién (3)
no alcanzan sino una fuerza méxima a'M < aM; por consiguiente al disminuir a y ge-
nerar las relaciones 2' y 3' tenderemos 8 estructurss que serdn capaces de desarro-
llar una aceleracidn maxima &', y la estructura con ablandamiento a la deformacidn
falleré ante la accidn del sismo de que se trata. Si ahora disminuimos el valor de
P de manera que todas las estructuras puedan resistir fuerzas superiores a ai (rela-
ciones 1", 2" y 3"), todas responderan con una aceleracidén mixima igual a Q.

En forma anfilega, si hacemos aﬁ tender a infinito producimos esttucturas cada
vez mas flexibles. Su deformaci6n mixima en valor absoluto, como respuesta a un
temblor, tiende al desplazamiento maximo que experimenta el térreno durante ese mo-
vimiento siempre que la funcidn Y y el parfmetro a sean tales que la estructura sea
capaz de desarrollar dicha deformacion.

Las aproximaciones asintéticas descritas son aplicables a estructuras excep-
cionalmente rigidas o excepcionalmente flexibles. En el rango intermedio, més usual
de rigideces vale una aproximacidén sumamente burda. Esta consiste en igualar la
deformacion méxima con que la estructura responde a un temblox con (1/2)%V2, donde
V es el valor medio de las seudovelocidades espectrales, para estxucturas de compor=
tamiento lineal, en el intervalo de periodos naturales comprendido entre T, , y Tyq.
Aqui,

T,y = 2mv/a (2)
Tyd = 2md/v (3)

donde 8, v y d son respectivamente la aceleracién. velocidad y desplazamiento maxi-
mos del terreno; es decir, en la rcpresentacion logaritmica usual Tgy es el periodo
que corresponde a la interseccion de las rectas- que representan 8 y v mientras T,q
lo es de las rectas que representan v y d (fig 7). Como se explxc6 a propdsito del
limite superior (1/2)MV5,.. para ciertas estructuras no lineales procede usar el es-
pectro lineal que corresponde al porcentaje de amortiguamiento que tiene la estruc-
tura dada en el rango de deformaciones pequefias. ,

La aproximacidén citada es en general muy poco precisa debido a que précticamen~
te no hemos impuesto limitacidn a las relaciones fuerza~deformecidn de la estructu-
ra. Al tipificar dichas relaciones hallaremos criterios aproximsdos mis satisfac-
torios.
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Se dice que una estructura es del tipo histerético cuando su relacibn fuerza-
deformacidn en ciclos sucesivos de carga y descorga es\.stable y encierra un irea
- finita, llamada histerética (fig 8). Si una estructura de este tipo estéd sujeta a
una perturbacidén axmdnica estacionsria puede estimarse la amplitud de su respuesta
con rclativemente buens aproximacién haciendo uso de una estructura “equivalente"
de comportamiento lineal., Esta segunda estructura es equivalentc en el sentido de
que la amplitud de su respuesta ante las perturbaciones que se consideren serd sen= .
siblemente igual a la de ls estructura no lineal dada. Sin embargo el desfasamiento
con respecto a la perturbacidn serd distinto en las dos estructuras. El presente
metodo es aplicable ya sea que la perturbacidn consista en una fuerza periddica im-
plesta o en una oscilacidn de la base de la estructura. ‘

El sistema equivalente se pucde caracterizar por su mass, rigidez y grado de
anortiguamiento, Como mzsa tomaremos la que tiene la estructurs no lineal. Como
rigidez la rigidez secante de esta, correspondiente a la arplitud de su respuesta,
¢omo se muestra en la fig 8, por lo que el presente método requeriré de tanteos o
‘aproximaciones sucesivas. El amort1guam1ento equivalente se elegiréd de modo que la
energia disipada por amortiguamiento viscoso en ¢ada ciclo, en resonancia, sea igual
a la que por histéresis disipa la estructura no lineal., De esta manera se encuentra
el grado de amortiguamiento equivalente

H
b4 P (4)

donde H es el &rea h1steret1ca. K la rlgxdez secante y y la amplitud de oscxlaclon,
Ky%/2 es la llamada energia de deformacidn.

\ El valor miximo que puede asumir Z¢ﬂxla ec 4 corresponde a un ciclo rectangu-~
lar de histéresis. Para este, H = 4Ky2, asi que &= 2/m = 63.7 por ciento.

Si el sistema no lineal tiene un amortiguador lineal en paralelo con sus ele-
mentos flexibles (los que dan origenm a las curvas de la fig 8), puede calcularxse el
grado de amortiguamientio que corresponde a la rigidez K, y este debe adicionorse al
que suministra la ec 4.

Tratandose de perturbaciones transitorias, !, X nyarian de un ciclo a otro,
asi que tanto la rigidez como el anortiguamiento equivalentes han de obtenerse pro-
mediando en el intervalo de valores de y comprendidos entre cexo y la respuesta ma-
xime, calculfndose ésta nuevamente por tanteos o iterativamente y teniendo en cuen-
ta que el periodo natural equivalente resulta asimismo depender de y. Una manera
expedita de proceder se ilustrz en .la tabla 1. Consiste en asignar a y una serie
de valores uniformemente crecientes (col 1); calcular la rigidez (col 2) y el amor-
tiguamiento (col 3) equivalentes; promediar los valores calculados de K (col 4);
calcular los correspondientes del periodo natural (5); promediar los amortiguamien-
tos equivalentes (col 6), y obtener las ordenadas espectrales correspondientes, es
decir, la deformacidn espectral que corresponde al periodo natural de la col 5 y
amortiguamiento de la 6 (col 7); el cilculo se interrumpe cuando esta deformacidn
resulta menor que y. Para el ejemplo de la tabla 1 la respuests aproximada de la
estructura histerética es 1.18 cn. En este ejemplo se supuso que no existe amorti-
guamiento dependiente de la velocidad de deformacidn.
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Un tipo particular, degenerado, de estructuras histeréticas, es la estructura
elastica. En ella el &rea histerética es nula y las curvas de carga y descarga
coinciden en una sola. Para un anllisis aproximado es aplicable el método descrito
en los pérrafos que anteceden. La ec 4 arroja el resultado £ = 0, asf{ que el finico
amortiguamiento quejhalla es el dependiente de la velocidad de deformacidn.

Para estructuras con ablandamiento a la deformacidon este procedimiento tiende a
dar errores del lado de la inseguridad. Para estructuras con endurecimiento a la
deformacidon tiende, por el contrario, a errar del lado de la seguridad. Ello se
debe a que las frecuencias dominantes de los temblores se desplazan generalmente
hacia valores mds pequefios a lo largo de los mismos a la vez que tiende a crecer la
amplitud de las respuestas estructurales y a variar acordemente su periodo natural
eguivalente.

Las estructuras de este tipo,con ablandamiento a la deformacidn, aproximan el
comportamiento de aquellas estructuras de concreto presforzado cuya no linealidad
obedece primordialmente a la aparicidn de grietas por flexidm, las cuales se cierran
al cesar los momentos que las originaron. Los efectos de no linealidad geométrica
también se manifiestan en elasticidad no lineal cuando van acompaiiados de deforma-
ciones dentro del rango lineal de los materiales.

Estructuras tipo Masing con esqueleto Ramberg-Osgood

Otra forma particular de comportamiento histerético la constituye la llamada del
tipo Masing. Se dice que una estructura exhibe este tipo de comportamiento cuando
1ss curvas de descarga y reaplicacion de caxga obedecen a expresiones de la forma »

y-y3! ,IF-Elj)

dado que la curva correspondiente a primers aplicacién de csrga =~ llamada esquele- %
to =~ es '

" '

y = yo(P) ®)

En otras palabras, ls descarga y reaplicacién de carga obedecen a la misma relacidn
que la primera aplicacion de carga salvo que las escalas de fuerzas y de deforma-
ciones han de duplicarse.

Consideremos en particular aquellas estructuras de tipo Masing cuyo esqueleto
es del tipo propuesto por Ramberg y Osgood:

: F
AR AR
Yy yi Uy
donde y,, F_, a y r son constantes positivas; las primeras dos pueden verse como
las cootdenddas de un punto convencional de fluencia (fig 9).

.!9- 8

Yy

=

¥

Sia=001x=1, la ec 7 degenera en la de una estructura eléstica lineal., Si !
r =, la ec 7 se.convierte en una relacion fuerza-deformacidn elastopléstica.

Las relaciones examinadas suministran buenas aproximaciones para el comporta~



miento de una extensa gama de estructuras de interés prictico. Esto es cierto en
mayor grado para la idealizacidn de Masing cuando no se la restringe a esqueletos
del tipo Ramberg-Osgood. Desde luego el método general que presentamos para estruc=
turss histerdticas es aplicable a las de tipo Masing. Pero cuando ademas el esque=
leto es del tipo Ramberg-Osgood cabe un método aun mis sencillo, si bien su aproxi-
macidn es poco menos buena que la del método mis general, sobre todo cuando se trata
de sistemas sumamente rigidos o excepcionalmente flexibles., Este segundo procedi-
miento consiste en adoptar como sistema lineal equivalente uno que posece el mismo
periodo natural y grado de amortiquamiento que la estructura no lineal en cuestion
para deformaciones infinitesimales, En otras palabras la masa del sistema lineal
equivalente es igual a la de la estructura que interesa; su rigidez es igual a la
rigidez tangente inicial de esta, y no se tiene en cuenta el amortiguamiento his-
texrético. ‘

En el rango intermedio de periodos naturales de la estructura equivalente
(Tgy €T % Tyy) esta aproximacidn tiende a errar del lado de la seguridad cuando
¢ es muy pequefio o nulo. La aproximacidén mejora para valores mayores de Z, digamos
del orden de diez por ciento.

El mismo criterio aproximado es aplicable a estructuras del tipo Masing con es-
queleto bilineal cuya segunda rigidez es positiva y menor que la primera (fig 10).

Sea yu el factor de ductilidad, es decir, la deformacidn mixima que desarrolla
una estructura en respuesta a un temblor dividida entre la deformacién de fluencia.
Si bien en varios de los modelos matemiticos que hemos venido manejando no hay un
limite superior a la deformacién que son capaces de desarrollar las estructuras sin
fallar o cambiar dristicamente su comportamiento, en la préctica existe tal deforma=-
cién limite. Una manera aproximada de incorporar esta limitacidn sin complicar en
exceso los modelos consiste en caracterizar cada estructura de inter&s por un factor
dé ductilidad maximo que puede desarrollar. El tratamiento es aproximade ya que el
factor de ductilidad limite depende del nimero de ciclos de carga alternante y,
antes de que falle una estructura, su relacién fuerza-deformacidn suele diferir
apreciablemente de los modelos sencillos que hemos considerado. Mas la informacidn
disponible permite en muchos casos hacer estimaciones realistas, ligeramente conser=
vadoras, de 1ls u méxima que conduce a una buena aproximacidon de la probabilidad de
que la estructura en cuestidn sobreviva una perturbacidén dada.

~ Segin el criterio aproximado que describimos, una estxuctura clastoplistica
desarrolla una aceleracion méxime igual a la requerida para hacerla fluir y una de-
formacidn mixima igual a p veces la de fluencia (fig 11). De aqui que la acelera-
cidn mixima que pueda desarrollar sea igual a 1/p veces la que desarrolla la estruc-
tura lineal equivalente. Si la estructura se disefia con aceleraciones reducidas
como si su comportamiento fuese el de lo estructura lineal == como implican los re-
glamentos de construccidn --, las deformaciones que se calculan han de multiplicarse
por u. Este hecho es importanto cuando han de calcularse holguras entre elementos
a@structurales y no estructurales para evitar dafios a estos y para evitar la apari-
ricidn de torsiones y otros efectos indeseables prevenientes de la participacidn de
elementos rigidos que no forman parte de la estructura analizada, asi como cuando se
calcula la separacidn que ha de dejarse entre estructuras contiguas para evitar que
chogquen una contra otra,.

Traténdose de estructuras elastoplasticas sumamente rigidas vale la aproxima=
cibn consistente en asimilarlas a estructuras rigidoplasticas, es decir con relacion



fuerza-deformacidn como la que se muestra en la fig 12, Para estas, si se iguala
su energia de deformacidén a la de una estructura lineal equivalente segitn el crite-
rio general que presentamos con anterioridad, se encuentra que la deformacibdn méxima
en valor absoluto, como respuesta a un sismo con aceleracion y velocidad méxnmas del
terreno iguales respectivamente a 3 y v, vele aproximadamente .

2
0.24 &= si a> gy .
D= %0 | (8)
S0 si a ¢ ag :

donde a, es la aceleracidn requerida para hacer fluir la estructura. Sin embargo,
D no es apreciablemente mayor que el desplazamiento miximo del terreno. Para va-
lores elevados de ao/a la ec 8 yerra del lado de la seguridad y ha de sustituirse
por
¥——(1 - -Q) siadag
2a ,
D= 9

0 si a4 g

Estructuras contraventadas con elementos esbheltos o ancladas con pernos

Consideremos un marco articulado contraventiado mediante cruces de San Andrés
(fig 13) cuyos elementos diagonales sean tan esbeltos que solo puedan tomar tensidn.
Si dichos elementos se couportan clastoplésticamente 1a relacidn fuerza-deformacién
de la estructura seri como se esquematxza en la fig 14. Estas estructuras disipan
menos energia por deformacidn ineldstica que las estructuras elastoplisticas con
igual esqueleto., Por tanto sus respuestas son en general mayores que las de estas.
De manera aproximada se pueden estimar igualando la eneraia de deformacién a la que
desarrolla la estructura lineal equxvalcnte. Esta energza vale KD, 2/2, donde K es
la rigidez inicial y Dg es la deformacidn espectral de la estructura lineal equiva-
lente. Para le estructura de interés la energia de deformacidén vale FyD - Fyyy/z =
Kyy (D = yy/2). Pero yy = 04p Por tanto,

2_(2-1.)
T Pk

e 8.—‘7—[‘¥== (10)
De =1 ‘

Este cociente es mayor que uno si’p > 1. Por ejemplo, vale 1.67 para p =5

De aqui,

Al mismo resultado se llega para una torre del tipo de una chimenea si su re-
sistencia al volteo esté regida exclusivamente por pernos de anclaje de comporta-
miento elastopléstico.

Cuando existen otras fuerzas restitutivas en adicidn a los contravientos o a
los pernos, la ec 10 puede errar del lado de la seguridad pero su aplicecidn sumi-
nistra una gula para estimar el valor de D.

Estructuras asimétricas con un grado de libertad

De las estructuras de este tipo vamos a confinar nuestra atencion a las rigido-



9

plasticas. Estas no necesitan ser wuy asiwitricas para que su respuesta sismica sea,
en sentido estadistico, casi la misma que la de una estructura que solo pueda fluir
en un sentido (fig 15).. Bajo estas circunstanciss un anllisis semiempirico arrxoja

el siguiente resultado aproximado.

2 a
%%r(l - ;?)2 si a>ag

D = (11)
0 sia+4 ag

Estructuras con varios grados de libertad

Traténdose de estructuras "bien disefiadas", en el sentido de que desarrollen
sensiblemente el mismo factor de ductilidad en un nimero extenso de grados de li-
bertad cuando actiia el sismo de interés, son aplicables en forma toscamente aproxi=
mada las conclusiones que presentamos para las estructuras que tienen un solo grado
de libertad. Sin embargo, es dificil lograr esta condicidn en la prictica. Incluso
una estructura puede satisfacer esta condicién para un temblor de disefio y no para
otro. Cuando no se satisface la limitacidn mencionada, sea porque una porcion pe-
quefia de la estructura estd subdisefiada o porque el resto esté sobrediseiiado o por
ambas causas, la mayor parte de la energia que haya de disiparse por deformacidn
ineléstica necesitara corresponder a deformaciones inelasticas de la porcién subdi-

_sefiada (o no sobredisefiada) y en general demandard factores de ductilidad locales

sumamente elevados.

Es tanto més probable que se presente esta situacidon desfavorable cuanto mayor
es el niimero de grados de libertad de la estructura. Dc aqui que se encuentren re-
glamentos de construccidn en yue las aceleracioncs espectrales de disefio desciendan
con el periodo natural mds gradualmente que lo que indican los espectros lineales
disponibles. Asi el Uniform Building Code especifica coeficientes de cortantes ba=-
sales inversamcnte proporcionales a la ralz clbica del periodo fundamental, siendo
gue los espectros de aceleracidén en teirreno firme descienden en proporcidn inversa
a la primera potencia de dicho periodo. De esta manera se introducen errores con=
scientes del lado de la seguridad, respecto a los resultados de analisis dinémicos
dineales afectados por lAp. tanto mayores cuanto més largo es el periodo fundamental,
¥ esto tiende a tener en cuenta el numero de pisos del edificio de interxés, pues en
términos generales el periodo fundamental auments con el numero de pisos.

Actualmente la nica manera fidedigna para analizer estructuras no linesles con
varios grados de libertad, sin caer en procedimientos tan burdos cowmo el descrito,
consiste en someter en computadora a la estructura a un gran numero de temblores
reales o simulados y analizar estadisticamente los resultados.

A pesar de esta observacidn, valen las sproximaciones presentadas para estruc-
turas con un grado de libertad cuando su rigidez o su flexibilidad tiende a infinito.

fe cisg

N.M. Newmark y E. Rosenblueth, Fundamentals of earthguake engineering, Prentice-
Hall, Inc, Englewood Cliffs, N J, 1971, cap 11,

Febrero 1972



Tabla 1. Respuesta aproximada de estructura histerética

po

(1) ) (3) (4) (5) © (D

Yo cm K, ton/ch ¢, %70 K, tonfem T, seg g, %70 D, cm

0.2 10.0 1.0 10.0 0.500 1.0 1.03
0.4 10.0 1.0 10.0 0.500 1.0 1.03
0.6 9.7 1.2 9.9 0.505 1.1 1,07
0.8 8.6 2.0 9.3 0.518 1.3 1.14
1.0 6.0 4.0 8.6 0.535 1.8 1.09
1.2 3.8 8.0 7.8 0.555 2.8 1.18
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RESPUESEA SISMICA DE SISTEMAS SUELO-ESTRUCTURA
) Jacobo Bielak

. INTRODUCCION

Dos aspectos del p}obleqa de interaccidn dindmica entre estructura
¥y subsuelo tienen una gran importancia para la ingenierfa sfemica:
(1) e1 comportamiento sfemico de una estructura puede ser afectado
por lae propiedades del subsuelo y (2) el movimiento registrado en
la base y en la vecindad de una estructura durante un terremoto no
serd el mismo que el que se obtendrfa si la estructura no estuviera
presente., En términos' de las propiedades dindmicas del sistema, este
‘ acoplamiento dindmico, o interaceidn entre la estructura ¥y el sub-
suelo generalmente producird (1) una reduccidn en la frecuencia fun-
damental del sistema con respecto a la frecuencia de la estructurs
apoyada sobre un suelo rigido, (2) dis;pacién de una parte de la
energfa vibracional del edificio debida a la radiacién de ondas
dentro del subsuelo ( tambien habrd pérdidas de energia producidas
por la fricoidn interna del suelo) ¥ (3) una modificacién del movi-
miento de la base de la estructura con respecto al movimiento libre
del terreno.-Aunque todos estos efectos se manifiestan hasta qiérto
grado en tode estructura, desde el punto de vista ingenieril es
importante determinar las condiciones bajo las cuales la interaccidn
estructura-subsuelo efectard en forma notdble el comportamiento
dindmico de la estructura. Para ésto es necesaerio desarrollar métodos
de anklisis y diseno que consideren el fendmeno de 1nteraccion.'

Dadas las propiedades f{sicas del suelo, la 3eometr£a del sistema
y la naturaleza de la excitacién s{emica, es sumamente diffcil
analizar el sisteme estructura-subsuelo sin antes hacer un numero
de suposiciones que simplifiquen el probvlema. Es comin representar
el suelo ya ses comc un semi-espacio eldetico, homogéneo o 196tropo
6 como un medio disoreto constituido.por resortes lineales y amor-
.tiguadores viscosos. La estructura, también generalmente eldstica,
descansa sobre la superficie del terreno.
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Una lista parcial de publicaciones recientes sobre interaccion
dindmica estructura-subsuelo estd dada en la referencia [1]. Otras
descripciones de soluciones diversas estdn contenidas en los trabajos
de Scavuzzo y Raftopoulos [2] y Sarrazin [3]. En este trabajo se
estudia la respuesta sismica de un edificio eldstico de varios pisos
que descansa sobre la superficie del semi-espacio eldstico. Suponiendo
que el sistema posee frecuencias de resonancia se demuestra que la
respuesta del sistema estructura-subsuelo estd dada como la suma de
las respuestas de osciladores simples de un grado de libertad, sujetos
a excitaciones modificadas de sus bases. Este resultado es vdlido an
para sistemas lineales que no poseen modos de yibracién cldsicos.,

Esta representacidn tiene la ventaja de dar una percepci6n clara del
problema de interaccidn as{ como hacer los calculos equivalentes a
los de un oscilador simple. '

En la segunda parte de este estudio se presentan las respuestas
oscilatorias y s{smicas de varias estructuras de uno y varios pisos
que se apoyan sobre terrenos flexibles. Para el caso de edificios de
un piso se dan ademds expresiones aproximadas para la frecuencia
natural de vibracion ¥ para el amortiguamiento crftico del oscilador
simple equivalente en términos de las propiedades del sistema
original. ’ '

I. ANALISIS DEL SISTEMA

El sistema estructura-subsuelo bajo estudio se muestra en la
Fig. 1. Consiste de una estructura de n pisos de comportamiento lineal
y amortiguamiento viscoso con un grado de libertad por piso, que se
apoya sobre la superficie de un semi-espacio eldstico de densided f’,
velocidad de onda al cortante, Vs' y relacidn de Poisson,d . lLa
estructura define las matrices de rigidez, K, de masa, M, y de amor-
tiguamiento, C. Se supone que la base consta de una placa circular
r{gida de radio a y espesor despreciable yno se permite que la base
se deslice con respecto al suelo., El sistema descrito tendrd entonces
n+2 gradde de libertad, translacidn horizontal de cada piso y de 1la
base y rotacidn del sistema en el plano de desglazamiento,

El sistema, originalmente en reposo,'eeté sujeto a ur movimiento

- . ’
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s{smico representado por ondes planas horizuntules que se propagan
en la direociéh‘verticalf El movimiento libre§d91 terreno es igual
al doble de la amplitud de la onda incidente y el movimiento dentro
del medio -eldstico se obtiene como la suma de las ondas incidentes

v

mas las reflejadas. . . , b

Bl modelo ilustredo en la Fig. ! tambien ha sido utilizado. entre
otros, por Tajimi [4] y por Parmelee y otroa {53,

Suponiendo deeplazamientos pequenos. "las ecuaoiones que gobiernan
el movimiento del sistema mostradoc en la Fig. '{ son

\ R R IR

mi,_‘*'}c{_nx!”-‘o ' 0 (1a)
n ‘ o
Z“”.(v +V)+P(t)n0 (1v)
b e : I
Z m by +1‘6+Q‘(t)-0. (1¢)

En estas eouaoiones, Y= {vdl » un vestor de columna; vj = desplaza-
miento hopizontal del piso j ocon respecto.a la bese, sin incluir
rotacidn} v_ = desplazamiento libre de la guperfioie producido por

ol movimiento sf{smico incidente y su reflexién totalj vy = translacion
de la base oon respecto al movimiento 1libre de la superficie; » = ro-
tacidn de la baaeyhJ ='altura del piso j medida a partir de la bese;
vjtfa desplaiamignto total horizontal del piso j con regpeoto a un
eje verticael fijo, es deocir, vjt = vs + vo + hJP + V4 my = masa ’ ‘
del piso J; m, = masa de la base; I; = suma de los momentos centroi-
dales de inercia de las masas my ¥ Mo P(t) ¥y Q(t) representan, res-
pectivamente,la fuerza y el momento de.interaccidén entre la hase y

al suelo. ' ‘

las fuerzas P(t) y Q(t) son funciones de los desplazemientos de
la base vo(t) y ¥ (¢). Para obtener 1és,relaciones necesarias debe
resolverse un problems de elmsticidad dindmica con condiciones
mixtas de fronters, es decir, las osoilaciones de un disco rigido
soldado & la superficie del semi-gspaoio eldetico. Se obtiene (1]

\Y
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A b (2)
fﬁ? Kplogio) K (s,0) #(s)
J

en donde una barra sobre una funcidn denota la transformada de
Laplace de dicha funcion y 8 es el pardmetro de la transformacidn,
una variable compleja. Kpp Knpm, Kmh y Kﬁm gon las funciones adimene
sionales de impedancia del problema. .- M ©8 el modulo de rigidez al
cortante del medio eléstico y s, = sa/Vg.

Considerando temporalmente a los desplazamientos Vo ¥ ¥ como
funciones conocidas, es posible, en general} desacoplar la ecuacidn
(1a), ya sea en n dimensiones si la superestructura posee modos de
vibracidn cldsicos 0 en 2n dimensiones si no los poses, y expresar
las transformadas de los desplazamientos vJ como combinaciones lineales
de las funciones vo, ¥ Yy vg. Substituyendo estas expresiones junto
con (2) en la versidn transformada de (i1b) y (1c) se obtiene un par
de ecuaciones lineales algebraicas en v ¥ ¥ que puede ser resuelto
en forme explfcita en funcidn de vg. Reemplazando K ¥ enla
expresion para vj se obtiene entonces la solucién\nnmpleta del
problema en el plano.transformado en términos de v (s), las propie~
dades f{sicas del sistema estructura-subsuelo ¥y las funciones de
impedancia. Ky, Khm, Kon ¥ Kmm 9imbélicamente esta solucidn se puede
expresar en la forma
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Los desplazamientos vo(t), ¥ (t) y v4(t) se obtienen invirtiendo
las transformadas correspondientes, es decir,

W) (ace

AD)
oe) ) = 5 .-:(':3- afs) 3 e as’  (4) {
V"(t) c AJ(B) N "

donde C es el contorno de 1ntegr3016n de Bromwich.

Aplicéndo el teorema de convolucidn para las‘trghsformadge dé
laplace, (4) puede escribirse.

W) [ (mglten) |
¢(t) hw(£-1) Vs(f) ar (sa)
vy b (e-n))
en donde
' 8,() ' ,
b, (t) - E%IL m o da; ,kulo‘,cp,J o (50)

son las funciones de impulso del siestema, Las 1n€egrales en (5b)
pueden evaluarse explf{citamente por medio de una 1ntegrac16h de
contorno [1], obteniéndose

) n‘e
, -yt
By(t) = Z ° (8 08 Byt = by 810 BL) o (g0
b=y .

Las constantes ay,, bik, q;\y,Aﬁ estdn dadas por
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als) .
=2~ (6v)
sk A (s‘)

°jk + ib

~g; + 18, = 5, (6o

en donde s, es una rafz de A(s) y A‘(SA) es la primera derivada
de {(s) con respecto a & evaluada en g -

Substituyendo (6a) en (52) se obtienen entontes expresiones para
los desplazamientos Vo, ¥ y Vj en terminos de la aceleracién libre
del . rreno, Vg, de funciones elementales y de constantes que pueden’
gser evaluadas en forma expl{cita. Despuds de introducir las - :
constantes 4 y #¢ + definidas por

%

;‘ ™ (c‘a + B“a) . ’ (7a)
iy =0 /(a +8° 4 (7v)
y las aceleraciones : .
e
qlo(t) 0 bto

e
a8 [ = Paa | 15,5, (6) + ;5,9 (8214 ®s0 /5, VI - R V8 (Te)
B3 ey b/ '

e integrar por partes algunos de los _te'rminos en las expresiones
para los desplazamientos Vg, Yy Vi 8e obtiene finalmente

v (%) L N
(t) If = / t-m‘(w)i B, VI md (s=0){ 9,2(x) ave (74)
[ t o - ~——_—“ -] 8ln U‘ - n -t k ¢ “"
' Py ""’l_'_:;io ! ‘: \
vd(t) : \'f“('t)
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Interpretacidn f{sica de la solucidn. Las expresiocnees para los

desplazamientos vo(t), ¥ (t) 'y v4(t) en (7d) muestran que 1la
respuesta s{smica del sistema estructura-subsuelo puede obtenerse
como una combinacidn lineal de las respuestas de n+2 osciladores
simples de un grado de libertad apoyados sobre un suelo rfgido.
Cada oscilador, definido por su frecuencia natural ‘de vibracién ‘T,’(
y fraceidn de amortiguamiento oritico ii..eeté sujeto a una acele-
racidén de su base, '1'121‘. Bl subfndice k toma - los valores O, ¥ y

3, correspondientes a los desplazamientos vo(t), ¥ (t)-y va(t).Este
‘resultado es vAlido, independientemente de la existencia de modos
clésicos de vibracidn. -

II. APLICACIONES

Con el objeto de ilustrar el efecto que la intoracoidn estructura-
subsuelo puede tener en la respuesta del sistema, en esta seccidn
se estudia la respuesta de -algunas estructuras de uno y varios
pisos a una excitacién arménica permanente 8§ sismica.

Coeficientes dindmicos del suelo. Para hacer uso del método de

anAlisis desarrollado en la seccidn anterior es necesario conocer
las funciones de impedancia Ky, Khﬁ’ Kph ¥ Kpp (2). Boluciones
numéricaa'aproximadas para estas funciones han sido obtenidas por
Byeroft [6), Veletsos y Wei [7] y Iuco y Westmann [8], entre otréa,
para el caso de oscilaciones arménicas. Se ha observado que los
valores de Kyn .y Kpy son generalmente pequefios comparados con los

de Ky ¥ Ky ¥ pueden por tanto despreciarse sin afectar notablemente
la respuesta del sistema ([1]. Las impedancias Knp, ¥ Kppyo funciones
complejas de la variable a8y = u)a/vs. en donde W o8 la freouencia
de oscilacidén, pueden expresarse o

. Khh("“o) - khh(no) + 1a, °hh<°o’ . (8a)
 Kp(1a)) = km(a;) + 1o c(aol)‘ - (8b)

en donde las funciones kph, chh, Kpm y‘émm son funciones reales. las
impedancias Kyy ¥ Kyns ¥y en consecuencia las funciones reales en (s),
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son ademas funciones de la relacidn de Poisson,d". Se puede dar una
- interpretacidn f{sica simple a las funciones kpn, kmm' Shh ¥ Cmme
Heieh [9] ha demostrado que las funciones kyy, ¥ kpm estédn relacionadas
a las rigideces de resortes lineales que varfan con la frecuenciae de
oscilacidn, mientras que Chh Y Cpm estdn asocliados con amortiguadores
viscosoe cuyos coeficientes de amortiguamiento -tembién varian con

la frecuencia de excitacidn. -

Las funociones reales en (8) pueden expresarse como.

Kn(80r0) = 52g (00, @) = @ B(3s0)  (gay

(80 = f0r8) Hyp(as0) (90)

-
Km(8079) = STT57Pa(80r®) = Gulagy®)  (90)

e al8,09) = 8u(80)0) k(e ,0) (94)

Las constantes Un y Om son los valores estdticos de los coeficientes
de rigidez ky, ¥ kym, respectivemente, mientras que las funcionesrﬁi
¥ pm miden la variacidén de dstos para el caso dindmico. J§ ¥ Jo.
estdn relacionados con la energ{a perdida por ;adiacidn en el semi-
espacio eldstico, a causa de la translacidn horizantal y el voltea-
miento de la base, respectivamente. Estas funciones no representan
fracciones de amortiguamiento orftico.

Las funciones ﬁa ’ ﬁ;, Jﬁ y')f, calculadas a partir de los
resultados obtenidos por Luco y Westmann [B], se muestran en la Fig, 2
para valores de la frecuencia adimensionel, By de O a 2 y para varios
valores de la relacion de Poisson.Estos valores son suficientes para
la mayor parte de las aplicaciones. Para valores de a, entre 2 y 10,
estas funciones pueden calcularse con los resultados presentados en [8].

Para obtener la respuesta transltoria del sistema es necesario
determinar las funciones de impedancla en fé}minos del parémetro 8gs
un némero complejo, en vez de a,. En forma aproximada, las funciones
Khh ¥ Kyp 8 pueden representar éomp [1] : f

K.y, (80) - kpn(Im 8p) + 80 cpy(Im 84) (10a).
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Kpm(80) = kpn(Im 84) + 84 cmm(Im 8o) " (10b)

De esta manera Ky (8y) ¥ Kp,(8,) se pueden evaluar haciendo uso de
(9) y 1a Fig. 2. Co . L.

dificio 'de un piso

En 1aleigura§ 4 &‘5 ae'mﬁégtra la respuesta del 5ie§egg ést;ﬁépu:a-
subsuelo indicado en la Fig. 3, sujeto a una excitacién sinusoidal
con frecuencia W y agplitud ¥4 para verios va.lores‘de:,los‘pa;'afme,trosl
adimqnaionalgs que definen al sistema. Estos estan dados por

b;n-El- Coo
8y = 2= (11a) - pad (11b)
VB ng R . f
: L R -2 S o(aray !
Oy a,%’-’- , (110) . . 983 P '
Cy R ) R -__t._ ) . '
BNy (11e)" ®n " s (11£)

W4 es la frecuencia -de vibracidn no aportiguada de la estructura
sobre un suelo rfgido y 1 la fraccidn de amortiguamiento er{tico

de le misma. Los sfmbolos |%/. , |Phy| ¥y |F,|se refieren:a las .
amplitudes del desplazamiento relativo de la masa superior; vy,.el,
desplazamiento de la misma debido a la rotacidn del sistema, ¥hy,

¥y el desplazamiento total de la bgse, Yor respectivamente., Para un.
suelo rfgido, }¥ol/Fg = 1. De (11) se observa que.la rigidez del

suelo .84lo afecta al parémetro a4 (a traves de Vg la .velocided de.. .
propagacién de onda,al cortente). Como a4 mide la rigidez.relativa
entre la estructura y el terreno se ve que la 1nteraqc16n no [depende .
de la rigidez del suelo en of, sino de esta rigidez relativa, . . Ca

En los ejemplos indicados en las Figs. 4 y 5 se ha inmpudsto la !
condieidn 71 = 0. Se note sin embargo que las amplitudes de los
desplazamientos son finitas; debidndose ésto a que una parte de la

energf{a se disipa por radiacidn al medio eldstico. -~ S\
f ] \

Para el‘célculo-de‘la“Fig. 4 se ha considerado gue }a masa lde la
base, as{ como el momento 'de inercia centroidal'de.lﬂ @q%y“éu e¥33r*
son despreciables, es decir, que by y by son nulos$ de) Ah{ qu cada
curva determine una sola frecuencia de resonancia. | e\ RN

'
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La Fig. 4 indica que la respuesta del sistema ea‘sensible a los
valores de a) y en especial que vy disminuye rdpidamente conforme
a4 aumenta. También la frecuencia de resonancia del sistema, CB,,
se reduce para valores creclentes de la rigidez relativa, ag.

la Fig. 5 sirve para ilustrar el efécto del momento de inercia
de la base en la respuesta de una estructura. Para valores de by
distintos de cero cada curva presenta dos frecuencias de resonancia;
la primera es una-podificacidn de -la frecuencia ‘natural de la estruc-
tura debida a la flexibilidad del terreno ¥y la segunda corresponde
esencialmente a una rotacidn de cuerpo rfgido del sistema; una ter-
cera frecuencia permanece en el infinito ya que b, es nulo. Se observa,
8in embargq, que loe valores nédximos de la respuesta correspondientes
a la segunda frecuencia son pequefios comparados con los de la primera,
indicando wuna mayor pé}dida de energfa. El efecto de bm en la res-
puesta del sistema,en la vecindad de la. frecuencia fundamental se

vuelve importante dnicamente para valores de by mayores de 4,aproxi-
madamente. Bste valor corresponde a un momento de inercia centroidal

de la base igual al de la masa superior alrededor de un eje qde
pasa por la base.

Respuesta s{smica. Para valores dados de los paréﬁetros (11) 1a
respuesta sf{emica del sistema mostrado en la Fig. 3 puede obtenerse
mediante 1as ecuaciones (7). No es préctico, en general, determinar
explicitamente las constantes 622 ’ ab » 84k ¥ byx en términos de los
parametros mismos deda la dificultad en extraer las rafces de la
funcidn A(s). Es sin embargo posible obtener una aproximaciéh para
los desplazamientos ve(t), ¥(t) y vj(t) si se desprecia la contribu~.
cidn de las dos frecuencias superiores, que en general estardn asocia-
das con valores altos del amortigyamiento. Omitiendo asimismo el efecto
de la masa de la base de la estructura en la respuesta del sistema
(by = by = 0), se 1lega a : o

afé +
i wh SRR e 2)ul 7
ei) L == L | atéw? ¢ Ss @, (43) ¥ 2)A 2 (12a)
A } ) @, ) Fin \

Wit S
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La frecuencia fundamental del sistema.cbh. y 2 fraccién del amorti-
guamiento crftico correspondiente, 71, est{n dados por

P I - o ‘(12b)
[1‘+ 8,2 bl(ﬁ+5?7>f v
81" b Sy, Cm o2
My ¥~ ( )
e B % (126)

e (=5 i)]g

mieqtras que la gceleraciéh efectiva del sistena

R}ge(t) =(%s..) Valt). (12a)

La ecuecién (12a) muestra que la respuesta s{smica del sistema
mostrado en la Fig. 3 es sproximadamente equivalente a la respuesta
de un oscilador simple de un grado de libertad apoyado sobre un
suelo r{gido. Este oscilédor equivalente, definido por la frecuencia
natural de vibracidn 101(12b) ¥y la fraccidn del amortiguamiento
eritico 71(12c) estd sujeto a una aceleracion de su base v8 e(t),
idéntica a vg(t) en el tiempo pero su amplitud multiplieada por -
\(011/l01)2 -Bajo estas condicionee, la deformacion del resorte del
oscilador equivalente serd igual al desplazamiento relativo v1(t)
del sistecma original, mientras que los desplazamientos vo(t) Yy

h1V (t) estaran dados por '
2

v (6) = 35:—%*- v (t) © (13a)
2 2
hyp(t) = alab:% vy (%) - (130)
o m '

Este resultado implica que el espectro de respuestas a un terre-
moto de una estructura de un piso que descansa’ sobre un suelo flexible
puede obtenerse a partir de los espectros correspondientes a un
oscilador simple sujeto a una ekcitaci6n de su base. Usando un espectro
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promedio aproximado de respuestas debido a Housner y Jennings [10]
- ¥ las ecuaciones (12), se ha encontrado que para un gran‘némero de
estructuras, la flexibilidad del suelo resulta en una reduccidn
en la respuesta del sistema y que para una rigidez determinada del
terreno, mayor es la reduccién mientras menor es el pgriodo natural
de la estructura, ‘

Estructura-de dos pisos

En esta seccidn se estudia 1a respuesta s{smica del sistema
mostrado en la Fig. 6. Los valores dg los parémetros indicados en
la figura se han escogido de tal suerte que el sistema se asemeje
a la estructura de concreto de una planta de energfa miclear [11].

