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RECOMENDACIONES
PARA EL DISERIO SISMICO
CON BASE EN

LA EXPERENCIA
DE LOS SISMOS
DE SEPTIEMBRE DE 1985*

Enrigue dal Valle Calderén®**

RESUMEN

Se analiza el proceso de cdiculo que debe seguirse para '
diseflar una estructura contra sismos, discuticndo las
incertidumbres existentes en la estimacion del sissno de
disefo y la elaboracion de los modelos mateméticos.

Con base en lo ocurrido durante los sismos de septiembre,

se evaltian también las recomendaciones sobre
estructuracion propuestas por diversos autoresy la E
influencia de la configuracién de los edificios en :u
respuesta sismica,

SUMMARY

In this paper, the calculation process that must be
underiaken to designt a striccture against earthquakes is
analyzed. At the same time, the uncertainties in the
estimation of the design seism and in the elaboration of
mathematical models are discussed. Considering the events -
resulting from the september carthquakes, the construction
recommendations proposed by several authors and the
influence of the configuration of buildings on its seismic
response arc also evaluated,

* Ponencia preseritada an el Seminarlo IMCYC sobre Evaluacién y Roparacién do Estructuras do Concroto DaRadas por Sismes, ¢l 19 do

noviembra de 1985.

** Inganiero Civil, UNAM. Maestro on Clencios, Univarsided de [ltinois. Profasor, Divisidn do Estudios de Posgrada, Faculted do Ingonlerfa,

UNAM,
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El andlisis de los efectos de los sismos de septiembre
de 1985 en la Ciudad de México v otras localidades
del pafs permitira establecer nuevas especificaciones
para el disefio sfsmico, que conduzcan & estructuras

mas seqguras en el futuro. En este momento existe-

una inquietud general entre ingenieros y arquitectos
por conocer los principios en que se basa la ingenie-
rfa sf{smica, ios cuales se han desarrollado precisa-
mente gracias a las investigaciones realizadas cada
vez que ocurre un movimiento teldrico intenso en
algtin tugar del mundo. En este articulo se hard re-
ferencia a las experiencias derivadas de dichos tem-
blores, asi como a las recomendaciones generales
que se ariginaron a ralz de Otros sismos.

El proceso de disefio sismico de una estructura
incluye varias etapas:

1. Evaluacién del riesgo sfsmico.

Andlisis de las condiciones del sitio de la cons-
truccién vy establecimiento del criterio v de los
sismos de diseiic. {Reglamanto.) ‘

2. Seleccidén de la configuracion y de la estructura
del edificio. {Controlable.)

3. Prediccidon del comportamiento mecanico del
sistema suelo-cimentacidn-estructura, por me-
dio de modelcs matemdticos. Definicién de
estados iimite de servicio, de dafios y de colapso.

4. Verificacion de que el suministro sea mayor
que la demanda, desde distintos puntos de vista:

Rigidez, resistencia, estabilidad, capacidad de
absorcidn y disipacion de‘energfa.

Andlists de ‘la factibilidad y confiabilidad del
disefio preliminar v redisefio, en caso necesario.

5. Diserio final.

Detalles estructurales y no estructurales para
que haya congruencia entre el proyecto y |a
construccion.

6. Construccidn y manienimiento del edificio du-
rante su vida de servicio.

La filosoffa del disefio por sismo, en la mayoria
de los reglamentos de disefio del mundo, establece
.que los edificios no deben sufrir dafios de ninguna
especie al someterse a movimientos moderadas de
ocurrencia relativamente frecuente; que pueden pre-
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sentar algunos dafios en elementos no estruciuralas
durante temblores de- intensidad media, y Gue pue-
den sufrir dafios en elementos no estructurales, v
aun estructurales, al ocurrir sismos mdés fuertes.

Desafortunadaments, los datos estadisticos de
‘que se dispone en la actualidad no permiten desa-
rrollar correctamente la filosoffa del disefio sfsmico,
porque resulta imposible predecir cudl serd el tem-
blor mas fuerte que se pueda presentar en determi-
nado jugar de la Tierra, Esto se debe a que.la historia
con que se cuenta es, a 10 sumo, de unos cuantos
siglos atrds; lo que resulta muy poco comparado
con el tiempo requerido, désde el puntc de vista
geoldgico, para que se acumule energfa suficiente
parz producir sismos intensos. Ademds, se sabe
poco adn sobre los mecanismos que generan un
temblor v sobre la liberacién de energla producida
por sismos de intensidad media,

En la Ciudad de México, .el reglamento de disefio
se basaba en lo observado durante el sismo del 28
de julio de 1957, que se consideraba como ung de
‘los mas fuertes ocurridos; sin embargo, et sismo del
19 de septiembre fue aproximadamente tres veces
més intenso, lo que provoce daiios inesperados.

En general, en todos los reglamentos modernos
sa acepta, para el disefio por sismo, el empleo de -
fuerzas reducidas en funcién de la ductilidad y que
las estructuras sean capaces de desarrollar, lo que
depende de los materiales- empleados, del sistema
estructural {marcos formados por trabes y columnas,
estructuras a base de muros de carga y rigidez o sis-
temas mixtos & base de marcos y mures) v de los
detalles de conexiones y armados en general.

Es comun emplear coeficientes sfsmicos del orden
del 5%al 10 %de la gravedad para evaluar tas fuerzas
de diseflo aprovechando precisamente el concepto
de ductilidad, a pesar de que.la respuesta eldstica de
las estructuras es mucho mayor en temb}ores.intensos.

En general, los reglamentos permiten emplear mé.
todos de andlisis estatico o dindmico para evaluar las
fuerzas sfsmicas de disefio. Los métodos estdticos
resultan por lo regular conservadores comparados
con los métodos dindmicos, v con ellos se logran
fuerzas mayores para el disefio, pues han sido obte-
nidos como una envolvente de anélisis dindmicos de
estructuras con distintas variaciones de masa y rigi-
dez. Los métodos estdticos se aplican a las estructu-
ras de menor altura {hasta 60 m segln la edicién ¢
1876 del Reglamento de Construcciones para e
D. F.). Los métodos dindmicos se emplean usual-
mente en el disefio de edificios altos, |
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Después de un sismo intenso, con frecuencia_es_ _que _los_ingenieros estructuristas-deben—reconocar

necesario actualizar los reglamentos, pues quedan
en evidencia sus deficiencias y se hace patente la
necesidad de incluir en elios los resuitados de las
investigaciones realizadas después de su publicacion,
para superar el atraso tecnoldgico que han sufrido
con el paso de los afios.

La dificultad que existe para predecir el movimien-

‘ _to telGrico més intenso que puede presentarse en un

lugar determinado ha sido reconocida a nivel mun-
dial. Por esta razén, la Ciudad de México ha recibido
la visita de numerosas misiones técnicas de todos
los palses que tienen alta sismicidad, que desean
aprovechar esta experiencia para evitar, en lo posi-
ble, que les ocurra lo mismo. Este sismo serd segura-
mente la causa de la modificacién de muchos regla-
mentos de disefio sismico en el mundo.

En ocasiones se sabe que algunos aspectos que
contiene un reglamento en vigor son obsoletos;
sin embargo, es dificil y lento el proceso de actuali-
zacidn, que solamente se acelera con la ocurrencia
de sucesos extraordinarios como el que nos acupa.
Para ilustrar lo anterior se puede citar el atraso que
tenfa el reglamento de construcciones que estaba

‘vigente en 1957 y que databa de 1942. Por lo que,

ya para entonces, requer(a de importantes modifica-
ciones gue se lograron, primero, a través de normas
de emergencia vy, después, con la versidn de 1966,
Esta Gitima tardd mucho en aprobarse y fue refor-
mada diez afios mas tarde para incorporar una serie
de aspectos que la convirtieron en uno de los regla-
mentos més avanzados del mundo, aungue con los
afios nuevamente fue quedando al margen del estado
del arte. En 1979, durante ei V Congreso Nacional de
Ingenierfa Sfsmica, cclebrado en Guadalajara, el
Dr. Meli, Investigador del Instituto de Ingenierfa de
la UNAM, dio ta voz de alarma con respecto a que

los sistemas estructurales a base de columnas y losas
planas aligeradas observaban un comportamiento

menos dactil que el que consideraba el reglamento.
Dichos sistemas se habfan vuelto muy populares
entre ingenicros y arquitectos por su facilidad de
construccién vy, en aguella ocasién, el Dr. Meli
sugirié algunas modificaciones al respecto que esta-
ban por ser incorporadas en el reglamento. Esos
mismos cambios se recomendaron en otros congre-
s0s y cursos; sin embargo, no se logrd hacertos del
conocimiento de todos los ingeniergs v arquitectos
que usaban dicho sistema estructural, 1o cual quedd
en evidencia con el sismo de septiembre, pues hubo
numerosas fallas en ese tipo de construcciones,

Por lo anterior, considero importante destacar
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su papel como asesoras de sus clientes y advertirles
el peligro en que pueden poner a una estructura si
insisten en que se resuelva empleando un sistema
estructural inadecuado; pues, muchas veces, por el
temor de perder el contrato, aceptan realizar la obra
aun a sabiendas de que el comporiamiento de la
estructura puede no ser el adecuado, Es necesario
reconocer también que, en ocasiones, las complica-
ciones asociadas a un proyecto rebasan la capaci-
dad profesional de algunos estructuristas que, de
todas maneras, se comprometen a realizar el trabajo
haciendo simplificaciones inadmisibles y cobrando
cantidades muy inferiores a los honorarios que pedi-
rlan ingenieros bien preparados, que cuentan con 10s
conocimientos necesarios para solucionar las compli-
caciones, Esto ha llegedo a demeritar el proceso del
cdlculo estructural y ha hecho dificil establecer
tarifas razonables para este tipo de trabajo, va que
siempre habrd alguien dispuesto a cobrar. menos,
pero simplificando excesivamente los modelos mate-
méticos y limitdndose a especificar el armado de
unos cuantos tipos de columnas, trabes v losas, lo
que resulta a la larga mucho mds costoso que un pro-
yecto bien desarrollado vy detallado. . :

Se ha observado, a ralz de muchos temblores ocu-
rridos en diversos lugares, que la configuracién y el
sistema estructural que se emplee en una construc-
cién son decisivos para la forma en que un edificio
responderd a los sismos, y este es precisamente uno
de los aspectos que sl se pueden controlar al conce-
bir el proyecto. En el libro “Building Configuration
& Seismic Design”™ de Arnold y Reitherman, editaco
por John Wiley, se proporciona una excelente des-
cripcion de los problemas asociados con la forma da
las plantas de los edificios, con la manera en que
varfan las elevaciones, con la disposicién de ios ele-
mentos estructurales resistentes, y con otros aspec-
tos. Dicha obra va ha sido traducida at espafiol vy
serd publicada proximamente por Editorial LimUsa:
rosuita muy Otil para convencer a un arquitecto de
lo inadecuado de un proyecto, pues es clara y estd
profusamente ilustrada.

Asimismo, el “Manual de Disefio Sismice de Edifi-
cios”, de Bazadn y Meli, v ¢l libro “Oisefic de Estruc-
‘turas Resistentes a Sismos”, de Dowrick, ambos de
Editorial Limusa, contienen recomendaciones Otiles
sobre la forma y estructuracion de los edificios; son
obras que todo estructurista debe conocer. En ellys
se puede encontrar una serie de recomendacionts
para mejorar el comportamiento de las estructurss
construidas en zonas sismicas. Dichas recomendacin-
nes pueden resumirse en |os siguientes puntos:

149



a} Poco peso.

b) Sencillez, simetrfa y regularidad tanto en plan-
ta como en elevacion.