En la Tabla 1 se presentan las frecuencias naturales (7a) y los
correSpondientes valores del amortiguamiento cr{tico (7b), calculados
para distintos valores de la flexibilidad del terreno.

Usando la aceleracidn indicada en la Fig. 7,la respuesta sfsmica
de la estructura se ha obtenido por medio de las ecuaciones (7). En
la Fig. 8 se muestra la respuesté del sistema para un suelo flexible
(Vg = 1500 pies/seg), mientras que la Fig. 9 presenta la respuesta
de la estructura sobre un suelo rigido. la Fig. 8 indica que 1la
estructura vibra primordialmente con una frecuencia &51,13 frecuencia
fundamental de resonancia del sistema estructura-subsuelo,y tambidn
que el desplazamiento del primer piso debido a la rotacidn del sistema
es aproximadamente igual al doble del desplazamiento relativo vy,
producido por la deformacion de las columnas del primer piso.

Al comparar los desplazemientos relativos vy(t) ¥y vo(t) de la
estructura sobre el terreno'flexible.con los desplazamientos corres-
pondientes obtenidos para un suelo rfgido (Fig. 9) se ve que ol
efecto principal de la fundacidn es el de reducir la frecuencia
dominante de vibracidn asf{ como los desplazamientos relativos vy y
v,. Los desplazamientos v, (t) y:‘P(f):sﬁn distintos de cero para
la cimentacién flexible pero obviamente son nulos cuando el suelo

es rfgido.
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Edificlos de yarios pisos

Estudiando las frecuencias naturales de un edificio idealizado
de diez pisos asf como las de edificios cuyos modos fundamentales
estin dados por una 1{nea recta, se ha encontrado [1] que el efecto
de una cimentacidn eléhtica. medido a través del cambio de las fre-
cuencias de vibracion del mismo, es deepreciable en los modos su-
periores al primero para un gran nitero de estructuras. Se ha
obgservado que unicamente la frecuencia fundamental de la estructura
se reduce de una m:nera notable conforme la cimentacidn se hace més
blanda, y qué excerto en edificios bajos, la reduccidn en la frecuen-
cia fundamental se debe principalmente a la rotacidn del sistema 'y
en menor grado a la translacidn horizontal de la base.

CONCLUS1ONES

Se presenta un método para enalizar la respvesta s{smica de
estructuras lineales apoyadas sobre un suelo flexible. Se muestra
que la respuesta del siétemalpuede obtenerse como la suma de lae
respuestas de osciladorqs simples de un grado de libertad sujetos
a excitaciones modificadas de sus bases. Este resultado es vflido
aun para edificios que no poseen modos de‘vibraoi6h cldsicos. Varios
e jemplos numéricos indican que el efecto de interaccion entre la
estructura y el aubsqelo7puede ser importante y debe tomarse en
consideracion en el disefio de algunos tipos de estructuras.
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TABLA 1

Frecuencias de resonancia y fracciones de amortigusmiento
critico del sistema de dos pisos

v 5‘ (rad/sec) 'ﬂ" (%)
{£t/sec

1, 2 3 L 1 -2 | -3 N
(1) | (2) (3 ») (s) (6) |.(7) (8) (9)

800 8.87 | su.84 | 23.86 ) 87.73| 4.26 | :.88 | 58.69 | 16.1h
1000 | 10.76 | su.85 | 29.85 | 89.25 | 3.77 | .99 | 58.70 | 19.86
1200 |12.47 | 5k.86v| 35.86 | 90.79 | 3.27 | 1.05 | 58.74 | 23.55

!

1500 | k.70 | 5L.86 | Lh.93 | 93.66 | 2.57 | 1.06 | 58.86 | 27.61
2000 {17.54 | 5h.82 | 60.14 |101.6 | 1.65 | .90 | 59.27 | 31.53
2700 |20.12 | 54.86 | 81.29 [117.3 |, .87 | .53 | 59.93 | 3h.b7
3500 [21.83 | 54.97 [105.2 f138ik | .4h | .27 | 60.43 | 36.03
5000 | 23.39 | 55.12 |149.8 | 1828 .16 .09 | 60.92 | 37.22
8000 |2k.b3 | 55.22 |238.8 }279.5 | Ok | .02 | 61.25 | 37.24
.01 | 61.33 | 37.37
15000 | 2k.94 | 55.28 [Lk6.7. |512.0 |  .006| .003] 61.41 | 37.53
© 25.15 ) 55.20 © N '

10000 | 24.68 | 55.25 |298.2 [3u5.4
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Fig. 2. Ooefioiontes dinémicos del suelo
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Pig. 4. Respuesta arménica del sistema estructura-subsuelo de un piso

(ay = 1.5, by= 1, 0o 1/4; by = by = ny = 0)



Figo 5. Respuesta armdénica del sistema estructura-subsuelo de un piso
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I. INTRODUCTION

The damage resulting from earthquakes may be
influenced in a number of ways by the charac-
teristlies of the soils in the affected area.
Where the damage 1s related to a gross insta-
bility of the soil, resulting in large perma-
nent movements of the ground surface, assocl~ -
ation of the damage with the local soil con- .
ditions 1s readily apparent. Thus for example
deposlits of loose granular solls may be com-
pacted by the ground vibrations induced by the
earthquake resulting in large settlements and i
differential settlements of the ground surface.
Typlcal examples of damage due to this cause

are shown in Figs. 1 and 2. Fig. 1 shows an
island near Valdivia, Chile which was partlal-
ly submerged as a result of the combined effects
of tectonic land movements and ground settlement
due to compaction in the Chlilean earthquake of
1960, Fig. 2 shows differential settlement of
the backf1ll of a bridge in the Nilgata earth-
quake of 1964,

In cases where the soill conditions consist of
loose granular materlals, the tendency to com-
pact may result in the development of excess
hydrostatic pressures of sufficlent magnitude
to cause liquefaction of the soll, resulting in
settlements and tilting of structures as illus-
trated in Fig. 3. Liquefaction of loose satur-
ated sand deposits resulted in major damage to
thousands of buildings in Nilgata, Japan in the
Niigata earthquake of 1964 (Ohsaki, 1966).

Again, the combination of dynamic stresses and
induced pore water pressures 1ln deposits of soft
clay and sands may result in major landslides
such as that which developed in the Turnagain
Helghts area of Anchorage, Alaska 1n the earth-
quake of March 27, 1964 (Seedand Wilson, 1967).
An aerial view of the slide area 1s shown in
Fig. 4. The coastline in thils area was marked
by bluffs some 70 ft high sloping at about 1 on
1-1/2 down to the bay. The slide induced by

the earthquake extended almost 2 miles along
the coast and extended inland an average
distance of about 900 ft. The total area within
the slide zone was thus about 130 acres. Within
the slide area the original ground surface was
completely devastated by displacements which
broke up the ground into a complex system of
ridges and depressions. In the depressed areas
the ground dropped an average of 35 ft during
the sliding. Houses in the area, some of which
moved laterally as much as five or six hundred
feet as the slide progressed, were completely
destroyed. Major landslides of this type have
been responsible for much damage and loss of
1life during earthquakes.

A somewhat less obvious effect of soil conditions
on building damage 1s the 1nfluence they exert

on the intensity of ground shaking and thereby

on the structural damage which may develop even
though the solls underlying a building may

remain perfectly stable during an earthquake.

A recent example of this effect 1is provided by
the building damage in Caracas, Venezuela in

the Caracas earthquake of 1967. In the east end
of the city where the soils extended to depths



ranging from 300 to 700 ft, four multi-story
apartment buildings collapsed and the structural
damage intensity for bulldings with more than 9
stories was about 15 percent. However in the
west end of the city, which was slightly nearer
the eplicenter of the earthquake and where the
s0ll had generally similar characteristics but
only about 60 to 280 ft deep, there were no
collapses of multi-story buildings and the
structural damage intensity for buildings with
more than 9 stories was relatively low. The
potential influence of local soll conditiéns on
shaking and damage intensity in this way 1s one

Fig. 1. Partially Submerged Island Near
Valdivia, Chile (1960)

> "‘
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Fig. 2. Differential Settlement Between Brid%e
Abutment and Backfill, Niigata (1964

of their most far-reaching influences on earth-
quake, damage and merits the most careful
attentlon of soll engineers and geologists.

4

The following pages present a brief review of
the current state-of-the-art concerning the
engineering evaluation of the influence of local
soll conditions on:
(1) ground response and shaking intensity
(2) so0il settlement
(3) soil liquefaction
and (4) slope instability
during earthquakes.

i ~

Fig. 3. Tilting of Agartment Buildings,
Niigata (1964) .

A

G A
l;:"r a b T,
3 i

! &

RS
s{e
EINATINAL

W

s =
. "uul;{'.s
Ty

s

Fig. 4. Turnagain Heights Landslide, Anchorage,

Alaska (1964)
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II. INFLUENCE OP SOIL CONDITIONS ON SHAKING
INTENSITY AND ASSOCIATED STRUCTURAL DAMAGE

1, Ground Motions and Response Spectra

\

While the concept that the intensity of shaking
and the incidence of damage during earthquakes
ipe related in a general way to the local soil
¢anditions has prevailed for many years, it
geems likely that the first definitlve study

of the subject was that made by Wood (1908)
following the 1906 San Prancisco earthquake.
From an investigation of damage locations and
local geology Wood concluded:

"The investigation has clearly demon-
strated that the amount of damage pro-
duced by the earthquake of April 18 in
different parts of the city and county
of San PFrancisco depended chiefly on
the geological character of the ground."

Subsequent studies have shown different corre- '
lations between damage to houses and local soil
conditions, but it is in comparatively recent
years that instrumental data and analytical
studies have provided the basis for an improved
understanding of these effects.

Motions - San Francisco

Wood's concept of the variations in intensity

of shaking at different locations in San
Francisco, for example, were conflrmed by
recordings made at a number of locatlons during
the 1957 San Francisco earthquake. The vari-
ations in maximum ground accelerations in re-
lation to soil conditions are shown in Fig. 5.
It 1s apparent that although all the sites

shown in Flg. 5 were approximately the same
dlstances from the zone of energy release, the
ground accelerations at adjacent locations
varied in some cases by as much as 100%, pre-
sumably as a result of the different soll con-
ditions underlying the recording stations. Simi-
lar differences at adjacent sites have also been
recorded in Osaka, Japan (Hisada et al, 1965).
Variatlons 1in acceleration levels of this order
of magnitude will inevitably lead to differences
in structural damage intensity.

Important as the maximum ground acceleration at
a building site may be, however, it does not
alone determine the intensity of the shaking
effects of a ground motion; these depend also
on the frequency characteristics of the ground
motion and its duration., For example, a very
high acceleration developed for a very short
period of time will cause little damage to many
types of structures. A good example of this 1s
provided by the ground mot}on recorded near



Parkfield, California, in the earthquake of
June 27, 1966. The maximum ground acceleration
reached a value of 0.5g but probably because of
1ts high frequency and the short duration of
ground shaking, no significant damage to build-
1ngs was reported (Cloud, 1967). On the other
hand, a motion with a relatively small ampli-
tude which continues with a reasonably uniform
frequency for a number of seconds can build up
large accelerations and accompanying damage in
certain typeswof structures. A good example of
this effect is the damage to structures in
Mexlco City during the earthquake of July 28,
1957. The maximum acceleration in the central
part of the city was estimated to be only about
0.05 to 0.1g (Merino y Coronado, 1957) but the
frequency characteristics and duration were
pufficlent to cause the complete collapse of
pult l-story structures (Rosenblueth, 1960).

Tne combined influence of the amplitude of
ground accelerations, their frequency components
and, to some extent, the duration of the ground
shaking on different structures is convenilently
represented by means of a response spectrum (e.
g. Housner, 1952; Hudson, 1956); that is, a

plott showing the maximum response induced by the
ground motion in single degree of freedom oscil-
lators of different fundamental periods, but
having the same degree of internal aamping. For
example, cthe ground acceleratlons recorded in
tne E1 Centro earthaquake of May 1940 are shown
in the middle part of Fig. 6. If the three
simple structures shown in the upper part of
Fig. 6, having fundamental periods of 0.3, 0.5
and 1.0 seconds and damping factors of 0.05 were
subjJected to this motion, the maximum acceler-
ations developed in them would be 0.75g, 1l.02g
and 0.48g respectively. It is apparent that the
maximum acceleration induced in simple structures’
of this type varies with the fundamental perlods
of the structures. A graph showlng the maximum
accelerations induced in the entire range of
such structures, with fundamental periods rang-
ing from 0 to several seconds, 1s called an
acceleration response spectrum. Such a graph
for structures subjected to the ground motilons
recorded at El Centro is shown on the lower part
of Fig. 6. The maximum accelerations for the
structures shown in the upper part of PFig. 6,
together with similar computations for structures
with other fundamental periods, provide the means
for plotting this response spectrum.

Clearly similar computations could be made for
structures with a similar range of fundamental
perlods but having different degrees of internal
damping. Thus it 1s customary to draw acceler-
ation response spectra for a given ground motion
for structures with several different degrees of
internal damping, as shown in Fig. 7.

Similarly,; the computations could be made to
determine not the maximum accelerations but
either the maximum induced velocitles or the
maximum displacements. A plot showing the
relationship between the maximum velocity in-
duced by a glven base motion in single degree of
freedom structures having a given degree of
damping and the fundamental periods of the
structures is termed a veloclty response
spectrum; such a spectrum for the El1 Centro
ground motions is shown in Flg. 8.

For any given ground motion, values of the
spectral velocity, S_, and the spectral acceler-
atlon, S_, for a sin&le degree of freedom struc-~
ture hav?ng a period, T, aré related approxi-
mately by the equation

~ T
Sv o7 sa

and it is therefore a simple matter to convert a
veloclity spectrum to an acceleration spectrum or
vice-versa.

It may be seen from the above discussion that

- the time-history of the ground motions at a site

is characterized by the corresponding response
spectrum. Thus differences in the time histories
of motlons at different sites may be convenlently
evaluated by a comparison of their response
spectra. More importantly, however, a response
spectrum provides a convenient means of evalu-
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ating the maximum lateral forces developed in
structures subjected to a given base motion. If
the structure behaves as a single degree-of-
freedom system, the maximum acceleration and
thus the maximum inertia force may be determined
directly from the acceleration response spectrum
from a knowledge of the fundamental period of
the structure. If the structure behaves as a
multi-degree-of-freedom system, the maximum
reponses can be determined for a number of modes
and the overall maximum evaluated by some
appropriate combination of the different modal
effects. Normally the first mode has the great-
est influence on the maximum response and thus
the fundamental period, even for a multi-degree~
of-freedom structure, has a dominant influence
on the induced lateral forces.

Thus the form of the response spectrum for a
given ground motion is a major factor in deter-
mining the lateral forces induced-on engineering
structures, Of particular importance in the
acceleration response spectrum for example, is

the maximum ordinate and the fundamental period
at which it occurs. This is readily 1llustrated
by the data presented in Fig. 9. In the lower
part of the figure are shown two ground motion
records, one for a site in San Francisco in the
San Francisco earthquake of 1957 and one recorded
in Pasadena during the Kern County, California,
earthquake of 1952. Both records show about the

same maximum ground acceleration. The response
spectra for these ground motions are shown in

the upper part of the figure. It is readily
apparent from the spectra that responses of
structures to the two ground motlons will be
radically different. For example, the maximum
acceleration induced by the San Francisco ground
motion in a one degree of freedom structure
having a fundamental period of about 0.9 second
would be only 0.04g; the maximum acceleration
induced by the Pasadena ground motion on the

same structure is seen to be 0.2g, an increase

of about 400 percent. From the point of view of
determining the maximum accelerations and lateral
forces developed on structures during earthquakes,
the establishment of the correct form of the
response spectrum is clearly of primary impor-
tance.

It may be noted in Fig. 9, that the ground
motions compared were recorded at quite different
eplcentral distances. Studies by Housner (1959)
have shown that the frequency characteristics of
the motions induced by any given earthquake
change with increasing distance from the epl-
center or zone of energy release. As the
motions travel through the ground the short
period motions tend to be filltered out, with the
result that the maximum ordinate of the response
spectrum tends to develop at progressively
higher values of the fundamental period.

However, it should also be recognized that even
for sites in the same general area, the fre-
quency characteristics of the ground motions,
and thus the form of the response spectrum, may
be profoundly influenced by the nature of the
soll conditions underlying the sites. This is
clearly shown by the spectra for ground motions
at different locatlons in the 1957 San Francisco
earthquake shown in Fig. 5. For the sites

shown in the figure, the highest values of
spectral veloclty for periods greater than about
0.5 second were developed in the areas where
ground accelerations had thelr lowest values.

The influence of soill conditions on the forms

of response spectra 1s also illustrated by the
series of slx response spectra shown in Fig. 10,
(Seed and Idriss, 1969a) four of which were ob-
tained from motions recorded in the same city in
the same earthquake (Hisada, et. al, 1965) and
all of which represent motions recorded at very
considerable .distances from the epicentral reglms
of earthquakes of simllar magnitudes. Also
shown in the figure are the soil conditlions at
the sites where the ground motions represented
by the spectra were recorded. The spectra are
arranged in sequence from A to F, corresponding
to increasing degrees of 'softness' of the soll
conditions unden’‘ng the recording statlons.

To eliminate the influence of different ampli-
tudes of surface accelerations, the ordinates
of the spectra have been normalized by dividing
the spectral accelerations by the maximum
ground acceleration at each site. Thus the
different forms of the normalized spectra re-
flect primarily the different frequency char-
acteristics of the motions from which they were
obtained. :

It may be seen that for the recording made on
very dense sand at Site A, the peak ordinate of
the response spectrum is developed at a period
of about 0.3 seconds, indicating a predominantly
high frequency in the ground motion. However
for the still stiff (note high values of
standard penetration resistance) but slightly



softer soll deposit at Site B, the peak ordinate
of the spectrum occurs at 0.5 seconds and as the
ground conditions become progressively softer,
as evldenced by the presence of increasingly
greater depths of soft and medium stiff clays

and sllts, the perlods at which the peak spectral

accelerations are developed change as follows:

Sites Period at which

(arranged in Increasing order of maximum spectrd
softness of soll conditions) accn. 1s developed

BEHOQwW>
R RRRNRR
NHFHOOOO

It is thus apparent that the frequency compon-
ents of the motions at the different sites and
the form of the response spectra change in a
reasonably consistent fashion depending on the
'softness® or 'hardness' of the soll conditions.
For the sites underlain by deposits of stiff
solls, the peak ordinates of the acceleration
response spectra tend to occur at a low value of
the Tundamental period, say 0.4 or 0.5 seconds
(see Fig. 10) indicating that at these locations
the maximum accelerations would be induced in
relatively stiff structures 5 or 6 stories in
height. On the other hand, for the sites under-
lain by deep deposits of softer soils, the peak
ordinates of the acceleration response spectra
tend to occur at a rather high value of the
fundamental period, say 1.5 to 2.5 seconds (see
Fig. 10) indicating that at these sites, the
maximum accelerations would be induced in multi-
story structures, 20 to 30 stories in height.
Thus lateral forces on structures and related
building damage in the same general area may
develop selectively; multi-story st.-uctures may
be severely affected where they rest o- rela-
tively soft soll deposits but adjacent stiffer
structures on the same deposits may be hardly
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Fig. 9. Accelerograms and Acceleration Response
Spectra for Two Ground Motions with
Comparable Maximum Accelerations

affected at all; conversely, multi-story bulld-
ings on shallow, stiff soil deposits may be

only slightly affected while adjacent stiff
structures are subjected to large lateral forces.

2. Seismicec Forces and Damage Potentilal

From the point of view of safety against bullding
damage, the significant effects of earthquakes
are the forces they 1nduce on structures of all
types and the effects of these forces on struc-
tural performance. If if is consldered that the
response of a structure to a given base motion
is dominated by the influence of the first mode,
then the maximum lateral forces would have the
approximate distribution shown in Fig. 11,
decreasing from a maximum at the top of the
structure to zero at the base. At the top of
the structure the maximum acceleration would be
equal to the spectral acceleration corresponding
to the fundamental period and since the partici-
pation factor for the first mode response 1is
normally greater than 1, the maximum dynamic
lateral force would be approximately equal to
W/g.3, where W 1s the welght of the structure.
For a multi-story building other modes besldes
the first willl clearly influence the response
but the response in the first mode provides a
good approximation of the induced forces for
preliminary analysis purposes. Thils forceémay
be expressed as the product of the weight of the
bullding and a maximum dynamic lateral force

coefficient Sa/g.

Since the spectral acceleration value varies with
the period of the structure for any one site and
the forms of the spectra vary for different sites
depending on the underlying soill conditions, it
is apparent that buildings with different periods
in different locations will be subjected to
forces expressed by different maximum dynamic
lateral force coefficlents, the distribution
depending on the varlation of the quantity Sa/g
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Response Spectra

in any given area. The varilation of S /g
along the section AB through San Francisco
for the ground motions recorded in the 1957
¢arthquake, determined by reading off values
from the acceleration spectra shown in Fig. 5,
is plotted in Fig. 13. Ranges are shown for
buiiding periods, T, 1q the ranges:

T = 0.3 to 0.4 sec
T = 0.6 to 1.0 sec
T=1.2 to 1.5 sec

These periods are approximately related to the
heights of different structures by the expres-
sion:

TaN_
10

vhere N is the number of stories.

It is readily apparent from the distribution of
/g shown in Filg. 13, that for this earthquake,
tﬁe lateral force expressed as a proportion of
the weight of any building, varied widely for
different structures throughout a small section
of the city. Maximum values were attained for
buildings with perliods ranging from 0.3 to 0.5
seconds in the area of the State Building site
and relatively smaller values developed for the
same type of bulldings in other areas. For very
tall buildings, the maximum lateral forces were
everywhere much less in proportion to the weights'

F

of the buildings, than for buildings in the 3 to
5 story range.

While spectral acceleration values provide a good
index of the maximum lateral forces induced on
bulldings by any glven ground motion, they do
not necessarily provide the best 1ndex of the
effects of these forces on a bullding. A large
lateral force acting for a very short instant of
time has little effect on a building. On the
other hand a somewhat smaller force acting for

a substantlally longer period of time may cause
severe deformations. Thus the potential damaging
effect of a base motlon might be considered to
be approximately proportional to the product of
the force developed and the perlod for which 1t
sets; that 1s

Potential damaging effect aW-°8§, T
s

or aW"Sv

since S = . S
v an a

Thus the spectral velocity, Sv, is probably a
somewhat better measure of the potential damaging
effect of a base motion than the spectral acceler-
ation, Sa°

The variations in S along the section AB are
also shown in Fig. 13. Again wide variations in
the potential deforming effects ol the motions
.are apparent; at any one site, the potential
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deforming effect of the earthquake, expressed by
the spectral velocity,S,, varies widely depending
on the period of the building and for any one
kind of building in a given period range, the
value of S varies from site to site. For the
1957 earthuake, the potential deforming effects
of the ground motion were apparently highest for
bulldings in the period range 0.3 to 0.l seconds
located near the State Building and lowest for
buildings in the period range 1.2 to 1.5 seconds
in the vicinity of the Alexander Building. How=
ever in géheral, the variations in deformation
potential expressed by the spectral veloclty, S,,
across the profile are considerably less than txg
variations in the maximum dynamic lateral force
coefflcient expressed by the spectral accelera-
tion, S./g.

In the previous paragraphs, the spectral ac-
celeration and the spectral velocity have been
shown to provide simple indices of the dynamic
lateral forces developed on buildings and the
damaging potential for buildings due to the

Multi-story
structure |

Accn. distribution
in first modg

TEIITIIIII7TIITTITTIN

Maximum induced lateral forces a Sa
Design lateral force a Kk

. induced/Design lateral force roﬁo;ssn/k

Fig. 11, Schematic Representation of First
Mode Forces on Building
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ground motions produced by any given earth-
quake. If all bulldings were designed to be:
equally reslstant to earthquake effects these
indices would also provide a convenient means
of expressing the damage potential of different
buildings for any given earthquake. However
while most bullding codes used for earthquake-
resistant design require that buildings of a
glven type be designed to withstand a statie
lateral force having a magnitude commensurate
with the anticlpated earthquake motions, and
expressed as a lateral force coefficlent, k,
times the welght of the bullding, the magnitude
of the coefficlent usually varies with the
fundamentagy, ~eriod of the building, or the num-
ber of storles in the bullding. In general the
lateral force coefficient decreases with in-
creasing values of the fundamental period or
increasing numbers of stories as illustrated in
Filg. 12. Thus buildings are not generally

designed to be equally resistant to the same
induced forces.
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Flg. 12. Relationship Between Seismic Coef-
ficient and Bullding Period (SEAOC
Code)

Fig. 13, éontinued on next page.
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The variations in deslgn lateral forces should be
taken into account in assessing the damage po-
tentlal of any given earthquake for bulldings
designed 1n accordance with code requirements.

In many cases, of course, buildings will be de-
signed to withstand larger forces than the mini-
mum 'values required by the codes, but in a
genéral way it might be expected that the lateral
forg® which a given type of building is designed
to withstand would be proportional to the lateral
forge coefficient required by the local building
code.. for that type of structure. In effect,
then, the induced dynamic lateral force is
approximately represented by W-S_ /g and the static
latepal force an average bullding is designed to
resist 1s equal to kW where W 1is the weight of
the:building. Thus the ratio

F = Maximum induced dynamic lateral force =« Eg

r Static design lateral force kg

woqlp provide a relative measure of the ability
f .different structures to withstand the de-
atructive effects of an earthquake.

Alteérnatively since the spectral velocity pro-
vides a better index of the damaging effects of
a bage motion, the relative abilities of dif-
ferent types of bulldings to withstand different
spegtral velocities will be indicated by the
ratio

D Potential damaging !effect of base motion ,fg
r Design resistance k

Damgge potential indices sBch as F, and D, (and
posgibly others such as S /k) provide a &ton-
venient, simple, and rational means of assesslng,
in & general way, the potential damaging effect
of earthquake motions on different structures.

In particular the index D, has been found to
provide an extremely saﬁisfactory bagis for

M

analyzing the damage resulting from the 1967
Caracas earthquake and might be expected to
serve a similar purpose for other areas. How-
ever thelr use in preventing damage depends on
the ability of the engineer to predict the re-
sponse spectra for the ground motions produced
by earthquakes which may be expected to occur
in any given area. Determination of the effects
of local soill and foundatlion conditlons on the
characteristics of earthquake ground motlons 1s
therefore an essentlal part of damage preventlon
and analysis.

3. Methods of Determining the Effect of Soil
Conditlions on Ground Motion Characteristics

There are three M. r methods by which the effect
of soll conditions on ground motions might be
predicted:

a. By Accumulation of Strong Motion Records.
By accumulatlon of sufficlent data on thé ground
response at a large number of sites with a wide
range of soil conditions, due to different mag-
nitudes of earthquakes at different epicentral
distances, 1t would ultimately be possible to
predict the probable motions at a new site by
direct comparison of the appropriate conditions
with previous data. While existing ground motion
records provide a useful general gulde for this
purpose, there are insufficient records of strong
ground motions and the assoclated soll conditions
avallable to provide a basis for detalled analyses
of specific sites.

b. By Use of Microtremor Data. The in-

‘ fluence oI §0I1 conditIons on ground motlon
characteristics at any site could readily be
determined if use could be made of small earth-
quakes and 'micro-tremors to provide a basls for
evaluating site effects. In this event moblle
installations could be used to record the effects




directly since the frequency of occurrence of
small earthquakes and micro-tremors would per- Layer Na. | G Ay
mit recordings to be made at frequent intervals.
Unfortunately, because of the non-linear stress-

strain characteristics of solls, the behavior at i 2 G ke
small strain levels during very small earth- .
quakes cannot be used as a direct basis for eval- . 3 Gy %

uating behavlior at high strain levels during
major earthquakes without the aid of an appro-
prlate analytical procedure for extrapolating 4 e
micro-tremor effects to strong motion conditlons.

Thus while midro-tremor effects can serve an N
extremely useful purpose in establlishing one . n [ P13
bound on the range of possible behavior patterns
and 1n checking the applicability of a proposed
analytical procedure, they do not appear to
provide, in themselves, a full predictive capa-

bility for engineering purposes. . PFig. 14, Semi-infinite Soil Deposit

¢. By Use of Analytical Procedures. 1In

many cases the ground motlons developed near the
surface of a soll deposit during an earthquake
may be attributed primarily to the upward pro-
pagation of waves from an underlying rock for-
mation and analytical procedures have been
developed in recent years for determining ground Strens Swens
response under these conditions. The methods of
analysis depend on the configuration of the soll

deposit. v //,,1
- ///// Stroin Such

.

(1) Deposits with Essentially Hori-

zontal Boundaries. For cases where all bound- {a) Strexs - Strtn Curve (b) Biinaar Mok estion
aries of a stratified or homogeneous deposilt are

essentially horizontal the soil may te treated

as a series of semi-infinite layers as shown in Fig. 15. Hysteretic and Equivalent Bi-linear

Fig. 14 and the analysis reduces to = >ne-dimen- - Stress Strain Relationships for Soil
sional problem. Two methods of apprcac’. have

been used to analyze ground response under these X '
conditions:

N

' (a) An analysis based on the use
of the wave equation (Kanai, 1950; Kanai, 1951;
Zeevaert, 1963; Matthiesen et al, 196U4; Herrera
and Rosenblueth, 1965; Kobayashi and Kagami, 1966;
Donovan and Matthiesen, 1968). In thls approach
the soil comprising each layer is consldered to
have uniform viscoelastic properties and the
motion in the underlying bedrock to consist of &
series of sinusoidal motions of different fre-
quencies. The response at the surface of the
deposit is then computed for a range of base
rock frequencies providing a response amplifi-
cation spectrum. The surface motions at a site
resulting from a given base motion can then be
evaluated by multiplying the Fourier spectrum of
the base motion by the amplification spectrum,
and inverting the resulting Fourler spectrum’to
determine the motions at the ground surface.

I R L

(b) An analysis in which the soil

deposit is represented by a series of lumped
masses connected by shear springs whose charac- Fig. 16. Determination of Equivalent Linear

teristics are determined by the stress-strain . Parameters for Soil with Non-linear
relationships of the solls in the various layers. T Hysteretic Characteristics

v
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0 methods have been applled to soll profiles at
locations for which records of the ground motions
zzzz? developed during earthquakes are available and
20 si /A shown to glve results 1n reasonable agreement
. with the recorded values (Seed et al, 1968;

~
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Fig. 17. Influence of Shear Strain on Equiva-
lent Modulus and Damping Ratios

Similarly the damping characteristics of the
system are determined by the soll properties.
The response of the system to a motlon generated
at” the base can then be made by conventional
dynamic analysis procedures (Penzien et al,
1964; Idriss and Seed, 1968a, 1969).

r’d
Whether the analysils 1s made by the wave pro-
pagation or the lumped mass approach, meaning-
ful results can only be obtained if the soil
tharacteristics are correctly represented in the
analytical procedure. In this respect it is im-
portant to recognize that soils have non-linear
stress-strain characteristics as shown in Fig.
15a, which for analysis purposes may be repre-
sented by bi-linear relationships as shown in
Fig. 15b (Penzien et al, 1964) or multi-linear
relationships (Valera, 1968). However it has
been found that essentially similar results can
be obtained using an equivalent linear vilsco-
elastlic analysls in which the soil modulil and
damping characteristics are selected to be
compatible with the strains developed in the de-
posit as shown in Fig. 16 (Idriss and Seed,
1968a). Thus the equivalent shear modull and
damping characteristics of the soils are treated
as strain-dependent properties and their values
for high intensity motlions are significantly
different from those applicable to low intensity
motions. Typlcal ranges for the variation of
shear modull and damping ratios with strain
suggested by different investigators are shown
in Fig. 17. It should be emphasized that the
results shown in this figure are of a general
nature and are simply intended to illustrate the
large variations in characteristics applicable
for different strain amplitudes.

Analyses of simple soil profiles using the same
soil characteristics have shown that wave pro-
pagation and lumped mass analyses give the same
resulte (Whitman, 1969). Furthermore both
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Donovan and Matthlesen, 1968; Idriss and Seed,
1968b, Seed and Idriss, 1969a; Seed and Idriss,
1969b; Kiefer et al, 1969; Esteva et al, 1969).
Apart from the use of strain-dependent soil
characteristies, techniques for incorporating
the non-linear properties of soils in the wave

propagation analysls procedures have not yet been

developed but since the use of equivalent linear
techniques seem to be adequate for this purpose,
meaningful results can be obtained by both methods
of approach.

In making response analyses, it is of course im-
portant that the characteristics of the base rock
motions be determined with reasonable accuracy,
both with regard to amplitude and frequency
characteristics. In this connectlion there is
some question whether the motlions developed in
the rock at the base of a soil layer will be the
same as those developed in an adjacent rock
outcrop. However such differences are likely to
be small, and because of the self-compensating
characteristics of a soll deposit subjected to a
base excitation, substantial varlations in am-
plitude of the estimated base motion will have
only minor effects on the amplitude ‘of. the
computed surface motions. Some typical examples
for a number of different sites are shown in
Table I. It may be seen that significant var-
iations in base motions of the order of :50%
lead to deviations varying between 5 and 25% from
the mean value of the computed surface motlons.
Thus while it is important to make reasonable
assessments of base rock motions, extreme
accuracy is often not required, especially in
dealing with strong motions which are of major
interest to the engineer, in order to make
reasonably accurate assessments of surface
motions. Similarly variations in depth of a
deposit, in excess of about two to three hundred
feet, often have 1ittle influence on the char-
acteristics of surface motions. On the other
hand, good evaluations of soil properties in the
upper two hundred feet or so of a deposit are
often essential for good response evaluations,
and it is to this end that the main efforts
should be directed in studles of ground response.
If the soll characteristics are correctly eval-
uated, and reasonably accurate assessments of
TABLE 1

EFFECT OF AMPLITUDE OF ROCK MOTIONS ON GROUND RESPONSE

Range of Camputed Max, Recorded Max.
Max, Rock Ground Surface Ground Surface
Location~ Acens. - Accn. = § Acen. - R
State Bldg., 0.18 to 0.32 0.15 ¢t 102 Mo recard
San Francisco
Southern Pacific Bldg., . 35 5 0.32 0212 5t Ro record
San Francisco
San Feancisco Bay, 0.17 to 0.48 0.16 + 252 Ro record
California .
Wiigata, Japan 0.10 to 0.25 0.14 t 25% 0.1%8
Carabelleds, Vanezuela 0.03 to 0.07 0.10 = 12% ¥0,.12%
Palos Grandes, Caracas 0.03 to 0.07 0.085 ¢ 20% ,07%
Weat Caracas, 0.03 ¢o 0.07 0.10 + 252 No record
Veneguela
#Computed from o 1 damage cbearvations.
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base motions can be made, it should be possible
to make reasonably good evaluations of the
characteristics of ground surface motions using
either of the two analysis procedures described
above.,

Several examples of comparisons between ground
motion characteristics expressed in terms of
response spectra, predicted by lumped-mass

Analysis of Ground Response at El
Centro (1940)
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Fig. 23. Computed Ground Motlons Adjacent to

Sloping Rock Surface

analyses, and those recorded at various sites
during earthquakes are shown in Figs. 18, 19
and 20, The degree of agreement 1s certainly
indicative of the potential usefulness of these
approaches for anticlpating ground response for
design purposes and for damage analysis studies.
Thelr use for this latter purpose is discussed
+in a later section of this report.



(2) Deposits with Irregular or
Sloping Boundaries. If a deposit has irregular
or sloplng boundaries, it can no longer be
treated as a semi-infinite layer and more com-
plex analytical procedures, which take into
account the two-dimensional aspects of the
problem, are required. For this purpose the
finite element method of analysis, which is in
effect the two-dimensional equivalent of the
lumped mass approach for semi-infinite layers,
provides an appropriate method for response
determination. The finilte element approach was
first used to study the dynamlic response of em=-
bankments by Clough and Chopra (1966); 1t has
subsequently been applied to evaluate the res-
ponse of earth banks and soll deposits underlain
by sloping rock surfaces.

I: this method a continuous medium is idealized
8. an assemblage of finite elements in appro-
p1iate sizes and shapes, connected at a finite
number of nodal points as shown in Figs. 21 and
22. The material properties of the prototype
may be retained in the individual elements so
that varying properties and geometric configur-
ations can readily be handled.

The behavior of the 1ideallzed system 1s described
by assigning an appropriate dlsplacement field
within each element. The force equilibrium of
the system may then be expresseg by a set of
ordinary differential equatlons. These equations
may be solved to determine the vibration mode
shapes and frequencles of the system and the
overall number of modes. Alternatively the so0l-
ution may be obtalned by the step~by-step method,
which involves the direct integration of the
cquatlions of motion at discrete time intervals;
this method 1s particularly well-suited for the
solution of non-linear problems (Wilson, 1968;
Valera, 1968) for which the appropriate material
characteristics may be introduced at each
succesgive step of integration.

In applying the finite element method of analysis
to any given field problem, it is again necessary
to take into account the non-linear stress-defor-
mation and damping characteristics of the soils
comprising the deposit. This may be done either
by using multi-linear representations of the
actual stress-strain properties of the soll or
by utilizing strain-dependent material charac-
teristics in an equivalent linear analysis pro-

The method has been used to investigate the
response of embankments (Clough and Chopra, 1966),
earth banks (Idriss and Seed, 1967; Idriss, 1968;
Finn, 1968) and soil deposits underlain by
sloping rock surfaces (Idriss et al, 1969;
Dezfulian and Seed, 1969); solutions have been
developed for linear visco-elastic materials
(Clough and Chopra, 1966), nonlinear materials
(Valera, 1968; Dibaj and Penzien, 1969b) and
non-linear materials which may be represented by
strain-compatible equivalent linear materials
(Idriss, et al, 1969); in addition studies have
been conducted for rigid base motions with hori-
zontal and vertical components and for travel-
ling wave base motions (Dibaj and Penzien,

1969a; Dezfullan and Seed, 1969).

Typical examples of the results obtained are
shown in Figs. 23, 24 and 25. The variations
in amplitude of ground surface accelerations
which may occur in a soil deposit underlain by
a sloping rock surface, as determined by a
finite element analysis for motions normal to the
crest of the slope and by semi-infinite layer
analyses for motions parallel to the crest of
the slope are shown in Fig. 23. It appears
that sloping rock surfaces underlying soil
deposlts tend to reduce the motions below those
developed in a simllar deposit underlain by a
horizontal rock surface in most cases.

Fig. 24 shows the maximum ground surface acceler-
ations developed 1n the vicinity of an earth
bank 50 ft high composed of clay and subjected
to motio In the underlying rock having a
maximum acceleration of about 0,3g. It may be
seen that the maximum accelerations developed
Just behind the crest of the slope are somewhat
higher than those at locatlons well behind the
crest of the slope, a result characteristic of

a number of cases Ilnvestigated and 1n accord
with the hligher intensities of damage which have
sometimes been observed in these locations in
Japan (Ohsaki, 1969) and in Anchorage, Alaska .
as a result of the 1964 Alaska earthquake. Fig.
25 shows an example of the marked changes in
form of the response spectra which may occur 1in
the vicinity of an earth bank. -

Unfortunately there has been no opportunity to
date to compare the response of soil deposits
computed by the finite element approach with
those observed in the field. However compari-
sons with the observed performance of small
scale embankments subjected to base motions on

cedure.
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shaking tables show good agreement between com-
puted and measured response (Kovacs et al, 1969).
Furthermore, the method gives results in excel-
lent accord with those computed by semi-
4nf1n1te layer theories for deposits with hori-
zontal boundaries and these have been shown to
be in reasonably good agreement with observed
ground motions. Thus 1t seems likely that
finite element analyses can provlde reasonably
good determinations of two dimensional problems
of ground response.

4. Relationships Between Soll Conditions, Ground
Motions and Building Damage

It has long been recognized that the ground accel-
erations developed on the surface of soill deposits
during earthquakes are usually greater than those
recorded on adjacent rock outcrops. Inferential
evidence that the soll condltions underlying a
site can cause a substantial increase in the in-
tensity of the ground surface motlions was presen-
ted by Wood (1908) in his study of the distri-
bution of damage and apparent intensity of shaking
in the San Francisco Bay area during the earth-
quake of 1906, and by Duke (1958). 1In recent
years a number of investigators, for example
Gutenberg (1957) 1n the United States and Kanai,
et. al (1954, 1958) in Japan have obtained instru-
mental data showing that durlng small earthquakes
and microtremors, the ground acceleratlons on

soll deposits are usually considerably higher

than those occurring on adjacent rock exposures.
Wiggins (1964) and Blume (1965) drew a similar
genclusion fram studles of strong motion records,
‘gng the ampli . 'ng effects of soll déposits in
tnapsmitting underlying rock motions have been
ahpﬂp by analytical studies (see, for example,
Fisq; 19 and 20). Because of these observations,
the'ratio of the maximum ground surface acceler-
atdign on soil to that developed in adjacent rock

f
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has been termed the ground acceleration ampli-
fication factor. Measured values for thils factor
range from values between 1 and 2 for strong
motions to values in excess of 10 for micro-
tremors and 1t has often been suggested that am-
plification factors are higher for soft deposits
than in firm deposits.

It is important to recognize however that soil
deposits can also attenuate rock motions; that
is, values of the amplification factor may
sometimes be less than 1. For example, Fig. 26
shows the ground accelerations recorded at 3
sites in San Francisco during the earthguake of
1957 (Magnitude 5.7). It is apparent that the
amplification factors for the two sites under-
lain by soll deposits were about 0.5 and 1.0 in
this case. Furthermore the accelerations re-
corded gn soft soil deposits may sometimes be
substantially less than those on firm deposilts.
Housner (1954) describes an example of this effect
during the Seattle, Washington earthquake of
April 13, 1949:

"This shock was recorded at both

Seattle and at Olympla, and both

cities were approximately the same

distance from the eplcenter, so that

it would be expected that the record

of the ground motion would be of

approximately the same intensity at

both places. This however was not

the case....The Seattle record shows

motion much less imtense and with most
‘ of the high frequency components missing.

This is attributed to the fact that the

instrument was located on relatively

soft, filled ground adjacent to a sea

wall....ete."

The maximum ground acceleration recorded at
Seattle was only 0.08g compared with a value of
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about 0.3g at Olympia.

Whether or not a given soll deposit or a soil
layer within a deposit will amplify or attenuate
the motions in the underlying material, and the
magnitude of these effects, seems to depend on
the thickness and dynamic characteristics of the
soll and the amplitude and frequency character-
istics of the base motions. This is illustrated
by recordings made at three levels in a soil
deposit 1in Union Bay, Seattle (Seed and Idriss,
1969). The soil conditions at the site consist
of about 60 ft of peat, 40 ft of clay, with an '
underlying layer of glacial till. Accelevro-
meters are located 10 ft below the ground sur-
face in the peat layer, at the top of the clay
layer and at the top of the glacial till layer.
The maximum accelerations recorded at these
locations during two shocks, one a small local
earthquake and the other an event occurring
several hundred miles away are shown in Fig. 27.
During both events, the motions at the surface of
the glacial ti111 were amplified in the clay
layer; however while the peat deposit also
amplified the motions from the distant seilsmic
shock 1t attenuated very considerably the
stronger motions induced by the nearby earth-
quake. Thls was probably due in large measure to
the higher damping characteristics of the peat
under the larger strain amplitudes.

The influence of the amplitude of the base
motions on the computed amplification factor for
the soll deposits underlying the Alexander Build-
ing in San Francisco (see Fig. 5) 1s shown in

Fig. 28 (Idriss and Seed, 19%8b). There 1s a
marked reduction in amplification factor with in-
creasing levels of base acceleration, a result
also shown by fleld observations of soll response.

It is for this reason that amplification factors
measured during small earthquakes cannot be ap-
plied directly to predict performance during
larger earthquakes.

Finally the influence of the frequency character-
istics of the base motion on the computed
response of a soll deposit is shown in Fig. 29.
The figure shows the relationship between the
maximum surface acceleration, computed by a ;
lumped mass analysis, and the depth of a sand

deposlt for base motlons having the same maximum
acceleration (0.06g) but different predominant

periods. I% may be seen that the amplifying

effects of different thicknesses of sand vary
considerably as the predominant period of the

base motlon 1s changed from about 0.3 second
(corresponding to an earthquake of magnitude

6~1/2 at an eplcentral distance of about 25

miles) to about 0.7 seconds (corresponding to the
motions produced by a very strong distant earth-
quake).

It is also important to note that in general, the
amplifying effects of a soll deposit on ground
accelerations are greatest when the fundamental
period of the deposit is close to the predominant
period of the base motions. In Fig. 29, the
maximum surface acceleration is developed for a
deposit having a thickness of 12 meters and a
fundamental perlod of about 0.3 second when the
predominant period of the base motion 1is 0.3
second., However the maximum surface acceleration
13 developed for a deposit having a thickness of
about 30 meters and a fundamental period of about
0.75 second when the predominant period of the
base motion is 0.7 second. Thus the fundamental
period of a soll deposlt 1s an extremely import-
ant factor in assessing its probable response. ‘

San Francisco Earthquake of March 22, 1957
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Hoqpver 1t should be noted in the lower part of
Fig. 29 that the period of a given deposit will
vany with the characteristics of the base motlons
(bﬁth frequency and amplitude) due to the non-
liqear characteristics of the soils comprising
it, Such varilations have been observed in the

" field and in the laboratory (Seed and Idriss,

1969a).

Of particular importance from a soil engineering
point of view are the potential damaging effects
of the ground motions. As discussed previously
these depend on the characteristics of the
structure in addition to the varlous factors
discussed above. For example, damage to wooden
buildings of limited story heights might be
expected to depend primarily on the maximum
ground surface acceleration or velocity induced
by the earthquake and to vary in any local area
with the changes in surface acceleration 'or velo-
eity levels resulting from different soil con-
ditions, Thus:variations in potential damage
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Fig. 29. Influence of Depth of Sand on Response

to Base Motion with Maximum Accelera-
tion of 0.06 g.

patterns can readily be investigated. Suppose
an area of alluvial sandy deposits of varying
depths is shaken by a magnitude 8-1/4 earth-
quake, the zone of energy release belng at a
distance of about 125 km. The resulting motlons
in bedrock might be expected to have a maximum
acceleration of about 0.06g and a predominant
period of about 0.7 sec. The maximum ground
surface accelerations and velocities developed at
the surfaces of different depths of sandy al-
luvium due to such a base motlon, computed by
the lumped mass method of analysis, are shown in
Fig. 30. The maximum ground surface motions in-
crease with increasing depths of soill up to
about 35 to U5 meters and then decrease to some
extent. It 1s interesting to compare these
results with the damage to wooden buildings at
Nagoya and along the River Kiku resulting from
the Tonankai earthquake in Japan in 194l (Omote
and Miyamura, 1951; Tada et al, 1951). The
magnitude and epicentral distances were similar
to those used to obtain the response data in
Fig. 30. Observed damage intensities at Nagoya



40 T T 1
€ (After Omote and Miyomura)
§ 4
T 30
;_, ) ° L~
& % /// ®
; 20
= Foilure Rate for
T Wooden Buxldmgs\
o #in Nagoya
s 10 [
= ®
o
b § o
oetatr— L o & &
0 10 20 30 40 50 60
100
, [E——
s 75 ,/
H
! ° —~ Foilure Rote for
#:5’ 50 Wooden Buildings
@ along River Kiku
e
2 s |
5
4 l
o (After Toda ef al)
i 1
0 i0 20 30 40 50 . 60
0.20 T 20
o
| | Surface Accn.
go0.5 — 5
o
5 al
§ 0.10 -8 10
8 Surface Velocity
5 005 5
0
B
= 0 0
0 10 20 30 40 50 60
Depth of Soil - meters ‘
Fig. 30. Comparison of Computed Response of

Sand Deposits with Failure Rates of
Wooden Buildings in Tonankal Earth-
quake (1944) -

/ N

and along the River Kiku, for different depths
of soll, are also shown in Fig. 30. The simi-
larity in the form of the observed damage inten-
sity relationships and the anticipated ground
velocities 1s readily apparent.

" story structures.
. structures of 15 to 25 stories;, the damage in-

3 U - ’Kuaop/\ 044N XOW

For bulldings with .i>ore than one or two stories
designed in accordance with bullding code re- -
quirements for earthquake-resistant design, the -
damage intensities are more likely to be related
to varlations in a damage potential index such

as D, = Sv/k as previously described. An example
of tﬁe damage patterns that might be anticipated
for such buildings is shown in Figs. 31 and 32,
for a firm deposit of sand and gravel with depths
varying up to 150 meters and subjected to base
accelerations in the underlying rock having a
maximum amplitude of 0.05g and a predominant
period of about 0.35 sec. Values of the maximum
ground surface acceleration for motions normal

to the plane of the cross section shown in the
figure, together with the associated acceleration
and velocity response spectra, (for 5% structural
damping), computed by the lumped mass analysis
procedure, are shown in Filg., 31. Also shown are
spectra of Sv/k, determined from the spectral
velocities indicated by the velocity response
spectra and values of the seismlc coefficlent

k required by the Uniform Bullding Code (U.S.A.)
for structures in selsmic zone 2.

With the aid of this information 1t 1s a simple
matter to read off values of S,/k at different
locations in the profile, for bulldings with any
given fundamental period. The distributions of
Sy/k, determined from the values shown in Fig. 31,
for structures with fundamental periods of 0.2
second, 0.4 second and 1.0 second are plotted in
relation to soil depth in Fig. 32. It may be

seen that t4_,- damage potentilal coefficlient varies
considerably with building characteristics and
801l depths. For two or three story structures
with a perlod of about 0.2 second the damage
intensity would appear to be essentially the same
regardless of soll depth and everywhere substan-
tlally less than for structures with longer periods.

For four or five story structures with a perilod
of about 0.4 second, the maximum damage inten-
sity might be expected to develop where the
depth of soil is about 20 to 50 meters for this
particular earthquake and soll type, and to be
somewhat lower for greater or shallower depths.
For ten to twelve story structures with a period
of about 1 second, the damage 1lntensity would be
expected to increase with soil depths up to 150
meters or so, and where the soll reaches these .
depths to be considerably higher than that

developed anywhere in the sectlon for 2 to 5

Finally, for very high

tensity would be expected to be even greater for
soil depths up to 80 meters or so. It may be
noted that low intensities of damage are indi-
cated for all types of structures on rock.

Results of this type may well serve to explain
in a general way the damage patterns observed in
several recent earthquakes. In Mexlico City
(1957), Anchorage, Alaska (1964) and Caracas
(1967) for example, there was a notably higher
incidence of damage for multi-story buildings
where soll depths ranged from 100 to 400 meters
than for similar structures on rock or shallow
depths of soil. However damage to lower
structures was much less intense and essentially
independent of soll depth. Whille detalls of
damage patterns will of course depend on the
particular soil characteristics in the area in-
volved as well as the magnitude and location of
the earthquake inducing the motions; damage
analyses techniques seem to provide the basis
for an improved understanding of these effects.
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It 1s important to recognize that observed
relationships between building damage and soil
characteristics may be influenced by other fa.=-
tors besides ground shaking intensity.
cases of major soil instability, these might
include:

a. Variatlons in the quality of structural
design; potential varlations from this factor
may well outwelgh the effects of variations in
soil conditions except where severe permanent
soll movements a%e induced by the earthquake.

b. The effects of minor ground settle-
ments and differential settlements resulting
from the earthquake ground motions; these
effects are llkely to increase in a general way
with increasing depths of soll.

Excluding

c. The effects of previous settlements on
the stresses exlsting in bullding structures
before an earthquake; this is likely to be
particularly important for buildings on soft
ground and the effect will also increase with
increasing depth of soil.

In view of these factors, as well as those
affecting shaking intensity and structural
behavior, analysis of the effects of soil con-
ditions on damage due primarily to the effects
of ground shaking require an understanding of
the complex inter-relationships between the
effects of soil types, soll depths, the ampli-
tudes of ground motions, the frequency charac-
teristics of ground motions and the structural
characteristics of buildings in order to
analyze damage resulting from past earthquakes
or prevent damage in future earthquakes.
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III.

INFLUENCE OF SOIL CONDITIONS

Computed Distribution of Damage Po-
tential Index S, /k for Sand and
Gravel Deposit " (Max. rock acecn. =
0.05 g; predom. period of rock
motions = 0.35 sec)

the combination of about 4 ft settlement of the

ON GROUND SETTLEMENT

Since vibration has long been recognized as an
effective method of compacting cohesionless
soils, 1t 1s not surprising that the ground
vibrations caused by earthquakes often lead to .
compaction of cohesionless soil deposits and
assoclated settlement of the ground surface.

A quantitative measure of ground settlement of
this type was provided by the behavior of a
well casing at Homer during the Alaska earth-
quake of 1964 (Grantz et al, 1964). The casing
had been installed to firm rock before the
earthquake and projected about 1 ft above the
ground surface. Following the earthquake the
casing projected some 3-1/2 ft above the ground
surface, indicating a decrease in thickness of
the soil layer of about 2.5 ft. As shown in
Fig. 33 tectonic movements caused the rock sur-
face to be lowered by 2 ft and this, together
with the 2.5 ft of settlement caused by soil
compaction, resulted in a total settlement of
the ground surface of 4.5 ft.

A similar combination of effects in the Portage
area of Alaska (196l4) led to the town being in-
accessible during periods of high tide. Here

52

rock due to compaction of the overlying soil
led to a ground surface settlement of about é
ft (Grantz et al, 1964). As a result of the
general flooding in this area during high tide
periods, the township had to move to a new
Jocatlon.

Similar problems of flooding and 1nundation of
land' due to settlement of solil by compaction or
a combination of compactlion and tectonic move-
ments also occurred in the Chilean earthquake
of 1960 (Retamal and Kausel, 1969) and the
Niigata, Japan earthquake of 1964. 1In Valdivia
subsidence due to tectonic movements was about
6 ft and additional settlements due to soil
compaction varied from 0 to about 3 ft.

Ground settlements due to compaction often lead
to differential settlements of englneering
structures--a phenomenon which 1s particularly
well 1llustrated by the performance of bridge
abutments. Often an abutment 1s supported on
firm materials or on a pile foundation and
undergoes relatively small settlements compared
with the backfill material for the abutment,
which rests directly on the ground surface and
settles due to compaction of the soil on which
it rests. Fig. 2 shows a differential movement
of several feet between a railroad bridge abut-



ment and dts backfill as a result of the Niigata
earthquake of 1964,

In addition to the damage resulting from changes
in elevation, differential settlements due to
soll compaction and the resulting stresses
induced in buildings may well have contributed
significantly to the structural damage resulting
from earthquakes in some locations. Tests on

dry sands have shown that vertical accelerations
in excess of lg age required to cause any sig-
nificant densification (Whitman and de Pablo,
1969). On the other hand, relatively small
cyclic shear strains have been found to cause
appreciable densificatlon of loose sands under
gimple shear conditions. Thus 1t seems likely
that it 1s the horlzontal motions induced by
earthquakes which are primarily responsible for
the settlements observed. Predictions of settle-
ments based on this concept, using stresses
computed by ground response analyses and settle-
ment data -obtained from cyclic simple shear tests
have been found to be in reasonable agreement
with the observed settlements of small sand
layers in shaking table tests and seem to offer
a reasonable basls for estimating potential
settlements of sand deposits during earthquakes
(Silver, 1969).

Q
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IV. INFLUENCE OF SOIL CONDITIONS
~ {ON LIQUEFACTION POTENTIAL

One of the most dramatic cases of damage to
engineering structures during earthquakes has
been the development of liquefaction in satur-
ated sand deposits, manifested elther by the
formation of bolls and mud-spouts at the ground
surface, seepage of water through ground cracks
and in some cases, by the development of quick-
sand-1ike condltions over substantial areas.
Where the latter phenomenon occurs, buildings
may sink substantially into the ground or light-
weight burled structures may float upwards to
the ground surface.

Nowhere has the phenomenon of liquefaction been
more dramatically 1llustrated in recent years
than in Nilgata, Japan during the earthquake of
June 16, 1964, The epicenter of the earthquake
(Magnitude about 7.5) was located about 35 miles
from Nilgata but never-the-less the earthquake
induced extensive liquefaction of the sand
deposits in the low-lying areas of the town.
Water began to flow out of cracks and bolls
during and immediately following the earth-
quake, as :shown in Fig. 34, causing lique-~
faction of the deposits and wildespread damage.
Many structures settled more than 3 ft in the
liquefied soil and the settlement was often
accompanied by severe tilting as shown 1n Fig.

3. Thousands of bulldings collapsed or suffered
major damage as a result of those effects
(Ohsaki, 1966).

Liquefaction has been reported in numerous other
earthquakes (Seed, 1968; Ambraseys and Sarma,
1969), in some cases the upward flow of water
from the ground continuing for as much as 30
minutes after the ground motions stopped.

The cause 'of liquefaction of sands has been

‘ Pig_- 33.

understood, in a qualitative way, for many

years. If a saturated sand is subjected to
ground vibratlions, it tends to compact and
decrease in volume; if drailnage 1s unable to
occur, the tendency to decrease in volume results
in an increase in pore-water pressure, and if the
pore-water pressure builds up to the point at
which 1t is equal to the overburden pressure,

the effective stress becomes zero, the sand

loses its strength completely, and it develops

a liquefied state.

Liquefaction of a sand in this way may develop
in any zone of a deposit where the necessary
combination of in-situ conditions and vibratory
deformations may occur. Such a Zone may be at
the surface or at some depth below the ground
surface, depending only on the state of the sand
and the 1induced motions.

However, liquefaction of the upper layers of a
deposit may also occur, not as a direct result
of the ground motlions to which they are sub-
Jected, but because of the development of
liquefaction in an underlying zone of the
deposit. Once liquefaction develops at some
depth in a mass of sand, the excess hydrostatie
pressures in the liquefled zone will dissipate
by flow of water in an upward direction. If
the hydraulic gradlent becomes sufficiently
large, the upward flow of water will induce a
'quick' or liquefied condition in the surface
layers of the deposit. Liquefaction of this
type will depend on the extent to which the
necessary hydraulilc gradient can be developed
and maintained; thils, in turn, will be deter-
mined by the compaction characteristics of the
sand, the nature of ground deformations, the
permeability of the sand, the boundary dralnage
conditions, the geometry of the particular
sltuation, and the duration of the induced
vibrations. .
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While most investigators have been concerned

with the conditions inducing liquefaction,

studles of the pore pressure distributions in

sands during and rollowin% liquefaction have
1l

been presented by Maslov

957), Housner (1958),

Florin and Ivanov (1961) and Ambraseys and
Sarma (1969). 1In accordance with observed
effects, these studies have shown that the
resulting water movements can cause a consid-
erable reduction in effective stresses in the

upper layers and under extreme conditions, to a
total loss of strength of the layer.

more even where liquefaction does not occur, the

Further-

upward flow of water can lead to a marked re-

duction in bearing capacity of the upper layer.

1. Soil Conditions in Areas Where Ligquefaction

Has Occurred

In spite of the large number of cases in which

liquefaction has been reported to have occurred

during earthquakes, there are relatively few
detalls of the soil conditions in the affected
areas. Several cases where detailed studles

have been made are described below:

"a. Niigata Earthquake. In the Niigata

earthquake the sand in the zone of liquefaction
had a 10 percent size ranging from about 0.07 to
0.25 mm and a uniformity coefficlient of about 10.
Following the earthquake an extensive survey of

the distribution of damaged structures was
made., It was found that structures in the
coastal dune area (designated zone A) suffered
practically no damage. The major damage and
evidence of liquefactlon were concentrated in

the lowland area, but even here two zones could
be clearly recognized - one in which damage and

liquefaction were extensive (designated zone C)
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The difference in behavior in zone A from that Damage Clossitication
in zqnes 8 and C could readily be attributed to
two major differences in soll characteristics.
Although all zones were underlaid by sandy
solls to a depth of approximately 100 ft, in Embedded Pile Length 45 — 60 Feet
zone A the underlying sands were considerably ”d |
denser than those in zones B and C, and, further- 00
more, the water table was at a much greater sl i3 0 15<ica3
depth below the ground surface. In zones B and o
C, hcowever, the general topography and depth of 2 ﬁﬂ €04
water table were essentially the same. It was S 40,
therefore concluded that the difference in 2 b /4
extent of damage in these two zones must be re- ! 0. 20y 20 //
lated in the characteristics of the underlying ~ 42
sanda. Accordingly, considerable effort was o © 9 A
mader to determine any significant differences in e,
the general soil conditions in these zones. Damage Classification
Because the solls involved are sands, efforts
were- concentrated on the determination of the Fig. 38. Influence of Penetration Resistance

. relative density of the sands by means of
standard penetration tests. Koilzumi (1966) has
presented the results of a number of borings
made in zones B and C to show the variation of
penetration resistance with depth in the two
zones. There 18 a considerable scatter of the
results in any one zone, but averaglng the
values obtalned leads to the comparative values
shown 1n Filg. 35.

at Tip of Piles on Extent of Damage

within the shaded area shown in Fig. 36, the
standard peactration resistance in the top 25
£t generally being less than 15, but sometimes
falling as low as 5. For each building in this
zone the extent of damage caused by foundatlon
failure was classifled into one of four cate-
gorles ranging from the no-damage category 1
(bulldings that settled up to 8 in. or tilted
up to 20 minutes of angle) to the heavy damage
category IV (bulldings settling more than 3 ft
or tilting more than 2.3°).

It may be seen that in zones B and C, the average
penetration resistance of the sands is essential-
ly the same in the top 15 ft. Below this the
sands in zone B are somewhat denser than those
in zone C. Below about 45 ft, the sands in both
zong@s are relatively dense and are unlikely to
be fnvolved in liquefaction. It seems rea-
sonable to conclude that the relatively small
differences in penetration resistance of the
sands in the depth range from 15 ft to U5 ft is
responsible for the major difference in foun-
dation and liquefaction behavior in the two
zones.

A study was made of the influence of foundation
type on the settlement and tilting of reinforced
concrete buildings in zone C (Kishida, 1966).
Some of these builM.igs had shallow spread ,
footing foundations; other were supported on
short piles, typically extending to a depth of
about 25 ft. For each foundation type, the pro-
portion of bulldings falling in light damage ~
categories I and II was compared with the pro-
portion in the heavy damage categories III and
IV. The results of this comparison are shown

In addition to comparing the soil conditions in
the different damage zanes, Japanese engineers
have made a detailed study of the relationship
between soil and foundation conditions and
building performance in zone C. Here the varia-
tion of penetration resistance with depth falls !
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in Table 2, from which it may be seen that the b. Mino-Owari, Tohnankai and Fukul Earth-

provision of short pile foundations had quakes. Kishida (1969) has made a detailed
apparently little effect in reducing the damage study of the soll conditions at places where
caused by the earthquake ground motion. sand volcanoes and eruption of water and soil

- were observed during the Mino-Owari (1891)
‘ - Tohnankai (1944), Fukui (1948) earthquakes in
T£3LE 2.-- INFLUENCE OF TYPE OF FOUNDATION Japan. At slx slites investigated, the 10% size
: ON EXTENT OF DAMAGE of the soil particles ranged from 0.05 to 0.25
mm and the uniformity coefficient was less than
5. Values of the standard penetration resis-
Intermediate tance in the upper 30 ft were typlcally less
No Damage and and than 20 and often less than 10.
Type of Foundation Slight Damage Heavy Damage

fir

c. Jaltipan Earthgquake. 1In the Jaltipan
(Mexico) eartbauake of August 26, 1959, sudden

Shallow (63 bldgs.) 36% 64g settlements o .bout 1 meter occurred in the
foundations for the Naval shipyard at
Pile (122 bldgs.) isg 55% Coatzacoalcos as well as relative horizontal

displacements of sections of an adjacent quay.
Studies by Marsal (1961) led to the conclusion
that these fallures were due to partial lique-
faction of a sandy silt and silt d deposit
For bulldings with spread footing foundations, for which D 0 ranéed from O Oi tg gag mm.pwith
a study was made to determine the relationship é . 2 0
between the penetration resistance of the sand uniformity coefficlents of the order of to 10.
at the base of the foundations and the extent of

damage. The results of this study are shown in d. Alaska Earthquake. The 1964 Alaska
Fig. 37. When the sand underlying the footings earthquake (Magnitude = §.3) caused extensive
had a penetration resistance of less than 15, damage to a wide variety of bridge foundations
the buildings usually suffered heavy damage located at distances of 50 to 80 miles from the
(categories III and IV). However, when the zone of major energy release (Ross, Seed and
penetration resistance was between 20 and 25, Migliacclo, 1969). Damage included horizental
the structures suffered only light damage, or movement of abutment foundations toward stream
none. Thurs it appears that a penetration - channels, spreading and settlement of abutment
resistance of slightly more than 20 would be fills, horizontal displacements and tilting of
adequate to prevent foundatlon settlements ex- plers and several differential settlement of
ceeding about 6 in. in this earthquake. abutments and piers.
The results of a similar study to determine the The greatest concentrations of severe damage
relationship between depth of piles, penetration occurred in regions characterized by thick
resistance of the sand at the pile tip, and the -  deposits of saturated cohesionless solls. Ample
extent of damage for pile-supported structures, evidence exists of liquefaction of these materi-
are shown in Flg. 38. From these data 1t may als during the earthquake and this phenomenon
be seen that for plle lengths varying from 15 probably played a major role in the development
to 60 ft, generally heavy damage (large settle- of foundation displacements and bridge damage.
ments and tilting, or both) occurred when the Typical foundation conditions in these areas
penetration resistancc of the sand at the pile consisted of piles driven through saturated
tip was less than 15. However, for the same sands and silts of low to medium relative den-
range of plle lengths, settlements and tilting sity (standard penetration resistance less than
were generally small when the penetration about 20 to 25); of approximately 60 samples
res.3tance of the sand at the plle tip exceeded investigated from the heavy damage area, two
25. Thus the penetration resistance values thirds of the samples had a 10 percent size
providing satisfactory performance for pile ranging from about 0.01 to 0.1 mm and a uniform-
performance for pile foundations are quite simi- ity coefficlent of 2 to 4. On the other hand,
lar to those .-toviding satisfactory performance bridges supported on gravels and gravelly sands
for [ooting foundations. regardless of their penetration resistance
values, generally showed small or no displace-
Finally, for a wide range of buildings in the ments indicating no significant liquefaction of
heavy damage zone; a study of the relationship these materials under comparable conditions.
between depth of foundatlon, penetration resis-
tance, and extent of damage showed that (1) for In the four case studies described above it
foundations in the depth range 0 to 15 ft, a appears that ligquefactlon has usually occurred
penetration resistance of N = 14 at the base of in relatively uniform cohesionless soils for
the foundation was apparently adequate to prevemnt which the 10% size 1s between 0.01 and 0.25 mm
major damage caused by settlement and tilting; and the uniformity coefficient between 2 and 10,
(2) for foundations in the depth range 15 ft to Laboratory tests conducted to determine the
25 ft, a penetration resistance of the sand susceptabllity of soils to liquefaction under
between 14 and 28 at the base of the foundation cyclic loading conditions also indicate that
was required to prevent major damage; and (3) for uniformly graded soils for which the 50% size
foundations in the depth range 25 ft to 50 ft; lies in the range 0.02 to 0.4 mm are considerably
a penetration resistance of N = 28 at the base more vulnerable to liquefaction than coarser or
of the foundation was required to prevent major finer materials (Lee and Fitton, 1968). The
damage. liquefied solls in the cases discussed typically
had standard penetration resistances less than
These results provide a valuable guide in asses- 25 blows per foot but the available data are
sing the liquefaction of other sand deposits insufficient to permit general conclusions to be
subjJected to ground motions similar to those at drawn for the range of ground motions likely to
Niigata. ' be encountered in practice.

.
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2. L-boratory Investigations of Soil Lique-
factlion.

¢

A number of studles have been conducted to in-
vestigate the liquefaction characteristics of
soils under laboratory test conditions. Several
investigators (eg. Maslov, 1957;i Prakash and
Mathur, 1965; Nunnally, 1966; Yoshimi, 1967)
have attempted to establish the éonditions pro-
ducing liquefaction in terms of the acceleration
at which the phengmenon can be observed to
develop. Usually this is done by placing satur-
ated sand in a box on a shaking table and obser-
ving the table accelerations at which lique-
faction occurs. However such results are inevit-
ably:influenced by the duration and frequency of
tho table motions to which the sand 1s subJected
and.possibly also by the geometry and deformation
characteristics of the container in which the
saturated sand 1s placed. Thus it is difficult
to'extrapolate the results to fileld conditions.
Furthermore Ambraseys and Sarma (1969) point

out that the incidence of liquefaction in a
deposit 1s more likely to be determined by the
ground velocity rather than the ground accelera-

tions, as observed by Puchkov (1962) in the field.

The difficulties in this type of approach have
led other investigators to study the liquefaction

characteristics of saturated sands under undrain-i

ed cyclic loading conditions, in an attempt to
simulate as closely as possible the stress con-~
ditlons induced under field conditions (Seed and
Lee, 1967; Lee and Seed, 1968; Peacock and Seed,
1968). Cyclic .loading triaxial compression
tests and simpl -, shear tests have been used for
this purpose. 1t has been shown that under these
conditions liquefaction can readily be induced
in loose to medlium dense sands and its develop-
ment 1s determined by (1) the magnitude of the
cyclic shear stress or straln; {2) the number of
stress or strain cycles; (3) the initial density;
(4) the confining pressure; and (5) the initial
shear stresses acting on the sand.

Fig. 39 shows a typical relationship between
the magnitude of the cyclic stress and the
number of stress cycles required to induce
failure for samples of saturated sand subjected
to a confining pressure of 1 kg per sq cm. The
larger the magnitude of the applied cyclic
stresses, the fewer is the number of cycles re-
quired to induce liquefaction. However the
magnitude of the cyclic stresses required to in-
duce liquefaction of a saturated sand increases
rapidly with increase in the density of the
sand.

Other factors being equal, the higher the con-
fining pressure on a sand the greater is the
cyclic shear stress required to induce lique-
faction; thus the presence of a surcharge will
reduce the tendency of a deposit to liquefy. A
similar conclusion has been drawn by Maslov
(1957) and Ambraseys and Sarma (1963), based on
other types of tests and analytlcal consider-
ations.

Finally laboratory tests shcw that magnitude of
the cyclic stress required to cause liquefaction
is significantly influenced by the inltial
stress conditions in the test specimen, a factor
which would markedly change the liquefaction
potential of the same sand under level ground

or sloping ground conditions.

While these tests have thrown considerable light
on the factors affecting liquefaction'it 1is

W

necessary to use considerable judgment in ap-
plying the test data to analyze field problems.
The cyclic load trlaxlal test procedure suffers
from the limitations that:

a. The Initial ambient stress conditions
are different from those on a sand element in
situ.

b. The principal stress directions cannot
rotate during the test as they do in the ground
(only a 90° rotation of principal stress direc-
tion is possible in a triaxial compression test).

¢c. Under some condltions, and particularly
for medium dense sands or dense sands, there is
a posslbility of water mlgration in the test
specimen affecting the results.

and d. It 1s difficult to interpret the test
data if necking occurs in the test =pecimen.

Although the cyclic simple shear test eliminates
these deficiencles, it has the following limi-
tatlons:

a. It is d4ifficult to prepare saturated
samples of sand for testing under cyclic simple
shear conditions.

b. Stress concentrations in the sample
are likely to lead to premature fallure of the
test specimen.

¢. Since the shear strain amplitude is
normally limited to about 20% it 1s not possible
to determine whether the test specimen would
dilate and stabilize at higher strain levels, in
which case the mobility of the test speclmens

‘would not be indicative of the flow character-

istics normally assoclated with liquefied soils.

These limitations in test procedures have led
to the suggestion (Peacock and Seeéd, 1968) that
the cyclic stresses causing failure under fleld
conditions are likely to be about 40 to 50%
lower than those causing fallure in cyclic
loading triaxial compression tests conducted
under comparable conditions or about 50 to 60%
higher than those causing failure 1n comparable
simple shear tests. However there is consider-
able need for refinement of these estimates,
elther by the development of new test procedures,
an improved understanding of the significance
of the limitations 1n current test procedures,
or comparison -of laboratory test data with
conditions known to have caused fallure in the
field.

An alternative approach now under study, is
based on the concept that a soill cannot llquefy
unless it can deform continuously without
tending to dilate and thereby stabillze itself,
and involves studies of the conditions under
which dilatant and compressive volume change
tendencies are observed in undrained laboratory
triaxlal compression tests. The potentlal uses
of thils approach are lilkely to be presented in
the near future.

3. Prediction of the Effects of Soil Conditions
on Liquefaction Potential

From a practical point of view, the evaluation
of the liguefaction potential of soll deposits
at proposed construction sites, 18 one of the
most challenging problems facing the soil engi-
neer working in seismically active reglons of
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the world. Procedures used for making such
evaluations are as follows:

a. Use of Past Experience. Past experience
of the conditions under which liquefaction has
occurred 1n previous earthquakes will always be
one of the most useful guldes to the probable
performance of other soil deposits. However the
limited extent of this experience at the present
time and the limited number of well defined
case studles, makes it extremely desirable to
supplement tkis experience by appropriate
analyses and test procedures whenever possible.

Gulde lines for this purpose have recently been
proposed by Kishida (1969) based on the criteria
that solls vulnerable to liquefaction will have
the following characteristics:

. (1) Relative density less than 75
‘percent.

(2) Effective overburden pressure less
.than 2 kg per sq cm.

(3) Uniformity coefficilent less than

. . (4) 0.074 mm < D50 < 2.0 mm.
However it does not necessarily follow that soils
having the above characteristics will liquefy 1n

any partlcular earthquake.

b. Use of Standard Blasting Tests. A
procedure '=d in the U.S.S.R. (Florin and
Ivanov, 1961) involves the use of a standard
blasting test to evaluate the liquefaction po-
tential of sands in the field. For a sand de-
posit 25 to 35 ft thick, a charge of 5 kg of-
ammonite 1s exploded In the ground at a depth of
4.5 meters and the resulting settlements of the
ground surface are determined within a radius
of 5 meters from the explosion. Where the
average settlement in this zone 1is less than 8
to 10 cms and the ratio of settlements from -~
successive shots 1s less than about 0.6, it is
considered that there 1s no need to provide
measures agalnst liquefaction of the soil.

c. Use of Ground Response Analyses and
Laboratory Test Procedures. A procedure which
has been applled with some success to analyze
the. liquefaction of solils in the Niigata earth-
quake (Seed and Idriss, 1967) and the failure
of the Sheffield Dam in the Santa Barbara earth-
quake of 1925 (Seed, Lee and Idriss, 1969),
involves the use of ground response analyses to
determine the stresses 1nduced in a soll deposit
during any given earthquake and the comparison
of these stresses with those observed to cause
failure in laboratory cyclic load tests. Such
an approach involves the following steps:

(1) Assess the magnitude of the ground
motions likely to be developed in the base rock
at the site under investigation; this assessment
should involve the entire time-history of the
base motion throughout the perlod of the earth-
quake.

(2) Determine the response of the
overlying solils to the base motion, assuming
that the deformations of the solls are caused
primarily by the vertical propagation of shear
waves as a result of the base motions., Such an
analysis would permit the computation of the
shear stresses, and their variation with time,

[$)
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at different depths in the soil deposits.

(3) Idealize the shear stress history !
at the various depths to determine the signifil-
cant number of stress cycles, N, and the equiva-
lent uniform cyclic shear stress developed,
TgNs at each level.

(4) Determine, by means of cyclic load
tests on representative samples of sand from the
site, the cyclic shear stress, t,,, required to
cause liquefaction of the sand 1& the signifi-
cant number of stress cycles.

(5) Compare the magnitude of equiva-
lent cyclic stress developed at any depth, TaN»
with the cyclic stress causing liquefactlon,
TyNs for the conditions existing at that depth
to determine whether or not liquefaction will
occur.

It 1s of course necessary to make appropriate

corrections to the laboratory test data before
using it in step (5) of the analyses.

This procedure -provides a means for considering
the effects of the amplitude and time history of
the earthquake ground motions, the in-situ
characteristics of the solls, the variation of
overburden pressure with depth and the position
of the water table. Different ground response
analyses or laboratory test data may readily be
incorporated in the procedure depending on the
Judgment and experience of the soll engineer
involved.
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V. INFLUENCE OF SOIL CONDITIONS
ON LANDSLIDES

Earthquakes have been responsible for some of
the largest landslides in recorded hilstory and
these 1n turn, have caused enormous losses both
of property and lives. Possibly the earliest
known landslide caused by an earthquake was the
flow-slide which carried the town of Helice
into the sea during an earthquake in 373 BC

in ancient Greece, with the complete loss of
the town and all its inhabitants (Marinatos,
1960; Seed, 1968), Similar slides due to soil
liquefaction or to the inducement of soue de-
gree of mobillty in soil deposits as a result
of the ground vibrations have been reported in
many earthquakes since that time. A 1list of a
number of such events is presented in Table 3
(Seed, 1968).