¢} Plantas poco alargadas y elevaciones de esbeltez
reducida. ' :

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

e) Hiperestaticidad y |fneas escalonadas de defen-
sa estructural.

f) Formaciéon de articulaciones plésticas en ele-
mentos horizontales mas que en los verticales.

g) Propiedades dindmicas adecuadas al terreno en
" que seé desplanta la estructura.

h) Congruencia entre lo proyectade y lo cons-
truido.

La razones de estas recomendaciones son las si-

guientes: _ -

a) Las fuerzas que se generan en una estructura
durante un sismo se deben a la inercia que
tienen las masas para sequir el movimiento, por
lo que, cuanto més pequeias sean las masas,

menores seran estos efectos. Es recomendable,

por lo tanto, reducir sobre todo el peso de ele-
mentos no astructurales que no contribuyan a
la resisiencia, como por ejemplo acabados,
muros divisorios, fachadas, etc., y buscar que
las maycres cargas se ubiquen en jos niveles
inferiores.

b) Mientras mds sencillo, simétrico vy regular sea
un edificio, mas facil serd modelario. Asimis-
mo, serdn mas realistas las hipdtesis que se ha-
gan con respecto a su comportamiento. Para un
edificio complejo es dificil hacer hipdtesis de
célculo razonables y, por lo tanto, su compor-
tamiento serd incierto; ademsés, serd més com-
plicada su construcciébn. La experiencia ha
demostrado que las estructuras sencillas, simé-
tricas y regulares son las que sufren -menos
dafios en temblores excepcionales o de media-
na intensidad.

¢) La razén para limitar la iongitud de las plantas
es que existe la posibilidad de que el movimien-
to no sga el mismo a todo lo largo de una es-
tructura, y esto causa en clla efectos que no es

150

4 facil determinar, debido a movimientos desfa

sados de los apoyos. Por otra parie, los efaecios
de la temperatura vy la contraccion también
hacen recomendable fimitar {a longitud de ias
construcciones a sélo 50 m aproximadamente,
a menocs que se tomen precauciones especiales
para reducir dichos efectos.

La esbeltez excesiva en un edificio ocasiona
compiicaciones en el andlisis vy el disefio, pues
es necesario tomarla en cuenta en los modelos
mateméticos. Ademds, durante un sismo, &l
exceso de esbeltez es causa de grandes deforma-
ciones que provocan el panico entre sus ocu-
pantes. Por lo tanto, se recomienda que la altura
de los edificios no sea mas de 3 6 4 veces la
menor dimensidn de su planta,

d) La uniformidad en la distribucién de la resis-

e

—

tencia, rigidez y ductilidad también mejora
notablemente el comportamiento de las estruc-
turas. Las discontinuidades. producen amplifi-
caciones dindmicas importantes que no son
faciles de predecir con modelos matematicos
simples. Si es necesario que la estructura no sea
uniforme, habra que tomar en cuenta, median-
te modelos més complicados, los efectos ding-
micos de esta falta de uniformidad.

vy f} Las estructuras hiperestticas tienen mas
defensa que las isostdticas. Paraddjicamente,
esta recomendacion se contrapone a la del inci-
so b en cuanto a la sencitlez, pues las isostaticas
son mdas simpies; sin embargo, durante sismos
excepcionales s& comporian mejor las hiperes

“tdticas debido a que., para llegar al colepso,

es necesario que haya mayor nimero e articu-
laciones pldsticas., En este sentido, se ha visto
gue la formacién de articulaciones plasticas en
las trabes, en el caso de estructuras porticadas,
es mas favorable, puesto, que la demanda de
deformacién {ductilidad} en elias, se reparte
entra mas, secciones. Cuando las articulaciones
plasticas se forman en los extremos de las co-
lumnas de un entrepiso, mientras el resto de la
estructura permanece en’ estado eldstico por no
haber uniformidad en la distribucién de la resis-
tencia (punto d), la ductilidad global que puede
lograrse es baja, v es faciimente superada por la
demandada en temblores extraordinarios; por
fo tanto es muy probable que sobrevengan co-
lapsos parciales o totales, como los que se ob-
servaron el 19 de septiembre. La ductilidad
local que alcanzan los elementos a flexibn pura
{vigas) es mucho mayor que la que pueden

desarrollar los elementos sometidos a fiexo-
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compresion  (columnas). (Véase Dowrick o
Bazén y Meli.)

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

g) El temblor del 19 de septiembre hizo evidente
{a conveniencia de esta recomendacion. Aunque
es muy diflcil saber con precision si las propie-

 dades dindmicas de un terreno y de la estructu-
ra que se va a desplantar sobre é son adecuadas
o no, se ha comprobado que el comportamien-
to de estructuras rigidas en terrenos blandos, o
de estructuras flexibles en terrenos duros es
mds favorable, debido a la poca probabilidad
de que se amplifiquen los efectos del movimien-
to de! suelo por resonancia. Al analizar la for-
ma de los espectros de disefio que presenta el
Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal para ambos tipos de terreno, se ocbserva
claramente que, en suelo firme, los mayares
efectos tiemen lugar cuando el periodo de vi-
braciébn de la estructurs estd comprendido
entre 0 y 0.5 sequndos (estructuras r(gidas),
mientras que en terreno blando esto ocurre
en periodos entre 0.8 v 3.3 segundos {estruc-
twiras flexibles). Las méximas aceleraciones de
disefio eran, respectivamente, 0,16 gy 0.24 gq;
esto es, se sabia que el suelo blando conduce a
mayores respuestas que ! duro. Sin embargo,
se pensaba que las arcillas no serfan capaces de
producir aceleraciones de respuesta mucho
mayores qua las propuestas, v habfa incluso
ingenieros que consideraban gue las aceleracio-
nes sugeridas por el Reglamento eran exagera-
das. £l sismo del 19 de septiembre demostrd
que las arcillas sf{ pueden generar aceleraciones
mucho mayores, ya que en el acelerdgrafo ins-
talado en terrenos de la Secretaria de Comuni-
caciones y Transportes se midicron aceleracio-
nes del terreno de 0.17 g en direccién E-W, con
un pericdo dominante de 2 segundos. Al pro-
cesar ese reqistro para obtener ordenadas de
respuestas de aceleracidn méximas, se encontrd
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que se alcanzaron valores de 1.0 g para estruc-
turas con periodos de 2 segundos, y amoftigua-
mientos de 0.05 con respecto al critico; o sea
gue se obtuvieron respuestas maximas cuatro
veces mayores que las estipuladas por el Regla-
mento para ese tipo de estructuras, lo que
explica por qué los dafios mas graves v el ma-
yor nimero de colapsos parciales o totales se
registraron precisamente en estructuras cuyas
alturas variaban entre 6 y 15 pisos, ya que para
ellas no se cumplia la recomendacién sobre las
nropiedades dindmicas. Estructuras similares
desplantadas scobre terreno firme no sufrieron
dafios. Tampoco en las estructuras rigidas, de
pocos niveles y muros de carga, desplantadas
en la zona blanda se observaron problemas im-
portantes, con excepcidn de aigunas casas vy
vecindades muy deterioradas por los efectos de
hundimientos diferenciales y sismos previos.
_Las ordenadas de los espectros de disefio que
deben aplicarse a terreno compresibley de tran-
sicidbn fueron significativamente incrementadas
en las normas de emergencia publicadas en oc-
tubre de 1985; se modificaron también ciertos
aspectos. sobre ductilidad v resistencia, para
tratar de evitar problemas futuros. Se esté tra-
bajando en ia elaboracién de un nuevo regla-
mento en el gque, seguramente, se incluirdn
medidas que conduzcan a la obtencion de es-
tructuras mas seguras.

h)$Todo o que se refiere a la congruencia entre lo
proyectado vy lo construido se analizard mas
adelante. '
Una vez definidas la estructuracidon y configura-
cibn de la estructura, para lo cual es necesaria la
interaccidon entre el responsable de! proyecto argui-
tecténico y el del proyecto estructural, en [a tarea de
estimar las secciones preliminares y definir las cargas
que deben considerarse en funcidn del uso al que se
va a destinar el edificio, se procede a la elaboracion
de modelos matematicos para tratar de predecir el
comportamiento mecanico del sistemna suelo-cimen-
tacidn-estructura, aspecto que generalmente se res
tringe, por desconocimiento del método ¢ por
limitaciones econdmicas y de tiempo, a un modelg
de la estructura Unicamente, en el que se la.supone
empotrada en su base, |0 que no siempre es cierto,

Al elaborar el modelo de la estructura se hacen
nuevas simplificaciones pues, aunque un edificio es
tridimensional, usualmenie se modela en dos dimen-
siones, también por razones coondrnicas v de tiempo,
En dicho modelo existicin, ademils, serias incerti-
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dumbres con respecto a los pardmetros que.deben
emplearse, tanto para las propiedacdes elasticas de

los materiales como para las propiedades geométri-

- cas de los elementos que integran la estructura, para
la eficiencia de las conexiones, para la influencia de

las partes det edificio que no se consideran estructu-
rales y para algunas cargas que deben aplicarse,

como la de sismo por ejemplo.

En la actualidad es cada vez més frecuente el em-

pleo de computadoras para este objeto, y los resulta-
dos que éstas arrojan suelen tomarse como exactos;
es preciso recordar que en computacion se considera
que ‘si entra basura, sale basura”, por o que vale la
pena realizar estudios paramétricos gque tomen en
cuenta las incertidumbres gue existan en la evalua-
cion de modulos de elasticidad, areas, momentos de
inercia, etc., v calcular el efecto de posibles valores
extremos en los resultados. El objetivo de esta etapa
del proceso es la obtencién de clementos mecénicos
de disefio: momentos flexionantes y de 1orsion,
fuerzas cortantes y fuerzas normales, asf como des-
plazemientos de la estructura; estos elementos se
compararan después con los correspondientes a
estados |(mite definidos anteridrmente con base en
el Reglamento o en el uso a que se va a destinar la
estructura, recordando siempre que, en general,
los reglamenios recomiendan valores minimos satis-
factorias, pero que determinadas construcciones
pueden requerir valores mas conservadores, en
funcién de su destino. '

Cuando se han determinado las acciones de disefio
y definido los estados [mite para los que se debe
disefiar, se proceds a revisar si las dimensiones osti-
madas preliminarmente ¢conducen a un comporta-
miento satisiac:orio de la estructura, desde el punto
de vista de la resisicncia, verificando que cf refuerzo
requerido en el caso de estructuras de concreto re-
forzedo no sea excesivo ni ocasione problemas
constructivos en ef momenio del armado y coloca-
ciéon del concreto. También se debe hacer una revi-
sion desde el punto de vista de i rigidez, verificando
que ios desplazamientos sean adecuados, es decir,
lo suficientemente pequefios para que no se dafen
los elementos no octructurales; v corroberando,
ademds, que los electos P - A no sean importantes,
o sea gue los maomentos adicionales por efecto de
las cargas verticales multiplicadas  por tos desplaza-
miontos laterales no provoguen problemas de ines-

tabilidad v, cobre todo, nue estos despliziknientos

no produzcan pdnicy antre 105 ocupunies.