One of the most dramatic series of flow slides

was that which occurred during the Kansu earth-
quake of December 16, 1920, Close and McCormick
é1923) describe the events in the following
erms:

"Of that most remarkable series of
; seismic disturbances which occurred
throughout the world in November and
December, 1920, the most phenomenal
was undoubtedly the great Kansu earth-
quake of the late evening of December
16....Landslides that eddled like -
waterfalls, crevasses that swallowed
houses and camel trains, and villages
that were swept away under a rising
sea of loose earth, were a few of the
subsldiary occurrences that made the
earthquake in Kansu one of the most
appalling catastrophes in history."

"The area of greatest destruction, /
100 miles by 300 miles in extent,

contains ten large cities besides

numerous villages. In 1t 1s the

heart of the loess country...where

the loose earth cascaded down the

valleys and buried every object in

its path."

"Tt 1s in the loess area that the
immense slides out of the terraced
hills occurred, burying or carrying
away villages...damming stream-beds
and turning valleys into lakes, and
accompllishing those hardly bellievable
freaks which the natives name the
'footsteps of the gods.' The loss of
nearly two hundred thousand lives and
the total destruction of hundreds of
towns and cities calls for recon-
struction work on a staggering scale."

Similar slides in loess deposits have been re-
ported as a result of earthquakes 1n the
U.S.S.R. (Gubin, 1960).

Space does not permit an extensive review of

the varlous types of slides caused by earth-
quakes, the damage they have caused, and methods
of analyzing slope stability during earthquakes.
Such reviews have been presented elsewhere in
the past two years (Seed, 1967; Seed, 1968).
However 1t is pertinent to note that almost all
of the slides listed in Table 3 have been
associated with the liquefaction or mobilization
of coheslonless soils and they can be grouped

in the following categories:

a. Flow slides caused by liquefaction of
coheslonless soils usually invoiving sands,
gravelly sands with sand seams, silty sands or

TABLE 3. LARDSLIDES OURING EARTHQUAKES OUE TO SOIL LIQUETACTION

- ccmm—

Epicentral s
Date Esrthquake * Magnitude Location of Slide Distance Type of Structure Sofl Type Refcrence
. -siles
38) BC Helice - Helice Coestal delta - Marinatos
1738 Liobon 8,7 Ter =430 - - Lyell, Richter {
Soriano 38 River banks !l.uxul sedimente, clays with
se s
1783 Calabrian - Billsides 299 voicanic sedimento Lyelt
Laureau - River banks Fluviel gedizents
Tarranuova 3 8iver banks Fluviel sediments
Mississippi River Valley, major slides -30 Rivar valley banke
4811 Hew Madrid - Mo,Ark,Tenn,Ry,I11,Ind. minor slides 140 end islands. Fluviel sediments, sando to oude Fuller
Vicksburg, Mises. 290 Island Pluvial sediments, sands to zuds
; 01dh
1869 Cachar - Barak River gt Silchar 40 to 80 River banks Pluvial - sand to clay oldhué‘::ilet
s
- 13 mifes SW of Ashley River $ to 20 Railvay fi11 Fluvial end deltaic sands and
iase Charleston Ashley River at Creggs S to 10 River bank eiits Duttor
1897 Indign (Assen) =8.7 Shiileng and: Tutra reglons 0 to 100 b.dc':;:‘-:g::“ Founded on ailuvial plaina Oldhas, Richter .
1
Deltaic and marine sediments- Coulter & -
1899 Alaske (Yakutat) -7 Valdes - Bubmarine deposit matoly silty sand end gravel Migliaccso 1
‘
1902 St. Vincent - 8t. Vincent - Coastal delta - Hovey
1906 8an Franciseo 8.2 8an Francleco ares 10 to 30 Hillsidea - Lawson
1907 Karstag - - - N Loess slopes Loess Gubln
1907 Chuyenchinsk - - - Loess alopes Loesn Zubin
Deltaic and marine sediments- Coulter &
3908 Alaska - Valdez 3 Submarine deposit nmainly silty sand and gravel Migliaccio
! 4 Deltaic end marine sedimonts- Tarr &
! Alasks {6.9 Valdes 40 Bubnarine deposit afnly 6llty ssnd and gravel Mortin
Deltaic and marine sediments- Coulter &
112 RAlasks 7.2% Valdes - . S8cbmarine deposit mainly oilty oond end grovel Migltaccto 5
Closa ¢ :
1920  Ransv Province - Renou Province - Loess elopes Loess HeCorntek '
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. TABLE 3. Continued
1
Bpicentral
Date Zarthquake Magnitude y Locaticn of Slide Distance Type of Structure Soil Type Reference
. -ailes
1923 Rvento (Tokyo) 8.2 » Yokchama srea 40 Coastal hillaides - Wakimlzu,
(Toky Tokyo area 60 Coastal hillsides - ' Hodgson
1923 Sants Barbara 6.3 Santa Barbara ? Earth dam S{lty sand
1928 Chile 8.3 21 Teniente 100 Tailings dem ' Mining vaste Dobry, Lomnlte
long Beach 20 Highvay fille rills ove hland Wood, Rich
1933 Long Beach 8.3 ghvay 8 over earghlan od, Richeer
8 . Hevport Besch 3 Bighway fills on shore rosds. Hodgson '
‘r
t
19% Biber Nepol 8.4 81tanarhi te Purnes 0 to B9 Rosd and tatlusy fi1lg  TRu7tal sedimeate, dncludtng Roy,
#otihard 10 Lake banks Alloviun--sgnd lenses Richter
lodie {oow ) Alluviun-- af e
1935 .6 un--uncertais eat
Vast Pakistan) ? Quetta 20 to 40 Biver benks gradation llch;er
, All-Anerican Canal ] Canal banks Levecs and foundations of
deltaic sands.
; Alemo Cena} 7 %0 28 Ceanal banks Levees and foundations of Ross
H 1940 21 Centro 1.0 deltaic sands. (personal
Solfatara Canal 23 o 30 Canal banks Levees sud foundstions of communicat fon)
' doltaic sands.
] Bravley 20 Road end rativay £41ls Deltaic and fluvial sands.
1941 Garo - - - Loess slopes S Loess Gubin
1943 Taisabad - - - Loess slopes Loess Gubin
Levees, river banke, Aeolicn eands, beach Tsuys,
1948 Tukui 1.2 Pukui platn 0 to 13 road and vailvay eands, fluvial sands Collins & Foster,
fille, and silte. Butler et ol.
Burchob & Yasoan
1949 Chait 1.3 River valleys 3 to 25 Loess nlopes Loess Qubin
' 1950 Imperial Vailey 5.4 Calipatria area ite$ Canal banks Deltaic and aeolicn sands. Vood 8 Heck
19354 Anchorage 6.7 fabbit Creek 20 to 40 Enbankrent i1l ot sand Bengen
1957 San Prancisco 3.3 Lake Merced 8 Lake banks Aeolian and beach sands. Chan
River banks Tine pandy eailt, unifora
1959 Jaltipan 6.8 Costzacoalcoo 20 waterfront ﬂil and loose. ! Diae de Cosslo,
* Hinatitlou - 20 to 30 Qcad and bridge approsch ri1t Mareal
over marshlend
. ,Coatsaconlcos highvay fille
Riathue 140 Mver bankse Fluviel and glaciel sands
J Bighvey and railvay fills Foundstiono of fluvial asnd
. glactel gravels, sands, silts. Duke and Leeds,
1960 Chile 8.4 Pusrto Kontt 240 Coastsl terraces Glactio-fluvial depoeits. Lee (personal
' Ses wolls and quay walle 711l mainly ssnds to eilty coczunication)
sands, loose,
Valdivia 125 River banks Fluvial Sediments.
s 8and layers and lenses in Shaanoa &
Anchorage 70 Coastal blufts clay depostt. Vilgon N
811ty sands and grevel Coulter &
1964 Aleske 8.3 Voldes 4o Coastsl delte ®=13) ) Wigliaccto
Sevard 9 Cosstal delts -
' Renal Leke 80 Lake deltes Deltalc sendy gravel»,s080  peculloch
1984 Wiigeta 7.3 Biigata area 3s Zarth banks Fluvial sand {h<15) Yeaade, Yotorura,
Kevalesi § Asads
i
Ly B1 Cobre s Tatlings dam Mining vaste
La Patagus 9 Tailings dam Mining waste .
1963 Chile f 1.2 Rierro Viejo 16 Taflings dan Mining waste Debry
Loo Maguis =8 Tallings dam Wintng vaste
‘o, E1 Cerrado =18 Tallings dm Mining vaste
- Capitol Lake Blvd., Olympia 38 Road causevey Sand/gravel 111 over lake
: and tidal sedivents.
Dafon Pacific &t Tumwater 38 Railway on beached olope Cut/ff11 elope tn out<ash
sands.
Suquanieh 26 Caastal blulf T{11 over {ine sand and
N silt otrats. «
Port Orchard 18 Vaterfront fill Sgnd over beach sand and Ross
. 1963 Sasttle a.7 bay oud. {peraonal
3 ! B.Mercer Way, Morcer 1olend 10 Roadvays on benched slopes Sand on tilis and outwash eccnunicatton)
\ @ands.
i - h Zdnonds 19 . Duamped £111 on slope Sandy t111 end zefuse on
' ‘ ti11 elope. '
* Poster golf course, Duvanish 10 River terrace Fluvial sands and ellcs.
Victor 2% RBighway 111 Sand 1111 et toe of coastal
]ﬁ tlulf.
" Chot Creek th Tluviel sedincnts, oand Rose
eme Creek mor
. 17 Strema benks strata or Jensep. {persensl
1988 Parkliel 3.5 of Cholame eczmunication)
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loess. Typical examples are the slides in
Kansu Province (1920), Chait (1949), Valdez,
Alaska (1964) and Seward, Alaska (1964).

b. Slides caused by liquefactlon or water
content re-distribution in relatively thin
seams or layers of sand, such as the 4th Avenue’,
L-Street and Government Hill siides in
Anchorage, Alaska in 1964 and the slides near
Lake Rinihue in the Chilean earthquake of 1960,
A cross-sectlon showing the soil conditions in
the L-Streef slide area in Anchorage where a
block of soll 5000 ft long and 1200 ft wide
moved laterally 14 ft, are shown in Fig. U0.

The sliding surface was located near the sur-
face of the thin sand layer at about elevation
5. Block slides of this type have caused
extensive damage to structures located in the
grabens which form at the back end of the
slides. However structures located on the
sliding block itself may be undamaged by the
movements.

The soil conditions in another large landslide,
extending over about 130 acres, which occurred
near Lake Rinihue in the Chilean earthquake of
1960 are shown in Fig. U1, together with cross-
segtlons through the slide area before and
after sliding. 1In thils case some parts of the
slide mass moved laterally about 1200 ft., The
soll conditions consisted of a surface deposit
of sand and gravel varying from zero to about
150 ft thick, underlain by a 250 ft thick de-
posit of lacustrine clay and a deeper bed of
cemented sand and gravel. Fleld studles indi-
cated that the surface of slidlng was probably
essentially horizontal and at a depth of about
150 ft in the lacustrine clay deposit, which
was highly stratiflied, with alternating layers
of sllt and clay and frequent seams of flne
sand. The fallure was attributed to lique-
faction of the silt and fine sand seams within
the clay deposit (Davis and Karzulovich, 1961),

¢, Slides in clay deposits facllitated
by liquefaction or water content redistribution .
in sand lenses. A good example of this type
of slide is that which occurred at Turnagailn
Heights, Anchorage (Seed and Wilson, 1967;
Seed, 1968) during the Alaska earthquake of
1964 (see Fig. 4). A cross-section through the
slide area is shown in Filg. 42. 1In general the
area -1s covered by a surface layer of sand and
gravel varying in thlckness between 5 and 20
ft, below which is a deep bed of clay, about
100 to 150 ft thick. This soll 1ls a sensitive
marine deposit of silty clay, with a shear
strength decreasing from about 1 ton per sq ft
at its surface to about 0.45 tons per sq ft at
El 0 and then increasing to about 0.6 ton per
sq ft at El. -30; its sensitivity varlies between
about 5 and 30. The clay deposit contalns
numerous lenses of silt and fine sand particu-
larly near the surface on which sliding occur-
red. These lenses varied in thickness from a
fraction of an inch to several feet. Below the
sliding surface, sand lenses were very thin
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and were only occasionally encountered. It is
belleved that liquefaction of the sand lenses
or the formation of water fllms along the tops
of the lenses in the vicinity of the slide sur-
face played a major role in the development of
thls extensive slide.

4. Slumping and collapse of fills due to
liquefaction or failure of loose saturated silt
and sand foundation solls. Typical examples
are provided by embankment failures in Alaska
(1968, Chile (1960), and Nilgata (1964).

The slides listed in Table 3 were caused by
earthquakes varying in magnitude from about
5-1/2 to 8-1/2 and they occurred at epicentral
distances varying from several miles to
hundreds of miles.

However there are very few reported cases of B
slides developing in relatively homogeneous clay
solls during earthquakes and there 1s a great
need for information concerning this possibil-
ity.

VI. CONCLUSION

It has not been possible in the course of this
brief to cover all of the types of problems

in which soll conditions may affect the damage
resulting from earthquakes. Omitted, for
example, are dlscussions of the effects of
s0ll conditions on the stabllity of slopes in
relatively dry cohesionless soils and fills,
the stability of retaining walls and water-
front bulkheads or the deformations of bridge
abutments. Each of these has been responsible
for major damage to englneered structures

during earthquakes, with the characteristics

of the solls involved being a determining

factor in thelr performance. However damage

due to these causes has usually been on a much
smaller scale than that due to ground shaking,
ground settlement, liquefaction and slope sta-
bllity, and concentration on these latter

causes of earthquake damage was considered
desirable for this reason. Even so, it has not
been possible to mention all of the significant
contributions on these subjects and some im-
portant studles may regrettably have gone un-
mentioned because they have not come to the
attention of the author. Never-the-less it is
hoped that the preceding review, which has
attempted to emphasize techniques for develop-
ing a better understanding of the relationship
between soll conditions and damage during
earthquakes, will provide a useful guide to
the current state of knowledge concerning
these important aspects of soil behavior.
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SYNOPSIS

In this st t-of-the-art paper on the effects
of local s... conditions upon earthquake
damage, experlences and theories relevant to
the subject, interpretations of the experiences
from theoretical viewpoints, and some design
proposals have been outlined. Several factors
of major importance may be pointed out in
connection with earthquake damage; namely,

(1) amplification of earthquake motion by soil -
layers, (2) resonance of soils and structures,
(3) dissipation of vibrational energy,

{4) progressive fallure, and (5) differential
settlement. In accordance with soil condi-
tions, some of these factors exercilse advan-
tageous effects and the others do inversely,
suggesting that the combined effect willl be
quite complicated. To-solve such,complicated
but urgent problems, and to reach the final
comprehensive solution, a pertinent soil-
foundation-structure system must be established
and analyzed.

I. FOREWORD

Since every structure is supported on soils and
earthquake waves are dellvered to the structure
from soils, it is quite natural that earthquake
damage to structures should be affected by soil
conditions. -,

From anclent times Japan has very often been
attacked by large earthquakes and it seems
that, since a fairly o0ld time, one has become
aware of the dependency of earthquake damage
on local soil conditions. To the knowledge of
the writer, the first documental record des-
cribing such an interrelation appeared as
early as the beginning of the 18th century.
However, it may be at the time of the Kanto
earthquake of 1923, which destroyed the city
of Tokyo and its vicinity, that the correla-
tion between earthquake damage and soil ~ondi-
tions was noticed for the first time from the
viewpoint of modern structural engineering.

After the Kanto earthquake, destructive earth-
quakes have continued to attack Japan, damag-
ing structures on one hand and supplying inval-
uable data on the other. In this state-of-the-
art paper, it 1s attempted to summarize infor-
mation on the effects of local soil conditions
upon earthquake damage from empirical and theo-
retical viewpoints. Matters concerning deslgn
practice will also be referred to.

Al |
In Table 1.1, major earthquakes in the last

forty-five years are listed, which will be
clted in this paper.
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TABLE 1.1.--LIST OF MAJOR EARTHQUAKES
IN JAPAN 1923-1968

Magnitude Number of
Year of (Richter- Collapsed
Designation Occurrence Gutenberg) Buildings

Kanto

Earthquake &' 1923 7.9 128,266

Sanriku-0ki

Earthquake 1933 j 8.5 17,907

Tottori

Earthquake 1943 7.3 v T,485

Tonankail ) .

Earthquake - 1944 8.3| ' 26,130

Nankaido

Earthquake 1946 8.1 11,591

Fukui : ’

Earthquake 1948 7.2 35,420

Niigata '

Earthquake 1964 7.5 1,960
[ ]

Matsushiro

Earthquake 1966 5.1 . -

Ebino ~ -

Earthquake 1968 6.1 398

Tokach1-0ki ‘

Earthquake 1968 7.8 676

Higashi- !

Matsuyama

Earthquake 1968 6.4 -

II. LOCAL DIFFERENCE OF
EARTHQUAKE DAMAGE

Traditionally, the intensity of an earthquake
at a locallty is evaluated by human feellngs
or by observing its effects on objects includ-
ing bullding structures, and 1s expressed by
means of a so-called intensity scale. There
are several kinds of intenslity scales now
being used such as Rossi-Forel's, Mercalll's,
Modified Mercalli's, Medvedev-Sponheuer-
Karnlk's, or Japan Meteorological Agency's
intensity scale. It 1s a matter of course
that both the sense of shock and the extent

of damage to buildings become smaller with
increasing distance from the epicenter. It

is also quite natural that, when the magnitude
of earthquake is greater, the seismlic inten-
sity 1s larger at a given epicentral distance.

Based on experience of past earthquakes an
equation has been suggested (Kawasumi, 1951
to express approximately the relationship
between the seismic intensity, the epicentral
distance and the magnitude of an earthquake:

I = 2M - (0.00183R + 2log,R) - 0.307 (2.1)

where: I : seismic intensity 1n terms
of Japan Meteorological
"Agency's intensity scale

: magnitude

: epicentral distarice in

N kilometers

M
R

Fiz. 2.1 shows the relationship between the
seismic intensity and the epicentral distance
for several recent earthquakes in Japan. Now
let us take, for example, the Niigata earth-
quake of 1964 of M = 7.5 and apply Eq.” 2.1 to
this case. Then, as a matter of course, zones
of equal intensity exhibit a pattern of
concentric circles having the epicenter as
the%r)geometrical center as shown in Fig.
2.2(a).

However, the distribution of actually observed
intensities for the earthquake was as shown in
Fig. 2.2(b), and it will be noticed that the
intensity contours deviate considerably from
the concentric pattern, developing local irreg-
ularities at several places. Such irregu-
larities in the observed seismic intensity
pattern may be attributed to tectonical aniso-
tropy along the path of the earthquake waves
and the mechanlism of the earthquake at the
hypocenter.

Another example, 1in which the affected area 1s
more limited than 1in the case of Fig. 2.2 but
which represents local differences in earth-
quake damage more clearly, is the distribution
of damage rates of wooden buildings (Minakami,
1945) caused by the Tonankail earthquake of
1944, as shown in Fig. 2.3. It is of interest
to note that the damage rates do not necessar-
11y decrease with the distance from the epi-
center., - The tectonic anisotropy and the
seismic mechanism at the hypocenter may be
pointed out as well; it 1s concelvable, how-
ever, that local differences in soil condi-
tions played a more important role in this
case. In fact, with few exceptions, damage
took place where deep alluvial deposits were
encountered.

INTENSITY SCALE

EPICENTRAL DISTANCE (x100km)

Fig. 2.1. Seismic Intensity and Epicentral
Distance

It has been reported quite frequently that,
within a small area, marked differences in
earthquake damage were observed. Some repre-
sentative examples will be cited in the fol-
lowing. Since, in these examples, affected
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Fig. 2.2. (a) Computed Intensity and
(b) Actually Observed Intensity
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Fig. 2.3. Damage Distribution of Wooden Bulld-
ings, Tonankal Earthquake 1944

(Minakami, 1945)
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areas are extremely limited in slze in compari-
son with the epicentral distance, effects of
path and origin may be of little importance.
Fig. 2.4 shows a distribution of damage to
wooden bulldings in a town attacked by the
Nankaido earthquake of 1946, demonstrating a
clear boundary between heavily and slightly
damaged areas (Shimizu and Suehiro, 1947).

Fig. 2.5 1llustrates a distribution of damage
in Shimizu City which has already been referred
to 1in Fig. 2.3. It may be seen in Fig. 2.5
that most of the damaged buildings are concen-
trated around the estuary of a river

(Miyamura, 1945 and 1946), where probably soft
solls are deeply deposited. A concentration of
heavy damage may also be noticed in Fig. 2.6,
in which a distribution of damage to godowns

in a town is plotted. (A godown is a store-
house of Japanese traditional style, con-
structed with rigid wooden frames and extremely
thick exterior walls made of mud plaster.)

In this town, such concentration of damaged
structures had clearly been observed in the
past during severe earthquakes; the zone of’
frequent damage in this town is now called

"a path of earthquake" by the natives. A-‘more
recent example 1s given in Fig. 2.7, which
shows a distribution of wooden buildings
damaged during the Ebino earthquake of 1968
(Ohsaki, 1968). The pattern of distribution of
collapsed builldings 1s complicated; neverthe-
less, it 1s not completely at random, suggest-
ing that a delicate difference in surface soll
conditions might have exerclsed a certain
influence.

It is true in general that a movement or fail-
ure of a structure 1s essentially governed by
the ground motion and characteristics of the
structure. But, as foregoing examples have
suggested, 1t 1s also affected macroscopically
by properties of the earth's crust and micro-
scopically by soil conditions, resulting in a
local difference in earthquake damage. These
relatlions may be expressed by an equation of
the following form (Otsuki and Kanai, 1961):

£,(t) = Py (E(t), 6;(t), G,(8), S(8) (2.2)

where: f_(t) : movement of structure
s during earthquake
F : functional
E?t) function representing the

movement of the ground

Gy(%) function representing
properties of the earth's
crust :

Go(%) function representing soil
conditions

S(t) : function representing

characteristics of structure

In thils equation,-none of the functions E(t),
G,(t), Go(t) and S(t) is independent, and they
interact with each other. 1In this paper,
discussions will primarily be focused on the
problems of function Gp(t); in addition,
effects of interaction between Gp(t) and S(t)
will be referred to.

‘
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#8 HEAVILY DAMAGED ZONE .

Fig. 2.4. Damage Distribution at Nakamura,
Kochi Pref., Nankaldo Earthquake
1946 (Shimizu & Suehiro, 1947)

Fig. 2.7. Damage Distribution at Ebino,-
Ebino Earthquake 1968
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III. SOIL CONDITIONS AND EARTHQUAKE DAMAGE

Whenever destructive earthquakes occurred in
the past, 1t has been reported that effects of
soil condltions on damage to wooden buildings
. were clearly observed, or that damage 1in the
{ area of soft soils was far greater than in the ]
' area of hard grcund. In fact, nearly everyone
in Japan is now familiar with thls phenomenon.

In splte of extensive experience, however,
quantitative information on this matter 1is far

Fig. 2.5. Damage Distribution in Shimizu City, from being sufficlent. Furthermore, informa-
Tonankal Earthquake 1944 (Miyamura, tion-on damage to buildings other than con-
1945 & 1946) : ventional wooden construction, for instance,

reinforced concrete bulldings, 1s extremely
lacking. Nevertheless, it 1s 1intended in this
chapter to collect as much as possible quan-

' titative data concerning the relatlonship
between soil conditions and earthquake damage,
- although some of those data have already been
(] il
[]

published elsewhere in more simplified forms
(Duke, 1958). -

Unfortunately, a parameter to express statis-
tically the extent of earthquake damage has
not yet been established. For convenience's
sake, however, the following definitions will
be employed in this paper for statistical
expression of the extent of damage:

' L

Collapse rate

D x 100()
° HEAVILY DAMAGED M (
D+ H

o NOT DAMAGED OR Failure rate = = X 100(%)

SLIGHTLY DAMAGED
/ Modified failure rate = >*H/Z x 100(%)
K/q 000m Damage rate = -D—f—;,l{—i—s x 100(%)

Fig. 2.6. Damage to Godowns 1n Matsushiro, where: D : number of collapsed buildings
Matsushiro Earthquake 1966 (Kishida :, H : number of partially or half-
et al, 1967) 7 collapsed buildings



S : number of slightly damaged
buildings

M : total number of buildings in the
area concerned. B

Between collapse rate, y, and selsmic coeffi-
cient, K (i.e., the ratio of maximum horizontal
acceleration of earthquake to the acceleration
of gravity), an equation

oK (K - k)2 ~
100 (¢]
y = 100 - aK  (3.1)
v/2no I_wexp [ 202 ] 3

can be derived based on theories of statistiecs,
and 1t 1s known empirically that for wooden
buildings K, and o take the following values ,
(Kawasumi, ?952):

Ko = 0.4

o = 0.071

Sometimes, a term "vulnerability ratio" of the
ground {Omote, 19U46) is used to characterize
the effects of soil conditions, eliminating the
influence of eplcentral distance. For in-.
stance, 1f damage rates, y in per cent, of all
villages in and around the plain of Fukul at
the time of the Fukul earthquake of 1948 are
plotted against the epicentral distance, R

in kilometers, irrespective of their soll
conditions, then Fig. 3.1 is obtained (Ohsaki,
1951). If, assuming an equation

Y = ar~® (3.2)

to express the relation between y and R, and
one determines ¢ and B by the least square
method, then

~2.26

¥, = 1800R (3.3)

wlll be obtained, which is also represented by °
a curve in Fig. 3.1. This curve or y, in \
Eq. 3.3 may be intdrpreted to represent the
average damage rate at a given epicentral
distance. Therefore, if a ratio of actual
damage rate, y, of a village to the average
damage rate, Yoo at the same epicentral dis-
tancey 1.e.,

1

s=L
yc

is evaluated, this ratlo represents only the
effects of ground conditions in the village
independent of the epicentral distance. This
ratio has been defined as the vulnerability
rate of the ground.

1. Topographical and Geological Aspects

The northeast part of Nagoya City 1s located on
a diluvial highland, whereas its southern and
western parts are on a flat, alluvial lowland.

During every severe earthquake in the past,
more bulldings were damaged or destroyed in
the lowland. Fig. 3.2 shows failure rates of
wooden bulldings at different locations in
Nagoya City for the Tonankal earthquake of
19044 plotted against average elevations above
sea level (Omote and Miyamura, 1951). The
difference in failure rates is outstanding;

however, if the fact 1s taken into account that
the highland consists of firm diluvial soils
and the lowland soft alluvial deposits, the
problem may be deemed rather geological than
topographical.

The dralnage basin of the River Kiku was seri-

- ously damaged by the Tonankal earthquake of

1944 as previously shown in Fig. 2.3. Within
this damaged area, a topographical classifi-
cation of the ground had been made and the
fallure rate of wooden bulldings in each
topographical class was Investigated (Tada,
Oba and Otani, 1951). The result 1s shown

in Fig. 3.3, indicating that the damage in
lower alluvial flats is extremely great, If
the class of sandy ground 1is subdivided from
the viewpolint of microtopography into sand dune
on base rock, sand splt, sand dune on alluvial
stratum and sandy back-marsh, their faillure
rates were confirmed to increase in that order.

\
On the basils of statistics of damage for the
Fukui earthquake of 1948 and applying Eq. 3.1,
selsmic coefficlients have been evaluated in
Table 3.1 with respect to geology of the ground
(Takahashi, 1951).

100 \fv
= 80 2
i; \io .
E 60 ¢ % >
« b
« 40 SIN—o—To—°
w R o P ]
Q o o
< o o° o
520 p N © ® ol°
a . quo °~;;\ t’ ° o %
0 2 4 6 8 10 12 1%

EPICENTRAL DISTANCE R (km)

ig. 3.1. Damage Rate and Epicentral Distance,
Fukul Earthquake 1948 (Ohsaki, 1951)
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Flg. 3.2. Ground Elevation and Damage to Wooden
Buildings in Nagoya, Tonankal Earth-
quake 1944 (Omote & Miyamura, 1951)



TABLE 3.1.--GEOLOGY AND SEISMIC
COEFFICIENTS (TAKAHASHI, 1951)

Marshy
Land Alluvium Diluvium Tertiary
Ratio of
Selsmic
Coefficient | 1.5 1.0 0.7 0.4

A

Also for the Fukuil earthquake of 1948, villages
in the Fukul plain and surrounding mountainous
areas were classifled into four groups:

I .... entirely on alluvial plain

IT .... on the verge of the plain,
covering both alluvium and rock

III .... entirely on rock

IV ,... on sand dune,

and the vulnerability rate in each village was
determined .and plotted in Fig. 3.4, indicating
that woode “-uildings on the alluvial plain are
far more vulnerable to earthquake damage than
those on rock (Ohsaki, 1951). The rates for
groyp II, i.e., villages straddling over .,
alluvium and rock, are intermediate between
groups I and III. 1In general, however, past
experlence of earthquakes has shown with con-
siderable clearness that bulldings on the verge
of alluvial flat or in the valley are apt to be
damaged, probably due to disturbance and
amplification of earthquake waves at such
places. Amplification of waves takes placé/

as well, near the crest of a slope (Idriss and
Seed, 1967), and this fact has been observed

at several places at the time of the Tokachi-
Oki earthquake of 1968.

For the Kanto earthquake of 1923, fallure rates
of wooden buildings in uptown and downtown
Tokyo were as tabulated in Table 3.2. Namely,
the downtown on alluvial lowlands showed far
larger rate of damage than the uptown on dilu-
vial highlands (Ohsaki, 1962).

TABLE 3.2.--FAILURE RATE OF WOODEN
BUILDINGS IN TOKYO, KANTO EARTHQUAKE
1923 (OHSAKI, 1962)

Uptown Downtown

Failure Rate (%) 2.0 11.0

2. Firmness of Solls

In the preceding paragraphs, it has been de-
scribed that the geological problem is probably
more essential than the topographical. How-
ever, 1f the fact is consldered that, needless
to say wilth respect to rock, diluvial soils )
are in general far firmer than alluvial de-
posits, the most essential point may be the
firmness of solls in discussing the relation
with earthquake damage.

Immediately after the Kanto earthquake of 1923,
five hundred percussion borings were carried

out in Tokyo City, and in eighty bore holes

the number of falls of the churning bit was . .

i

FAILURE RATE (%)

' 1 2 3 102 40 100
HILL rﬁﬁg
FAN RRNSIAN
TERRACE N “\‘\“\p\
SANDY GROUND \

ALLUVIAL FLAT
(DEPTH 2 TO 3 METERS)

ALLUVIAL FLAT
{DEPTH ABOUT 10 METERS)

ALLUVIAL FLAT
{DEPTH ABOUT 35 METERS)

Fig. 3.3. Microtopography and Damage to Wooden
Buildings Along the River Kiku,
Tonankai Earthquake 1944 (Tada, Oba_

and Otani, 1951)
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---AVERAGE

VULNERABILITY RATIO

1 1 n w

GROUND CLASSIFICATION

Ground Classification and Vulnera-
bility Ratio, Fukui Earthquake 1948
(Ohsaki, 1951)

Fig. 3.4,

recorded. Based on these records, average
penetration per fall down to the depth of 40
meters was determined at each bore hole, and
their relation to collapse rate of wooden
buildings within a certain area around each
bore hole was 1lnvestigated (Xitazawa, 1950).
The result is shown in Fig. 3.5, 1indilcating
fairly good correlation.

The contour lines in Fig. 3.6 (Yokoo et al.,
1965) indicate what percentage of the top 10
meters consists of extremely soft soils (N<2

for cohesive material and N<U4 for cohesionless

material, N being the number of blows per foot
in the standard penetration test). Shaded
areas in the figure show the zones in which the
damage rate exceeded 20% in the south part of
Nagoya City for the Tonankal earthquake of
1944, It is readily apparent that the pattern
of the contours and that of the actual damage
distribution coincide fairly well.

Another parameter representing firmness of
soils 1s the velocity of wave propagation,
which can be nMeasured by means of selsmic,:
exploration. According to the results of



extensive selsmic explorations carried out in
Nagoya City, the alluvial plain in the city

is almost entirely covered by a top layer of
several meters' thickness, in which the
veloclty of longitudinal wave is as low as

500 m/sec. In Fig. 3.7, the relation of the
thickness of this top layer at each location
to the failure rate of wooden bulldings is
represented for the Tonankal earthquake of 194l
(Omote and Miyamura, 1951). A trend that the
fallure rate lncreases with an increase in the
thickness of the soft, low-veloclty layer may
be noted; however, on the other hand, the
thickness of thils top layer is in an approxi-
mately linear relationship with the total
thickness of alluvial deposits as shown in

Fig. 3.8. T*;hefore, whether the failure rate
was primarily” governed by the thickness of the
top layer or by that of the whole alluvium is
subject to question.

In Fig. 3.9 (Tanabashl and Ishizaki, 1953), the
notation Hy in absclissa represents the depth of
soft soll having the velocity of longitudinal
wave less than 1500 m/sec, and Vi denotes the
measured veloclty of surface wave. Then,
failure rates of wooden buildings for several
large earthquakes are plotted against the ratio
Hy/Vp,. A considerably definite, linear corre-
latioh can be observed with respect to each
earthquake; however, the slopes of the lines
are different for different earthquakes,
probably because of differences in factors
other than the wave velocltles. It has further
been verified by the same authors that the
ratio Hy/Vy is related to the amplification of
surface waves in the vicinity of the ground
surface.

It 1s a matter of fact that artificlally filled
soils are solidifled due to natural compaction
and consolidatlon with the lapse of years.

Fig. 3.10 1s an 1llustration of this fact,
showing that the failure rate of wooden build-
ings on reclalmed ground tends to decrease 1n
course of many years after reclamation {(Omote
and Miyamura, 1951). .

3. Thickness of Alluvial Deposits

As far as earthquake damage to wooden bulldings
is concerned, soft or loose soils are more dis-
advantageous than firm or dense solls. Geolog-
ically, alluvial deposits have been most re-
sponsible for serlous earthquake damage.
Furthermore, it has been frequently experienced
that the depth of alluvial deposits has an
important effect upon the extent of damage.

Fig. 3.11 (Kawasumi, 1952), Fig. 3.12 (Ohsaki,
1962), Fig. 3.13 (Omote, 1949), and Fig. 3.14
(Omote and Miyamura, 1951) represent corre-
Jations between the rate of damage to wooden
buildings and the thlckness of alluvial depos-
its in Tokyo, Yokohama and Nagoya cities for
the Kanto earthquake of 1923 and the Tonankail
earthquake of 1944, all showing a definite
tendency that damage increases with an increase
in thickness.

Also indicated in Fig. 3.11 are the seismic
coefficients which have been evaluated by B
Eq. 3.1. Fig. 3.12 shows a range within which
95 per cent of plots fall for the Kanto earth-
quake of 1923, and on an average an equation
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y = 0.982 (1.086)2 - 0.26

\ where: y : failure rate of wooden:
. builldings in per cent/
8 2 : thickness of alluvial

oo deposits in meters

6 o° 5 _can be derived to express the correlation ana-
. - lytically (Ohsaki, 1962).

] AR P ° @ . . To present information on so0il mechanical char-
o . o acteristics of alluvial deposlts in Japan,

2 ks ° unconfined compression strength of clayey and
silty materials in downtown Tokyo is shown in

o ! 4 Fig. 3.15, and the relation between the uncon-

s fined compression strength q, in kg/sq cm and .

0. 10 20 30 40 50 the depth D in meters may be expressed on an

average by

THICKNESS OF TOP LAYER(m)

’ v
TOTAL THICKNESS OF ALLUVIUM(m) qy = 0.2 + 0.0UD

Strength characteristics of alluvlal deposits
Pig. 3.8. Thickness of Top Layer and Total *in other places may be considered as almost
Thickness of Alluvial Deposits in identical.

/ Nagoya (Omote & Miyamura, 1951) ' '

On the reclaimed ground, damage to wooden
. . buildings tends to increase with increasing
. depth of filled soils as illustrated in Fig.
3.%6)ror the Kanto earthquake of 1923 (Omote,
1949).

4, Predominant Period of the Ground

100

* A parameter ;ﬁlch represents well the dynamic
characteristics of the ground and furnishes
useful information related to earthquake dam-
age, 1s the predominant perlod of the ground.
In Fig. 3.17 and Fig. 3.18, the relation
between fallure rate of wooden buildings and
predominant perlod 1s shown with respect to
areas along the River Kiku, the River Ota, and

! the River Tenryu for the Tonankal earthquake
. of 1944, areas around Fukuil City for the Fukuil
earthquake of 1948, and Sakata and Tsuruoka
Cities for the Nilgata earthquake of 1964
0 5 i0 5 20 - 25' 30 . (Kanai, 1968). It may be noted consistently
. that the fallure rate is largest where the
Hi/ Ve (10 "sec) predominant period is approximately equal to
K 0.4 sec. This fact suggests that a resonance
Fig. 3.9. H,/Vp and Damage to Wooden Buildings. of structures and solls may be a majJor cause of
- (%anabashi & Ishizaki, 1953) . damage, considering that the natural periods of
. wooden bulldings 1n these areas are in the )
viecinity of 0.4 sec (Suzuki, 1961).
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to Wooden Bulldings in Yokohama,
Kanto Earthquake 1923 (Omote, 1949)

The predominant period of the ground is usually
determined on the basis of records of actual,
minor earthquakes or of microtremors.

5. Effects of Structural Rigidity

In the preceding paragraphs, earthquake damage
mostly to wooden buildings has been discussed,
which are 1in general the most flexible struc-
tures. Modern reinforced concrete structures
usually possess much higher rigidity than
wooden ones, and godowns may be considered to
be of 1ntermedlate rigidity between wooden
bulldings and reinforced concrete structures.
The difference in rigidities between brick
construction and reinforced concrete construc-
tion may not readily be determined. 1In
general, however, the rigidity of brick con-
struction may probably be hlgher than that of
godowns and far greater than the rigidity of
usual wooden bulldings. In this section, the
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effects of soil conditions will be discussed
with respect to several types of structures
having different rigidities.

a. Godowns and Brick Builldings. As
mentioned before, Japanese godowns are con-

structed with rigid wooden frames and extremely

thick exterior walls made of mud plaster,
belng usually two-storied and possessing con-
. siderably higher structural rigidity than con-
ventional wooden dwelling houses.

In Fig. 3.19, the damage rate for the Kanto
earthquake of 1923 of godowns 1n each ward of
Tokyo City 1s evaluated and compared with that
of two-storled wooden buildings (Saita, 1935).
Fourteen wards in Tokyo at that time are divid-
ed into two groups; namely the wards in down-
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v

town consisting of soft solls and those in up-
town of firm soils. It is quite interesting to
note a completely opposite trend: godowns were
more damaged than wooden houses 1in firm solls
and less on soft solls.

Recently, however, this concept has been upset
by the experlence during the Matsushiro earth-
quake of 1967 (Kishida et al., 1967). The
distribution of damage to godowns in Matsushiro
has previously been shown in Fig. 2.6, and con-
tour lines showing the thickness of soft
alluvial deposits are represented in Fig. 3.20.
A comparison of Fig. 2.6 and Fig. 3.20 yields

a conclusion that godowns were more damaged on
soft solls than on firm soils, similar to the
case of wooden buildings. This tendency is
contrary to the conclusion from Fig. 3.19.

~
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At the time of the Kanto earthquake of 1923,
there were 774 brick buildings in Tokyo City,
the highest of which was three-storied. (Kanai,
1949). With respect to three, different soil
conditions, the relationship between the damage
ratio of those brick buildings and thelr number,
.of storles 1s represented in Fig 3.21 (Kanai
and Yoshizawa, 1951), which indicates that the
helght of building has little ‘effect upon
damage to brick bulldings, whereas the effect
of soll conditibns 1s overwhelming:. Evidently,
more bulldings were damaged on firm soils and
less on soft soils. . !

b. Reinforced Concrete Buildings. As to
the effects of soll conditions on earthquake
damage to reinforced concrete buildings, the
odly example which may be dealt with statisti-
eally was the damage by the Kanto earthquake

[
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Tokyo, Kanto Earthquake 1923 (Kanal
& Yoshizawa, 1951)
of 1923. Until recently, however, two contra-

dictory results of analysis have been presented
based on the same records: (1) damage de-
creased with increasing thickness of alluvial
deposits, similar to the case of brick build-
ings but at a lesser rate (Kanai, 1949), and
(2) damage increased with increasing ground
softness (Kiltazawa, 1950).

Quite recently the data of the Kanto earthquake
and the soil conditions 1n Tokyo City have



been restudied in greater detall, and the
finding (1) has been proved to be more correct,
(Ohsaki and Kuniyasu, 1968). Namely, with
respect to a total of 691 reinforced concrete
bulldings in Tokyo at that time, damage rates
and modifled fallure rates in uptown and down-
town were as shown in Table 3.3, indicating no

.

TABLE 3.3.--DAMAGE TO REINFORCED CONCRETE
BUILDINGS IN TOKYO, KANTO EARTHQUAKE 1923
(OffSAKI AND KUNIYASU, 1968)

Uptown - Downtown
Damage Rate (%) 32.8 32.4
Modified Failure Rates (%) 6.8 3.0

significant difference in damage rates. The
table indicates an opposite trend in failure
rates when compared to damage to wooden bulld-
ings shown in Table 3.2. The relatlonship
between the damage rate and the depth of
alluvial deposits 1s represented in Fig. 3.22,
wherein coefficient of correlation is negative
although the damage rate and the depth are not
well correlated. Damage rate in each ward of
the city is plotted in Fig. 3.19, which has
been cited previously; apparently, the trend is
opposite to the case of wooden buildings and
rather similar to the case of godowns. Fig.
3.23 shows a relationship between damage rates
of reinforced concrete buildings and their
number of stories. The damage rate increases,
in general, with the number of stories. How-

. ever, 1t 1s of interest to note that damage to
one-storied bulldings 1s larger than those of:
two- and three-storied ones and no difference
may be recognized between uptown and downtown
areas.

Let us now consider earthquake damage to high-
rise bulldings. In 1957, Mexico City was hit
by an earthquake with maximum ground accelera-
tion of 50 to 100 gals. Mexico City is under-
lain by alluvial lacustrine deposits more than
1000 m thick consisting of alternating sand and:
clay layers. The predominant period of the
ground 1s estimated to be approximately
< 2.5 sec. In Table 3.4, the number of undamaged
and damaged high-rise builldings are 1listed,
classifled according to the number of stories
' (Thornley and Albin, 1957).
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TABLE 3.4.--DAMAGE TO HIGH-RISE BUILDINGS
_IN MEXICO CITY, 1957 (THORNLEY AND ALBIN, 1957)

.

Number of. Buildings

Number of

Stories.  Undamaged  Damaged  Total
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It may be seen from Table 3.4 that, in general,
the damage rate seems comparatively high for
the buildings of 13 to 16 stories. ]
Contrary to soll conditions in Mexico City, the
ground of SkopJe City, Yugoslavia, 1s exceed-
ingly firm. It consists of a sandy gravel
layer less than 10 m thick, deposited over bed-
rock. During an earthquake in 1963 of inten-
sity more than 200 gals, most brick buildings
of less than four stories were seriously
damaged. Nevertheless, 13 to ll-storied apart-
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ment bulldings and office buildings of rein-
forced concrete construction survived except
for minor structural damage to some of the
buildings.

IV. RELEVANT THZORIES AND OBSERVATIONS

1. Simple Model of Structure

To simulate mbst simply the dynamic behavior of
a structure, a mechanical system shown in Fig.
4,1 1s frequently employed which consists of a
single concentrated mass, m, a linear spring of
spring constant, k, and a viscous damping ele-
ment having a damping force proportional to the
relative veloclty through the constant c¢. It
13 also assumed that motions are possible

only in the horilzontal direction, so that the
system has but one degree of freedom.

The displacement of the mass, m, relative to
the ground and the absolute displacement of the
ground will be denoted by x and y, respectively.
Then the equation of motion of this system is

v

m¥ + ck + kx = -m§ (4.1)

Cr, 4f the damping in the system is described
in terms of fraction of critical damping, h,
and 1f the undamped natural period, T, is
introduced, it may be written as

2

2+ 2n () 5+ () x=-3 (4.2)
where
h = =&
2vkm

T = 2ﬂv4?

2. Forced Vibration by Simple Harmonic Ground
Motion )

To obtain a simple solution to Eq. 4.2, suppose
the system is exclted by simple harmonic ground
acceleration such as

¥y = a-exp (%gl t) (J.3)

wherein Tg may be lnterpreted as the predomi-
nant period of the ground. Then Eq. 4.2 may_
be written 1n the form

X+ 2h( )x + (%;)2 X = -a-exp(%%? t) (4.4)

and, mathematically, a particular solution to
this ordinary differential equation represents
the forced vibration of the system.

The particular solution may be obtained by
agsuming that x will take a form

X = A- exp(g%% t) , (4.5)

4

and by substituting expression U.5 in Eg. L.l
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and finally, by solving the equation thus
developed for the unknown constant A. Then,

a 1
- FA 2
() - (&) + ()

or, considering a relation in complex expres-
sion

1 - 1 e_1¢
p + iq. 02 4 o2
¢ = tan™! % ,
A=y ce-1t
2n 2]2 2
(%) \/1-(%) +hh(%§-)

- on( .
¢ = tan-1 (TG) 5 -

CUE)

Hence, the solution 1s
X = . . I 1
() 7 NYE 2/ TV
(3) \/[ ()] )
’ (4.6)

. e;p(%g t - ¢)i

From Eq. H.2,'the absolute acceleration acting
upon the mass, m, may be written as

ke y =) k- (3)

and, if Eq. 4.6 is substituted in this equa-
tion, the following expression may be obtained:

1+ (L
o) qz(TG) e
g [1 - (] + ()

which may be interpreted to represent amplifi-
cation of acceleration. 1In Fig. 4.2, the
amplification factor 1s represented with the
damping factor, h, as a parameter. It is seen
in Fig. 4.2 that the acceleration of the mass
increases when the natural period of the
structure, T, approaches the predominant period
of the ground, Tg, and reaches its maximum at



Fig. 4.1. Simple Model of Structure

AMPLIFICATION FACTOR

— 1/

Fig. 4.2. Amplification of Ground Acceleration

T = TG' As 1s well known, this phenomenon 1s
referred to as resonance.

3. Vibration due to Actual Earthquake -
Concept of Response Spectrum

More generally, let us now discuss the complete
solution to Eq. 4.2 when the ground accelera-
tion, §, 1in the right-hand side is given as
#(t), 1.e., as an arbitrary function of time, t.
The homogeneous equation assoclated with
Eq. 4.2 1s
. 2 .
% + 2n(3) x + () x=0 (4.8)

" and two roots of the characteristic equation
assoclated with Eq. 4.8, i.e.,

x4 () 2+ (Z) <o

are

Therefore, the solution to the original, non~
homogeneous Eq. 4.2 may be written in a
form

At Ayt
x = Cy(t), +Cy(t),

In order that Cl(t) and Cz(t) satisfy Eq. 4.2,
they must be

1
C,(t) = - y(t)
1 X, - A, IO yitje

1
Cy(t) = g——— F(t)
2 1° %2 Io yiroe

Hence, the relative displacement, the relative
velocity, and the absolute acceleration of the
mass, m, may be expressed, respectively, as
follows: .

'
s

t
I §(t) + exp [ - g%h(t-t)] sin %;(t-f)dt
o - .

Mo r=\.)|._3
[}

t
I (1)« exp [ - g%p-(t-T)] sin g%(t-t)dr r
°

X+yes=
t

g% J §lt) + exp [ - g%ﬁ(t-'r)] 8in %;(t-f)dT
o /

(4.9)

where 1 1s a time parameter which disappears in
the course of integration and

Ji1-n?e1

1s assumed as h 1s usually a small value in
comparison with unity.

In Eqs. 4.9, x, x and ¥ + § are functions of
t, h and T, and i1f natural perliod T and damp-
ing factor h are gilven, thelr values %ill
change with time, t. However, for engineering
purposes, their maximum values are usually of
most concern. Noting that the same integral
expression occurs in all of the above rela-
tionships, maximum values may be written as

T
*nax ° 3w Sy
A ST
X nax Sy ) (4.10)

in which
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T oa, . n

t
a = v ,_ m - } gl'l'_ -
Sy Io ¥(t)exp T (t-t)7 sin T(t 1)dt max

(4.11)

The quantity Sy is a function of T and h, and
possesses physycal dimensions of velocity.

In discussing earthquake damage' to & structure,
forces acting wpon the structure or stresses

in the structure are frequently of our direct
concern. If the maximum value of forces
acting on the structure is denoted by Qmax’ it
may be written as

2
Urax = K Xpax © m(%%) Xmax

On the other hand, the maximum force to act
upon a perfectly rigid body of the same mass

m i8 m-§pax. Now, 1f a non-dimensional symbol
J 1s used to represent the ratio Qmax/mimax' it
becomes

(4.12)

q(T,n) = (%;l)2 . Znax /13)

yma X
.

The quantity q(T,h) is a function of T and h,

and it is obvious that q(0,h)_= 1. Further-
more, another expression for q, . ,
_ (x+ - N
qQ= -—:“——EEL (h.1)
Ymax ’

will be derived from Eqs. 4.10.

If the quantity q is plotted against natural

12

period T for several values of damping factor
h, a family of curves as shown in Fig. 4.3 will
be produced. As will be understood from

Eq. 4.14, q 1s essentially an expression of
absolute acceleration acting upon the system.

Therefore, the set of curves in Fig. 4.3 is
usually referred to as normalized maximum
acceleration response spectrum of the system,
or for brevity, normalized acceleration
spectrum. In the normalizing process, the
maxImum absolute acceleration of the system
is divided by the maximum acceleration of the
ground, and it 1s 1mplied that all spectrum
curves start from the point of unity on the
ordinate axis as shown in Fig. 4.3,

It may be evident that there are many other
possible definitions for the response spec-
trum, which could be expressed in terms of
veloclties or displacements. Whatever defi-
nition may be employed, the use of a response
spectrum has enormous advantages in that it
may enable one to draw some general conclu-
sions about characteristics and effects on
structures of a particular earthquake from an
examination of the shape of 1ts spectrum
curves, which would be’almost impossible from
an inspection of the original accelerogram
alone.

b
There are several ways to determine the re-
sponse spectrum when the input to the system
is given in the form of accelerogram. Essen-
tially, they involve an evaluation of the
integral of Eqs. 4.9 for a seriles of values
of the parameters T and h. In recent years,
the determination has mostly been carried out
by means of digital computer.

[

T

Pig. 4.3.
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b, Response Spectra for Different Soil

Conditions

In the preceding paragraphs, the concept of
response spectrum has been outlined. 1In this
section, how the shape of response spectrum
differs, that 1s to say, how characteristics
of earthquake waves differ for different soll
cogd%tions, will be discussed (Hisada et al.,
1965

In Japan, “more than 300 strong motion accelero-
graphs have been installed throughout the
country up to the present time, and a consid-
erable number of accelerograms have already
been obtained, including those for two de-
structive earthquakes, 1.e. the Niigata earth-
quake of 1964 and the Tokachi-Oki earthquake

of 1968,

From these accelerograms, those recorded at the
basements of buildings having spread founda-
tions on rock, dense sand and other hard soills
have been selected, and their normalized accel-
eration spectra are shown en bloc in Fig. h.u,
It may be seen in Fig. 4.4 that the spectra
have their pgaks at the period around 0.2 to
0.3 sec and q's decrease sharply with an
increase in the period. A "eritical" period,
Tér, beyond which q becomes less than unity,

i1s less than 1 sec in all of these. spectra.

On the other hand, response spectra for accel-
erograms which were recorded on raft founda-
tions underlain by multi-layered soft solls,
are as -shown in Fig. 4.5. 1In general, a
spectrum under this category possesses numbers
of peaks in a wlde range of periods from 0.3
to 1.3 sec, and critical periods are longer
than 1 sec without exception, some of them
belng as long as 2.5 sec. This fact implies
that the range of periods at which a large
earthquake force acts upon the structure is
very wide.

A similar example experienced outside Japan 1is

4 T
h=0.1

3 1}
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Fig. 4.4. Normalized Acceleration Spectra for

Rock and Hard Soils
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Fig. U.6. Acceleration Response Spectra for

.Same Earthquake and Different Soll
Conditions (Alford et al, 1951
Duke, 1958)

shown in Fig. 4.6 (Alford et al., 1951; Duke,
1958). Fig. 4.6(a) and (b) are the response
spectra for the same earthquake in 1949 but
observed at Seattle and Olympla, respectively.
In spite of almost equal epicentral distances,

the shapes of the spectra differ distinctly,
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and the magnitude of earthquake force at &

Olympia on firm soils 1s far greater than that : I
at Seattle, which is located on soft reclaimed : h=0.
ground. !

5. Response Spectra for Different Foundations o

installed in bulldings supported on pilles ”

Some strong motion accelerographs-have been I 2

driven into softsand deep alluvial deposits.
The plles are of reinforced concrete and thelr
diameters are in the range from 35 cm to 50 cm. \\

Therefore, the foundations may not be con-

sidered so rigid under the actions of hori- s #4:::;__‘ —
zontal selsmic forces and earth pressures. R———"]

LQ-\‘

[ —————
Response spectra for such accelerograms are =
shown in Fig. 4.7 (Hisada et al., 1965). Most 0 1 2 3 4 5
of the peaks appear in the range of periods
less than 1 sec and the critical periods are . ) 1 (sec)
within 2 sec, but, as a rule, the character- - s

istics can not be considered to differ so

distinetly from the cases of shallow founda- ) .
tion in Fig. 4.5. Fig. U.7. Normalized Acceleration Spectra for

Pile Foundations in Soft Soils

On the other hand, response spectra for pler
foundations are also available, which are

shown in Fig. 4.8. The plers are of higher - .
horizontal rigidity than slender piles, having 3 T
large diameters of 1.4 m to.3.2 m. They are . .
cast through soft alluvlal deposits down to h=0.1
hardpan. But, as shown in Fig. 4.8, the shape
of their response spectra appears to resemble 2
, that of firm soils shown in Fig. 4.4, [ \\4
6. Propagatlon of Earthquake Waves , I ﬁ\ -
' 1
Assume a simple case in which, as shown in Fig. \Nl\§ \\\\T>~
4.9(a), shear waves travel one-dimensionally :
along the downward axis z in a homogeneous mass
of soil. If an infinitesimal element of unit
cross-sectional- area is assumed along the 0 1 2 3 6 S
z-axls as shown in Fig. 4.9(b), then the equa-
tion of motion for the element is ‘ , — T (sec)
2 ' Spectra for
3u _ ot Fig. 4.8, Normalized Acceleration Spectra . '
P22 9T (4.15) Rigid Pier Foundations in Soft Soils
where: p : density partial differential Eq. U4.16 1s
u : transverse displacement '
T : shearing stress - z 2z
o u = t‘l(t - ‘7) + fz(t; + v) (4.17)
ve /S '
: Since shearing stress t is related to displace- [
ment u by
where f, and f, are arbltrary functions and V
3 is the Veloclty of propagation of shear waves.
T = G.-a%

In Eq. 4.17, £3(t - z/V) and fy(t + 2/V) are
referred to as progressive wave and retro-
gressive wave, respectively. If the ground

Eq. 4.15 may be written as surface is free from shearing stresses, then

‘ af af
°f_‘$‘°°a_2'uz' . (4.16) ~Gl§%z=o=cjt5z_€z=o
at 3Z
' o [ df, (t) drz(t)]
where G 1s the modulus of rigidity of the mass =g |- + =0
of soll. As is well known, the solution to dt dt

19



therefore,

o
if—l- = cﬁa_ or fl = f2
dt dt

.18 obtained. Hence one may write

u-f(t-§)+t(t+§)

Furthermore, ¢onsidering that the displacement
at the ground surface, ug, is

u_ = |uj = 2f(t)

s z=0
the displacement at any point within the soil
mass may be expressed by means of ug(t), i.e.,
wave record observed at the ground surtace 1n a
form

u(t,z) = 3 [us(t - F)*ug(t g)] (4.18)

One of the important features of shear waves
traveling through a mass of soll is that re-
flection and transmission take place at the
boundary plane of two soill layers with differ-
ent properties. Assume that, as shown 1in

Fig. 4.10, two soil layers are bounded by a
plane at z = 0, and subscripts 1 and 2 denote
the lower and upper layers, respectively. It
will also be assumed that the shear wave in the
upper layer 1s expressed by

G
u,(t,z) = fl(r - %%) + rz(t + V%)’ v, =\/ ;5

and in the lower layer by

a
Z 1
ul(t,z) = Sl(t - v;), Vl = EI

where fo(t + 2/Vy) 1s the reflected wave in the
upper layer and gy(t - z/V;) is the transmitted
wave in the lower layer.

At the boundary z = 0, the displacements and
shearing stresses in both layers must be equal,
that 1s, !

uy(t,0) = uy(t,0) (4.19)
and
G, 57 un(t,0) = 6 5% uy(£,0) (4.20)
From the condition 4.19,

£1(t) + £,(t) = g, (t) (4.21)

and, from the condition 4.20,
i -
(b)) + 4, ()] = - Hha (t)
- THRD RACARY: L) 7, et s

<| MO

2

or, by 1ntegrationt

, or

a [ - £(8) + £,(8)] = - gy(t)  (4.22)
where '
PaVa
a =
vy

Eherefore. one may write from Eqs. 4,21 and
.22

gy (t) = 7382 £1(8), f£o(8) = - 52 £.(8)

.
N N

v

transmitted wave gl(t - V%) -

) £(t 'Vi)

2
+ (4.23)
z =
reflected wave fz(t + V;)
l-a 2z
- —=1r_{t - ==
l+a 1( v2) /

It should be noted here that more transmission
takes place from the upper layer to the lower
1f a becomes larger, in other words, if the
lower layer 1s of softer material.

Let us next consider a case in which an upper
layer of depth, H, 1s underlain by a lower
layer of different characteristics as shown in
Fig. 4.11; in the following, again, subscripts
1 and 2 denote the lower and upper layers,
respectively. According to Eq. 4.18, the dis-
placement in the upper layer may be expressed
by

uy(t,2) = 3 [us(t - E)* ug(s + v,%2.)], 0gzgH

and, in the iower layer, the displacement is
assumed to have a functional form

uy(t,2) = g (t - Ev-'l—ﬂ) + gyt + ZVI “), H<z

At the boundary between the two layers, z = H,
both-displacements and shearing stresses must
be continuous, namely,

u,(t,H) = uy(t,H) (4.24)
and

9 = 9
G, 5= uz(t,H) =G 37 ul(t,H) (4.25)

2 92
From the condition y. 24,

% [uz(c, - V%)* ua(t + VH;)] = g, (t) + g, (t)

- and, from the condition 4.25,

S

Foarsd [ ule - Euale )] -



g

PV, 3t [- g, {t) + gz(t)]

therefore,

ge(t) = 11'- [(l-a)us(t - ‘THZ—)+ (1+a)ua(t + vﬂ.)]

(4.26)

i
It should be noted that this retrogressive wave
By (t) in Eq. U4.26 represents the incident wave
toward the upper layer from the lower one.

Now 1t willl be assumed that surface wave and

incident wave are represented by

u (t) = Asexp(i E%E)

-

(a) (b)

Pig. 4.9.
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and
go(t) = a . exp(i i%l)

respectively. Substitution of these expres-
sions in Eq. 4.26 yields

o2 [oomrem (- 2 B e 22

Considering the relationships of complex vari-
ables

ie -ie 16 -10

+ -
.e___e___acose,e__—E_

2 2

= gin 6

the following expressions are obtalned:

a= 75- [cos(,%—’%) + 1a sin(zwﬂg)]

or

- 2 (4.27)

It may be noted that Eq. 4.27 represents a
ratio of the amplitude of surface wave to that
of incident wave. The ratio may be referred to
as surface amplification or, more precisely,
amplification of vibrational amplitude by the
presence of the surface layer in the two-
layered system. In Fig. 4.12, the amplifica-
tion is plotted agalnst the values of H/TV2 for
several values of parameter a = pyVy/p .

i1s apparent in Fig. 4.12 that the amplitude is
most amplified at the free ground surface when
the period of ground vibration becomes equal to
MH/V This fact may be interpreted as a
resonance of the upper layer, whose predomi-
nant period is UH/Vy. It may also be noted
that the predominant period elongates in pro-
portlon to the thickness of the upper layer

and that the surface amplification becomes more
pronounced when the value of the parameter a is
smaller; in other words, if the upper layer 1s
of softer material.

V. FACTORS AFFECTING EARTHQUAKE DAMAGE

In Chapter III, empirical facts concerning
relationships between earthquake damage and
local soll conditions have been outlined as
quantitatively as possible, and certain trends
in those relationships have been pointed out
case by case; some of the trends have been
consistent but others contradictory. How to
interpret such empirical facts and how to
verify them theoretically have long been dis-
cussed from various viewpoints; some discus-
sions have appeared to be convincing, whereas
others are still not quite persuasive. In the
writer's opinion, what is most useful at the
present situtation is to break the effects of
s0ll conditions into a number of elemental
factors, aiming at the establishment of a



final, comprehensive solution. In Figs. 5.1 through 5.4, some results of meas-
urement are shown to illustrate the amplifica-

In this sense, several factors which seem to be tion of earthquake motion. In Fig. 5.1, ratlos
of major importance in connection with earth- " of maximum accelerations at the ground surface
quake damage will be pointed out and 1llus- and at the depth of 9 m or 20 m are plotted
trated in the following. ' for eight earthquakes observed at Marunouchi,
Tokyo, where silty and clayey surface layer
1, Amplification of Earthquake Motion by Soil 20 m thick is underlain by a hard, gravelly
Layers stratum (Saita and Suzuki, 1934). Fig. 5.2(b)
represents the ratio of amplitudes at the
As has been ghown in Fig. 4,12, incident waves ground surface to those at the depth of 21.1 m
to the surface layer are extremely amplified . for each period of constituent waves (Kanai,
at the ground surface when the period of vibra- 1961). The soil condition at the location of
tion of the incident wave 1is equal to UH/V3, measurement is as shown in Fig. 5.2(a). It has
where H 1s the depth of surface layer and V, been proved that the large amplification at the
1s the velocity of shear wave through the perlod of approximately 0.3 sec resulted from
layer. The term 4H/V, represents the natural the vibration of the uppermost layer of moist
. period of the surrace layer itself and is sand down to the ground water level at the
usually referred to as predominant period of depth of U4.25 m. Fig. 5.3 shows amplitude
the ground. Thus, the amplification may be spectra observed on the ground surface and at
interpreted as a resonance of the surface layer the bottom of a 36 m x 42 m excavation when
excited by incoming wave of a particular ; - the depth reached 6 m and 13 m, respectively
period. (Toriumi, 1968).
It may also be seen in Fig. 4.12 that the g o .
amplitude at the resonance point increases with ¢ ' /
a decrease in the parameter, a = p,yVy/pyV], g A
which has a small value when the surface layer =
is of soft material. . s °
. fﬁ s o
These matters verify the popular concept that, o] 0 ,° '
where soft solls are deeply deposited, earth- 8 g o
quake damage was always heavy as long as flex- . ‘é o ‘
ible, wooden bulldings were concerned. Filg. N
'4.12 has been obtained by assuming simple har- % 3r 0?° o %URFACE’DEPTH 20m
monic incident wave, whereas actual earthquake’ s o ° @ - 9m
motion consists of numerous waves of different ¢ w o©° ® °o . -
periods. Nevertheless, the above discussions 's) ;
may s8till be justifled since constituent waves ‘ o 2L o
having a resonating period will be selected by. - 8 @ o
the surface layer during the continuous vibra- & °®
tion. .0 g o 8
~ i i o. n

. %
‘ ‘ T ' EARTHQUAKES

! FPig. 5.1. Ratio of Maximum Accelerations Ob-
' served on and within Surface Layer-
b ' (Saita & Suzuki, 1934)
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Flg. 5.3.

Amplitude Spectra Observed on Ground
Surface and at Bottom of Excavation
(Toriumi, 1968)

1.1

KANTO-LOAM
(DILUVIAL)

LOWER TOKYO LAYER

TOKYO GRAVEL LAYER

The Higashi-Matsuyama earthquake of 1968 pro-
vided an opportunity to obtain a number of
simultaneous records of strong motion accelero-
graphs 1in Tokyo City whilch had been installed
on the ground surface, on the top floor or the
basement floor of various buildings. In Fig.
5.4, the values of maximum acceleration at
various locations are indicated for the central
part of Tokyo. In splte of considerable scat-
tering of measured values, a general trend may
be recognized in which the incident accelera-
tion of 21 to 26 gals at Tokyo Gravel Layer is
amplified up to 2 to 5 times at the level of
shallow basement and at the ground Surface.

In the aforementioned discussions relating to
Fig. 4.12, 1t may be noted that the term, Vo,
i.e., the velocity of shear wave through the
surface layer plays an important role. While
numerous field measurements of shear wave
velocitlies are avallable, only a few examples
are excerpted here; Fig. 5.5 shows the rela-
tionship between the velo¢itlies and N-values of
the standard penetration test (Kanai, 1961),
and Fig. 5.6 gives the results'of measurements

in the laboratory (Hardin and Richart, 1963). ,

2. Resonance 51‘ Soils and Structures

In the preceding paragraphs, resonance of sur-
face soil layers has been discussed. Simi-
larly, resonance between solls and structures

BUILOING —y

UPPER TOKYO LAYER -

Fig. 5.0.

(DILUVIAL)

s

‘

Maximum Accelerations in gals Re-
corded at Various Locations, Higaahi-

Matsuyama Earthquake 1968




1s possible and actually has taken place fre-
quently, resulting in damage to buildings. As
has been analytically shown in Fig,. 4.2,
acceleration acting upon a vibrating system
increases excessively if the natural period of
the system coincides with the period of excit-
ing ground motion. 1In actual earthquakes, such
a case prxrably occurs when the natural period
of a builz;ﬁg is coincident with or in the
vicinity of predominant period of the ground.

#
The fact that, as has been shown in Fig. 3.19,
damage rates of reinforced concrete buildings
and godowns were higher in the uptown area on
firm soils may be interpreted from this view-
polnt; namely, those structures, which were of
rather high rigidity and, consequently, of
short natural periods, encountered more chances
to develop resonance in the uptown area of
shorter predominant periods than in the down-
town area on soft soil deposits. It can also
be demonstrated consistently that wooden build-
ings of low rigidity have suffered higher
damage rates in downtown Tokyo and other places
of deep alluvial deposits.

It should be recalled, however, that the curves
in Fig. 4.2 have been derived by assuming
steady state vibration, whereas actual earth-
quake motion 1s not steady but a succession of
rather random waves. Therefore, the amplifica-
tion ratio of about 5, for instance, for damp-
ing factor h = 0.1 in Fig. 4.2 is not real-
istic, and one has seen in Fig. 4.4 or Fig.

4.7 that actual ratlos are, at the largest, in
the vicinity of 3 for the same damping factor.
It 1s well known that, strictly speaking, the
latter case should be referred to as quasi-
resonance. Nevertheless, it is s8till the case
in which a structure will be subjJected to
large, ampliflied acceleration if its natural
period lies around the peak of the reaponse }
spectrum, . ‘
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Fig. 5.5. Shear Wave Velocity and N-Value of .
} Standard Penetration Test (Kanai,
1961) .
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(Hardin & Richart, 1963)

3. Dissipation of Vibrational Energy

Earthquake waves, which have been transmitted
into a structure, travel upwards through 1t
and, upon arrival at the top of the structure,
they reflect there and turn downwards. When
they have reached the bottom of the structure,
a part of the wave energy 1s transmitted into
the ground, never going upwards again. This
fact may be well understood gr one regards

the upper layer in Fig. 4.10 as a structure

‘which rests on the lower layer. Thus, vibra-

tional energy in the structure dissipates into
the ground and, as a consequence, vibration of
the structure decays gradually. Therefore, the

-effect of energy dissipation is identical with
.the increase of internal damping.

This fact may be explalned in another way.
Namely, 1f one assumes that horizontal move-
ment u = u(t) be given to the ground at the
base of a structure having the area A, then
progressive shear wave

u = u(t - VE)

8

is produced in the ground, where VS 1s the
propagation velocity of the shear wave and 1is
equal to v37p. The shearing force, Q, which

"i1s applied at the base of the structure is

au
Q = -GA Ia—E 2=0

Cénsidering the relation

, ' u
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Q may be written as

- GA
-y
s

Q
=

(5.1)

-3

t|z=0 .
4

Eq. 5.1 represents that the resisting force Q

is proportional to the velocity at the surface,

(3u/3t)z=p, implying an increase in the damping

term cx in the previously discussed equation of

motion (4.1).

L

It 1s of interest to note that more energy is
dissipated from the structure with a decrease-
in the rigidity of the ground, resulting in an
increase in damping effect. Thils fact may
readily be understood if one recalls that, for
larger value of a, more of shear waves in the
upper layer are transmlitted into the lower
layer as has previously been pointed out in

Eq. 4.23. This trend can be expressed analyt-
1ically (Tajimi, 1965) by an equation
h . 1 +k?1:(}k7 (5.2)
K= . G
where: h : apparent damping factor
hy-, : damping factor for com-
s pletely rigid body
k ¢ rigidity of structure
kG ¢t rigidity of the ground.

The relation of Eq. 5.2 is represented by the
curve in Fig. 5.7.

It 1s evident that the ratio of the rigidity
of reinforced concrete building to that of the
ground 1s larger in downtown Tokyo than in the
uptown area on firm soils and therefore, a
larger damping effect can be expected. It may
not be impossible to interpret from this view-
polint the fact that a smaller failure rate was
observed in downtown as has been compared in
Table 3.3.
to brick buildings in Fig. 3.21, the effect of
energy dlssipation seems far more significant
than that of resonance.

4., Progressive Fallure

It has been learned previously from the anal-
yses of strong motion accelerograms that nor-
malized acceleration spectra for hard and soft
solls could be represented schematically by 3
curves ABCD and AEFG, respectively, in Fig. k
5.8, Namely, the response spectrum for hard
solls has a pointed peak at a considerably
short period, whereas that for soft soils ex-

hibits flat peak extending over a wide range of.

periods up to a fairly long period.

Let us now assume that a buillding, whose
natural period lies around Ty, in Fig. 5.8, has
been attacked by an earthquake. Input to the
building would be large irrespective of firm-
ness of solls as represented by elther point B
or point E, probably causing cracking or local
fallure in the building. It is well known
that, 1f cracking or local failure has once
occurred, natural period of the building
changes from Tl to a longer period, say Tjp.

Then, 1f the bullding rests on hard soils, the_.
input becomes considerably small as represented
by point C because of a steep, downward slope
of the response curve, while for soft soils the
input remains almost the same or, in certalrm

Particularly, for earthquake damage -

B T

S

cases, even increases as shown by point F.
Therefore, in the latter case, the cracking or
the local fallure continues to develop,
obviously involving greater possibility for
overall fallure of the bullding than in the
former case. Such a feature of earthquake
damage is referred to as progressive fallure.

It should also be considered here that, to-
gether with the elongation of natural perlod,
damping increases when cracking or local
fallure has taken place in the structure; as a
result, the response curve tends to be lowered
with the growth of failure as indicated by
dashed lines in Fig. 5.8. Therefore, the input
to the structure will probably trace a certain
curve such as FG' instead of the curve F@.

5. Differential Settlement

For past large earthquakes, it has been pointed
out frequently that forced displacements due to
differential settlement formed an important
cause for damage to wooden bulldings (Kanai,
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Fig. 5.7. Damping by Energy Dissipation and
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1947; Otsuki and Kanai, 1961). Another possi- -

bility which has been suggested for reinforced —T

concrete buildings 1s that additional stresses m

induced in the superstructure by differential ' “3

settlement during earthquake are combined with ' ,

vibrational stresses, inflicting large damage ' ¢ '

to the structure (Takeyama and Ohsaki, 1955). ) ' 40 }b L '
~ 4 N M '

Differential settlement 1s more liable to oceur 4 +— .

on soft soils than on firm soills, but it can .

be polinted out by a simple computation in the 40 .

following thatsthe effects of differential ' \
settlement should not be overlooked even if : 'f
bearing capacity of the ground is apparently .

sufficient. 433

Suppose a reinforced concrete building of an l C ‘
ordinary type as shown in Fig. 5.9(a) and i -
underlying soil having allowable bearing 52 4+ s0o 452 4

capacity of 20 t/m2. It may not be out of ’

order to assume that the coefficlent of sub- - (a)

grade reagtion for this soil 1s equal to, say,

7.5 kg/cm Then, the base area, A, of each N
individual footing may be determined by
X .
R P s
A=55

where,P denotes the load on each footing.
Thus, contact pressure for every footing being
uniform, there will be almost no trouble of
differential settlement in static state.

B

Now suppose that this buillding has been acted '
upon at each floor level by horizontal loads
equal to 20 per cent of dead loads plus live
loads, which represent earthquake forces in a
conventional design. Then, under these load-
ings, changes in contact pressure take place
and differential settlement is caused, which in
turn induce additilonal stresses in the struc-
tural elements of the building. 1In Fig. 5.9(b),
diagram of bending moments in the girders 1s
shown, in which black areas represent addi-
tional bending moments due to the differential
settlement, while the hatched areas are those
computed without taking 1ts effects into
account. '
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Such additional stresses are not allowed for in
conventlional design procedure; nevertheless,
they are of consliderable magnitude and may, in
certain situations, cause earthquake damage as .
pointed out previously. . Fig. 5.9. Additional Bending Movements Induced

. ) ‘ by Differential Settlements
If there are irregularities in soll conditions . :
beneath a building, differential settlement
occurs far more readily and its effects would
be more serious than in the above examgle. AC; .
the time of the Fukul earthquake of 1948, a
department store building of six-storied ’
reinforced concrete construction was heavily

damaged as shown in Fig. 5.10. The damage has ‘ (1) gmpligicition of earthquake motion :
been attributed to differential settlement . ° - . y so ayers

amounting to about 65 cm at the central part - gg; gisogaggi of ?oiig :22 stiuctures

of the bullding, where the ground locdlly . (1) Prnggssigg gailur: onal energy

conslsted of filled soils covering an ancient (5) Differential settlement

moat (Housner, 1954).

i

Related to soil conditions, some of these

6. Summary K factors exercise beneficlal effects while the

others detrimental, suggesting that the com-
In this Chapter, several factors have been - - bined effect will be quite complicated. 1In
pointed out and discussed as being of major Fig. 5.11, the trend of each factor is sche-
importance in connection to earthquake damage matically indicated in relation to the firm-
to building structures; namely, ness qf solls.
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Fig. 5.10. -Failure of DAIWA Department Store

Bullding, Fukul Earthquake 1948

EFFECT ON DAMAGE

1. Design Regulations Relating to Soil
Conditions

In some countries, modified seismic coefficient
methods are stipulated in which soil conditions
are taken into account in determining the de-
sign selsmic coefficlent, as listed in Table
6.1. (Because of insufficilent information and
language difficulties, the content of the table
may in part be incorrect; correctior~would be
appreclated.) It is of interest to néte in the

Table 6.1 Soil Conditions and Design Seismic Coefficients
in Building Regulations

Country Soll Contitioes e Setsmlc Coefficient Ratios Remarts
Hara 078
Mediam | 00
Argerxing Saft 1
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VI. EARTHQUAKE RESISTANT DESIGN

As described from various viewpolnts 1in the -
preceding chapters, local soil conditions have
important effects on earthquake damage to
buildings. Nevertheless, the problem of how to
take the effects into practical design is still
in a stage of trial with insufficient informa-
tion, rendering no definite conclusion. 1In
this chapter, therefore, it is intended only to
offer an outline of current practices related .
to this problem and to suggest the need for’

further research.
A}

table that, in some countries, not only the
firmness of soils but the type of superstruc-
ture is also taken into consideration; prob-
ably reflecting both the experience of earth-
quake damage and the consclousness of the
effects of structural rigidity.
countries, which are not:1listed in Table 6.1,
terms relating to soil conditions are not
involved in their earthquake resistant design

regulations.

In six
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2. Some Proposals for Design Practice

In order to take the effects of soll conditions.
into earthquake resistant design of a partic- N

" ular structure, several methods have been ’

proposed and utllized up to the present time,
as will be outlined in the following. .

a. Coefficient of Subgrade Reaction, It
1s well known that, If one assumes a propor=- .
tionality between contact pressure, p, and
settlemeqp, w, and writes

p = kw

then the constant k is referred to as the
coefficient of subgrade reaction (Terzaghi, \
1955), which corresponds to the spring constant
of fletitious springs beneath a structure, as
shown 1in Fig. 6.1(a), representing character-
istiecs of soil support during an earthquake.
There are several other coefficlents of sub-
grade reaction as shown in Fig. 6.1(b), (c¢)

or (d), which are assumed to correspond to
rocking, swaylng, and rocking plus swaying,
respectively, of the structure.