Para verificar la resistencia se emplean por lo ge-
neral formulas semiemplricus que tienen cierto nivel
de confiabilidad, segun sea la solicitacion de que se
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trate. Por ejemplo, estédn mejor definidas Jas férinu-
las que predicen la resistencia a la flexidn que las
que. estiman la resistencia al cortante ¢ a la flexo-

" campresidn, Por lo general, estas férmulas son pro-

puestas por los reglamentos. En el caso del Regla-
mento de Construcciones para el Distrito Federal
se cuenta con Normas Técnicas Complementarias-
para el disefio de estructuras metdlicas, de concreio
reforzado, de mamposterfa 0 de madera. En las
normas de emergencia emitidas después de los sis-
mos de septiembre se modificaron las férmulas para
estimar la resistencia de elementos de concreto re-
forzado sujetos a flexocompresion {columnas vy
muros) tomando en cuenta la gran cantidad de
casos de falla que se observaron,

Si en la revisidn de las dimensiones preliminares
se detectan insuficiencias o posibilidad de un com-
poriamiento -anormal, serd preciso modificarlas vy
revisar qué efectos tendra el cambio en |os. elemen-
tos mecanicos y en los desplazamientos calculados, -
va que cualquier alteracién de las dimensiones
influird en los pardmetros empleados para el analisis
original y en el modelo matematico. En ocasiones
es necesario modificar drasticamente la estructura-
cién v, por lo tanto, repetir el anélisis,

Si los resultados det anélisis y del disefio preiimi-
nar son satisfactorios, se procede a elaborar el disefio
final, detallando sobre todo aspectos que pueden
presentar problemas durante la construccion y ha-
cienda hincapié en ta forma en que se debe ejecutar
la obra para que las hipdtesis de célculo no se alteren,
Es muy comin que el ingeniero estructurista detaiie
de manara mas o menos clara todo lo que considerd
estructural, pero gue olvide detallar claramente
cugles elementos no son estructurales, de acuerdo
con sus hipétesis de cdlculo, v fa forma en que deben
construirse estos elementcs. Esto es particularmente
importante en el caso de muros de relleno, divisorios
o de colindancia, construidos con mamposter(a de
tabique, pues suelen tener bastante rigidez v, si ro
se desligan adecuadamente de la estructura, alteran
en forma tan radical el modelo matemético emplea-
do, que a veces no hay congruencia entre lo calcula-
do v lo construido. Cuando se llega a este I[mite, &!
comportamiento de la estructura resulta diffcil de
predecir, ya que cambia totalmente la forma en que
las fuerzas son resistidas y el modo en que se despia-
za la estructura. En et mejor de los casos la colabora-
cibn de elementos tebricamente “no estructurales”,
pero mal desligados de la estructura, evita el colapso -
0 los darios importantes en un edificio; sin embargo,
en otras ocasiones, dicha colaboracidn es la causa
de fallas graves o derrumbe total o parcial de la es-

REVISTA IMCYC, VOL. 23, NUM. 176 / DICIEMBRE-ENERD / 1985 -



tructura. Por ejemplo, la colaboracién de los muros
de colindancia en edificios situados en esquina suele
causar serios problemas por las torsiones que se ge-
neran; asimismo, en edificios de departamentos
con plantas bajas sin muros por estar destinadas a
estacionamientos o comerciocs, es muy frecuente el
fendmeno conocido como “piso suave” (véase la
obra de Arnold}, que propicia colapsos parciales,
muchos de los cuales se observaron durante el sismo
del pasado 19 de septiembre,

Por consiguiente, debe vigilarse que la construc-
cién respete las hipOtesis de cédlcuio y que se notifi-
que al calculista si se modifica el proyecto en cuanto
se refiere a ia posicién de las columnas vy los muros,
a las dimensiones de los elementos estructurales,
a las resistencias especificadas para {os materiales
y al uso al que sevaa destinar la construccion.

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

Es preciso vigiiar también que se respeten las dis-
pnosiciones reglamentarias relativas a |a separacién
entre edificios. Muchos derrumbes fueron ocasiona-
dos por el choque entre construcciones vecinas, que
se debid tanto a la intensidad vy duracién del temblor
como & la separacién inadecuada que habfa entre
ellas. Cabe sefalar que la escasa separacion en algu-
nos casos fue causada por desplomes previos debidos
al mal comportamiento de la cimentacion.

De todo o anterior se puede concluir que e} sismo
del 19 de septiembre no revel® muchos aspectos
nuevos; la mayor{a de los problemas ya se conoclan,
Sin embargo, o que no se esperaba, y resultd funda-
mental, fue que las sismos en fa Ciudad de México
pudieran alcanzar aceleraciones tan importantes en
¢l suelo blando.

Esperamos gue las experiencias recogidas esta vez
sean tomadas en cuenta para disefos futuros, v que
las reparaciones de los edificios daiados se hagan
con base en un proyecto cuidadosamente estudiado,
en el que se consideren las causas de las fallas y
se procure evitarlas mediante reestructuraciones
adecuadas o desligando los efementos que
propicien comportamientos no adecuados. i1

Este articulo estd basado.en la ponencia “Reco-
mendaciones para el disefio sismico con base en la
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experiencia de los sismos de septiembre de 1935”,
que presentd el M. en C, Enrique del Valle Calderon
en el Seminario IMCYC sobre Evaluacidn y Repara.
cibn de Estructuras de Concreto Daiiadas por Sismqs,
efectuado el 19 de noviembre de 1985. Al final de
dicho seminario se realizé una serie de preguntas y
respuestas; a continuacion se presentan las que co-
rresponden a esta ponencia.

1 ¢Qud oping de los andlisis sfsmicos que idealizan el suelo
como resorte, en lugar de suponer que la estructura estd
empotrada af térreno?

£! modelo puede ser mas racional, aunque no es facil de-
terminar |a rigidez cue debe asignarse al resorte, Depende
del tipo de estructura y de suelo ol que sea necesario refi-
nar el modelo; por ejemplo, una estructura rigida en te-
rreno blando da resultados diferentes, al modificar la
condicién de apovo en el terreno, suponiendo resortes en
vez de empotramlentos pero si esta en terreno firme no
cambian tanto los resultados,

2. 81 un edificio no tuvo dafio ni pertenece & los casos previs-
tos por las normas de emergencia, pero se analize con el
Reglamento 1976 y rebasa estados limite, {debe entonces
ser reforzado conforme a las normas de emergencia?

Si las deformaciones que tiene son excesivas, s probabte
que en c¢ada sismo tenga dafios en elementos no estructu-
rales y podria pensarse, para evitar esto, en rigidizaria,
aunqua, en mi opinidn, no necesariamente deberia satisfa-
cer las normas de emargencia, pues el costo de la rigidiza-
cidn serfa mucho mds alto.

3. ¢Cémo se podrisn modelar los difergntes tipos de daflos

obsarvados en una estructura, con ef objeto de efeciuar
un ondlisis para predecir el comportamiento y/o el reforza-
miento de estructuras dafiadas? .
Al reforzar una estructura dafiada, considero més reco-
mendable evitar que siga absarbiendo efectos sismicos,
para lo cual se requiere usar otra estructura’paralela, mu-
cho mds rigida, que tome todos los efectos sismicos, v
que se encuentre bien conectada a la original, Adernas,
se debe revisar que las losas sean capaces de tronsmitir.
esos efectos al refuerzo, o adicionar colectores nspeciales
para lograrlo.

4. De acuerdo con la informacion captada, ¢se puede indi-
car alguna razén por la cual se descopetaren algunos edh
ficios dafiados durante los sismos de septiambre?
Considero que hubo varias razones. En algunos cascs. ia
influoncia de construccionos vecinas provocd cambios
bruscos en masa y rigidez, los cuales causaron amplifica-
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ciones dindmicas importantes; en otros casos, habla cam- 6, Para revisar una estructurs daflada [con grietas en slemen-

bios de rigidez y/o de masa en la misma estructura; tam-
bién pueden haber Influldo los efectos P - A {cargas verti-
cales actuando sobre los desplazamientos horizontales),
ya saa por deformabilidad de Ja estructura misma o por
rotacion de la base sumada a lo anterior, Es posible asi-
mismo quo la respuesta en un modo supecrior resultara
determinante, -

éQué tipo de estructura y clmentacidn -se recomlends
para las diferentes zonas dol Distrito Fedoral, y por que?

En general, se recomiendan estructuras rigidas en suelos
blandos, v flexibles en suelos duros, para que las caracte-
risticas dindmicas de la estructura {periodos) no coinci-
dan con las del suelo. En este temblor se observé muy
claramante el problema de resonancia, ya que los edificios
con periodos cercanos a dos sequndos (que fue el periodo
dominante del movimiento de!l suelo en terrenc blando)
fueron los mds afectados.

Por lo que respecta a tipos de cnmentacaén,' esto dependerd
sobre todo de la capacidad de carga del terreno,

tos estructurales, causadas por los movimientos de la pro-
pla estructurs), si se estd modelando dicka estructura para
hacer un andlisis por computadora ¢cémo se pueden o
deben considerar estos elementos estructurales agrietados?
o3 docir, {con qué valoras de drea, Inercla, longitudes, etc.?’

SI sa han fabricado slgunos editivos epbxicos para concre-
to, qua le confieran mayor resistencia 8 la tensién, y obvis-
mente 8 l]a comprasién {sae considera recomendable su uso,
da acuerdo con los rasultados de pruebas ds laboratorlos?

. Para revisar una estructura, daflada o no, uno do los mode-

los matematicos que deben suponersa debe tomar en cuen-
1a el efecto de agrietamiento en las secciones, lo que redu-
ce los momentos de inercia hasta en un 50 % en algunos
casos; en torsién, por ejemplo, la rigidez se reduce hasta
an un 90 %, segin algunos autores. Considero que 85 un
tema al que se ha prestado poca atencidn. En ciertas .
ocasiones, la Inyeccién de resinas epbxicas en las grietas
restituye las propiedades originales a la estructura, saunque
a veces este procedimiento es diffcil y, sobre todo resul-
12 costoso.

]
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. EL MODELO MATEMATICO DE UMA ESTRUCTURA e

Enrique del Valle *
Egsumen"

El analisis de cualquief cétructura,se lleva a cabo elaborando uﬁ modelo’
métcﬁético que trata de Ltomar en cuenta las péculiaridades estructurglés que
50 tengaq. Sin embargo, es frecuente que no haya concordancia entre ;1 modg
lo ha:emﬁtico que se empled gn.gl:anéiisis de Ia_estructdra y la estructuré
real, ya sea por deficiencias en las hipStesis simplificadoras que se hicie-

ron al elaborar e} modelo matemitico para que éste sea facil de analizar con

las herramienlas disponibles {prugramas de computadoras, métodns numéricus

iterativos, mdtodos aproximados, etc.) o por que no hubo una transmisién ade

- 3

cuada de esas hipotesis a las personas que se encargan de materializar la es
tructura, a través de los planos constructivos y 1o que se construye modifi-

ca substancialmente esss hipdtesis, invalidando el andlisis que se hizo y al

terando radicalmente el comportamiento previsto bajo diversas sollcitaciones.

En cste articulo se discuten algunss de las idealizaciones comunes y loz

(31

problemas que suelen presentarse,

* Profesor titular, Division de Estudios de Posgrado, Facultad de Ingenie-
ria, UNAM

- c - - N N ¥ -
Presidente, Socicdad Mexicana Je Ingenicrfa Estructural.
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Intfoduccién
Al analizar una estructura hiperestitica es necesario establecer 1la
compatibilidad entre esfuerzos y deformacicnes con objeto de calcular las
reacciones y elementos del estado de fuerzas internas, o elementos mecsni
cos (momentos flexionantes, fuerzas cortantes y fuerzas normales) y poder

disedar la estructura para que resista esos efectos.

En general las estructuras son tridimensionales, pero para facilitar
su andlisis se elaboran modelos matemdticos mis simples, reduciéndolas a
estructuras planas cuyo andlisis es mis sencillo, buscdndose que los re-

sul tados sean conservadores.