The use of coefficlents of subgrade reaction
enables an analytical treatment of the effects
of soll conditions in earthquake resistant

‘design, if their values could be estimated

approprlately corresponding to actual behaviors
of underlying soils. As an example of employ-
ing the concept of coefficient of subgrade
reaction, a result of analysis is shown in

Fig. 6.7y .which indicates how the earthquake
input tJ,')structure varies with a change in
rigidity ratio of soil to structure (Merritt
and Housner, 1954). In the analysis, a spring

{a) {b) {c) i {d)

Fig. 6.1. Coefficlent of Subgrade Reaction .
i oy
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Fig. 6.2. Rigidity Ratio of Ground to Structure

and Base~-Shear (Merritt & Housner,
- 1954) o
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of the type shown in Fig. 6.1(b) has been
assumed, and Q/Q, in Fig. 6.2 denotes the ratio
of maximum base~shear to that for the perfectly
rigid ground. It may be seen in Fig. 6.2 that
the input 1s small for soft soils by virtue of
large rocking motion.

As to the dissipation of energy from a vibrat-
ing structure to underlying soils, discussions
have already been made in Chapter V. The
effects of energy dissipation may be involved '
in the models shown in Fig. 6.1 either by
connecting a dashpot to the spring or by in-
creasing the viscous damping in the structure.
It is also possible to attach a virtual mass,
if necessary, to the spring to 1nclude the
effects of solls which vibrate together under
the action of a vibrating structure.

Coefficlents of subgrade reaction during vibra-
tion can be determined by means of vibration
tests of real or model structures (Hisada 4
et al., 1953; Nakagawa, 1961). In Fig. 6.3,
some of test results of vertical coefficient

ky and horizontal coefficient k,, are summa-
ered. It has also been attempged to compute
analytically the coefficient of subgrade
reactlon by assuming the ground to be an
elastic, semi-infinite body (Sung, 1953);’
Tajimi, 1959; Kobori, 1962).

b. Desilgn Spectrum and Artificial Earth-
quake Wave. The importance and usefulness of
response spectrum have already been mentlioned,
and 1t is the worldwide tendency 1in recent
years that the method of earthquake resistant
design is turning toward the use of the concept
of response spectrum away from the conventional
idea of filxed, design coefficlent of selsmic
force. On the other hand, it has also been
pointed out that characteristics of response
spectrum are influenced to a considerable
degree by soil conditions.

Therefore, if design spectra for various soil
conditions could be developed, it would be the
most ideal crlterion for earthquake resistant
design of building structures or, at least,
would be an epochal progress in design proce~
dure. Along these lines, proposals are being
advanced recently. In Fig. 6.4, design veloc-
itles are specified in accordance with the
types of ground and the ratio of the natural
period of a structure, Tg, to the predominant
period of the ground, Tg (Otsuki and Kanai,
1961). Design acceleration can readily be
determined if the velocity 1s multiplied by
2n/Tg as shown in Eq. 4.10. Fig. 6.5 has been
proposed as a deslgn base-shear curve for steel
structures (Muto, 1963), so that maximum base-
shear coefficlent 1s assigned and period axis
is adjusted both in actordance with the types
of ground.

Another, and probably more reasonable, way of
dynamic design is to determine the response of
each structure concerned by using more elabo-
rate and realistic model of the structure than
the kind represented in Fig. U4.1. 1In this
Jprocedure, however, the results of response
analysis would be rather misleading unless the
1nput accelerograms are such as to conform to
the soll conditions in the site. Unfortu-
nately, the number of accelerograms recorded up
to the present time is not sufficient to place
at structural designer's disposal whatever he ;
requires. Furthermore, at least, two or three
accelerograms should be employed for design of

Lo e



a structure to avoid the influence of inci-
dental factors involved in each accelerogram.

Under these circumstances, what 1s most ex- !
pected is the development of artificlal earth-
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_and so forth, are missing in this paper.

quake waves which are produced by means of a
digital computer conforming to the soil condi-
tions in the site as well as to the seismiclty
in the district concerned. Some proposals have
already been presented along this line

(Housner and Jennings, 1964; Goto et al.,
1968); it seems however, consideration of the
effects of soll conditions is not necessarily
satisfactory as yet.

c. Soll-Foundation-Structure System. The
factors affecting earthquake damage, which have
been described in Chapter V, may be compre-~
hensively dealt with as the so-called soll-
structure interaction problem. The concept of
coefficient of subgrade reaction affords the
means of solving this problem to a certaln
extent as long as shallow foundations are con-
cerned as shown in Fig. 6.6(a). Also for pile
foundations shown in Fig. 6.6(b), it is pos-
sible to apply the concept of coefficient of
subgrade reaction effectively to examine the
response of the superstructure, provided that
the plles can be replaced by an imaginary
spring at the base of the structure so that it
appropriately represents dynamic behaviors of
the pile foundation (Hayashi et al., 1966).
However, this method is evidently invalid for
determining the stresses in piles during an
earthquake which are frequently an important
subject of earthquake resistant design.
Furthermore, in case of a structure with a deep
basement as shown in Fig. 6.6(c), situations
are too complex to be dealt with by the con-
cept of coefficient of subgrade reactlon, since
the solls and the structure interact not only
at the base of the foundation but on the sur-
face of the basement walls.

To solve such compllicated and urgent problems,
one should recognize the necessity that a soil-
foundation-structure system must be used and
analyzed. It is the writer's belief that the
solution by means of this comprehensive system
is most orthodox and ultimate. It 1s admitted,
however, that the ways of approach may be mani-
fold according to the differences in soll
models such as discrete mass system (Parmelee
et al., 1964), multilayer system (Kanai, 1964)
or finite element system (Muto, 1966).

VII. CLOSURE

In this state-of-the-art paper on the effects
of local soil conditions upon earthquake
damage, experiences and theories relevant to
the subject, interpretations of the experiences
from theoretical viewpoints, and some design
proposals have been outlined.

Considering the fact that this paper is belng
presented at the International Conference on
Soil Mechanics and Foundation Engineering, it
is somewhat embarrassing to notice that terms
familiar to the soils engineer, such as effec-
tive stress, pore water pressure, dilatanc¥

n
the writer's opinion, this fact means the” lack
of co-operation in alming at the solution of
seismic problems from the side of soil mechan-
ics and foundation engineering. The necessity
of approach from this fleld of engineering can
never be ovetemphasized.
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5. ANALISIS FSTATICO DE ¥DIFICIOS

‘ Por: Luis Isteva Maraboto

&

5.0 Introduccidn

Al estudiar el problema del andlisis sismico estdtico de e¢difi---
cios deben considerarse dos aspectos principales., Fl primero sc rofic-
re a la proposicidén de¢ las fuerzas latcrales estdticas que sc supone -
van a equivaler al sismo. El segundo se¢ rofierc a los procedimientos -
para determinar los elementos mecdnicos causados por dichas fuerzas la
terales,

Los movimientos sismicos del terrend producen deformaciones de -—-
los edificios que sobre é1 se desplantan. Fstes deformaciones son fun-
cidén de la historia tiempo-desplazamiento del terreno y dc las caractc
risticas de la estructura, distribucidén dc masas y rigideces, amorti--
guamiento y relaciones carga-deformacidén dc los miembros cstructuralcis.
Para un sismo dado éuyb'acelerogramg s¢ conozca y una c¢structura dada -
€s posible efectuar andlisis dindmicos quz tomen en cucnta los factorecs
citados .y conocer la ley de variacidén de los desplazamicntos que defi--
nen la configuracidén deformada de la estructura con respecto al ticmpo.
Para decidir sobre lo adecuado de la-estructura en su comportamiento -
ante un sismo cspecifico deberd verificarse que en ningun piso cl des-
plazamiento rclativo entre los niveles que lo limitan ce¢xceda ¢l valor-
que corresponde a un nivel prescrito de danos, Dicho nivel de danos --
puede ser, por ejemplo, que no se agrieten elementos no estructurales o
acabados- de mayor o menor importancia, o que no se precduzcan flucncia -
ni deformaciones ineldsticas en ninguna se¢ccibdn de ningin micmbre cs—-
tructural. E1 nivel prescrito de danos puc.de cspecificarse indircctamen
te de acuerdo con el tipo de estructura y de los matcriales no cstruciu
ralcs y dc acabados en funcidn de desplazamientos relativos médximos per
.mitidos. Lo estricto quc sea al especificar el nivel permitido dac¢ dafios
depende de la importancia ds la estructura y de considcracioncs cconbmi
cas que tomen zn cuenta la frecuencia con quc pueden ocurrir ¢n :1 lu--
£ar sismos de intensidad semejante a la A& disefio, Im efccto, s¢ consi-

dera razonablc discfiar estructuras para que puedan soportar praclicamcn
tc
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sin danfics, aun en acabados, sismos moderados gque puedan presen--

tarse con frocucncias relativamente altas, por ejemplo, uno en cin-
co aflos y que resistan con dafios moderados no estructurales y danos
estructurales leves, sismos de intensidades excepcionales y con frc
cuencias relativamente bajas. Para que una estructura responda a un
sismo en forma adecuada dcbe ser capaz dc alamacenar comc energia -
de deformacidén y despuds disipar las aportaciones de oncrgia cinéti
ca que recibe del terreno., Ista capacidad de almacecnar energia es —
funcidn creciente de la resistencia lateral de la estructura y de -
los desplazamientos laterales permisibles. Por tanto, a mayor des—-
plazamiento latcral permisible serd menor la resistencia lateral de
que es necesario dotar a la estructura y viceversa, Un buen disehio-
sismico, por tanto, debc basarse en un cstudio de lo interaccidn en
tre las dos variables citadas.

Considcraciones como las descritas permiten aprovechar cicr--
tas propiedades dc los materiales, talcs como su ductilidad o capa-
cidad para soportar, sin sufrir danos dc importancia, deformacioncs
ineldsticas varias vececs superiores a su limite de fluencia, Esto - ‘l’
conduce, segin sc verd cn detallec en los temas 7 y 8 (Andlisis dind
mico, tratamiento inéléstico), a conclusioncs tales come la de que-
andlisis dinamicos de¢ edificios ante algunos temblores reales intcn
sos muestren que para gue no sc exceda su limitc cldstico deben to-
ner resistencias laterales del orden del peso dcl edificio, micn---
tras que los mismos edificios, dotados de resistencias varias veces
menores, pero con una ductilidad adecuada, pueden rcspondcr con dcs
plazamientos del mismo orden gue los primeros a pesar de gque cl com
portamiento de los segundos haya incluids variaw incursiocnes al in-
tervalo inelastico,

Un criterio como el descrito no puede aplicarse sistematica-—
mente para el disefio de estracturas de poca importancia, ~2das las
complicaciones que implica. Tn su lugar, sc efectlan simplii. .~cio
nes que conducen a los criterios estdticos y dindmicos convenciona
les de disefo,.

Tl criterio estdtico parte de comparar las resistencias late-— ‘
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' rales requeridas por edificios de diversas estructuraciones y mate

riales para que su comportamiento sea adecuado con las limitacio--
nes impuestas al nivel de danos y para sismos de intensidades y fre
cuencias diversas. Ista determinacidén de resistencias laterales ro-
queridas se ha hecho hasta el presentc en muy pocos casos por cl —-—
procedimiento tedrico decscrito y en la mayor parte observando el —-—
comportamienfg de estructuras reales de caracteristicas conocidas -
ante sismos también conocidos. De talecs estudios puede proponcrse -
una distribucidén de fuerzas laterales tal que su efecto en cada pi-~
80 sea aprdximadamente cquivalente a la resistencia lateral requeri
da para que su comportamiento dindmico seca adecuado.

La proposicidén de las fuerzas laterales "equivalentes", es un
tema que deberia acaparar la atencidén del ingeniero gque vaya a efcc
tuar el andlisis estdtico de wn edificio. ™ cfceto, debe tenerse -
en cuenta quc dichas fuerzas laterales no tienen en gencral rela—-—-
cién directa con el comportamiento real de¢ la estructura ante un —-

temblor dado. Lo Unico que puede ascgurarsc cuando se aplica un mé--

todo estdtico para andlisis sismico es que las fuerzas lateralcs cs
peéificadas tiencn la funcidén de proporcionar al edificio una rcsis
tencia lateral tal que este pueda sufrir ciertas accleraciones hori
zontales sin producir danos estructurales importantcs ni deformacio
nes excesivas que causen pérdidas econdémicas de consideracién por -
dafios de elementos no estructurales, Si sc trata de edificios usua-
les, es posible efectuar casi a cicgas el disefio considerando que -
este es correcto si el edificio en cuestidn es capaz dc resistir --
las fuerzas latcrales especificadas por un reglamento adecuado. Aln
en estas condiciones y puesto gque el sistema de fuerzas latcralcs -
podia en todo caso ser adecuado estadistica pero no deterministica-
-mente, no debe pensarse que €l proccder en csta forma es una garan-
tia del comportamiento del edificio y de la auscncia de dafios es-—-
tructurales o no estructurales. Pero si el edificio se¢ sale de las
caracteristicas para las que sc¢ han obtenido la fuerzas estdticas -
especificadas, entonces es fundamental cl recordar el origen d¢ . =<
tas fuerzas estéticas.

El aplicar un criterio estdtico convencional como el cspecifi
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cedo en la mayor par?e de los reglamentos modernos de discfio sismi
co da lugar generalmente a disefios conservadores para cdificios rc-
gulares, sin discontinuidades importantes en sus miembros rcsistcn-
tes lateralmente, ni variacioncs bruscas en su distribucidn dz ma--
sas o de rigideces, ya que la sobresimplificacibén de un problema in
troduce incertidumbres de las que ¢s necesario protegerse con nor—-
mas$ que cubran las condiciones mds desventajosas que pucdan preson-—
tarse en los casos a los que por especificacidn sean aplicablcs., Pe
ro seria inseguro pensar que este siempre es el caso, lLas normas no
son tan generalcs que pucdan cubrir todas las peculiaridadcs que es
posible encontrar en la prdctica, ni seria econdmico quc trataran -
de hacerlo, ya gue esto implicaria elcvar aln mds el factor dc stgu
ridad de los édificios usuales. De ahi la importancia de detcrminar,
antes de iniciar un disefio, la confianza que nos permita y les dcta
lles que deberdn revisarse por encima del hecho de gque la cstructu-
ra propucsta sea o0 no estable ante un sistema de fuerzas latcralcs-—
especificado en un reglamento, ’

Citaremos algunos ejemplos para fijar las ideas expresadas on
los parrafos anteriores, Ts frecuente ¢l caso de edificios asimi—-
tricos cuyas rigideces laterales en uno o varios entrepisos se dc-
ben a elementos de distinta naturaleza, por ejemplo, marcos dc con
creto reforzado de un lado y muros de tabique del otro. Ante sis—-
mos de intenaidad elevada es posible que las rigidcces dc cada ti-
po de elementos varien al sobrepasar su limite proporcional; pcro-
estas variaciones no tienen lugar dc manera gue se conserve la rg
lacidén entre rigideces y el centro dc torsidn puede desplazarse en
formas importantes (ver inciso 5.3.2), lo quc puede acarrear vibra
ciones de torsidn por excentricidades supcriores a las calciladas-—
a partir de las fuerzas sismicas especcificadas, Si ¢l rcglamento -
toma en cuenta cste hecho y otros gue conducen al mismo ¢fecto, pe
‘dird que se tomen algunas providencias, como utilizar una cxcentri
cidad mayor que la nominal., Tal es el caso del reglamento dcl L.TW,
que propone que al calcular el momento torsionante en un cntrepiso
la excentricidad se tome igual a 1.5¢ + 0.,05b, donde ¢ c¢s la cxcen

tricidad calculada y b es la méxima dimensidn en planta del edifi-
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cio en la direccidén normal a aguella en la gue se supone que actua
el sismo (ver Cap. 5.1)., Aln esta conasideracidn serd segura Unica-
mente entrc los limites para_los que se ha revisado su aplicabili-
-dad.

Un problema semejante se presenta en edificios que tienen en
su extremo superior estructuras ligeras que significan una reduc-
cidén brusca de rigidez y masa con respecto a los niveles inferio-
res inmediatos, Para casos cn que el periodo natural de la estruc

tura superior tomada aisladamcnte sea aproximadamente igual al del

resto de la estructura, las vibraciones de la parte superior puc--
den amplificarse considerablemente, Para tomar en cuenta este cfcge

t0, el reglamento propussté.pary oliD, Puplpor.sjempEh .icespecifica

qucla ertabilidad de tanques que se hallen sobre los edificios, -
asi como la de todo otro clemento cuya estructuracién dificra radi

calmente de la del resto de la construccibn, se verificard suponien

do que pucdan estar somctidos a una aceleracién no mcnor gque ¢l do
ble de la que resulte de aplicar la especificacidén anterior ni me-
mor que 0.15 veces la gravedad" (fig. 5.1). La amplificacidén dind-
mica calculada elédsticamente que se cita puede ser varias veccs su
rerior a 2, gque es cl factor que se supone en el reglamento. Para-
limitarla a 2 es necesario con frecuencia aprovechar la capacidad-
inelédstica de absorcidén dc¢ cnergia de los miembros estructurales.-
Esto implica la necesidad de ascgurarse no sélo de gque se satisfa-
ce €l requisito de resistencia lateral, sino de que se podrd con-—-
fiar en ¢l comportamicnto dlctil de la estructura.

La distribucidén linecal de coeficientes sismicos prevista por
reglamentos tales como el de la Asociacidn de Ingenieros en Fstruc
tas de California (SEAOC) o el propuesto para el D. F. da lugar a-
una envolvente cdecuada de fuerzas cortantes en edificios en los -
que la contribucidén del modo fundamental de vibracidn reprcsenta w
un porcentaje clevado de 1la respuesta mdxima en todos los entrepi-
sos, Para ciertos edificios flcxibles en terreno firme o aln para-
edificios de pcriodos muy largos en terreno compresible puedc suce
.der que la influencia dcl modo fundamental sca relativamentc peque
na y quc cn los Gltimos pisos predominc el cfecto de modos supe—-—
riorcs, E1l reglamentc de la SFAOC toma cn cuenta dicha situacidn -

4
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para fines de disefio .estdtico permitiendo una reduccién dcl cocfi-
cient~ sismico en funeidn del periodo fundamental y pidiendo que —
el 10 % dc¢ la fuerza lateral espzcificada sobre el edificio una —-
vez efectuada la reduccidn se considere concentrada en la punta, -
Tl reglamento del D, F,, por el contrario, no permite la reduccibn
para per{odos largos y esto a su vez origina que no sea necesaria-
la aplicacidn de la carga concentrada que se menciona,

Fn cuanto al problema de valuar los clementos mecdnicos cau--
sados por un sistema de fuerzas laterales, es conveniente aclarar
qué nos cncontramos en una etapa de transicibén en la que debemos -
pasar ac¢ 1los procedimientos adecuados para el trabajo con calcula-
doras de¢ escritorio a los que deberian utilizarse aprovechando las
ventajas de las calculadoras electrénicas, Reconociendo que con el
wiempo {stos Gltimos procedimientos scrin los dc¢ mayor utilidad, -
nos referimos en c¢ste trabajo principalmente a los que cstén més -
al alcance de los ingenieros estructuristas en nuestro medio. Pro-
cedemos cn csta forma porque en todo ¢l pundo, en la mayor parte
dc las oficinas de consultores de ingenieria civil, los métodos de
andlisis que usan calculadoras de escritorio y trabajo manual tic-
nen todavia un lugar importante. Por algunos afios las calculadoras
é¢igitales scrdn ain muy cscasas en la mayor parte de los paises cO
mo para cncargarse de la mayor parte del trabajo analitico de inge
nieria civil, Presentaremos una clasificacidén de los métodos mas -
importantos para el andlisis de marcos eldsticos sujetos a cargas-
latcrales aplicadas estédticamente, Harcmos una discusidn somcra de
dos de ellecs y describiremos en la Gltima parte los procedimicntos
0 eritcrios de andlisis aplicables al andlisis de marcos cuya re--
sistencia.ante cargas laterales depende no solamente de sus micm—-
bros {rabajando a flexidn sino también de elementos cuyas deforma-
ciones son provducidas principalmente por fuerzas tangencialces y —-
por fuerzas axielcs, tales como diafragmas de tabique o do concre-
to, c¢lcmentos diagonalcs dc contraventeo, ett,

5.1 AnAlisis estdtico du ¢dificios de acuerdo con cl reglamcnto de

discfio sfismico propucsto para el Distrito Federal

Iste reglamento contiene disposiciones relativas a c¢sfucrzos
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admisibles, ‘andlisis estdtico y dindmico, asi como precuaciones --
constructivas en elementos estructurales ¥ no estructurales., En el
resto de este inciso se transcriben los capitulos de coeficientesi-
sismico, andlisis estdtico y limitacién de dcsplazamientos horizon
tales y se¢ comentan brevemente ciertos puntos de interés. El texto
integro del reglamento de disefio sismico junto con su discusidén y-
justificacidén detallada pueden encontrarse en la ref. 5.1

5. Coeficiente para disefio sismico. Sc entiende por coeficien
te para disefio sismico C, el cociente de la fuerza cortante-

~Jhorizontal V en 1la basc del edificio y el peso ¥ del mismo -
sobre dicho nivel., Para ¢l cdlculo V¥ se tomardn las cargas -
vivas que se tabulan en el capitulo 3.2 del reglamento.

Para el andlisis estédtico de los edificios clasificados
segin su destino en el grupo (B) se cmpleardn como minimos -
.los siguientecs valores del coeficicnte C.

Tipo . de . Zona de alta ... -Zona.de baja
estructuracidbn compresibilidad compresibilidad
1 ©0.06 0.04
2 . 0.08 0.08
3 0.15 0.10

Tratdndose de las construcciones clasificadas cn ¢l grupo —-
(4), estos valores se multiplicarén por 1.3. Las clasifica-—-
flag,:~ en el grupo (C) no requieren disciio sismico,

El coeficiente 0,06 s¢ dedujo a partir de la fucrza cortan--
te que en 1957 se registrd en la base de la Torre Latino Amcricana
de 43 pisos (entre 0,03 y 0.04 de su peso),s'?- incrcmenténdolo pa
ra tomar en cucnta la gran longitud dc los periodos naturales dc -
¢sta estructura, asi como para decjar un margen para sismos mas in-
tensos que el de 1957.

4
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- Bl coeficiente 0.15 obedece al hecho de que .1os dos casos de¢
resonancia confirmada en 1957 ‘indicaron habcr sufrido acclcracio--—
ncs superiores a 0.10 y correspondieron a estructurds del tipo 3.5”3

Tl coeficiente de cortante en la basc igual a 0,10 para cstruc
turas de tiﬁo 3 cimentadas en terreno dc¢ baja comprcsibilidad sc --
funda en la cxperiencia de California y otros lugares intensamente-
sismicos, en los cuales ha dado resultados satisfactorios. Para la
Ciudad de México se justificaria reducirlo por la menor sismicidad
de esta zona. Tllo se ve compensado por el empleo de esfuerzes admi
sibles mayores,

Los demds valores que consigna la tabla se interpolaron entre
los ya mencionados.

8. Andlisis estdtico. Para calcular las fuerzas corvantes de

disefio a diferentes niveles de un edificio, se supondrd una
distribucidn lineal de aceleraciones horizontales con va—--
lor nulo en la base de la esiructura ( es decir, en el ni--—
vel a partir del cual las deformaciones de ésta pueden ser
apreciables) y maximo en ¢l extremo superior de la misma,-
de modo que la relacidén V/W en la base sea igual al valor-
C tabulado en el Art. 5 (tabla 5.1). De acuerdo con este pd
rrafo, la fuerza horizontal que obra en el piso i se obtie-
ne de la férmula

V. H.
1771
+ V2H2+... Wan

F, = QW ~——
1 ‘1‘1111

en la cual

Hi = elevacién del piso i medida desde la base de la es
tructura (es decir, desde el nivel a partir del --
cual las delformaciones de ésta pueden ser aprecia-

bles);
Wi = peso del piso i ;

n = numero de pisos,

~7
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La estabilidad de tanques que se hallen sobre los edificios
asi como la de todo otro elemento cuya estructuracién difie
ra radicalmente de lz del resto de la constnuccién, se veri
ficard suponiendo qu: pueden estar sometidos a una acelera-
cién no menor que el doble de la que resulte de aplicar la-
especificacién anterior ni menor que 0,15 veces la gravedad
(fig. 5.1). Se incluyen en este requisito los parapetos, -~
pretiles, anuncios, ornamentos, ventanales, muros, revesti-
mientos y su anclaje, etc., Se incluyen asimismo los clemen-
tos sujetos a esfuerzos que dependan principalmentc dc su -
propia aceleracidén (no de la fuerza cortante ni del momento
de volteo) como las losas que transmiten fuerzas de incrcia
de las masas que soportan,

Para fines dc disefio se permitird reducir el momento de
volteo calculado para cada marco y grupo de elementos resisg
tentes, pero en ningin nivel se tomard menor que ¢l produc-
to de la fuerza cortantc que alli obra por su distancia al-
centro de gravedad de las masas correspondientes ubicadas -
arriba del nivel que se analigza,

La excentricidad torsional calculada en cada nivel sc to
mard como la distancia centre cl centro de torsién dcl nivel
correspondiente y la fucerza cortante en dicho nivel, La cx-
centricidad de¢ disefio se tomara igual a 1.5 veces el valor-
calculado mids o menos 0,05 veces la méxima dimensidén dcl pi
S0 que se analiza (excentricidad accidental), mecdida en di-
reccidén normal a la fuerzn cortante (fig., 5.2): para cada -
miembro estructural se clegira el signo de la excentricidad
que suministre la condicidén mas desfavorable.

Sobre la distribucidén lineal sc han hecho algunos comentarios
€n la introduccidén. Debe recordarse que el proccdimiento estdtico -
¢s intrinsecamente aproximado. Por ello resulta diffcil cspccificar
¢on toda precisibén algunos detalles dc su aplicacidén. Sélo cabc, en
cCaso de duda, optar por la alternativa mds conscrvadora, Asi, ¢l ni
Vel a partir del cual se supone que obran las aceleraciones horizon
tales estard generalmente bien definidd, pero se dan casos {como -~
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edificios sobre terrenos con fucrte desnivel o bien ciertos cuerpods
que integran un edificio y cuyos sétanos no estén totalmente rodca
dos por muros de contencidn y por consiguiente admitan deformacio--—
nes dc orden ccrcano a las de supcrestructura) en los gue el nivcl
de aceleracidén nula no estd definido inequivocamcnte; en ellos sc-
ra aconsejable tomar dicho nivel lo més bajo que sea concebible.

Las fuerzas horizontales que se cspccifican ticnen por objcto
proporcionar una envolvente aproximada de las fucrzas cortantcs cn
todos los cntrepisos. Una objecidn a la variacidén lineal del coefi
ciente sismico se discutid en la introduccidén en relacidn con el -
problema de la influencia de modos superiores. Por otra parte, las
fuerzas cortantes mdximas no se prescntan simultdneamentc en todos
los entrepisos. De aqui que los momentos de volteo, respucstas dc
la cimentacidn e incrcmentos en fucerzas normales de columnas y pilo
tes estimados en funcidn de las fuerzas laterales especificadas ——-
sean excesivas. A mayor abundamicnto dcbe tenersc presente que una
falla de cimentacidén o una falla de una columna en tensidn por mo-
mentd de volteo relaja los esfuerzos correspondientes y, en gcncral
reviste caracteres mcnos serios que las fallas de otros tipos. Is—-
" tos dos argumentos entre otros fundamcntan la proposicidn ac rcduv--
cir el momento de volteo., Ciertos rcglamentos americanos pcrmitcn
reducciones ain mayores que no sc¢ consideraron adecuadas c¢n cl Dis-
trito Fedecral, dada Ii preponderancia de periodos largos en los mo-
vimiepfos del tcrrgno.

Sobre el requisito relativo a la cxcentricidad adicional por -

torsidén se habld también en la introduccidn, Debe afadirsc quc cn

!

los marcos cn que los esfuerzos de torsidn sean de signo distinto
de los de cortante directo, puede scr mds dcsfavorable tomar como 1
en yéz de 1.5 el factor que multiplica la excentricidad calculada,

10. Limitacidén de desplazamientos horizontalecs. Fl dcsplaza——-
miento rclafivo maximo entrc pisos consecutivos no cxccde-
réa 0,002 veces la difercncia de elevaciones corrcspondicn-—
tcs, salvo donde los elementos gque no forman parte inte---
grante dc la estructura estan ligados a ella.en tal forma
gue no sufran dafios por las dcformaciones de ésta, cn cu-
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yo caso el valor 0,002 se modificard como sigue 0.003
en la zoha de alta compresibilidad y 0.004 'en la baja;
en ‘el caso de pisos o cubiertas que normalmente no so-
portan carga viva, no se impone limitacidn

Fn el ‘cdlculo de los desplazamientos horizontales se
tomaréd en cuenta todo elemento que forme parte inte-—-
grante de la estructura.

4
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5.2. Andlisis de marcos sujetos a fuerzas laterales
5.2.1 Métodos de andlisis. Los métodcs aplicables al cnédlisis
de marcos sujetos a fuerzas laterales.- pueden clasificar

se como sigue,
. 1. Métodos aproximados
a) Métodos que desprecian las rigideces relativas-*
"Método del portal
Método del voladizo
b) Métodos que consideran las rigideces relativas en
forma aproximada: »
Método de Bowman
Método del factor de Vilbur y Norris
Férmulas de Vilbur
<Férmulas de los coeficientes de juntas

2. Métodos de aproximaciones sucesivas:
a) Métodos iterativos
Kani

Maney-Goldberg
b) Métodos de correcciones sucesivas
Morris
Distribucidn en voladizo
c) Métodos de relajaciones
d) Métodos energéticos
3. Solucidén dierecta de las ecuaciones de equilibrio y
deformacidn:
a) Solucidén directa de las ecuaciones de pendiente -
deformacidén (slope-deflecction)
b) Métodos matriciales

Fxisten ademds inumerables métodos que combinan caracterisgi-
cas de éstos, tales como la distribucidn directa de deformaciones,
(Kloucek), numerosos procedimientos para €l tratamiento de casos -

especiales, tales como interacién entre marcos y muros de cortante,

Y muchas variaciones adecuadas para analizar los efectos de tipos
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' especificos de deforpacién tal como los debidos a cambios en las -

longitudes de columnas causados por variaciones de las cargas axia
les. '

Los métodos que desprecian las rigideces relativas se basan -
en hacer hipbtesis simplificatorias sobre la posicidén de los pun-—-
tos de inflexidén y sobre 1la distribucidén de fuerzas cortantes de -
entreniso entre los diversos elementos resistcntcés. Los resultados
que se¢ obtienen con tal tipo de andlisis pueden presentar errores-
considerables. Por ello su aplicacidn debe restringirse al andli--
sis preliminar de estructuras. Fn cuanto a los métodos que conside
ran las rigideces su aplicabilidad puede cxtenderse en estructuras
poco importantes a casos comparables a aquellos para los que s¢ —-
han deducido, es decir, edificios regulares sin discontinuidades -
€n sus miembros ni variaciones bruscas en rigideces,

Con la excepcidén de los métodos aproximados, los que £e enun-
cian arriba son casos especiales de métcdos mids generales aplica--
bles a la solucidn de ecuaciones lineales simultdneas. Por ejcmplce
los métodos energéticos son un caso especial de los métodos varia-
cionales.

Los métodos de correcciones sucesivas y los métodos iterati--
VOS requieren efectuaf, esencialmente, los mismos cdlculos. Sdélo -
los nimeros que se registran cambian de un grupo de métodos a otro
Fstos es notorio cuando se compara el método de Kani con ¢l dc dig
tribucion de momentos en marcos sin desplazamientos latcralcs y —-—
con el de Morris y ¢l de Mancy-Golberg ¢n marcos bajo carga laii--
ral, ' ’

Al elegir un método gerandlisis conviene tener cn guenta les-
8iguientes consideraciones:

1. La base principal para escoger un método sobre otro d. pro

cisibén comparable e¢s la familiaridad de la persona gu. do-

be aplicarlo. La disponibilidad de calculadorags jucgd Tain-

bién un papcl importante.

2. Dec los métodos aproximados aqucllos gue pucdcn incorperir-
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e como uniprimer paso de un procedimiento iterativo son-
preferible% a aquellos que pueden llaparse terminales, --

Asi, las férmulas degWilbur pueden considerarse come una

primera aproximac;6d§del métoldc de Meney-Goldberg. I'm es-—
tos p;ocediﬁientos aproximados un segundc ciclo de itera-
cibén permate decidir si se ha obtenido precisidén suficien
te o si.-ee requieren refinamientos adicionales.

3. Los métodcs que proporcionan casi simulidnea—ente rigide-
ces de piso o momentos de diseno son preferibles a ague--—
llos que proporcionan Unicamente unc de estos conjuntos -
de valores. Asi, el método del factor proporcivna momcn—-—
tos flexionantes de disefio y con muy poco trabajc adicio-—
nal, proporciona una aproximacidén de la rigidez de pisc.

4, Tntre los métodos de aproximaciones sucesivas, lc¢s méto—-—
dos iterativos son preferibles sobre los e correcciones-
sucesivas., tn los primeros los errores no son acunulati--

w03 y ¢l andlisis compleilc puede verificarse tenicnde en-

cuenta sdlo el Ultimo ciclo.

Ne los métodos descritos, 21 de Mancy-Goldberg presenta
cial interés por varies razones. Il primer paso para esiablecerl
consiste en plantear el sistema compicto de ecuaciones d¢ equili—-
brio en funcidn de los desplazamientos. Ticko sistvema pucde resol-
verse directamente si se cuenta con calculadoras electrdénicas. ™n -
caso contrario €l précgﬁimiento citado permite aproximarsce & la €0
lucibén mediante ciclos de iteracidn quc son autocomprobanies. Loc—
resultacdos obtenidos en el desarrolio del primer ciclo pucden s r-
Yiy como una primera aproximacidn para los elementos mecénicos o -
Los desplazamientos. Tl procedimiento proporciona casi simulténea-
ente elcmentos mecén}cos ¥y despiazamicntos, por 1o que sr ra ati-
~izado para cstablecer férmuias aproximadas para la rigidez de cn-

EN

trepiso (ver inciso 5.2.4). Una variante en cuanto a los datos que
€C registran mds que en la forma general del procedimrentc cs la -
1 método Kani, cuya sistematizacidén es un poco mds simple. Sin -
, <1 contacto enirc (1 andlisis y ¢l concepto fisico d¢ Za-

o
«8tructura «s menos evidente cn (ste GWltimo. Por las razones ante-— "
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riores se¢ considera de interés presentar en este trabajo uns des-
cripcidn con cierto detalle de estos dos métodos.

5.2.2 Método de Maney-Goldberg. Se considerardén en _este articulo

marcos regulares de edificios en los que no existan discontinuida--
d¢s de columnas ni trabes. Se¢ supondrd asimismo que las piezas son
de seccidn constante y que las deformaciones debidas a fucrza —
axial y cortante 'son despreciabies en comparacidn con las debidas
a momento flexionante. La fig. 5.3 muestra la nomenclatura cmplea-—
da, que a su vez se resume a continuacidn, Todos los desplagamicn-
t0s angulares y momsntos son positivos si su sentido concuerda con
~. de las manecillas del reloj.

I+ = momento de inercia de la seccidn transversal de un micm
bro (cmé)
F = médulo de clasticidad. (Kg/cmz)
K =1/ (em’)
0 = desplazamiento angular de¢ un nudo (sin unidades)
yﬁl = desplazamiento relativo entre los niveles que defincn -
el entrepiso n dividido entre la altura del entrepiso-
(sin unidades)
Vn = fuerza gartante en el entrepiso n, es decir, suma alge-
braicg de fuerzas horizontalcs aplicadas desdc ¢l nivel
n has%@‘él extremo superior del edificio (Kg)
h, = altura entre ejes del entrepiso n (cm)
Mn = Vnhn
‘Mij =‘momento flexionante en ¢l extrcmo i de 1la columna ij.

Los indices supcriores ¢ o t indican si se trata dc una co--
lumna o de una trabe, La rigidez (I/L) d¢ la columna dcl entrcpiso
Mg\alojada sobre el ¢je¢ x se designa como Kﬁx vy €l momento flexaio-
nante en el extremo que corresponde al nivel n de la misma columna

c - < : : .
como Mnm _ La rigidez de la trabe del nivel n en €l Lramo xy sC
| .
. . L. . r 6]
designa K Por simplicidad se designard como Z K~ a la zuma -

n, xy°' n _
de rigideces de todas las colummas dcl entrepiso n y como'Z:K; a

la suma de rigideces de todas las trabes del nivel,
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F1 momento ejercido por su apoyo en ¢l extremo de una barra - “
. 1 3 3 )
de eje recto y de §59016n constante pucde expresarse en funcidn de

los desplazamientos de sus extremos como*

-

Mij = 217,1{13. (29i+9j—3 l/ﬁij) (5.1)

Fsta ecuacidn se designa como ecuacidén de deformacién,

Del equilibrio de 1las dolumnas del entrepiso n con la fuerza
cortante Vh se deduce:

< c ! _
Vo h +7 2FK° (30, +30 -6 y/n) = 0. _ (5.2)
de donde,
~ w0 ¢ > w c
i - YnPn N 6 2 B0, K nx 0 = Py Kix zy///;s 3)
27K 12 2K

Ne manera semejante, puecde establecerse la ecuacidn de equili
brio del nudo nx, '

7 b oS A C  _ T c _
4R, 0,5 + 2TE6; Ky - 6FfJ KT - 6T L) ¥S =0 (5.4)

Tn esta expresidén, X __ es la suma de rigideces de las barras
ERIE

ros ¥y rigideces en los extremos lejanos de las barras que concu——-

nx
que concurren al ‘nudo nx; ©

designan respectivamente los gi-

rren al nudo nx, Por simplicidad, los dos ultimos términus de la -
- . . R ¢ e .

ec¢, 5.4 se designarén por la notacién 6 K _ T, Teniendo en cuen

ta esta notacidén se obtiene

<% T)-<x. T '
. 37K VA SpLh
‘Onx_ ZYHX e

(5.5)

Pueden plantearse ecuaciones como la (5.2) para todos ilos en-
trepisos y como la (5.4) para todos los nudos. Se obtiene un siste
ma de ecuaciones lineales simultdneas igual en nGmero a°la suma de
nudos y Jde entrepisos cuyos desplazamientos se desconocen. L. solu
cidén puede efectuarse directamente o procediendo por iteracidn, de
acuerdo con las ecs. 5.3 y 5.%. Esto constituye la base del proce-
dimiento de Maney-Goldberg.
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A fin de reducir el nimero de ciclos de iteracidn es conve--
niente partir de valores aproximados de las incdgnitas. Esto puede
lograrse si se introducen, en una primera aproximagién, algunas hi
pbétesis simplificatorias. Supdngase que los giros de todos los nu-
dos de un mismo nivel son iguales y designense por ©f'. Fntonces —-
puede escriq;rse

M, E6 + FO (5.6)
By = 47ZRCT. T
n- %% n

Si se suman:los momentos en los extremos inferiores de las co
lumnas del entrepiso o se obtiene

< C 1<« C T C _ c
=M= 4E0n4_.Ko + 2FO Z Ko -6EY W STKC . (5.7)

De manera semejante, la suma de los momentos en 10s extremos-
superiores de las columnas del entrepiso n es igual a
© _ aral = wC 1 c _ yg-r c
=My, = 4B K. + 2EQ P K - 6E fy ZK (5.8)
y la suma de los momentos en los extremos de todas las trabes del-
nivel n es igual a

t 1 t .
> M, = 12EQ Z K’ (5.9)

Puesto que to0dos lbé nudos estédn en equilibrio, la suma de (5.7) —
4.8y y (5. 9) debe ser nula, Igualando la suma de sus segundos micm
bros a cero y sustituyendo el valor de F}&’ dado por 5.6, sc obtie
ne

-\

ro! | TKS +TKC 4 125 K" | El Tee 70! 5 ¥C= D%
n| €™ "&¢%0 é-xij m n 0% Yo 2 (5.10)

La ecuacidn 5.10 es rigurosa si se satisface la hipdtesis de que -
los giros de los nudos de un mismo nivel son iguales. IFston es cicr
to en marcos que pueden descomponerse de acuerdo con el principio
de os miltiples 951H). En marcos usuales cuyos miembros no varien—
bruscamente en rigidez la ecuacién 5.10 proporciona valores sufi-
cientemente aproximados para fines practicos. EOA puede estimar-
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1

se en primera aproximacidén, si se supone en la ec. 5.10 gque Qn=

= 9& = Og. Esta hipétesis conduce a la ec, 5.11,

My ¥y

24T KS

1

EQ)

h (5.11)

Para calcular O} debe tenerse en cuenta la condicién de frontera -
en el desplante. Si se suponen las columnas empotradas en la cimen

tacidén, se obtiene, haciendo O} = O; en 5.10 y-e; = 0
M, + M
FO) = L T (5.12)
2[21{1 + 124.K1J
Teniendo en cuenta 5.11 y 5.12 en 5.6 se obtiene
) M : M, + M
1 1 2
EW S . _ (5.13)
Voo127xS YZxS + 122 %7 |
L l
gt
ES// ) My M+, M
2 c <+ C -t <t
127K 4EK1 + 127K} 487K,
' ‘ g (5.14)
M_+M M_+M
F}Lﬁ = " + —2_9 + =R (5.15)

127 KC 487K} 4862 K"
Una primera estimacidn, nudo por nudo, del valor de an puede efe- ' i
tuarse utilizando la ec. 5.5, sustituyendo en ella los valores de -

E;&Q calculados por medio de las ecs, 5.13 - 5.15 ¥y sugoniendo qgue-

O x = 97. Al valor asi calculado se le designard por o
en niveles superiores, al dado por 5.16,

1 Z x5, B :

y es igual

PO, = = . (5.16)
nx
I'm. el nivel 1, suponiendo las columnas empotradas en la base;
1 :E_Kgx P‘yi/ "{
B0, == —— (5.17)
K, = k

1x 3 7ix
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\
Fl procedimiento iterativo a que se hizo mencibn puede sistemati--

zarse en la siguiente forma. .

1.

2.

Aplicando las ecs. 5.13 -5.15 determinese una primera aproxima-
cidn a los valores de E;AL en todos los entrepisos.,

Clasifiquense los nudos de la estructura en dos grupos tales --

que ningung barra tenga en sus extremos nudos del mismo grupo. Di
. chos grupos se identifican en la fig. 5.4 por medio de los indi-

ces 1 6 2 a continuacidén de la letra que designa el nudo, Apli--
cando las ecs. 5,16 y 5.17 calcllese la primera aproximacién a
los giros de todos los nudos que pertenecen a un mismo grupo. -
Utilizando estos Gltimos valores en la ec. 5.5, calcilense los -
giros de los nudos del otro grupo.

Con los valores de los giros determinados en el paso 2, calclilen
se nuevos valores de T ,n aplicando la ec. 5.3

Apliquese sucesivamente la e¢. 5.5. a los nudos de los dos gru--
pos, con los valores mejorados de Eyﬁ%, para determinar nuevos -
valores de los giros an.'

Repitanse los pasos 3 y 4 en tantos ciclos como sean necesarios-—
para obtener que en dos ciclos consecutivos la diferencia entre-
los valores de las incdgnitas sea igual o menor que la prescrita
de acuerdo con la precisidn requerida,

La fig. 5.4 muestra un ejemplo donde se aplica el método. Las-

columnas 1-4 de la tabla a la derecha no ameritan explicacidén, E1 -

primer paso consistid en determinar valores aproximados del giro mg
dio de los nudos de cada nivel mediante las ecs. 5.11 y 5.12 y en -

tabularlos en la columna 5,

A continuacidén se calcularon los valores en primera aproxima--

cién de E{ h PoT medio de las ecs., 5.13-5,15 y en seguida se obtu--

1

vieron los valores de E@nx para todos los nudos aplicando las ecs

5.16 y 5.17. Estos valores se consignan en el primer ronglén, bajo-

el encabezado FO junto a cada nudo en el dibujo esquemdtico del mar

co. Inmediatamente se inicid el proceso de iteracidén aplicando las-
ecuaciones exactas 5.3 y 5.5.

Se aplicd la ec, 5.5. a los nudos del grupo 1, utilizandc para
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0 los valores aprox1mado calculados con las ecs. 5.16 y 5.17 -
del paso anterior ysen seguida se aplicd la ec. 5.5 a los nudos
del grupo 2, utilizando para Oi los valores de los giros de los
nudos del grupo 1 que se acababan de calcular con la ec. 5.5. A -
contlnua01on se apllca la ec. 5.3 para calcular nuevos valores de-

LQV

Los numeros que se indican junto a los extremos de cada miem-
bro son los valores de FK@ calculados en cada ciclo. Los numeros -

.. . . / .
junto a las columnas son los valores sucesivos de EKQy. La figura-
mitestra también el cdlculo del momento en el extremo H del miembro

H! aplicando las ecuaciones de deformacidn,

5.2.3. MEtodo de Kani. La ec. 5.1 puede ecxpresarse en la siguiente
forma.

< . 1 I
My = 2mpy + my, +myy (5.18)
En la ec. 5.18,

L 2EKniOn se designa contribucion angular del extremo --

cercano de la barra ni.

Wi = 2FKhigi es la contribucidén angular del extremo lejano-
de la barra ni
mgi = GEK nl es la contrlbu01on lineal de la barra ni.

Introduciendo estd notacidén en las ecs. 5.3 y 5.5 se obtienen res-
pectivamente 5,19 y 5.20 ’

Ttz 3 s (5.19)
entrepiso 2 3 entrepiso
- -~
~— 1 ,
P -1 2 (m._ +m.) (5.20)
nudo ni 2 nudo n - nd

Las sumas que aparecen e¢n la ec., 5.19 incluyen respectivancnte las
contribuciones lineales de todas las columnas y las angulares dc¢ to

dos los extremos de columnas en el entrepiso en el que se analiza -

¢l equilibrio. Fn la ec. 5.20 las sumas incluyen todas las barras \.
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qQue concurren a un nudo.

Puesto que todas las columnas de un entrepiso sufren el mismo
desplazamiento angular,“', la suma de las contribuciones lineales -
puede distribuirse entre todas en proporcidn a su rigidez K, es de-
cir,

il )
I Vgl +7 m (5.21)
J 2 “:_:‘_Kj
entrepiso entrepiso

Al factor que antecede al paréntesis se le llamard factor de dis—-—
tribucibén lineal y se designarid por fg . De manersa esemejante,

mo=f 5 (m. +ml.), £ =- + “s (5.22)
s = g «L— \Myn T Tyl Fg T 2 = K )
nudo nudo

Las ecs. 5.21 y 5.22 constituyen la base del procedimiento iterati-
vo gque & continuacidén se describe,

1, Calcilense los factores de distribucidn angular y lineal --
para todos los nudos y entrepisos respectivamente,

2. Supdnganse un valof arbitrario para las contribuciones an-
gulares y lineales de todas las barras,
Si los valores supuestos son correctosycse satisfaran las -
ecs, 5.21 y 8.22,

3, Si los valores supuéstos no son correctos, se aplicardan las
ecs. 5.21 y 5.22 para obtener valores aproximados de las --
_contribuciones. Estas se refinarén en ciclos sucesivos, has
ta lograr que en dos ciclos consecutivos las obtenidas sean
sensiblemente las mismas,

La sistematizacidn del proceso se explica a continuacidén con -
referencia a la fig, 5.5. Los nimeros en los extremos de las barras
son los factores de distribucién angular en cada nudo, y 10s nume-~
ros al centro de cada columna son los factores de distribucién li--
ncal en el entrepiso correspondiente. La figura muestra las opera--
ciones efectuadas, Se supuso un primer sistema de contribuclones —-
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angulares (renglén 1), correspondientes a cada extremo de una barra
A partir de ellas se calculd la primera aproximacidn a los valores

de las contribuciones lineales de las columnas en todos, 1os entre-

pisos, por medio de, 6 la ec. 5.22. Los valores asi cglculados se con

signan en el renglén 1 de cada columna,

‘ Témese como un ejemplo el cdlculo de la primera aproximacién
a las contribuciones lineales de las columnas del segundo entrepi-

80
= m, = 6.85 + 8.77 + 11.60 + 5.83 + 3.75 + ' | . -
o+ 9.20 + 10,95 + 14.40+
+ 7.75 + 5.80 = 84.90,
Vh/3 = 24.0

Fl valor del paréntesis en la ec, 5.21 es 24.0 + 84.90 =
= 108.90, que multiplicado por el factor de distribucidén lineal ,
de cada columna da lugar a las cantidades que aparecen en el ren-
glén 1 de la tabla de contribuciones lineales de las columnas., Fn
efecto,

108.9 - (~ 0.265) = == 28.9
108.9 (-{- 0.353) = - 38.5, etc.

Ahora pueden obtenerse valores mejorados para las contribu--
ciones angulares en gada nudo, usando la ec. 5.21. Témese como —-
ejemplo el nudo H: ‘

(mg +ml) =2.65+ 2,14 + 9.20 -
- 14.05 - 28,90 = - 28,96,

Al multiplicar -28.96 por los factores de distribucidn angu--
lar se obtienen las cantidades que aparecen en el rengldén 2 de la-
.jabla de cdlculo de contribuciones angulares de cada barra, Asi

~ 28,96 x - 0.25 = + 7.2é
- 28.96 x - 0,085 = + 2,45, etc.

Fl procedimiento descrito se repite cuantas veces sea necesa-
r10 de acuerdo con €l grado de precisidn deseado.

\'
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v

A partir de las contribuciones angulares y lineales.calcula—-~
das pueden obtenerse los momentos aplicando la_ec., 5.18. Por ejem-
plo, en la columna inferior del nudo H,

M=2,%X 7,22 + 9.35 ‘--29.40 = 5.61"

Al igual que el procedimiento de Maney-Goldberg, la convergen
cia rapida de este método puede lograrse si se parte de valores —-—
proximos a 1ds reafes. Por ellos es conveniente estimar los valo--
res iniciales de las contribuciones angulares'aplicando por ejem—-—
pio las ecs. 5.11 y 5.12, Pueden llevarse a cabo razonamientos se-
meyantes a los efectuados en relacidn con las expresiones que per-
witen aproximaciones mds refinadas por el procedimiento de Maney-
toldberg. Esto es especialmente util en marcos cuyas trabes sean -
Ilexibles en comparacidn con las columnas, ya que entonces la con-
vergencia del método de Kani partiendo de valores arbitrarios es -
muy lenta, '

5.2.4., Rigidez de entrepisos de marcos. Para analizar unAedificio—

bajo la accidn de un sistema de fuerzas laterales es necesario dis
tribuir, en cada entrepiso, la fuerza cortante sismica total entre
los elementos que resisten fuerzasllatefales.‘Para llevar a cabo —-=
tal distribucién es necesario calcular la rigidez, en cualquier en
trepiso, de todos lqaymafcos 0 Muros en que puede descomponerse el
edificio, / > ‘ .

la rigidez de entrepiso es la relaqién entre la fuerza cortan-—-
te resistida por un marco, muro o contraviento en un entrepiso y ¢l
desplazamiento horizontal relativo entre los dos niveles consecuti
ves, La rigidez asi definida no es 1ndepen01ente del sistema de fuer
zas laterales. Por tanto, para calcularia con ri gor debe conocerse
tal sistema con anterioridad, lo cual en general no es posible,

En marcos ordinarios de edificios.el empleo de sistemas de car
gas que no son estr. LTamente propor010ﬂales al dEflnlt1VO de anali-
sis introduce erfores de poca iumportancia, y usuvalmente lasv rigide-
ces calculadas a partir de hipéteéis simpliéatorias sobre la forma
del sistema de fuerzas laterales son satisfactorias. n muros, con-
travientos y ciertos marcos es indispensable tener en cuenta la va-
riacién de la carga lateral. Estos problemas se discuten en el ca-
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pitulo 5.4,

A partir de las ecs. 5.13 -~ 5.15 pueden deducirse fdérmulas --
aproximadas para calcular la rigidez de entrepiso de marcos. Por -

d;flglc;on dicha rlgldez, en el entrepiso n, es 1gua1 a R néyn]n
e 15.° 7,

boo . beo o

-y 48E

7 - " g

el s n 4h, N h, + 33 by . hy +Vp~ 'm (5.23)
<.,C 1 t

In edificios usuales, sujetos a fuerzas laterales de igual signo,-
el segundo miembro de 5.23 no se altera mucho si se hace Vo =V

e
Vn v

con 1o que llega a una férmula de rigidez de entrepiso que es iﬁdg

pendiente del sistema de cargas:

R, = ' 48E . (5.24)
hm+hn . hn+ho
w—Kt E:Kg

Con las mismas hipdtesis, ahora a partir de 5.13 y 5.14 se obtiene

R, = . 48T (5.25)

1 —
. 4h1 . h1+ h2
V7RSS ZxGaxS
T
R, = ' 48F . (5.26)
| 4h, . h, + h, . Byt hy
V2 c s C — t
K + ~ZK‘I . K;_

Pueden obtenerse ecuaciones semejantes para las rigidcces de los -

\'
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primeros entrepisos en el caso en que las columnas estén articu-
-ladas en la cimentaciédn.

5.3 Andlisis estét;co de ‘edificios

Este capitulofée refiere a la valuacidén de las fuerzas sismi-~
cas, de acuerdo con el reglamento propuesto para el Distrito Fede-
ral, asi como a la distribucidn de sus efectos entre los elemen-
.tos resistentes en cada entrepiso. Es prdcticamente una transcrip
cién del capitulo 3 de la ref. 5.1.

5.3.1. Hipdtesis. Se admitirdn las siguientes hipdtesis-

1. Es posible considerar que la fuerza cortante sismica en -
cualquier entrepiso actla paralelamente a un sistema de -
elementos que resisten empujes laterales en una sola di--
reccidén, paralela a su plano. Debe suponerse ademés que -

1

en todos los entrepisos existen dos sistemas ortogonales

de elementos. resistentes que trabajan independientemente.
En tal caso giempre serd posible descomponer la fuerza —-
cortante sismica en un entrepiso en dos componentes quc -
satisfagan la condicidn impuesta al principio de estr in-
ciso, La fig. 5.6 muestra en planta un entrepiso d4- un -
edificio en el cual se identifican con subindices -, ¥y, -
los elementos que resisten fuerzas paralelas a la direc--
cién x, y, respectivamente, La rigidez de entrepiso de ca

da elemento se designa con Rix o Ri

v

2. La rigidez de entrepiso de cada marco o muro €s conocida,
En- general es posible usar valorcs aproximados para fines
de una distribucidén preliminar y refinarlos t:niendo en -
cuenta el sistema de fuerzas laterales obten .o en cada -
elemento mediante la primera estimacidn de rigideces,

3. Las losas de piso son indeformebles

4, Se supondrd que cl efecto del temblor equivale al de un -
sistema de fuerzas horizontales que actia on direccidn pa

Y algunos edificios esta hipdtesis es inadmisible, Tal es 21 ca-
s0 de edificios cuya longitud en planta sea varies veces su aliv -~
cho, y cuya rigidez ante cargas laterales no esti distribgida de-
una manera sensiblemente uniforme en todo su largo, Tambicn lo--
son ¢l de edificios de losas precoladas, y agquellos que poOSeCll ——
elementos verticales resistentes a cargas laternles cuyna rigidcz
Sea comparable a la de las losas.
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ralela a uno de los_sistcemas de elemencos. reistentes y ———
obran en el centro de gravedad de cada nivel.

5.3.2 Descripeidén., El método de andlisis se describe a continua—

cibn,

1 L]

cn

La fuerza horizontal aplicada en ¢l ceniro—~de gravedad del
nivel i s¢ calcula usando la férmula

¥.h.
= 1 31 1
P = vn CEv, (5.27).
idi
la cual
B, = fucrza sismica aplicada en el nivel i.
Wi = peso del nivel 1
hi = altura del nivel 1 sobre el desplante,
C = cocficiente para disefio sismico, especificado en el -

reglamento.

Obtéhgase,~por estdtica, la linea de accidn de la cortante
sismic® en cada entrepiso para las dos direcciones princi-
pales (paralelas a los elementos resistentes) en que se ——
efectuara el andlisis. Para ello conviene ordenar las ope-—
raciones como en la tabla 5.2 del ¢jemplo (ver fig. 5.7).

Calcilense las rigideces de piso de 1los elementos resis—-
tentes en ambas direcciones y en todos los entrepisos.

Doterm{nese la posicidn del centro de torsidn en cada en-
trepiso. Fl ceniro de torsidén es el punto por ¢l que debe-
pasar la linea de accibén de la fuerza cortante sismica pa--
ra que €l movimiento relativo de los dos niveles consecuti
vos gque itimitan €l entrepiso sea exclusivamentc de trasla-
cién, Tn caso contrario existe torsidén o rotacidn relativa
entre dos niveles consecutivos,

Las expresiones para calcular las coordenadas del contro -
de torsidén con respecto a un sistema cualquiera de refercs -

cia son
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La fuerza cortante que debe ser resistida por un marco --
cualquiera en un piso es igual a la suma de dos efectos: -
el debido a la fuerza cortante de¢l piso, supucsta actuan=
do en el centro de rigideces, y el debido al momento tor——
sionante del piso. Si la direccidn analizada del sismo cs-
la paralcla al eje x, sc¢ obtienen las siguientcs cortantcs
¥n los marcos x, por efecto de la fuerza cortante aplicada
en el centro de rigidcces:

R.
1X
v ifiq;""— (5.30)

¥n los marcos x, por efecto de la torsidn:

MR Y54

> >
(ZRy,¥i¢ + ZRyyXiy)

(5.31)

i
IEn los marcos y, por efecto de la torsidn:

MtRiyxit 5 a0
= 5 s (5.32)
(2R;, 5y +Z Ry xiy)

las expresioncs anteriores,

V = fuerza cortante sismica en cl cntrepiso considerado
= coordenadas de los elementos resistontes con rcernccte
al centro de torsidn del entrcpiso cu eucstidn.
= momento torsionante en .l sntrcpiso considerado, quc -~
es igual al producto de lz fucrza cortante en el piso-

por la siguiente excentricidad:s
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1.5¢ + 0.05 T

donde ¢ es la excentricidad calculada como la distan--—
cia entre la linea de accidn del cortahtey el ccentro -
torsidén y L es la mayor dimcnsidén de la planta considc
rada del edificio medida perpcndicularmente a la direc
cién del sismo. Fl signo dcberd tomarse en cada ma “co-
en tal forma que dé lugar alos maximos csfuerzos.

6. Conocido ¢l sistema de cargas quec actﬁa_en cada marco sc¢ -
analiza de acuerdo con los métodos presentados cn ¢l capi-
tulo. 5.2.

5.3.3:. Ejemplo. La tabla 5.3 sistematiza convenientemente las —-
operaciones para distribuir la cortantc sismica y el momento tor-
sionante. Tn ella puede observarsec ¢l criterio que se siguid para
calcular el momento torsionante de disefio a partir del nominal., -
Por ejemplo, para.- gl caso cn que la fuerza cortante sca paralela~
a la direccién x sk calcularon dos valores del momento torsionan-
te: e . .

(MTx)1 = 25.75 (1.5x1.34 +
’ 4+ 0.05.x 11.00) = 65,92

= 25,75 (1.5x1.34 -
- 0.05 x 11.,00) = 37.60

(MTX)2

Paralos marcos 1x y 2x, en los cualcs cl efecto de la torsidn
s¢ suma al de\traslacién, se usd (Mﬁk)1; en cambio, al obtencr las
cortantes dc disefio para los marcos 3x y 4x, en que ambos cfectos
son opuestos, sc usbd (Mﬁx)Z' Fste mismo critcrio se expresa grafli

camente cn la fig. 5.12.

Fl ejemplo sirve ademds para ilustrar los siguientes concop--
tos,

1. Fl cocficicntc sismico cs difcrcnte en cada uns ¢. las di-
recciones x, y, por tratarse de una estructura cuya risis-
tencia a fucrzas laterales en la direccidn x se debe cscn~
cialmentc a flexidén de los elementos estructurales (cstruc .
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turacién tipo 1) y en la direccidn y a esfuerzos cortan—-
tes en los muros de mamposteria (estructuracién tipo 2).

2. Para que la hipbtesis de andlisis se cumpla, es necesario
que la losa sea capaz de resistir como diafragma las fuer
zas que sobre ella actian como consecuencia de su partici
pacidn transmitiendo la fuerza sismica a los elementos re
sistentes. Tn el marco 1y’ por ejemplo, las fuerzas cor--
tantes en los entrepisos 3 y 4 son respectivamente 31.13-
y 21.88 ton. La fuerza que la losa transmite al marco en-—
el nivel 3 es, por tanto, 31.13 - 2,188 = 9.26 ton, que
da lugar al siguiente esfuerzo cortante medio (supbniendo
un espesor de 10 cm. para la losa).

9260

_ . 2
7700 x 70 = 0-84 Kesem

5.3.4 Método 51mp11flcado de 2ndlisis. De acuerdo con el Art. 7

del capitulo de dlsono sismico del reglamento del Distrito Fedew
ral es aceptable efectuar un andlisis simplificado de estructu--
ras que satisfagan ciertas limitaciones que alli se imponen. La-
fig. 5.8 muestra'esquemidticamente una cstructura que, para fuer-
zas laterales actuando paralelamente al eje y, cumple con las 1i
mitaciones del articulo citado.

Para la direccidén citada, el andlisis simplificado de 1a -~
planta baja, se efectud en la forma que a continuacidn sc des-—-
cribe,

1, Determinacidn del cocficiente para disefio sismico. Consi-
derando que la e¢structura se localiza en la zona de¢ alta-
compresibilidad, que su estructuracibn es de¢' tipo 2 y --
quc se trata de una construccidén tipo B, €l cociicrrnic -
para disefio sismico propuesto por el reglamento es 0,0,
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2. Cdlculo de las fuerzas y cortantes sismicas,

Nivel Entrepigo ¥y Hy o Y5H Py v
ton m ton m ton ton
2 60 7 420 6.30
2 6.30
! 72 4 288 10.62
1 16.92
Sumas 132 708
3. La longitud total de muros paralelos a la direccidn y es-

27 m. de los cuales 24 m corresponden a muros con rclacio
nes h/L < 1.33, por lo cual su capacidad puede estimarse-
consideraﬁéb:un esfuerzo de trabajo igual a 1.5 kg/cm2 -
(ver fig, 5,8). Los esfuerzos permisibles en los tramos A

Yy B se obtienen eomo sigue,

Fn el tramo A, h/T = 4.,00,2,00 = 2.0 > 1.33, dc dondc cl-
esfuerzo permisible vale 1.5 x (1.33x1/2)2 = 0.66 Kgs/cm2,

Tn el B, hyT = 4.00/1.00 = 4.00>1.33, de donde el esfucr
z0 permisible es 1.5 x(1.33% 174)2 = (.17 Kg/cm?,

La capacidad de la planta baja es, por tanto,

24.00 X 14 X 1,5 + 200 X 14 X 0,66 + 100 x 14 X0.,17=53.0~
ton.

Tsta capacidad es mayor quc la necesaria segun el cédlculo
arriba realizado.

5.4 Fdificios con clementos rigidizantes

Dentiro de este conccpto se ‘incluyen elementos tales como dia

gonales de contraventeo, tableros de tabique confinados por Tes-

marcos o ligados de alguna manera adecuada a la estructura, mu--
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ros continuos de concreto, etc. .

I'n muros o sistemas triangulados de pequena altura en rela--
cidén con su longitud (digamos relaciones de altura a base igua--
les a 1/3), y cuya base se halle aproximadamente “empotrada, lac-
deformaciones debidas a esfuerzo cortante puro constituye el 85
a 90 por ciento o ain més, del total, dependiendo de las condi--
ciones en los otros tres bordes. Si esta aproximacidn se juzga -
, razonablc: puede aceptarse la hipdtesis de que la rigidez de¢ en-
trepiso es independiente del sistema de fuerzas laterales y puc-
de calcularse tomando en cucnta tnicamente las deformaciones de-
bidas a cortante. Para los casos que sc muestran en las figs. --
5.9 a-c, es fdcil demostrar que las rigideces de entrepiso ‘¢cstan
dadas por las ecs. 5.33, 5.34 y 5.35, rcspectivamente.

R = eGl/h (5.33)
_ sen® (a + () :
T Sen® o sen?p (5.35)
Kc Kt

En las ecuaciones que anteceden,

e = gspesor del muro, cm
G =I/2 (14 V), Kg/cm?
L = longifwnd, cm
h = altura, ( cm
Kc’ Kf = rigideces de las diagonalcs dc tensidn y de compresidn

expresadas como €l coriente de la fuerza axial entre la deforma-
¢idén correspondiente.

K = C/ZADC, K, = T/A Dy, en Kg/cm. D, ¥ D, son las longitudcs dec
las diagonales de compresidn y de tensidn, rcspectivamente., Al -
valuar X, y K, deberd tenerse en cuenta el drca efectiva de cada

diagonal (ver ref, 5,1, p. 39-41).

Si la relacidén dec altura a base c¢s grande, las deforw 'oncs-—
producidas por esfuerzos normalcs longitudinales gue rcsultan cn
¢l voladino vertical al cual se puede asimilar la crujia rigidi-

zada, dar lugay a dcsplazamientos latcrales del mismo ordrm o ma
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yores que los causados por las fuerzas cortantes en cada entrepi
so. A diferencia de estos (Ultimos, las pendientes debidas a de--
formaciones de flexidn son acumulativas a partir del desplante -
(fig. 5.9). Tsto ocasiona que la rigidez de entrepiso de tales -
elementos dependa,de la distribucién de fuerzas laterales. Ade--

‘mids, la interac#ién con los marcos de la estructura altera la ri
‘gidez, principalmentc en los entrepisos superiores. X

Para analizar un edificio de acuerdo con el criterio sernalado

‘en el Art, 5,3, es necesario conocer la rigidez antes de obtener

la distridbucidén de las fuerzas horizontales, pero aquella es a -
su vez funcidén de ésta Ultima. Por consiguiente, en general serd
necesario proceder por iteracidn., Pueden ordenarse las operacio-
nes en la siguiente forma,

Supdngase wna distribucidn arbitraria de cargas horizontales
y de las fuerzas y momentos de interaccidn con el resto de la -
estructura, Con esta base obténganse rigideces aproximadas. Fs-
tas se usardn para distribuir en cada piso la cortante sismica-
entre los elementos resistentes, A partir de los elementos meca
nicos que resultan de esta distribucibén, puede hallarse la con-
figuracidén deformada del muro y calcularse las fuerzas y momen-
tos de su interaccidén con la estructura ¢n una primera aproxima
cibén, El procesg -descrito deberéd repetirse hasta que los valo--

'res al principic y al final de un ciclo coincidan.

A fin de acelerar la convergencia conviene partir de una -—--
cbnfiguracién que se aproxime a la definitiva. Para ello, en —-
edificios de estructuracidn regular se recomienda acudir a pro-
cedimientos semejantes a los que se describen en las ref., 5.4 a
5.6,




Dichos métodos se basan en idealizar—er—sisiemz-como-un LuUro-
unido a un sistvema continuo que representa la rigldez de ‘entrepi
S0 de\los marcos y la rigidez arngqulir de las trabes que concu—-—-
rren :. muro. El sistema de cargis se idealiza tvambién come con-~
tinuo. Fn esta forma las ecuacioies de equilibrio y deformacidn-—
se convierten en una ecuacidén di’erencial no homogenea, cuya So-
lucidén proporciona una primera asroximacién a la configuracidbn--
deformada del muro. Esta puede u.ilizarse para estimacibén de la-
rigidez de entrepiso. Para ciertcs casos particulares de distri-
bucidén de fuerzas laterales y de rigideces, las refs, 5.4 - 5.6
presentan grificas que permiten establecer la primera aproxima-
cidn a la rigidez.

Se han propuesto ademids métodos de relajaciones para resol-—--—
ver el problema en cuestidn 5:7: é:é. Tales métodos se basan ¢n
considerar al muro como columna de gran rigidez y pueden tener -
en cuenta las deformaciones debidas a flexidn y a fuerzas cortan
tes,. Sin embargo, su utilidad es pequena si no se introducen al

gunos artificios para acelerar su convergencia 5:8.

A continuacidn se presenta una solucidn que ofrece ventajas -
practicas y que se basa en las ecuaciones de equilibrio desarro-
lladas al describir el método de Maney-Goldberg.

_'Considérese un edificio simétrico que tiene un muro continuo-
de concreto en su marco central (ver fig. 5.10). Bajo la accidn
del sistema de fuerzas horizontales, los entrepiscs se desplozan
lateralmente y todos los nudos giran, De esto resulta que parte-
de la fuerza cortante Vn serd resistida por los marcos y €l res-
to por el muro, ’

v,= Ve - (5.36)

donde Vﬂ Yy Vﬁ son las fuerzas cortvantes en el entrepiso n YeLis-
tidas por el marco y ¢l muro, respectivamente,
Sigég es ¢l desplazamiento lateral del entrepiso n y se accpta ~
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que la suma de rigideces de lcs entrepisos de tédos los marcos -
paralelos al muro en cuestion, Rn se puede calcular por medio-
de las férmulas de Wilbur o alguna otra que la considere indepcn
diente de la distribucién de fuerzas 1aterales,°la fuerza cortan
te resistida por los marcos es igual a

v, =ZR g/nhn (5.37)

Ademds, al girar los nudos del muro en los extremos de todas las
trabes gue concurren a él, ya sea en su plano o perpendiculares-
al mismo, se presentaran momentos flexionantes y fuerzas cortan-
tes. A la suma de momentos de todos estos elementos mecénicos —-
con respecto a un eje normal al plano del muro que lo corte en -
la interseccidén del eje del muro con el plano horizontal del ni-
vel n se le designard Mﬁ, y estéd relacionado con el giro @, --
del muro mediante: la siguiente ecuacién.

t t
K. = M /0, (5.38)

A K; se le llamard rigidez de trabe, Su valor no es independien
te de la deformacidén de la estructura, pero puede calcularse de-
manera aproximada suponiendo que los puntos de inflexidén en las-
columnas siguientes al muro y en las trabes siguientes al claro-
adyacente al muro, estdn en su punto medio53?', De2 (ver fig., --
5.11).

Se tendréd en cuenia, ademés)que el desplazamiento latcral Qﬁn
del muro estd constituido por la parte que se debe a deformécio-

nes de flexidn 90; y la debida a deformaciones de cortante, ﬁﬁlﬂ-

n

y&.=59ﬁ + 94: (5.39)

La ec. (5.37) puede escribirse

tales que

- 2. -
V;lhn "ZRnhn"Wn ‘ran (5.40) .

Por equilibrio del muro comprendido entrc los niveles m ;y n sc -
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tendra
Vﬁh‘n +z M; = Vnhn - V}'ll%x +ZM:l =0 (5.41)

Combinando‘esta ecuacidn con las cecs. 5.36, 5.39 y 5.40, sc ob--
tiene

L]

L
v nn 1 +r /7
poun + n’ tn \ (5.42
94n > T é:Mﬁ )
n n
11
n V h .
donde r, = n'n _ eGLn,  (ver cc, 5.33) (5.43)
[ -
7 i
La ec. 5.42 puede expresarse
! - M+ b (O
;ﬂn = g%t Oy nt gm)’
donde
m
_ 1 9 _ 6an ITK:I’I A
an = m T bn = m ° (5.4'1'.
c(1+12a TK) r 1+12a FK
, rﬁ + rﬁ
O = T T
nn

Si se establece 1a ecuacidn de equilibrio del nudo n decl muro,
teniendo en cuenta (5.1) se obtiene la siguiente ccuacidn, que -
es la correspondiente a la 5.10,

o, [21{41“ (2-3b,) +2K (2-3v_) +k$] +
+ ?_KIT’I1 (1—3bn)9m+2Krg(1—-3bo)Oo (5.45)

m m
= 6 a W6 a M
Ky nMn Ko 86l

Las ecs, 5.44 y 5.45 sirven de base para el procedimicnto quc
a continuacién se describe 2:9,
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5.36

Supdéngase que la configuracidén real dcl marco sujeto a las —-—
fuerzas laterales se descompone en dos configuracioncs, Ay B —-
fig. 5.12, La configuracién A corresponde al mismo marco sobre -
el que actia el sistema dado de¢ fuerzas horizontales y al quc se
impone la condicidn de gque el giro dc¢ los nudos del nivel supe—-—

rior, Os}ﬁZ .sea nulo,

Calculese ahora FO, con la ec. 5.45 y procédasc hacia abajy -
aplicando sucesivamente la misma ecuacidn. Al llegar al nivel d<
desplantc no se satisfard en general la condicién de frontcra. -
Por ejemplo, si las columnas estén cmpotradas en la cimcntacidn-
la condicidén correcta de frontera secrd 90 = 0, mientras quc cl -
resultado del andlisis propuesto serdn en general 9o 7 0, Ts ~—
simple obtener la configuracidén corrcctiva que debe éupcrponexsb
a la anterior. Tn cfecto, supdngasc ahora ¢l mismo marco, sin —-—
las fuerzas latcrales, e€s decir, Vn = 0 para cualquier entrepisc
Partasc de un valor arbitratio de OsB’ por cjemplo QsB: 1, y de-
terminese sucesivamente todos los giros hasta llegar a OoB’ EM——
pleando la ecc. 5.45 con los términos de carga iguales a ccro, La
configuracién correctiva que dcbe introducirse es igual a la con
figuracién B multiplicada por un factor b tal quec © A+b@ B:O’ y

en general O e At bo Una vez conocidos todos los 0 puc-

:B.
den calcularse los desplazamicntos de¢ entrepiso, C// medlante—

la cc. 5 44
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tendra

Vaby +1 M; = Voaby - Vr'lhn +ZM; 0 (5.41)

Combinando esta ecuaciédn con las ecs, 5.36, 5.39 y 5.40, sc ob--
tiene ] -

' Vph 1+ '/'"
n r_ /T
- + 42
&, rg 2| n s (5.42)
n
tt
n 'V' h 5
donde r, = nn _ eGLnn (ver ce, 5.33) - (5.43)
[l -
%
La ec. 5.42 puede expresarse
;/n =a M+ (6+86),
donde
m
_ 1 ’ _ 6an I-"K:].'l Y
an = o 1 bn = m ° (5.4‘1.
(1+12anm<n) T, 1+120 FK
rﬁ + rﬁ
an = Ty
n n

Si se establece 1la ecuacidn de equilibrio del nudo n dcl muro,
teniendo en cuenta (5.1) se obtienc la siguiente ccuacidn, que -
es la correspondiecnte a la 5.10,

o, {21%“ (2-3v) +2KT<‘)1 (2-3b) +k§j{ +
+ 2KE (1-3bn)@m+2K‘§(1-3bo)@o (5.45%)

— m P . m i
= GKn anMntGKo aoko

Las ecs. 5.44 y 5.45 sirven de base para el procedimicnto quc
a continuacién se dcscribe ;9.
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Supéngase que la configuracidn real decl marco sujeto a las —-—
fuerzas laterales se descompone en dos configuracioncs, Ay B ——
fig. 5.12. La configuracidén A corresponde al misao marco sobre -
el que actia el sistema dado de fuerzas horizontales y al quc se
impone la condicidén de que el giro dc¢ los nudos del nivel supe—-

rior, OO.A, .Sea nulo,
w7

Célculese ahora FO_, con la ec. 5.45 y procldase hacia abajs -
aplicando sucesivamente la misma ecuacidn. Al llegar al nivel ds
desplantc no se satisfarid en genecral la condicidén de frontcra. -
Por ejemplo, si las columnas estdn cmpotradas en la cimcntecidn-—
la condicidén correcta de frontera serd 9, = 0, mientras que ¢l -
resultado del andlisis propucsto scradn en general % # 0, Ts --
simple obtener la configuracidn corrcctiva que debe supcrponers.
a la anterior. Tn efecto, supdngasc ahora ¢l mismo marco, sin -
las fuerzas latcrales, €s decir, Vn = 0 para cualquier entrepiso
Partasc de un valor arbitratio de OsB’ por cjemplo gsB: 1, y de-
terminese sucesivamente todos los giros hasta llegar a QoB’ EM——
pleando la ec. 5.45 con los términos de carga igualcs a ccro. La
configuracién correctiva quec ddbe introducirse ¢s igual & la con
figuracién B multiplicada por un factor b tal quec © A+b90B=O, y
en general O = Q nA”t bo B Una vez conocidos todos los 0 puc-
den calcularse los desplazamlcntos de¢ entrepiso, g// nealante-
la ec, 5 44
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FUERZAS SISMICAS, CORTANTE, POSICION

DEL CORTANTE EN CADA PISO

Cy*1.310.08:0.104

TABLA 5.4

NTR CORTANTES | C de G POSICION DE CORTANTE
vacLE|5°E Wi ohy Wik Fix Fly — Fix¥ Fuy' IF,Y ZFcY' -
Vi Vy Y k YL F, ¥y |32 EFyxiyy
S 920 16 1440 { 12.36 | 16.42 3.71516.7% | 46.3% | 110.8a | 45 3% | no.84
) 12,36 | 16.42 3.1% 6.7%
[N N SR ) . - - - ——
4 Y20 13 | V560 | 13.39 | iT.76 5501920 73.65 |163.98 {120.00 | 274 42
------ (RSP EGSURY DGR SR SR . RPN DU R PR T,
a 29,78 | 34,20 4.66 8.02
- [ RSP S - m— a— - - - - m e e—dr c———
3 1%50] 10 1500 | 12.67 {17,410 5801020 | 079 {15782 | 190.79 {881,749
3 j 38.62 | 51.30 4.94 e.42
2 150 7 1050 10.06 14.97 9.50[92Q0 | 55.2% [ 110,12 ] 246.12| 541,86
2 48.68 | 63.27 5.06 8.56
\ 180 4 T20 6.18 8.21 6.3018.52 | 38.9% | 69.79 { 280,05 611,65
USRI R S - P —— R S VSR DU SR
) 84,86 | 71.408 5.20 8.%6
£:690 X:6270
:21.320,06:0,07 W, h
Cx 3 06:0.078 Fosabl. Chw
fw.hi U




DISTRIBUCION DE CORTANTES ENTRE LOS ELEMENTOS RESISTENTES EN CADA PISO
01 Entrepiso 4: Vy 225.75;y, 7466 My, =25.75(1.5x1,34 10.05x11.00);M;,, 265.92 My, = 37.60
Vy =34.20;%,28.02 ; My 2 34.20{15x0.91 £ 0.05x 20.00); My = 81.05: My 5 212,65
2kyy ‘Vnz+ b1 Kiy x,12 2 19536.04

EVE Kix Yi o fkix Y yit Kix Yit | Kix Y112 EFECTO DE Va ShaaLin
, DIRECTO | TORSION| TOTAL | TORSION
Sy 3 0.0¢ | 0.00 [|-6.00 [-16.00 {tog.00f 7.02 | 0.06 | 708 0.07
2 x 2 3.50 | 7.00 ||-2.50 I- 5.001, 12.50f| 468 | 0.02 | 4.70 0.02
3 x 2 7.50 [15.00 || 1.50 { 3.00| 4.50| 4.68 |-0.01 | 4.67 0.014
4 x 4 [11.00 [4400 || 5.00 | 20.00 |100.c0}f 936 |[-0.04 | 9.32 0.08
SUMAS 1} . - 66.00 ‘ 225.00 yy: 6?-‘00 : 6.00
EvE | ki, o ey x| e ( I EFECTO DE Vy EFECTODE V,
A | "Y't Il DIRECTO| TORSION| TOTAL | TORSION
'y tos | 0.00 | 0.00 |-8.93 -964.44'186!1.92 17.93 | 3.95 |21.88 2.89
2y 6 6.50 [39.00 [-2.43 |- |a.5e(35 aaif 1,00 | 0.06 | 1.06 0.04
Ty G 13.50 [ 8100 || 4.57. zrazh?s;: 1.00 |-0.02 | 0.98 0.08
4y 86 |20.00 720,00 f1.07 {952 02 jr‘ossaaa—;:.—za oez |15.66 | 2.85 |
SUMAS 206 ' 1840.00 . 19311.04 Xy = 1_8,12%32 :98.93

mas

b) Entrepiso 3: V, =38.62:y:4.94; M,x'38 62(1.5x0.8820.05x1100); My 272.22; Mix 5 = 29.74
v *R1i30ix, 28,421 M,, = =51.30(1.5x0.22£0.05%20.00),M, =68.23; My p%-34.37 %
wyuﬁ+2k 42 =22467.99

. ) ' ol ) L2 EFECTO DE Vi EFECTODE Vy
X Yu. s ]5,!"5' ¥i yit Y B I SIRECTO [ TORSION | TOTAL | TORSION
1o 5 0.90 | 0.00 fI-5.82 |-29.10 [169.36]l 11.36 | 0.09 |11.45 0.09
2 x "3 3.50 |10.50 ||-2.32 |- 6.96| t6.15) 6.2 |' 0.02 | 6.84 0.02
S
3 3 7.50 | 22.50 1.68 | s5.04| 8.47{ 6.82 |-0.01 | 6.81 0.02
4 x 6 11.00 {66.00 5.18 | 31,08 (160.99/ 13.63 |[-0.04 | 13.59 0.09
'SUMAS 1 7 99.00 354,88 yi= _L‘-?‘-_,QO_ :5.82
EFECTO DE Vy EFECTO DE V,
EJE k X Ky X X K,y % —{k X, 12
'y : o " O Y Y IRECTO | TORSION | TOTAL | TORSION
1oy 128 | 0.00 | 0.00 [|-8.64 [-110592 {9555.15([ 27.78 3.36 | 31.14 3.3 4
2y 6 6.50 | 39.00 Jl- 2.14 |-12.84] 2748 +.3c | 004 1 1,34 0.04
3y 6 13.50 | 81.00 4,86 | 29.16 14,72 .30 1 Q.08 | 1.34 0.09
-4 ——.-—4;-—_
4y 96 [20,00 [1920.00{| 11,36 [1090.56(12336.76 20.83 '; 1.67 122.50 3.27
SUMAS 236 204G 00 22u3n
- .3 Noiese que M, resulto negatwo Esto quiere decir que la
X, : €940 <
1 Fyg 0 8.6 porte mds impor torte delo excentricidad estd dado por 0.05x 20.00

Elefecto de torsion debida o Vy es aditivo en todos los marue” y.