Rccienteﬁente se han désa;roliado varios progfamas 3é computadora
que permiten realizar el andlisis de las estructuras en tres dimensiones
encontrindose, en ceasiones. que las hlpétesis slmplificadoras'hechas‘pat
ra.reducirlas al plano no.siempre conducen a resultédos conservadores.

Se han desarrollado también métodos que emplean eleméhtos finitos para de
finir mejor_]as distribuciones de esfuerzos y deformaciones en disfintas

zonas de la estructura.

Por ofra parte, existen muchas_inccrtidﬁmbres en la determinacléﬁ de
los parémefros que infervienen en e! modelo matem&tico de la estructura,
ref. 1, como son el médulo de elasticidad_dél material,-log momentos de
inercia y dreas de las secciones de las barras, la influencia de.agrieta-
Amiento y refuerzo en el.c$50 de estructuras de concreto reforzado, la in-

fluencia de las zonas de interscecidn cntre barras especialmente cuando

-



las dimcnsiones de éstas son una fraccidn importante de la longitud, ta con
tribucién del sistema de piso a la rigidez de las trabes, etc., lo que difi ‘

culta la definicién del nodelo matem§tico adecuado.

Lo més'comﬁﬁ es suponer que el compgrcamjento‘de la estructura sera
eléstico} sin embafgo,‘hay_ocasionesAcn que el andlisis mismo implica com-
portamiento no lineal, lo que sucle tomarse encuenta dg'maneraj muy simpli-
ficada, cmpleahdb, por ejemplo, factores de reducc ién por ductilidad, como

» .

en el caso de! andlisis sismico aplicando el Reglamento de Construcciones

.

para el Distrito Federal.

Es importante reconocer.que lq importante no es él'anél{sis dél modq!o
matoﬁético en si, ya que por muy bien.hccho.que esté, empleando las mejﬁre§
herramientas qisponjbles', si no hay congruencia entre el modglo y la cstrﬁi_
;u%a Vedl, Jithc andiiais y seywiameniv ei disefiv de ia estructura empieahdp'

sus resultados, no sirven para nada, aunque sin embargo, se puede tener una

falsa sensacién de sequridad.

En muchas ocasiones, siendo Ebzonables !és hipétesis hechas y los paréd
metros emﬁleados en el éné!is{s y disefio de la estructura, son invali&ados
al momenté de.c0nstruiria ya sea por inForhacién inzaecuada a ﬁravés de los -
planos constructivos o bien por no respetar las recomendac fones conteniﬂag

en ellos debido a que puedan ser diffciles de realizar y el constructor con-

sidere que no son necesarios ciertos detallcs que alli se especifican.

Una de las cousas mds frecuentes de dafios por sismo, por ejemplo, se de
be a la manecra inadecvada o que se construyen los muros divisorios y otros
clomentos "no estructurales! que el proyectista considerd que no era conve-

niente que formaran parte integrante de la estructura, pero que, © No Cspe-



k.

cificd claramente en los plonos cdmo se debian construir, esto es, que holguras
debia haber enfré la estructura y esos elementos, o el constructor no respetd
lo especificado, por félta de supervision, negligencia o incluso a veces, de
buana fé, pensando que si liga esos e}ementos a la estfuctura va a incrementar
la resistencia de ta misma, ref. 2. Los efecfos de‘ésto’puéden ser desastrosos

yllleVar incluso al colapsc parcial o total de lz estructura,

Otro problema que suele presentarse es el de la sobresimplificacion del mode
lo de la estructura pars que sea econémico‘su andlisis y disefio, debido a la di
ficultad que enfrentaﬁ los estructuristas para obtener una remunéracién'adecua-
~da por sus Serviciosi Muchas veces las pef;oﬁés que solicitaq-él cdlculo de la
estructurs creen log;ar grandes economias pagando muy poco pér el céibulo de la
misma, lo que bbliga‘al estructurigta”a reddcir.su trabajo al minimo, tipifican
‘d; evcesivamente y disedando en general la estructura soﬁrada,.lo.que reaunda
en un cousto de obra mucho mayor que ¢! ahorro que se hizo‘en los calculos y que
dando la incertidumbre de que el andlisis y diseno no fueron lo suficientemente
detallados y puede haber algunas zonas criticas que no hayan quedado sobradas,
que presenten problemas posteriores. Desqraciadamente se ha detectado que esta
situacidn ha sidé'propfciada en buena parte por personas carentes de escripulos
Yy ética profesional, que cobran muy barato, pero no analizaﬁ ni disefan la es-
tructura, sino que, basados en una dudosa ekperienqia "inventén“ las secciones
"y armados de los distintos elementos ée la estructura, entregando ésta res@elt;
en uno o dos planos llenos de tablas con armados tipo, sin detalles adecuados y
con unas memorias de cilcuio Franéamcnte ridiculag. Cabe comcﬁtar que actual-
mente ¢l precio maximo que sé paga por Ealcular una estructura normal cs muy

inferior o lo que se pago por “limpieza' de 1a obra al terminarse ésta,



Una situvacién frecuente también es que se exijan los calculos ‘en un plazo

excesivamente breve, porque la .cbra ya se inicid o porque hay que iniciaria en
un plazo determinado, presiondndose al estructurista para que termine su traba
jo con brevedad, lo que impide en ocasiones realizar-un andlisis detallado y

obliga a hacer hipotesis simplificadoras quenosiempre son conservadoras.

En ocasiones el mismo estructurista Invalida el an8lisis en que basd su -
disefo, cuando encuentra que los armados que obtiene a partir de los elementos
. N - . o S . [ "“. .. . N
mecdnicos calculados son excesivos, por haber resultado inadecuado el dimensio

B Py e . ap - ST oL
namicnto preliminar y decide modificar las secciones de algunos elementos sin

verificar qué implicaciones puede tener ésto en los resul tados del anélISlé,;

Discutiremos a continuacién los tipos de estructuracién y materiales de .

v

construccidn mas usuales,

Sistemas estructurales actuales.

Tipos de clementos estructurales. Para crear una estructura el ingeniero
"dispone de distintos tipos de elementos estructurales como son: barras de eje ..
recto, trabajando a tensidén o compresidn simple, a flexidn, en general combina-

da con fuerza cortante y muchas veces con tensidn o compresién; muros, placas vy

losas, con cargas en su plano o perpandicularmente a &), arcos, cascarunes, etc.

Los mgteriélcs mas qéadostpara'FaBricar estos elementos son, en aqguellos
que intervienen esfuerzos dc‘ténsiﬁn,:el concréto‘reforzadp o presforzado, el
acero estyucturél y la madcra;par; aﬁucllos en gue predominan los ésfuerzos de
comprcsiéﬁ,“;e gmplcn taﬂbién.con mucha ffgcuehcia la_mﬁmposteria de»pigdra, .-

adobc o tabique, ademds de los.ya mencionados.

:
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Combinando materisles y elementos estructurales se integra lo que conoce

mos como un sistema estructural.

Entre las estructuras mds usuales tenemos las edificaciones de tipo urba
no, destinadas a habitacién, fibricas, oficinas, recreacidn, etc. y hacia

ellas se orientard la discusidn que sigue.

Sistemas estructurales de tipo esquelético.

|

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

Se conoce como estructuras esqueléticas a las formadgs por columnas y tra-

construido monoliticahcﬁfe con Hqs trabes, en el casoc de las estfh;turés de con
creto reforzado. Como se menciéné,anteriormente, este tipd de estructuras es
tridimensional, pero es comin analizarlo como una serie de estructuras planas.
Esta idealizacién es mads o menos correcta cuando las coluﬁﬁas son ver;fcale;' y
estan dispuéstas de modo que se ﬁqrmen marcos en dos direcciones ortogonales,
Cuando las columnas son incl inadas p§r requisitos funcionales o arquitectdnicos
6 los marcos no son ortogonales buede haber discrepancias importantes en los re
Sultados del andlisis como marcos planos con respecto a los obtenidos en un anid

tisis como estructura tridimensional empleando un programa de computadora apro-

plado, ref. 3.

En el andlisis de los maréos planos se suponé_usualmente que tanto las tri
bes como las columnas_son eIgmentos dé‘cje'recto de seccidn constante y se re-
preseﬁtan‘por sus ejes centroidales:‘ No es comdn considerar:la'vérfacién que
ocasiona en la rigidez angular de las barras la zona de interseccidn entre ellas;
en gencral! este ef%cto'es mayor en ¢l caso de tas éolumnas? que tienen longftu-l
des mcnoreﬁ y an 1as cualesl?a proporcidn d= la zona de intérﬁeccién con regpgg;
to al claro entre ejes sucle ser imporianté sobre todo cuando las trabes son pe.

i

~raltadas. Si todos los marces tienen trabes del mismo peralte ¢l error que sc



comete al despreciar esle efecto no cs grande,pero si, como ocurre en estruc-
turas modernas, los -marcos de fachadas tienen trabes mucho mds peraltadas que
las interiores para que se aprovechen pretiles o faldones como elementos es-

tructurales, puede cometerse un error importante al calcular la rigidez ante

fuerzas laterales que conduce a la subestimacié? de la rigidez real de los

~

marcos con trabes peraltadas y por consiguien;e la asfgngcién de fuerzas de -
diseiio inferiores a las qua realmente absorberin esos marcos en funcién dé su
'rigidez. Esta ha sido la causa de agrietamientos severos por sismo en estruc
turas de esfe tipo, en general debido a insuficicnte_resisfencia por fuerza:
cortante de las columnas en el claro libre entre trabes peraltadaé. Una de
las recomendaciones mas importaﬁtes para lograr ductilidad de estructuras de
marcos situadas en zonas sismicas es buscér‘que se formen artfcuiacfpnes bléi
"ticas en las trabes‘antes que en las columnas, pues de.eSe modo se reduce la
qémanda de ductilidad local aue o roguicrc en esas articuiécfcnes cuando las
fuerzas actuantes son mayores que las de diseiio, ref 4,5. Bertero, ref G, reco
micnda que para evitar fallas por cortante las columnas se disefien péra resis
tir el cortante que resultaria de dividir 1a suma de los momentos Gltiﬁos que
resisten las columnas en sus extremos, entre el claro libre entre pahos de ;
trabes, 1o que conduce a un armadé.mucho mayor que el qhe se obtiene con las

hipdtesis normales.