TABLA ‘5.2
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RESUMEN

~

Se presentan las investigacionses encaminadas a correlacio-
nar las magnitudes de temblores y sus distancias focales con los movimien
tos del terreno en una estacién y con los espectros medios de respuesta.
Se formula un modelo probabili{stico para predecir las intensidades s{ismi-
cas y se presentan las bases de los criterios de optimizacién del diserio
necesarias para la seleccidn del espectro de disefo., Se seralan los pun—

tos aue requieren llevar a cabo estudios amplios.
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ABSTRACT

A summary is presented of previous research leading to cor
relate earthguake magnitude and focal distance with ground motion at a
station and with average ordinates of response spectra. A probabilistic"
model is formulated for predicting seismic intensities, and the 5ases are

presented of optimization criteria needed for selection of the deéign

spectra. A review is made of points requiring further study.
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1. INTRODUCCION

Para fines de-disaﬁo sfsm;co, es necesario predecir éstadig
ticamente‘la-Forma de los espectros cbrrespondientes a distintos grados ds.
amortiguamiento. Paré un sitio dado, dicha prediccién debe basarse en el
conocimieﬁfo de las caracteristicas de los temblores que pueden afectar el
lugar, y de la probabilidad de que ocurran. Solo en qcasionesygxcepcionales
se cuenta c;n datos instrumentqles suficientes qﬁé apscriﬁan cuéntitativa—
mente el movimiengo dei terreno para los temblores ocurridos en el_lugar
de interés. Por ello resul&a imposible basar la prédiccidn'eétadisfica de
la forma de los espectros exclusivamente en‘el ;nélisig de espectros calcu
lados a partir de registros locales de temblores. En la mayor parte de los
casos,ni siquiera se tiene informacién estadistica sobre datés relativamen
te burdos, tales como las intensid;des o0 las méximas aceleraciones del te-
rreno durante los temblores ocurridos en interyalos de cuando menos varias
décadas. En el mejor de los casos se cuenta con datos de magnitudes de tem

blores ocurridos en la'vecindad del lugar para el cual se desean proponer

espectros de disero.



En ests trabajo se aprovecharan las correlaciones que se
han establecido entre las ordenadas espectrales y los midximos valorses abso
lutos de la ;celeracién, la velocidad y el desplazamiento del terreno, y
entre estos y la magnitud y distancia focal del temblor ",

Puesto que las observaciones a qus se ha acudido se ven
afectadas por una multitud de variables, tales como el terreno local, las
formaciones geolégicas qus deben atravesar las ondas sfsmicas, el mecanis
mo del movimiento y muchas otras, las correlaciones mencionadas se carac-
terizan por una gran dispersidn. En particular, se ha controlado parcial-
mente la variabilidad debida a la naturaleza del terreno local, restringien
do el alcancs de los estudios a lugares con terreno de dureza media, del
orden de la de conglomerados compactos. » ‘

Ds mayor significacién que la que se acaba de describir, es
la incertidumbre asociada a la magnitud y localizacién de los temblores
que pueden provocar respuestas slevadas de las estructuras construldas en
un lugar dado. A tal grado es importante esta ﬁltima.incartidumbre. que
an.comparacién con slla, la que proviens de la propagaéidn de las ondas
si{smicas puede ignorarse en muchos problemas practicos de diseﬁo?" Tal es
el criterio que se adoptard en el pressnte estudio.

Este trabajo presenta las relaciones entre las ordenadas es
pectrales y la amplitud del movimiento del terreno, y entre esta y la mag-
nitud y distancia focal del temblor. Posteriormente formula un modelo pro
babilfstico para describir el .proceso de ocurrencia de temblores ds diver
sas magnitudes en ia vecindad de una estacién dada. A partir de ests moQg
lo y de las corrslaciones anteriores, se deduce otro gque incluye la dis- -
tribucidn probabilistiéh de las solicitaciones significativas en dissfio

s{smico 8n la estacién, para un intervalo especificado de tiempo, y se

S e v



hace depender el diserio de las solicitaciones que corresponden a un tiempo
de recurrencia dado. La Gltima parte describe someramente los criterios de
optimizacién en que se funda la sleccién del periodo de recurrencia de la

solicitgciﬁn de disefro.

2._BELACIDN ENTRE LAS ORDENADAS DE ESPECTROS ELASTICOS Y LA AMPLITUD DEL
MOVIMIENTO DEL TERRENO |

Se han propuesto diversos criterios para predecir las orde
nadas espectrales cuando se conocen los valofes méximos obsolutos de la
aceleracién, velocidad y desplazamiento del terreno durante un temblor.
AlgunosB sa refieren a diversos fipos de temblores, de acuerdo con la regu
laridad y duracién del movimiento en la astacidn._En este trabajo limitars
mos nuestra atencién a los temblores de duracién moderada (varias decenas
de segundos), registrados sobre terreno de‘dureza media, a distancias sepi
centrales menores de 41.000 km. Los acelerogramas de dichos movimientos son
més o menos cadticos, y Justifican elnampleo de resultados teéricos que
provienen de idsalizar los temblores como procesos estocésﬁicos;1

En los casos que nos interesan, prasenta ventajas represen
tar los espectros en el trazo logaritmico en cuatro diréccionas que mues-—
tra la fig 1. Gracias a la relacién entre los espectros de aceleraciones
(A(T), T = periodo natural), seudovelocidades (V(T} = A(T)/p, p = 2 7 /T)
y seudodesplazamientos (D(T) = A(T)/pz), es posible leer las ordenadas de
cualquiera de ellos en la misma figura, empleand? lag lineas de referencia
que corresponden al espsctro de interés. En 1; fig 1 se trazaron tres 1l{-
neas, paralelas a las referenclas correspondientes, qué representan los
méximos valores absolutos de la aceleracién, velécidad y desplazamiento

del terreno. Al conjunto de estas tres lineas lo designaremos snvolvente

del movimiento del terreno. De acuerdo con la ref 3, es posible acotar las

1,2,5,8
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ordenadas del espectro medioc sin amortiéuamiento madianté tres lineas, pa
ralelas a las qué sé acaban de describir, Q‘talés que la'méxiﬁaxgéelera;
cién espectral resulte igual ara‘veceé la aceleracién ﬁéxima del éerreno;
la mdxima velocidad sspectral igual a 3 veces la méxiﬁa Qeioci&ad del te-
rrenc; y sl péximo desplazamiento‘espectral igual a 2 vecss el méximo des
plazamiento del terreno. Para amortiguamientos del‘prden de 0.05 a 0.10
del critico, los factoras_antgriorgs_sa‘vuelven 2, .5y 1, y para amorti
guamiéptos de 0.20 a 0.25 del cp;ﬁigp, resultan practicamente iguales a .
la unidad.

Del qnélisis.defalgunoa espectros de temblorss registrados
en la costa occidsntal de los‘Estadgs Unidos de Norteamérica, la ref 2
concluye q;a la esperanza dg D (T, g,), ordenada del espectro de desplaza
mientos para el periodo natural T y amortiguamiento C expresado como frac
ciédn del critico, es proporcional a g‘?"‘. siempre que I;z 0.02. Esta
ley, obtenida en forma casi empipica,’concuerda de manera muy satisfacto-
ria co; la que se deduce tedricamente de un andlisis probebhil{stico de
las respuestas .a moyimientos g;tocéstigos de intensidad uniforme por uni-
dad de tiempo (ruidq blanco uniforme).,La ec 1 es una aproximacién a la -
relacidq teér;ca gue ss menciona. | i o e

= (1 +0.6h ss)’o'45 (1)

D (T

D (T, O
En esta ecuacidén, D (T O) 8s la esperanza dal’espeEtro sin amortiguar,

h = 21T§ /T, y s es la duracién del movimiento*uniforma. Comparando con
los espectros de temblorss reglstrados en la ;osta occidental de Estados
Unidos, se encuentra una coincidencia éumamente satisfactoria si se toma

una duraciﬁn de movimiento uniforme, eguivalente a 105 sismos reales,

igual a 12.5 seg, que ss del ordan de la mitad de 1a fase sensible de di-



chos temblores.,

Las relaciones mencicnadas se han propuesto para la espe-
ranza o valor médio de las respuestas. Las envolventes de los espectros
de desplazamientd(son'més sensibles al grado de amortiguamientolque lo
gue indica la ec 2. Las relaciones en estudio son también vélidas con re-
ferencia a las ordenadas de los espectros de aceleraciones para diversos
amortiguamientos,'salﬁo én el intervélo de.periodos muy breves, ya que la
aceleracidn espectfal péra‘cualquiér‘valor'de g tiende a la méxima acele-
racién del terreno cuando T tiendela cero.

La validez de la‘ec 1, y por tanto de la proporcionalidad
inversa entre la réspuesta y la pofencia 0.4 del grado de amortiguamiento,
estd limitada a movimientos sismicﬁs de'naturaleza cadtica, tales como los
gue se registran en terreno duro a distancias focales no mayores de unos
cuantos cientos de kilémetros.‘Esto define el rango de aplicabilidad de
las recomendaciones de este trabajo.

quéndose en los conceptos anteriores, la ref 5 propone el
proéedimiento‘que a continuacidn se describe. Supbéngase en la fig 1 que
la envolvente del movimiento del terreno representa el espectro de acele-

raciones para [ = 0.25. Para periodos mayores que T, = 2 7 v/a, donde v

1
y a son respectivamente méxima velocidad y aceleracién del terreno, las

aceleraciones espectrales para diversos grados de amortiguamiento pueden
tomarse iguales a las seudoaceleraciones p2 D (1, ), siendo p = 2 7 /T.

En este rango, D (T, { ) pusde obtenerse a partir de la ec 1, aprovechan

do la proporcionalidad inversa entre los desplazamientos espectrales y la

potencia 0.4 del grado de amortiguamiento. El per‘iodo,T1 es el definido por

la interseccién de las lineas que reprasentan la méxima aceleracién y velo

cidad del terreno. A la izgquierda de este valor, la diferencia entre los

xR
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espectros de aceleracién y seudoaceleracién invalida la sc 1. Un andlisis
aproximado de los espeétros disponibles lleva a la conclusién de que, cual
quiera que sea el valor de CN, el espectro de aceleracionss puede aproxi-
marse -en papgl aritmético mediante una parébola‘da_segundo grado en el in-
tervalo 0 £ T £ T1, con vérfice en T1.

En la fig 1 se comparan lecs espectros wadios, calculados
con este criterio, y sus envolventes, de acuerdo con el criterio de la
ref 3, con los espectros correspondientes para el temblor de El Centro,
California (1940). Para la comparacién, se supuso s -120 seg,‘ya que el
temblor en cuestién tuvo una duracién apreciablgmente mayor que él prome-—
>dio de los'que se analizarop con 8 = 12.5 sag.’v v
3. AELACION ENTRE MAGNITUD, DISTANCIA FOCAL Y MOVIMIENTO DEL TERRENO EN

UNA ESTACION

La construccidn de espectros, segin el criterio que se pro
pone, requierse el planteamiento de expresiones para el cdlcuio de la ace-
leracidn, velocidad y desplazamiento méximos del terreno en funcién de la

magnitud y la distancia focal, gue son las variables que se tomardn como

significativas. Dichas expresiones, tomadas de la ref 5, son laé‘siguien-

tes:
a = 2000 9O.BM A2 (2)
va= 16 eM R—1'7 e o . (3)'
d = 7 e1.2M R-1.5 S (a)

En eg¥vas ecuaciones

a méxima aceleracién del terreno en la estacién de interés (cm/segz)

d méximo desplazamiento del terreno (cm) o

h  profundidad focal (km) -~ . =~ "7 it

M  magnitud del temblor>

r



.
A (x2'+ h2 + r2)2 = distancia focal corregida

r constante empirica, que en este estudio se tomard igusl a 20 km
v méxima velocidad del terreno (cm/seg)

i
‘x  distanpcia epicentral (km)

Las ecs 2 a 4 se dedujeron a partir de los siguientes grupos

de datos:

a) Una serie de temblores en la costa occidental de Estados Unidos
registrados por estaciones del "United States Coast and Geodetic Survey"
. empleando acelerdmetros estdndar de torsién con periodos naturales de al-
rededor de 0.05 seg. Las aceleraciones mdximas se obtuvieron directamente
de la ref 12. Las velocidades miximas se estimaron a partir de los datos
de intensidades en grados de la escala de Mercalli modificada (MM) ah{
consignados. Se aceptd para ellp la relacién entre la velocidad médxima

del terrenc y la intensidad MM qus a continuaciQn se propone, con base en

las conclusiones de la ref 10.

I = 3.84 +3.32 log,q v (s)
o, aproximadamente,
log 14 v
I log 2 (6)

b) Un grupo de temblores en la costa occidental de Estados Unidos,
registrados por estacionss del laboratorio sismolégico del Instituto Tec-
nolégico de California con acelerdmetros estdndar USCGS. Las aceleraciones
miximas del terreno se obtuvieron directamente de la ref 11. Las velocida-
des miximas se dedujeron a partir de las intensidades espsctrales con amor
'tiguamiegto igual a 0.2 del critico consignadas en la misma publicacidn,
-suponiendo que entre los periodos 0.1 y 2.5 seg, la velocidad media del es
pectro con el amortiguamiento citado es iggal a la velocidad méxima del te

i

rreno.
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c) Datos sobre intensidades MM de temblores mexicanos13. A partir
de ellos se estimaron las velocidades méximas del terreno, empleando la

ec 5.

4. SISMICIDAD LOCAL

Como se ha mencionado, la descripcifén de los valores méximos

gue pueden adguirir en el lugar de interés los parémetros significativos
para disefio sf{smico, se basard en su correlacién con las magnitudes y coor
denadas focales de los temblores que puedan originarse en las cercanias.
Dada la gran incertidumbre asociada a cualquier intento de prediccién de
las cardcteriséicas de temblores futuros, es necesario describir la sismi
cidad de una zona como proceso estocdstico. Describiremos la sismicidad
local de uné zona mediante un quelo probabilf{stico que represente las PO
sibles magnitudes y localizaciones de los\temblores que puedan originarse
en la zona.

Supéngase en la fig 2 que el punto A representa la estacién
0 lugar en el cual se piensa construir una estructura, y que la parte som
breada B representa una zona donde pueden generarse temblores que afecten
las estructuras construidas'en A. Estableceremos el modelo probabilistico
de la generacién de temblores en la zona B. Posteriormente se deducird el
modelo que represente lo que ocurre en el punto A, considerando el efecto
de todas las zonas semejantes a B que se encuentren en la proximidad de A.

Sup6ngase que B tiene érea unitaria. Designaremos con
Ny (t) la variable aleatoria que representa el niimero de temblores de mag
nitud por lo menos igual a M generados en la zona B durante sl tiempo t.
Aceptaremos ademés que si t1 y t2 son dos intervalos de tiempo que no se

traslapan, Ny (tq) y Ny (ty) son estocdsticamente independientes, o sea

que las probabilidades de temblores futuros no se alteran por lo que haya



ocurrido hasta el presente. La hipStesis anterior implica que NM (t) tiene

distribucién de Poisson, es decir, la probabilidad de que NM (t) adquiera

. . 1
el v alor n puede escribirse d.

5 [NM (t) = n] . et awmt)" (7)

ni

donde X“A es el nimero medio anual de temblores por unidad des drea cuya
magnitud excede a M,

Se han obtenido expresiones que permiten calcular k'ﬁ para
éreas unitarias localizadas en distintas zonas del mundo. Con la salvedad
del intervalo de magnitudes exqepcionalas, mayores de 8.5, tales expresig

nes son de la forma

Ay =ae” PN (6)

donde Q@ yl3 son pardmetros empfricos. La tabla 1 muestra sus valores para
algunas zonas de Norteamérica,‘indicades en la‘%ig 3. Para zonas relativa
mente amplias, los valores de @ y [3 pueden obtenerse mediante ajustes a
los datos de observaciones, por mfnimos cuadrados. En algunas zonas de di
mensiones reducidas, digamos de 600 a 800 km de didmetro, que &8s el orden
de la dimensién de la zona cuya sismicidad pusde afectar apreciablements
las construcciones localizadas en su centro, los datos estadisticos quizé
son insuficientes para calcular @ y B . Esto pueds saer particularments
clerto en zonas de baja sismicidad relativa, para las que la observacién
de que en los Gltimos 50 a 100 afios no ha ocurrido ningdn temblor lleva
frecuentemente a la conclusién errénea de que en dicha zona no es necesa
rio disefar para sismo. La determinacién de @ y B en estos casos debe

hacerse tomando en consideracién, ademds de los datos estadf{sticos, si

los hay, aspectos tales como las caracteristicas geotectdnicas de la zona,
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y su similaridad con otras regiones mejor estudiadas. La Estadistica Baye-

siana, fundamental en la moderna Teoria de Decisiones, engloba el mecanis

mo formal para asimilar la informacién que proviens de las diversas fuen-

15, 16

tes mencionadas . En lo que sigue, supondremos @ vy B conocidos.

Si en la ec 7 hacemos n = O, obtenemos
PN, (t) =0] = e~ Mut (9)
M

es decir, la probabilidad de que en el drea unitaria en cuestidén no ocurra
ningdn temblor cuya magnitud exceda a M durante el i;tervalo t. Visto de
otra manera, si T es el intervalo (variable aleatoria) que transcurre entre
dos temblores consecutivos cuya magnitud excede a M, la probabilidad dada
por la ec 9 es lade que T 2 t. A la esperanza de T se le designa periodo

de recurrencia de la magnitud M y puede demostrarse que vale 1/)\MM.

Es importante observar gque las ecs 7 a 9 implican qus,
cualquiera que sea el valor de M, siempre encontraremos una probabilidad
no nula de que ocurra cuando menos un temblor, cuya magnitud exceda a M
durante cualquier intervalo t diferente de cero. Es decir, desde sl punto
de vista préctico, no exists una cota a la magnitud miéxima que pueda ocu-
rrir en una cierta zona. Ello justifica que al elegir el temblor de dise-
fio no pensemos en el mAximo posible, sino en el asociado a un cierto pe-

riodo de recurrencia.

5. DISTRIBUCION DE LOS PARAMETROS DE DISENO SISMICO

Volviendo nuestra atencidn a lo que ocurre en sl punto A,
supongamos que Y es el valor de una cualquiera de las variable aleatorias
significativas para disero (aceleraciones del terreno, ordenadas espectra-
les paré un cierto periodo de vibraciﬁn, intensidades MM). El diserio se

basara en el valor y de Y cuyo periodo de recurrencia ss el especificado.
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A Y se le designard en lo que sigue intensidad, y puede medir cualquier pa
rémetro significativo para disefo. | |

Si se supone due todos Vlos temblores quse se originan en la
zona B tiemen la misma profundidad focal, y B es suficientemente pequeria
en planta, pueds calcularse el.valor de HB’ distanciae efectiva entre A y
el foco de cualquier temblor originado er; B. Si M (y, R) és una magnitud
tal gque a la distancia efectiva R la intensidad es mayor que y, y si
N, (t) es el némero de temblores cuya intensidad excede de y durante el
tiempo t, se concluye que P [Ny (t) = n] =P [NM(y, g) (t) = n] , 88 de
cir, que N_y (t) es un procsso de Poisson de pardmetro Xy dadq por la ecua

Ciél"\ NETCR T

)\y =a"8 e Ps M 7 Ra) | (10)

donde aB y 'BB son los valores que adquiaren' los pardmetros que definen
la sismicidad local de la zona B (ec 8).

61 en la cercania del punto A existen diversas zonas sfsmi
cas, con distancias efectivas Ri' éreas Ai y parémetros ai y ﬁi' y si
existe independencia entre los temblores que se originan en cada una de
las zonas, se demuestra14 que Ny (t) tiene distribucién de Péisson con

A, mzay e BiMly, Ry) ()

Supongamos que y puede e#presarse, de 'acuardo cbn‘las ecs

2 a4para g, vyd, de la manera siguiente:

t
2R AN

© yaceMpd T (12)

lLa sc 11 sa convierte en

- “B/ o A
. Y -8/ -
_Ay Eiai [c] A " : N (13)

[

I et R et el SO

 — ey -
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En muchos casos resulta r‘azonable estimar )\y, de acuerdo .
con la ec 13, & partlr de alguna de las siguientes hipétesis o de una corr;
binacién de ellas17: o ’

a) Sismicidad uniforme alrededor de la estacién .
b) Sismicidad uniforme a lo lafgo‘ de una’recte que dista x de la es

tacidn

En el primer caso, la ec 13 sé convierte en la siguiente:
-B/k -
-qﬁ k - -
)\y f)‘M(y R)dA ff xd8 dx - (14)

Después de integrar, se obtiene

(yre) P (1-qB/2Kk)
Ay= 1_r_a__)_/_c___(ha+r2) ! (15)

aB

2k
En relacién con el caso b), 7sup6ngase la sismicidad distri

buida uniformemente a lo largo de una falla recta de longitud L, situada
de tal manera con respecto a la estacién que la normal que va de esta a
la falla la inters;eque en su extremo, Otmsi,pasos’ppedan resolverse por
superposicién,

| Si ahora >‘M designa el nimero medio anual, por unidad de
longitud, de temblores cuya magnitud exceds de M, y suponemos que todos

ocurren a la profundidad h, se obtiene

' 1
A, aa.(Y/c)_B/k L1 - aB /) fo (y2 + u?)0B /2y, (16)

donde 72 =

x = distancia de la estacién a la faella, medida normalmente a esta.



13

La integral que aparece en la ec 16 no puede efectuarse en
forma cerrada. Por ello se integré numéricamente para diversos valores de

los parémetros yy qB/2k. Los resultados se muestran en la fig '2'1.

6. APLICACIONES

1. Determinar las envolventes de los espectros medios gue corres-
ponden a intensidades con periodo de recurrencig dg 100 arios, en el lugar
de desplénte de un% estructura que se encuentra en una zana de sismicidad
uniforme, de acuerdo con la ec 8, y los siguientes datos:

h = 20 km
r = 20 km
a=3

B = 2.4

De acuerdo con las ecs 2 a 4

c_=2000 k = 0.8 q =2

a a a

Cd = 7 kd 5.91-2 qd = 1.6 .
c =16 k = 1.0 q = 1.7
v v v

La condicién de diseﬁ&, es decir, el periodo Qe recurren-
cia de 100 afos, implica‘k)'u 0.01. Desbejando‘x de la.ec 15 y sustituyen
do los valores dg Cs ka Y Qg S€ obtiens

a = 180 cm/seg2 N oo
y en forma semejante‘

J = 37 cm

v = 12.5 cm/seg

Estos tres valores se ampiearon para trazar la envolvents
del movimiento del terreno en la fig 5a. La envaolvente del espectro medio

eléstico, sin amortiguamiento, consta de tres rectas paralelas a las que

representan los valores de a, v y d, y se obtuvo multiplicando estes aiti

-~ -
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mas por 4, 3 y 2, respectivaments.

2. Res&lver el problema anterior, suponiendo que los temblores se
originan a lo iargo de.una falla de 2.000 km de longitud, distante 45 km
de la estacién y dispuesta simétricamente con respecto a la normal a la
falla, trazada desde la estacién. Supéngase ademds h = 18 km, a = 1,18,
13 = 1.5, E1 problema equivale a consiaerar el efecto de la'mitad de la
falla y multiplicarlo por 2. Alternativamente, puede tomarse L = 4.000 km
v definir la'intens;dad de disefio como aquella para la que Xy,= 0.005.

Procediendo de esta manera, se obtiene

2 2 2
7,2 _ e+ 45 2+ 20 = 0.00274, = 0.053

1000

.

De la fig 4, con este valor de ¥y se obtiens, sucssivamehte,
para la integral de la ec 16" |
para aceleraciones, q B /2k = 1.88, . I = 2380
para velocidades, qB-/2k a 1,28, I = 102
para desplazamientos, qf3 /2k = 1.00, I = 26.9
Despejando y en la ec 16 y trabajando sucesivamente con
aceleraciones, velocidades y desplazamientos, resulta
a =95 cm/segz, v = 10.6 cm/seq, ' d = 30.7 cm
Estos valores ss representaron en la fig 5Sb, al igual que
los de las envolventes dellespectro medio eléstico»sin amortiguar, obteni

dos como en el primer ejemplo.

7. OPTIMIZACION DEL DISENO SISMICO
En vista de que es imposible acotar la intensidad m&xima
que puede ocurrir en una estacién dada, la gleccién del temblor de dissefio

debe considerar explfcitamente una probabilidad de falla. Dicha probabili-

dad debe proponerse a partir de. una comparacién entre los costos de estruc

2
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turas disefadas: con distintos factores de seguridad, las esperanzas de los
costos actualizados debidos a las poéibles fallas y los beneficios actua
lizados que se obtengan durante el tiempo en que la estructura esté en
servicio,

Se supondrd, para simplificar, que se conoce en forma de-
terminfstica ia resistencia de la estructura, es decir, se aceptarad que
existe para cada estructura una intensidad y debaja de la cual la estruc-
tura no sufre daﬁo;, peroAFalla arriba‘de ella. Entonces diremos que y es
la resistencia de la estructura. Dicho criterio se justifica en muchés;si
tuaciones précticas, en vista de gque la incertidumbre asociada a las pro-
piedades de la estructura es de poca cuantfa en comparacién con la de las
caracteristicas de temblores futuros. Se ignorard también la posibilidad
.de falla en diversos modos o de diversos grados de dafio. La ref 15 presen
ta un tratamiento refinado que incluye los conceptos mencionados.

Oe lo anterior se deduce gque la probabilidad de falla por
sismo de una estructura de resistencia y durante el intervalo t es igual

a la probabilidad de que durante dicho intervalo ocurra cuando menos un

A
temblor de intensidad y‘t’ y la probabilidad de

Y2V, es decir, 1 - e
Ay t

supervivencia serd e « Nuestro problema es obtener sl valor éptimo
de y. A este corresponderd una Ay, y por lo tanto un periodo de recurren
cia.

El objeto del diséﬁo estructural es la optimizacién de las
utilidades actualizadas que se derivan de la construccién_y funcionamien-
to de las estructuras. Las utilidades se componen de la suma de términos
positivos (beneficios) y negativos (pérdidas, costos), y deben medirse em

pleando una unidad adecuada. En ciertas circunstancias, los posibles com-

portamientos estructurales implican Gnicamente utilidades que pusden me-

v e emrr s e

T e ge—

— e

PRI
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dirse objetivamente en unidades monetarias. Entonces decimos gue el proble

16,18

ma es lineal en dinero . Muchos casos de interés para ingenieros civi-

les quedan fuera de esta condicién. Las pﬁsibles raspuestas estructuraleé'
pusden inc}uir benéficios y pérdidas no cuantificables objetivamente en di
nero. Tales son la pérdida de vidas humanas u obras de arte, la sigqifiqg
cién social de una obra o el desprestigio para el constructor o el gobier
no. En tal caso, el encargado de establecer la decisién de digeﬁo debe de
‘finir una escala que refleje su preferencia, asignando una unidad comin
para medir las utilidades ligadas a cada eQento.19 La escala\de utilidades
es subjetiva: la solucidn 6ptima péra el duerio no necesariamente io es para
el disefador o para la sociedad. v |

Una vez establecida la escala de utilidades, el probiemé te
optimizacidn consi;te en maximizar—la eantidad

E(u) =€ (8) ~€ (c) -€E (D) (1)

donde € (X) significa esperanza de X; U, B, C y D son los valores actuali
zados de utilidad, beneficios, costo de cqnstruccién y costo de falla.

5i la actualizacién se supone proveniente de una tasa cons

tante de intérés compuesto continuo, puede escribirse
‘ @ vt
E (B) = f Efb ()] ™" L (£) ot (18)
0

donde b(t) representa los beneficios por unidad de tiempo, ¥ es la tasa

de interés y L (t) es la confiabilidad o probabilidad de gue la estructu-

ra esté en servicio en el instante t. De igual manera

o

E (c) = wa [c (t):l eVt L (t) at - (19)

donde c es el costo de construccién (incluyendo el de disefio y supervisién)

por unidad de tiempo; y
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o
e (D) =ff—:[d ()] »(8) e~V at " (20)
0
donde d (t) es el costo de la falla si ocurre en el instante t, y p (t) la
probabilidad de que ocurra en el intervalo (t, t + dt).
Con frecuencia, la ec 19 puede remplazarse por una estima-
cién deterministica de C, en la que la actualizacién cubre un periodo tan
corto que no es significativa.

De acuerdo con el modelo adoptado, L {t), la probabilidad

de que la estructura subsista después del instante t vale
L(t)=p[T2t] ae” Mt g (21)

donde T es el tiempo transcurrido hasta la falla.

E1l valor de p (t) resulta
d | Ay &
p(t):-d—E-[1—L(t)]=)\-y-e (22)

El problema de optimizacidn consistiré entonces en expre-
sar las esperanzas de C, B y D en funcién de y, la resistencia de la es-
tructura, sustituir en la ec 17, y obtener el valor de y que maximiza a

E (V). Estd serd la intensidad de disaﬁ0.18'2D

Las refs 15, 20 y 21 plan-
tean el problema de optimizacifin para s;tuaciones mas generales que inclg

yen diversas alternativas de inversién y actualizacién, as{ como diversas

clases posibles de dafio.

8. COMENTARIOS FINALES
Se han descrito los fundamentos para elegir los parametros
\
de disefio sismico a partir de la informacién sismolégica disponible. A pe

sar de la utilidad inmediata que el criterio puede representar, conviene

citar aspectos que ameritan amplios estudios.

ra— o~ m -
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8.1 Sismicidad loecal

Se hizo notar que es frecuente ¥8<§scasez de datos estadis
ticos suficientes para estimar la sismicidad de d;stintas zonas y se lla-
mdé la atencidn hacia la necesidad de asimilar la informacién proveniente
del conocimiento de las caracteri{sticas geotectdénicas de la zona y de su
relacién con la sismicidad, tal como la hemos definido. Deégraciadamente,
dicho conocimiento, asf como su interpretacién en los términos que nos in
teresan, estdn muy lejos de llevar a conclusiones congruentes: tiene ain
excesiva importancia el factor subjetivo. Los estudios'que sé Hacen en ql

gunos lugares sobre prediccién de temblores deben arrojar luz sobre este

aspecto.

8.2 Distribucién de las respuestas a temblores

Los criterios propuestos permiten sstimar la esperanza de
las respuestas estructurales a temblores definidos por ciertos parametros
sencillos, tales como la intensidad MM, o la envolvente del movimiento del
terreno. Es raronable basar el disefio en dicha esperanza en la mayor par-
te de los casos précticos, ya que la variancia dé\la réiaéién entre la

respuesta estructural mdxima y su espseranza durante un temblor es en gene

ral despreciable comparada'coﬁ la de la intensidad mdxima durante un pe-

y

riodo especificado. '

8.3 Efecto del suelo

Se hizo notar la dispersidn en las correlaciones entre mag
nitud y movimiento del terreno en la estacidn y se sefald la influencia que,
entre otros factores, pusden tener el terreno_locai y el comprendido entre
la estacidn y el foco. A pesar.de la selecéién que se ha hecho en este tra

bajo y en la ref 5, la variedad de las propiedades de los suelos es excesl

va. La Unica manera de salvar este obstdculo es aumentar el acervo de da-
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tos instrumentales, principalmente de temblores intensos sobre distintos

tipos de terreno, y estudiar su correlacién con diversas propiedades intrig

secas del material.22

8.4 Propiedades de la estructura

1

Se simplificé el problema al suponer conocidas las propie-
dades de la estructura. Al emplear para diserfio el criterio establecido, de

be considerarse la influencia de posibles variaciones en la capacidad, amor

tiguamiento, periodo natural y otras propiedades significativas de la estruc

tura, con respecto a las supuestas en disefio.

8.5 Espectros inelésticos ~

Los espectras cuyas envolventes se sstiman en este trabajo

pueden reducirée'de acuerdo con la ductilidad de la estructura, segdn se

propone en la ref. 4. . . .
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PARAMETROS DE LA SISMICIDAD LOCAL

Tabla

1

23

Regién a yéi

1 20.7 2.82
2 1.95 2.34
3 9.23 2.72
4,5,7,8,9 0.25 2.81
6 14.0 2.98
10 1.10 2.78
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APENDICE

Ejemplo de optimizacidn
Supéngase ﬁue en la estacién del ejemplo 1 de la pégina 13
ée construird una estructura de acuerdo con las siguientes condiciones:
a) El periodo Fundamental'de la estructﬁra se encuentra comprendi-
do entre T1 y T (Flg 5) Por lo tanto, sl parémstro signiFicativo para

diserio sera la maxima velocidad espectral. De ahf que tomemos

y = méxima velocidad del terreno para la que se disenara la estruc
tura.

— 2.4

c=16, k=1, q-=17 )\7 =, (16/7) x 0.00575.
. b) E1 costo de la estructura se liga con la intensidad de disefio
de acuerdo con la relacién
C=C (1 +g 7)
o

c) b, d son constantes por unidad de tiempo

d) Se tomaran los siguientes valores -numéricos:

CD/b = 10
d/b =20
g = 0.05
l/ = 0.04

Efectuando las- integrales de las scs 18 a 20, sustituysndo

en la ec 17 y ordendndola, se obtiene, sucesivamente

b dA
E (8) = .
(8) v+ v+ ‘
E(U) +c, 1-E£N C, g ; )
b TSV

Los valores del primer miembro de la ecuacién se calcularon
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para diversos valores de y. Estos se muestran en la tabla A1. De ahf se

deduce que la estructura debe disefarse para v = 20 6h/sag,

Tabla A1
UTILIDADES ASOCIADAS A DIFERENTES
VALORES DE LA INTENSIDAD DE DISENO

« &
[

y Ay (€ .(u) +c,)/e

. 10 g 1.78 x 1072 - 6.1°
A2 s | 118 o072 roan 79,0
13 9.45 x 1075 9.9

L - . -3 . ) *.-l

16« | 5,75 x 10 11,2

20: o 3.36 ; 10-?:1."*;: L <~=”.1A11.6 .
-3 o _
25 1.97 x 10 e 5103
30 1,25 x 1072 - 9.0
a0 6.3 x 0% b a5
50 3.75 x 1074 .- 0.4
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