Usualmente se supone que el momento de inercia es coﬁstante a lo largo de
las barras; sin embargo, en él caso de estructuras de-COncrero, la posibilidad
dé que las secciones sometidas a momentos importantes funcionen como seccidn
agrie;ada'en vez de. como seccién plena, hace que_Ios momentoslde inercia efec-
tivos scan en realidad variables. Lo inclusidn de¢ este hecho ¢n el modelo:ma-

tematico es bastante complicado, pues ¢5 necesario cwplear un nimero mayor de



nudos al definir la estructura o emplear el método del e!emento finito,

En el éaso de las trabcs‘eé esbecia]mente importaﬁté elefcct§ que pﬁedg -
tencr la contribucién del sistema de piso a la rigidéz. ﬁl aumento en el‘momCE
to de inercia de la trabe al tomar en cucnta seccidn T en lugar de rectangular
cuando se cuela la losa monolitica con la trabg, es del orden de un 1002} sin -~
embargo, habr fa que tomar en cuenta al incluir este efecto la posibilidad de
agrietamiento de la seccidn en las zonas de miximo momento asi como el signo del
momento aplicado, pﬁés la coﬁtriﬁucién de la losa ala rigiaez se%é menor cuando

esté sometida a esfuerzos de tensidén y mayor cuando Jo esté a compresién (ref 1}

La relacién de rigideces rélativas {172) entrelérabes y célpmnas_eﬁ un pa-
rémetro muy importante en el comportamiento de los maécos sometidos a fuerzas
taterales. £l anélfsf; aproximado de ellos pugde estar muy equivocado'gi dicha
relacién es pequefia. Blume, ref 7, propone el empleo de un indice de rotacion
nodal-quc es igual a ia suma de rigideces relativas de las trabes entre la suma
de rigideces relafivas de las columnas en que apgyan ¢sas trabes valuado en el
lpiso medio dc] marco. Si el indice de rotacién nodal es mayor de 0.1 habrd pun
to de inf{exién en el QEagfama de momenltos de las coiumnég, esto es, se flexio-
nardn con éyrvatura doble, pero si dicho valor es inferior, habrd algunos tra-
mos de columna flexionadas en curvatura simple, lo que invalida los resul tados
de métodos aproximados. Si el valor'eé mu§ pequeio la_estructura no sera en -

realidad un marco sino un ‘voladizo disfrazado de marco'',

Hay que recordar gue muchos edificios han side analizados empleando méto-
dos aproximados, ya que el cmpleo de conputadoras para cste fin es relativamen-

te reciente ("a lo sumo unos 5 anos).

v



Obviamente la rfgider lateral de Qnalestructura con Indice de rigidez no-
dal baja serd menor, Esto cs.especia\mente'aplicable'al sistema_esfructhral
de logas"planas al igeradas sobre columnas, muy en béga en la construccidn de
edificios altos en la actualidad, que lleva a estructuras sumamente flexibles
en las que se tiencn daflos importantes en elemeatos no estruéturales, aGn con
temblorgs relativamente pequefios. Cabe menciqnar aqui ademds que se ha encon-
trado que la ductilidad que son capaces de desarrollar éstos sistemas no es tan
alta como permité el Réglamento de Constrchiones para el Dis{rito Federal, de-
bido o la dificultad de que se formen articulaciones pl3sticas en la zona de
capiteles, ref 8, recémeﬁdéndose que sc use un valor de reduccidn por ductili-
dad cuando mucho, de 2 para csfructuras de este tipo, lo que fmplica‘diseﬁarlas
para fuerzas Iateraies mas grandes. Eﬁ este tipo de sistema estructqfal se
aplican iaﬁbién los comeﬁtarios relatiQos a variacidnés en las propiedades geg

mEtricas qé larestructura equivalente a lo large de las barras.

= : o | :

Las éeformaciones que producen las fuerzas cortantes y las normales en una
estructura de tipo esqueldtico sometida a fuerzas horizontales suélen,desbre-
ciarse considerando que su valor es muy pequeiic comparado con !§s<deformécfones
que produce la flexidén de las barras de la estructura. " Esto generalmente es. co-
'rreéto, pero cuando la esbeltez de la gsfructura es grande, cnteﬁdiéndose por
esto-el céQFedte dg lz altura de la estructura entre el anche efectivo de Ja mis
ma, sin inclu{r voladizos, los efectos de la fuerza normal son importantes,
ref 1. Dowrick, ref 5, recomienda que no se usen relaciones de esbeltez mayores
de 3 ahi, pnfa evitar contribuciones importantes de las deformaciones por Fuer-

i N : } . o
za normal‘a 1a deformacién total. Cuando las dimensiones de las barras son gran
des en comparacidn con su claro libre, las deformaciones por coftqntc 0N asi-
minmo:importnnfué. y no tomarlas en cuenta pucde llevar ;Acrrorcs de cGnsidc;a-

cidn. .
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Con el emplec céda vez més frecuente de las computadoras en el andlisis

. de estructuras, es muy ficil tomar en cuenta éﬁboﬁ efectos; Cabe mencionar
aqui que al tomarﬁen cuenta las deformaciones prdducidas_por fuerza normal en
el andlisis de cargas gravitacionales hay que tomar en cuenta.la forma en que
se va cargando la est}uctura en realidad al irla coﬁsfruyendo,'pues se dan ca
S0S en que Jos momentos flexionantes en las trabes reﬁuitan cén signo contra-
rio al que podria esperarse, debido a diferencias en el.aéortamiento de las

columnas por carga axial.

Sistemas estructurales en que se emplean muros o marcos contraventeados

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

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

tl analisi§ y modeiado matematico del primer caso es mucho mas sencillo

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

Los muros pueden fabricarse con mamposteria de tabique o de blogues de ce

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

La determinacidn de las prqpiedades.elésticas de los muros de mamposteria
tiene serias inéertidhmbres pues -dependen de una Qérfe de pardmetros dificiles
de controlar, como son el espesor de las juntas, la calidad del ﬁorterg y de las
piezas de mamposteria, etc. Usﬁalmentg se confinan los muros de mamposterfafcon
clementos de concreto verticales y horizontaltes para mejorar las propiedades de
ductilidad de estns clementos, ver cfs 9y 10, Este tip6 deAﬁuros suele moﬁclars¢
como_viga. coﬁSidcrando quec I; mampogterfa ab§orbc fuerzas cortantes y los ele-
mentos de confinémientq abgorbcn ios cfectos de momentos de volteo en el plano
Qel ruro.  Altermativanente, puede u;hrsc urr modelo matendtico tipo armadu;a3

en que los patines y montantes son los elementos de confinamiento y los mures



1 . .

se idcalizan como diagonales de cumpresidn equivalentes.

La precisidn qué puede a[ﬁanzarsg en aﬁbos quelés-es huy_dudosa, pues €O
_MO se menciond, es muy dificil estimar los parametros que'interviénen, tanto
eldsticos como geométricos. Al estimar esto;'ﬁltimos debe'cohsiderarse'la po-
sibilfdad de agrietamiento, sobre to&o de aquélios'elementos que puedén estar

a tension.

El modelado de muros de concreto es un pcco m3s confiable; sin embargo,
es dificil la consideracidn de agrietamiento, lo que puede redundar en sobre-

estimaciones de la rigidez de estos elementos.

La hipotesis usual de que la base de los muros estd empotrada no siempre
es adecuada, pues se obticnen concentraciones importantes por momento de volteo
que pueden provocar cierto giro-de la cimentacidn, con pérdida importante de 13

rigidez, especialmente en el caso de suelos biandos.

Serfa conveniente elahborar modelos en que se estudie el efecto de la varia-
cidén en los parametros elastico-geométricos, usando valores extremos para tener

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

La ductilidad que puade alcanzarse empleando.murds es en generaismenor que
1a .que puede 1ograr§éemp|eqndo marcos rigidos; esto tal vez pueda correlacionarse
con ¢l hecho de que la diferencia entre resistencia. y rigidez es mucho mayor e
el caso de los muros, en que la rigidez es v$rias veces la resistencia efectiva
mientras que en los marcos la rigidéz y la resistencia 'son del ﬁismo orden de

magnitud, .

Como ya se indicé,_esto es quizd la causa de los agrietamientos importantes

de muros '"no estructurales’ cuando por alguna razdén impiden la deformacidn de



‘no sHlo no ayudan sino que tienen lo que puede 1llamarse '"'r

. ‘ 12.

estructuras flexibles, debido a su gran rigidez, pero sin que su resistencia’

sea compatible con dicha rigidez.

£l caso en que se combinan muros y marcos en estructuras situadas en zo-
nas sismicas, es quizd el mds complejo desde el_punto-deAvigfa del andlisis es
truc:ufal, debido a»lifﬁecesida& de cbnsiderarlla interaccidn éntfe dos.siste-
mas que tienden a deformarse de manera diferente al ser ;bmetidbs a fuerzas la
terales, ya que los murps<tienden a trabajar como vigas en vé]adiéq, conldefoz

maciones de entrepiso pequefas en los primeros niveles y grandes en pisos supe

‘riores mientras que en lcs marcos, las deformaciones de entrepiso.tienden aser

menorés en pisos superiores, comparadas con las de-bisos.inferfores, debido a

que Ia rigidez de entreplso usualmente dlsmlnuye mas lentamente que las fuerzas
cortantes aplica das. Esta situacion hace que el porcentaJe de fuerza cortante
totai:qun toman ‘los marcns.y los murn§ varie en cada entreplsn; en geﬁeral, en
pisos inferiores los muros absorBen cerca de Ialtotalfdad de la fuerza cortaﬁ
te 9 la situacién se invierte en los pisos suberiores en que_a yetes lps muros
| igfdez negativa“, va

que tiendén a deformarse més que los marcos y aumenta la. fuerza que deben absoi_

ber éstos,

Sc¢ han propuesto divergos modelos-para anal izar este probﬁéma. El propues
to desde 1964 ﬁor Khan y Sbarodniﬁ, ref-11, ilustra claramenfe.las diferencias’
de ccmportamiento‘de‘ambos tipos de elementos, prescntando ademds gréaficas pa-
ra estimar la'deformécianudéﬁ:ccnjunto a través de c}ertos parametros caracte-

risticos, para varias condicioncs de carga.
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La idealizacién mds comin de los muros al analizar este tipo de siste-
, . : .

mas por computadora es suponiendo que son ''columnas anchas" y cuandoihay tré '

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

‘parte de trabe que queda compicndida entre el eje y el paiio del muro,ref 12. Los

comentarios relativos a la posibilidad de agrietaﬁientos; que reducen usuaimen
te el valor del momento de inercia efectivo, y de loé giros_en la cfmentacién
de los muros iﬁdican que este tipo de andlisis no siempre es 1o confiable que
parece. Ser?é conveniente lIevar.a cabo énélisis suponiendo valoreslegfremos

que podrian tener los distintos parémetros que intervienen.

Para el an3iisis por sismo usando el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal, debe recordarse que el disefio de los marcos debe hacerse
cuando menos'para soportar el 25% del cortante total, si desea usarse el fac-

tor-de reduccidn por ductilidad de 4. lo aque con frecuannia nn < hars,

Se han desarrollado algunos programas de computadora mucho mds complejos

que ﬁermiten el andlisis de este tipo de sistgmé§'empleando la técnica del
eleﬁento finito; ref 3; El valor que se dé a 182 ﬁaréﬁetros que inte(vienen
esAfundamenéa! para el éxito qué se ob;enga'ch la predicﬁién-de los efectos’“
dé fuerzas laterales. La consideracidn de movimiento de la cimentacidn puede
modificar radicalmente los resultados que selencuenfrén.. AsTmismo, la h{pétg

sis de que'a‘nfvel d2 los pisos se tiene un diafragma rigido que obliga a mo-

verse de iqual forma a los marcos y muros no siempre es adecuada, sobre tode

“cvando 1a planta d¢l edificio es muy alargada. Si &ste es el caso debe tomar

se cncucnta también ¢l cfecto de deformiciones de 'a losa en su plano,



Conclusiones y recomendaciones.

De lo expﬁesto anteriormente puede conclufrse qué a.pesar de qué se dis-
pbnc‘en la actualidad de programas para computadora muy eficientes para el
anilisis dellas-estructuras, es importante def¢nir con preéislén cuélés son
los vzlores més'adecuadps'dc los parimetros que intervienen, puecs pueden co-

meterse errores importantes si no se logra ésto.

Como ya se indicd, en muchas ocasiones serd necesario repetir el andlisis
con diferentes valores de los pardmetros significatives, para ver el efecto
que tienen dichas variaciones en los resultados y reforzar la estructura de

manera adecuada,

Las méyores incertidumbres estan asociadés a fas éstru:turas de mamposte-
rfa. Llas cstructuras,dg cencreto reforzado pueden tener tambfén cambios impor
tantes en los valores de disefio al variar algunos de los parémetrds empleados.
Las estruﬁtUras de acero son las més confiables desde este punto de vista, ya
que ias propiedades elﬁ;tlco ~geométricas de las estructuras construidas con
éspe material sufren mucho menos variacién. En este caso, lo que debé culdar-
s¢ es qu2 no aparezcan sifuaciones qué'modifiqucn Jas hipStesis bisicas, como

puede sce la falla por pandeo local, lateral o gencral,
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DISE:'-'O SISNICO DE ESTRUCTURAS DE ACERO_PARA EDIFICIOS

OSCAR DE BUEN LOPEZ DE HEREDIA s

INTRODUCCION

El objetivo que se "persigue a8l construir una estructurs es
satisfacer una necesidad., que puede ser salvar una barranca para unir
dos poblaciones que se encuentran & uno y otro lado de ella, detener el
agua de un rzo para formar un embalse que permita utilizarla pars

. generar energ:a electrzca. o crear un espacio en el que se desarrollen

actividades que no- podrian 1llevarse a cabo a la intémperie. En el
pricer caso se construye un puenté, en el segundo la cortina de una
presa y en el tercero un edificio. - ‘ ' -

En un edificio urbano., para oficinas o departamentos, deben
crearse espacios en los que se viva o trabaje en condiciones adecuadas
de seguridad y confort.

Uno de los fendmenos mds caracteristicos de nuestra época es el.
gran crecimiento de las ciudadess ocasionado en. parte por el aumento
general de poblacién y en parte por la emigracién continua del campo
haciaellas; a su vez, la necesidad de proporcionar alojamiento y 1ugar
de trabajo a un nimero cada vez mayor de. personas dentro de un drea
reducida, ha sido la razén principal de que en las ti1timas décadas se
hayan construido muchos edificios, algunos de gran altura, y de que esta
tendencia subsista en la-actualidad. :

Todos los elementos requeridos para crear los espacios
mencionados arriba, asi como las personas que los ocupardn, y el
mobiliario y equipo necesarios para desarrellar sus actividades, pesan,
y su peso debe transmitirse ‘hasta el terreno en el que se apoya el
edificio; es el peso de pisoss plafones, fachadas, muros divisorios y
de lindero, instalaciones. muebles y personas., el que crea la necesidad
de contar con una estructura cuys finalidad primaria es transmitir esos
pesos,. y el suyo propio» hasta la cimentacién y el terreno.

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

Dijimos al principic que el objeto de un - edificlo es crear
espacios en los que se viva y se trabaje en condiciones adecuadas de

seguridad y confort: para ello. la estructura debe tener resistencia
suficiente para soportar ‘la combinacion de solicitaciones ocasionads por

las cargas vertlcales y el v1ento o s;smo ¥ ademas. ser de rigidez

* Profesor ecirito de Ia Facultad de Ingen:ena. UN.A.M. Ingeniero -
consultor en estructuras.



excesivas, con lo que se evitsa el pinlco entre. los ocupantes y se
reducen & un minimo los daios en los elementos no estructurales y en Ias'
instalaciones. : .

Las cargas verticales, muertas y vivas. se pueden evalvar con
precisién aceptable, y se sabe bastante sobre el comportamiento de
elementos estructurales y estructuras completas sometidos e cargas da
ese tipo. En cambio, es imposible predecir la intensidad de los
temblores que deberé resistir un edificior» 'y hay todavia bastantes
lagunas en nuestro conocimiento sobre el comportamiento de las
estructuras sometidas a solicitaciones sismicas. Nos encontramos. pues,
ante un problema gue aparentemente no tiene solucién, que caracteriza
al diseio sismico:. disedar y construir ‘estructuras gque resistan
solicitaciones - desconocidas mediante mecanismos que no se entienden
todavia demasiado bien; y» para complicar més aiin el problema, teniendo
en cuents, como en todas las obras de‘ mgemerza. consideraciones -
econdmicas de 1mportancla fundamental. ' '

Muchos edificos construidos'hasta_ahora han estado sometidos a
temblores de tierra intensos; algunos han quedado totalmente destruidos,
otros se han mantenido en pie, pero sufriendo dafios severos en elementos:
estructurales y no estructurales, mentras que el resto ha resistido los
temblores con dafdos muy reducidos., o atin nulos. ’

. Los métodos modernos de diseflo sismico provienen en gran parte
del estudio del comportamiento, satisfactorio o no, de edificios que han
experimentado movimientos teliricos 1mportantes. y la filosoffa ‘en que
se basan esos métodos proviene de la aceptacidén del hecho de que es
imposible construir edificios que tengan una probabilidad nula de fallas
o de experimentar dafios durante los temblores, desconocidos,. 8 gque
- puedan quedar sometidos durante su vida Util. ' :

La solucién ideal, desde un punto de vista econdmico, consiste
en escoger sistemas estructurales que se disefien para soportar las
cargas verticales, y gque sean capaces de resistir la combinacién de
éstas y las solicitaciones sismicas sin que el aumento de esfuerzos (o
la disminucidén de factores de carga respecto a la falla) exceda el
incremento permitido en los reglamentos para solicitaciones producidas
por cargas permanentes y accidentales combinadass al mismo tiempo. debe
revisarse que lbs desplazamientos horizontales. relativos entre niveles
consecutivos no sobrepasen limites aceptables. Y comprobarse Qque  se
tiehe una segurldad adecuada contra la inestabilidad de conjunto de ls
construccidn.

Los edificios de pocos pisos, con muros de carga, suelen
satisfacer automsticamente las dos condiciones anteriores de resistencia
y rigidez; al aumentar el nimero de niveles y requerirse una estructura
el problema se vuelve més dificil, y para evitar increméntos excesivos
en costo y en el tamsafio de los elementos estructurales deben utilizarse
sistemas estructurales adecuadost si el nimero de pisos no es muy
grande, los marcos rigidos constituyen una buena solucidn, mientras que
para slturas mayores suelen obtenerse buenos resultados combinando los
marcos con centraventeos 0 muros de r131dez. y en edificios muy eltos
conviene recurrir a sistemas estructurales especiales,
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Una estructura puede disefiarse de manera que tenga resistencia
y rigidez suf;czente para que su respuesta ante la combinacidén de cargas
verticales y siswicas sea predominantemente eldstica, pero al hacerlo
se obtienen soluciones mucho mas costosas que las empleadas .
tradicionalmente en edificios construidos en zonas sismicas que han
tenido, en generél, un comportamiento aceptable durante temblores
reales. Sin embargo, este tipo de soluciones puede ser recomendable en
estructuras esPec;laIes, en las que se desee mantener los dafios a niveles
muy bajos, aln bajo temblores de gran intensidad; uno de esos casos lo
constituyen las centrales nucleoeléctricas.

FIL.OSOFIA DEL DISENO SISMICO.

En la mayoria de las construcciones convencionales los problemas
econdmicos hacen que no se justifique la solucidén anterior, ya que el
aumento de costo requerido para resistir vibraciones laterales de gran.
intensidad debe analizarse teniendo en cuenta la. importancia de Ja
estructura y la probabilidad de ocurrencia de los temblores. Esto hace -
que la filosofia actual del disefio de edificios que se construirén en

zonas sismicas, de donde provienen los criterios para fijar los niveles

de carga indicados en los reglamentos modernos, sea la siguiente: - los
edificios deben ser capaces de resistir temblores menores sin sufrir

. dafios, temblores moderados sin dafios estructurales, .pero con &lgunos

daios en elementos no estructurales, y temblores muy intensos sin
colapso, pero con defios no estructurales y estructurales. Se scepta,
pues, la posibilidad de que el edificio sufra deSperfectos importantes,

' pero no la de que se pierdan vidas. El objetivo de los cédigos es, por

consiguiente, obtener estructuras gque se comporten elisticamente bajo
temblores que puede esperarse que ocurran mds de una vez durante la vida
del edificio y que sean capaces de sobrevivir, sin colapso, el temblor
de intensidad méxima que puede presentarse durante su vida til. Para
evitar el colapso durante el temblor mds intenso los miembros, y la
estructura en conjunto. han de poseer ductilidad suficiente para
absorber y disipar energia por medio de deformaciones postelastlcas. lo
gue exige excursiones importantes en el intervalo inelésticos con pocea
o ninguna pérdida de resistencia. La ductilidad necesaris puede estar
asociada, en casos extremos» con deformaciones permanentes muy grandes,
de manera que aunque no se presente el colapse de la .estructura los
dafios que sufra pueden ser tales que no puedan repararse economzcamente.
y 1a construccién se pierds por completo.

La filosofia menczonada sigue szendo la base de los cédigos
modernos de disefio sismico; sin embargo, a raiz de los dltimos temblores
intensos., sobre todo los de la Ciudad de México de septiembre de 1985, .
empieza & cuestionarse, si no la filosofia en si, al menos el nivel de
danos que debe permitirse durante movimientos de tierra de gran
intensidad, pues los costos. de reparacién y .refuerzo de las
construcczones son tan elevados gue seguramente se justifica aumentar
la inversién iniciel para disminuir los riesgos de que se presenten
dafos importantes en estructura, acabados o instalaciones.

ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL.

Las caracteristicas prlnczpales que debe tener un edificio que
se va a construir en una zona sismica son:
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Resistencia. E1 edificio ha de tener una seguridad adecuadas,
contra el colapso durante temblores intensos. Para ello, debe disefarse
para gque soporte solicitaciones sismicas relativamente altas,
compatibles con la sismicidad de la zona. .

Rigidez. Es necesaria para evitar dafios en muros, canceles,
instalaciones y otros elementos no estructurales. durante temblores
frecuentes de poca intensidad,-y pars impedir fallas por inestabilidad,
debida a amplificacidn excesiva de los momentos por interaccién carga
vertical - desplazamiento horlzontal, en temblores intensos. La rigidez
apropieda se logra manteniendo los - desplazamientos laterales de
entrepiso por debsjo de I:mites adecuados, que se indican en los
reglamentos. ‘ . :

Ductilidad. Esta propiedad no es indispensable, en teoria,
puesto que pueden construirse estructuras que, tembién en teoria, se
comporten eldsticamente bajo temblores de cualquier - intensidad;
constituye. sin embargos una manera econdémica de obtener estructuras
capaces de soportar temblores intensos, si bien sufriendo danos que
pueden ser icportantes.- Ademds, como no se conocen las caracteristicas
(intensidad, duracidén, contenido de frecuenciss, etc.) dgl temblor més
desfavorable a que quedard sometida la construccién, no puede suprimirse
la ductilidad, al menos en zopas criticas de lg jestructura, sin correr
el riesgo de que el comportamento real esté muy por debaJo del
previsto. -

En las dltimas décadas se ha dado una importancia excesiva a la
ductilidadt los reglamentos de disefio sismico han estimulado el uso de
estructuras dictiles, generalmente flexibles, y han peénalizado & las
rigidas, a pesar de que en los temblores que han ocurrido Ultimamente
en distintas partes del planeta se ha comprobado, de maners sistemitica, '
el superior comportamiento de las estructuras rigidas y resistentes,
' especialmente si se les proporciona ductilidad adecuada en 1las zonas
donde pueden concentrarse las deformaciones ineldsticas.

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

*Como es imposible predec:.r con precisién las caracterzsucas de
los movimientos de tierra que pueden ocurrir en un sitio dado, también
es imposible evaluar el comportamiento. completo de una estructura
sometida & sismos intensos de caracteristicas desconocidas®. ‘Sin
embargo. las estructuras pueden disefiarse 'y construirse de manera que
tengan caracteristicas que aseguren que su comportamiento serd el més
deseable. En términos de defios, ductilidad, disipacién de energia, o
falla, ha de lograrse una secuencia deseable en el deterioro, y en la
destruccidén eventusl, de la compleja cadena de resistencia de 1la
estructura, lo que implica una jerarquizecic'm adecuada de sus modos de
falls, que sé6lo puede lograrse si_se conoce la re.s.lstencza de cads uno

* La incertidumbre es el aspecto que caracteriza todo el diseio sismico:
debe disefiarse para solicitaciones desconocidas, sin conocer tampoco
-1 mecanismo de respuesta de los elementos y sxstemas estructurales -
sometidos a ellos. .Aunque se sabe bastante mds acerca de este segundo
punto que del primero, todavia existen lagunas muy importantes en --
nuestro conocimiento.




de ‘los eslsbones que forman esa cadena, es decir._de._cada uno-de-los
‘elementos que componen la estructura. .

A pesar de la naturaleza probabilistica del fendmeno, la mejor

‘manera de obtener una estructura que se comporte con éxito ante

temblores de intensidad media, y no llegue al colapso durante terremotos
catastréficos consiste, dados los conocimientos actuales, en distribuir
deterministicamente sus propledades de resistencia y ductilidad para
obtener el modo de falla mis conveniente. Esta filosofia puede
incorporarse en un proceso de disefio basado en la resistencia (ltima de -
la estructura, durante el cual se escogen y detallan adecuadamente los
elementos que formarén psrte de los mecanismos disipadores de energia,

"y se proporciong .2 los elementos estructurales restantes resistencia
suficiente pars asegurar que los mecanismos escogidos conservarén toda,

o casi toda, su resistencia durante los ciclos de carga y deformaczén‘
producxdos por el temblor”.

La obra citada se publicé en 1975; sin embargo. los asPectos'

.senalados siguen en vigor, por completo, hoy en dia, y se pusieron de

manifiesto durante los terremotos de septiembre de 1985 . Ha de tenerse
en cuenta, ademds, que las construcciones reales son muy complejas,
mucho més que los modelos que se emplean para analizarlas y disedarlas.
por lo que para lograr el comportamiento desesble mencionado deben
satisfacerse requisitos adicionales de simetria, unlformldad a lo Iargo
de la altura, trabajo de conjunto, etc,

METODOS PARA EL ANALISIS SISMICO.

No se pretende estudiar aqui los métodos que se emplean para
evaluar las fuerzas sismicas para las que debe disefarse un edificio;
sin embargo, conviene recordar los procedimientos mls comunes. 'El més
sencillo y, probablemente, el més utilizado, consiste en determinar un
‘conjunto de fuerzas estéticas horizontales aplicsdas en los diferentes
pisos . del edificio» cuya suma es igual & una ciertea fraccién,
especificada en los cddigos de disefio, del peso de la construcciéni en

. general, las fuerzas Iaterales se distribuyen en la alturas del edificio

siguiendo una ley de variscién triangular, con el vértice en la base de
la construccidn.

Un segundo procedimiento consiste en modelar el edificio.como un
sistema de masas concentradas en los pisos, conectadas entre si. por
resortes cuya rigidez lateral depende de las caracteristicas de la
estructura, y en realizar un andlisis dindmico modal del sistema. Las
fuerzas cortantes de diseflo se. encuentran superponiendo adecuadamente
unos cuantos modos de vibracidén y utilizando los espectros _para Jiseiio
sismico especificados en los reglamentos. Este enfoque dinamico es més
apropzado que el estatico. sobre todo para edificios irregulares, pero
'sigue teniendo muchas imprecisiones: que provienen en buena parte de la-
sueosicién de gque el comportamiento del edificio es exclusivamente
.elastico.

Por este motivo, las construcciones importantes se analizan a
veces teniendo en cuenta; al modelarlas, el comportamiento ineldstico
de la estructura, y sometiendo el modelo a temblores de caracteristicas

-
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adecuadas; la respuesta ineléstica de 1s estructuray & lo largo del
tiempo, se obtiene por medio de un proceso de Integraczon paso a paso,
Aunque costoso y complejo, éste es el método mds preciso de andlisis
sismico con que se cuenta en la actualidad, dada sy precisidn conceptual
intrinseca; sin embargo, la intensidad, duracién y dewds csracteristicas
de los temblores futuros permanecen, como Siempre, desconocidas. _

Ha de recordarse siempre que las fuerzas laterales de diseiio
especificadas en los cddigos son mucho menores que las .que puede
esperarse que actlen sobre las construcciones durgnte un movimiento de
tierra importante, por lo que debe reconocerse que los sismos intensos
hardn que 1los elementos criticos de .las estructuras se comporten
inelisticamente; es, pues, esencial que el disedo y. la -construccién se -
lleven a cabo de maners que se garantice el comportamzento dictil de
' miembros y conexiones sujetos a ciclos severos de inversion.de cargas,
independ:entemente de cual haya sido el método utilizado para determinar
la distribucién hipotética de fuerzas que obran sobre la estructura.

El acero estructural es un material - puy dictil, y tiene
propiedades fisicas que lo hacen ideal para construir estructuras
resistentes & sismos. Sin embargo, su ductilidad intrinseca no se’
conserva necesariamente en la estructurs terminada, sino puede perderse
por fenémenos de inestabilidad local, de miembros individuales o de
conjunto, porque la fallse se presente de manera que no sé obtenga la
respugsta - buscada (por ejemplo, por cortante)s © porque el
comportamiento de las conexiones sea defectuoso. Por todo elloc, debe
procederse con mucho cuidaedo durante el disefio y la construcc:on para
evitar la pérdzda de esas propzedades.

-La ducrilided de los elementos de acero estructural varis con el
tipo de solicitacién; es mixima en miembros en tensién. en los que se
alcanza la ductilidad del material, y minima en elementos en conmpresidn
axial. Para obtener ductilidades adecuadas en compres.ién directa.
flexocompresién y cortante. es necesario tomar precauczones para evitar
fendmenos prematuros de pandeo local y/o lateral. :

SISTEMAS PARA PROPORCIONAR RIGIDEZ Y RESISTENCIA LATERALES.

A pesar de que la razén de ser de la estructura de un edificio
proviene de la necesidad de soportar cargas verticales, la eleccién del
sistema estructural queda determinada, casi siempre, por la maners en
que han de resistirse las fuerzas horizontales; m&s todavia, aunque no
_hubiese mds que cargas verticales, también se tendria que pensar en .cdémo
obtener rigidez lateral adecuada, puesto que siempre es tebricamente
posible que un edificio completo o alguno de sus entrepisos falle por
inestabilidad lateral. Las solicitaciones horizontales son, pues, las
que determinan - las caracteristicas pr:mc:.pales de 1los szstemas
estructurales de los edificios excepto. qu:za. en los que no tienen mds
de dos o tres niveles.

Las estructuras deben ser estables bajo cualquier condicién
posible de carga. Cuando lo son, las solicitaciones exteriores
"~ ocasionan en ellas.deformsciones pequefas,; y las fuerzas interiores les
devuelven su forma original cuando desaparecen las cargss. En cambio,
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si una estructura es inestable las cargas producen deformaciones muy
grandes, que crecen aungue las solicitaciones se mantengan constantes;
ademds, las acciones interiores estabilizadoras no 1logran que ls
estructura recupere su configuracién inicisl cuando se descarga. ElI
conjunto de vigas y columnas de la fig. la. es claramente inestable,
pues no resiste fuerzas horizontales ni tiene ningin mecanismo que haga
que recupere su forma inicial.

En la fig. l.d se 1ilustran los pocos mecanismos que puedan
utilizarse para obtener sistemas estructurales estables, cspaces de
resistir los efectos producidos por fuerzas horizontsles. El primero
consiste en afadir una. disgonal, con lo que se obtiene una estructura
‘contraventeada. En el segundo la estabihdad lateral se logra por medio
de muros de cortante*, de mamposteria de .tabique o de concreto
reforzedo, que son elementos planos verticales de gran rigidez y
resistencia. Por vltimo, los miembros que forman la estructura pueden
unirse entre si por medio de conexiones rigidas, que impiden las grandes
rotaciones asociadas con el colapso: la estabilidad lateral se consigue
¢on el uso de marcos rigidos. : o '

Para asegurar la estabilidad, en todas las direcciones. de un
edificio, puede utilizarse uno solo de los sistemas menc:lonados. o una
combmac:on de varios de ellos.

MARCOS RIGIDGS.

Los marcos rigidos tridimensionales, formados por un conjunto de
vigas y columnas. constituyen un sistems estructural eficiente para
edificios de altura pequeia o medis, hasta unos 10 & 12 pisos. En
edifz‘cios destinados & habitacidn no suele justificarse su empleo como
Unicos elementos reszstentes. pues por requisitos de funcionamiento se
- cuenta con gran nimero de muros, que separan unas habitaciones de otras,
colocados en las mismas posiclones en todos los niveles, que pueden
utilizarse con ventaja, solos © en combinacién con los marcos. En
cambio,» los ed:ificios de oficinas carecen casi poz" completo de
divisiones de carécter pe.r.-manent:e. por lo que en ellos si puede convenir
utilizar 'los marcos rigidos como Unico -sistemg estructural, pues
. proporcionan la méxima libertad en la planeacién y operacién de 1los
edificios. '

Los marcos rigidos constituyen uneg solucién adecuada en edificios
de poca o mediana alturs que se van & construir en zonas sismicas
porque, ademds de proporcionar la resistencia necesaris ante cargas
verticales y horizontales de una manera economlca. permiten obtener
estructuras de ductilidad elevada, capaces ‘de incursionar en al
intervalo inelistico bajo solicitaciones sismicas intensas, disipando
una parte importante de la energia que les transmite el terreno sin
sufrir dafios, o expermentando desperfectos Iocales. de pequena cuantia
y facil reparacién.

_Los marcos rigidos bien diseiiados, detallsdos y construidos, .
tienen un comportamiento déctil estable bajo cargas ciclicas que Ios

* También llamados "muros de rigidez"
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digos de construccidn los consideran sistemas estructurales
preferenciales, para los que especifican cargss Iaterales menores que
las correspondientes. 8 otros sistesas.

Es una préctica aceptada generalmente la de gque el
dimensionamiento de los miembros que componen los marcos rigidos se haga
 de manera que las articulaciones plésticas se formen en las- v1gas antes
que en les columnas, con lo que se logra que las deformaciones plastxcas
més Importantes se concentren en zonas que pueden aceptarlas con poca,
o ninguna, perdzda de resistencia. Esta es .la filosofia de dlseno
conocida como "columnas resistentes ~ vigas débiles”

Sin embargo, la ductilidad se convierte en la principal
desventaja de los marcos rigidos cuando se pretende utilizarlos en
edificios altos carentes de elementos estructurales adicionales gque
contribuyan a la resistencia y rigidez lateral del conjunto, pues se
hace necesario aumentar las dzmensiones de vigas y columnas, muy por
encima de las requeridas para soportar las cargas verticales, primero
para obtener la resistencis necesaria ante cargas horizontales y
despudés, cuando crece €1 nimero de pisos, . para controlar los
desplazanientos laterales y mantenerlos dentro de:lfmites adecuados.

. Los marcos rigidos constituyen el esqueleto resistente de un gran
nimero dé construcciones modernas de muy diversos tipos (Fig. 2). Su
nombre proviene de que los elementos principales que los componen, vigas
y columnas, estan ligados entre si por medio de conexiones rigidas,
capaces de transmitir los momentos. fuerzas normales y cortantes, sin,
que haya desplazamientos lineales o angulares relativos entre los
extremos de las barras que concurren en cada nudo, lo que hace que la
estructura resultante pueda resistir por si sola, sin la ayuda de
elementos adicionales de otros tipos, cargas verticales y horizontales.-
El dimensionamiento de las conexiones entre vigas y columnas const1tuye
uno de los aspectos més importantes del disefio de los marcos rigidos.

En edificios de varios pisos se emplean marco$ dispuestos en dos
direcciones frecuentemente ortogonales. de manera que constituyen una
estructura tridimensional. " Sin embargo, la préctica seguida para su
andlisis y diseiio ha consistido tradicionalmente en separarlos en dos
familias y en analizar cada marco como una estructura plana, Soportada
lateralcente por los normales a &1, despreciande los momentos
torsionantes en las vigas pero teniendo en cuenta que las columnas estén
sometides a flexién biaxial, puesto que cada una forma parte al mismo
tiempo de los dos marcos que se cruzan en ella. (Fig. 2.d).

Aunque el empleo creciente de las computadoras electrénicas hace
suponer que en un futuro cercano serd econdmico y conveniente analizar
las estructuras que se acaban de mencionar como lo qQue reslmente son,
de tres dimensiones, en la actualidad se siguen analizando, en la mayor
parte de los casos, como estructuras. planas, y se disefian teniendo en
cuenta lg flexién biaxial en. las columnas y la continuidad que debe
proporcionarse en las dos direcciones. La descomposicidén de los marcos
tridimensionales realgs en dos familias de marcos plasnos es pos:ble por
Ja pegueiia rigidez torsional de las vigas.



En edificios altos, en los que las solicitaciones producidas por
viento o sismo se vuelven predominantes en el disefio, el marco rigide
convencional deja de ser una solucion adecuvade, pues para darle la
resistencia y rigidez necesarias se requleren vigas y columnas de
dimensiones y costo excesivos. En esos casos conviene utilizar.
elementos estructurales adicionales, muros de rigidez o contraventeos,
que resistan las fuerzas horizontales més eficiente y econdmicamente.

£1 uso de los elementos mencionados hace que el marco rigido deje
de ser indispensable pues la estructura de soporte de un edificio puede
construirse con vigas y columnas articuladas entre si, proporcionando
‘Ia rigidez y resistencia laterales necesarias para evitar problemss de
inestabilidad y para soportar los efectos K producidos por fuerzas
horizontales por medio, por ejemplo, de armaduras verticales formadas
por coluanas, vigas y contraventeos en diagonal colocados entre ellas,
c¢omo se ve en la fig. 3&. (En estructuras reales no es posible utilizar
articulaciones en los nudos, pero si se pueden conectar las vigas con
las columnas, que pasan a través de los nudos, por medio de apoyos
flexibles). Sin embargo, suele ser conveniente utilizar marcos rigidos )
aiun cuando se empleen elementos resistentes adicionales, de manera que
las cargas verticales permanentes sean soportadas principalmente por
ellos, de una manera eficiente y econbmica, y ayuden a los muros de
rigidez o crujiss contraventeadas a. resistir las solicitaciones -
horizontales eventuales (Fig. 3.b). '

En un mismo edificio se puede emplear una combinacién de marcos
rigidos, contraventeos, muros de rigidez y vigas articuladas en las
columnas, cambiande incluso la forma de trabajo en las dos direccilones
principales, ya que, de acuerdo con sus caracteristicas arquitectdnicas
y funcionales, una combinacién de dos o mids de los sistemas
estructurales mencionados. puedé proporcionar 18 solucién wds eficiente
y econdmica. ' ;

Elementos que componen_un_marco rigide. Un marco rigido esté
formado siempre por vigas, columnas y conexiones entre ellas; ademés

puede haber también elementos de contraventec o muros de rigidez (Fig.
4). ‘

Las vigas son los elementos, generalmente horizontales o con -
pequefia inclinacién, que soportan directamente las cargas verticales
permanentes, muertas y vivas, qQue obran sobre la estructura; adewéis,
hacen que las columnas de marcos carentes de contraventeo puedan adoptar
la configuracién necesaria para resistir fuerzas horizontales, y -
contribuyen & la rigidez de~conjunto de la.estructura; en marcos
contraventeados forman parte del sistems QqQue soporta las fuerzas
horizontales. Estan sometidas a la accidn de fuerzas transversales y
de momentos aplicados en sus extremos., Que aparecen por la continuidad .
con el resto de la estructura, que ocasionan en ellas momentos
flexionantes y fuerzas cortantes importantest las fuerzas normales
suelen ser despreciables, excepto en las vigas de las crujias
contraventadas de marcos altos. Se tratan bisicamente como miembros en
flexiéns aunque deben tenerse en cuenta los efectos de las fuerzas
cortantes y normales cuando son ‘significativos.

Las columnas, cuyos ejes son verticales en general, deben ser
-capaces de soportar 1as cargas que les transmiten las vigas adyacentes

- . 9
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y los trepos de columnas que sSe encuentran sebre ellas, llevindolas
eventualmente a la ¢imentacidn, asi como los momentos producidos por las
cargas verticales que reciben de las vigas. Ademas, deben ayudar a
soportar las fuerzas horizontales en marcos contraventeados, Yy
resistirlas en su totalidad en los que no tienen contraventeo ni muros
de rigidez: también contribuyen a darle al marco la rigidez npecesaria
para evitar problemas de pandeo de conjunto. Trabajan casi siempre en
flexocompresién (la compresién axial es una condicidén poco frecuente),
y los efectos que las fuerzas cortantes ocasionan en ellas suelen ser
despreciables. En general  estdn sometidas a flexocompresxon biaxial,
pues forman parte al mispo. tiempo de dos marcos, frecuentemente
ortogonales. :

El objeto de las conexiones es transmitir Ilos elementos
mecdnicos, momentos flexionantes y fuerzas cortantes y normales, de las.
vigas a las columnas y viceversa, asi como las fuerzas que aparecen en
las diagonales de contraventeo a2l marco propismente dicho. para que
todos los elementos de la estructura traba jen en con _]unto.

Las conexiones se han tratado .tradicz'onalmente como simples
puntos de interseccién de varias barrasi sin embargo, en los uUltimos
afios se ba reconocido el Iimportante papel que desempefian en. el
comportamiento de los marcos rigidos por lo que en la actualidad su
disedo no se limita, como antes, al de'los elementos de unién entre vigas
y columnas, sino se- incluye en é1 la revisién de la junta propiamente
dicha, es decir, de la zona comin a todas las barras. .

Los contraventeos y marcos de rigidez son elementos situados ‘en
planos verticales que no forman parte del marco propiamente dicho, pero
que contribuyen a resistir las fuerzas horizontales que obran sobre é1,
a contrarrestar los momentos secundarios creados por el desplazemiento
lineal relativo de los extremos de las columnas (efecto PA ), a -evitar
el pandeo de conjunto del edificio y a mejorar su rigidez lateral. En
los marcos de varios pisos se utilizan muros de rigidez, de tabique o
de concreto reforzado, y contraventeos compuestos por elementos de acero
estructural colocados en diagonal, en K, o con alguna otra configuracién
adecuada.

 Comportamiento de marcos rigidos. En.la discusidn que sigue se
considera tan sélo comportamiento en el plano: pues los marcos rigidos
en estudio forman parte de estructuras tridimensionales en las que hay
otros marcos que . impiden que se salgan del plano que ocupan
originalmente. en el que suelen estar alojadas todas las cargas.

Formas de falla. La falla de un marco rigido pﬁede ser parcial
o de conjunto. ' ‘

" Se présenta una falla del primer tipo cuando se agota la
resistencia de alguno o algunos de los elementos que lo forman. viga,
columna o conexzon. La falla de una viga puede ser por inestabilidad

- (pandeo lateral por flexotorsidén o pandeo local) o por formacién de un

mecanismo con articulaciones plasticas*, y una columna puede fallar
tembién por inestabilidad’ 0 porque se asgote su resistencia al formarse

* Aunque menos frecuentes, son también posibles las fallas por cortante,
y las deformaciones excesivas constituyen en muchas ocasiones el 1imi-
te de utilidad estructural. 1 0



una o més articulaciones plésticasi una conexién falla cuando aparece
una discontinuidad 1lineal o angular, producida por fracturas o
deformaciones locales excesivas, que hace que el comportamiento de los
elementos que llegan a ella sea diferente del supuesto en el andlisis.

‘Aungue una falla parcial, sobre todo de una columna,-puede tener
consecuencias graves, no suele ocasionar el colapso total de la
estructura, pues el slto grado de hiperestaticidad de 1los marcos,
rigidos, sobre todo los de tres dlmens.zones. hace que haya diferentes
trayectorias posibles de transmisién de cargas, y cvando un miembro no
trabaja se produce una redistribucién que 1lleva las cargas gque le
-correspond:an a los elementos cercanos.

El diseso de marcos rz'gidos siguiendo métodos convencionales se
basa prmc:lpalmente en evitar fallas parciales. ya que después de hacer
el andlisis y determinar los elementos mecdnicos en .cada uno de los
miembros, éstos se dimensionan para evitar las formas de falla
mencionadas arriba, presta poca atencién aI trabajo de conjunto de la
estructura. .

Ademdés de las parciales,: pueden presentarse fallas de conjunt:o. K
por pandeo © por inestabilidad.

Los marcos simétricos en geometria y carga en los que ésta no
produce flexién primaria pueden fallar por pandeo., caracterizado por una
bifurcacidn del equilibrio que se presenta cuando las solicitaciones
alcanzan el valor critico: cuando no hay elementos exteriores que lo
impidan el cabezal se desplaza lateralmente, pero si se evita este
movimiento cambia la forma de pandeo y la carga critica auments
considerablemente; éste es uno de los papeles principales del
contraventeo (Fig. '5.a). Si,» en cambio, las cargas ocasionan flexién
desde un principio, el colapso puede ser por inestabilidad. gque se
presenta eventualmente sl ir asumentando la magnitud de las
solicitaciones (Fig. 5.b).

Las curvas de la Fig. 5 representan las formas de. falla
mencionadas: las cuatro corresponden & un mismo marco, pero I y II (Fig.
5.a8) describen fallas por pandeo, caracterizadas por un punto de
bifurcacién del egquilibrio. mientras que en III y IV (Fig. 5.b) el
colapso es por inestabilidad. sin que haya pandeo. <

IIr Y, IV son ligeramente curvas desde el pr1nc1p10. a causa de
la interaccidén momento-fuerza axial debida a cambios de geometria en el
marcoi su pendiente se reduce més rapidsmente cuando comienza ls
'plastificacion del material, y se anula cuando la carga alcanza el valor
miximo; la rema descendente corresponde’ a estados de eqQuilibrio
inestable. : ' :

Diseiio. El1 diseiio de wun marco rigido consiste en 1la
determinacién de los perfiles neceserios en vigas y columnas, en el
proporcionamiento de las conexiones entre ellas, y en la revisién
posterior del conjunto para asegurarse de gue tiene un coeficiente de
seguridad adecuado contra el colapso por pandeo o inestabilidad y de que
. su comportamiento bajo cargas de trabajo es satisfactorio. 81 el marco

11
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tiene rigidez lateral elevada, propié o proporcionada por contraventcos
" o zuros de cortante., el disefio obtenido el considerar los nmiembros
aislados suele ser correcto, pues la dnica falla de conjunto pos:[ble es
por pandeo sin desplazamientos laterales (se estd considerando que éstos
son tan pequeios que la interaccién carga vertical-desplazamiento no
afecta significativamente la resistencia de la estrictura): ‘en cambio,
si es poco rigido puede fallar por pandeo bajo cargas predominantemente
verticales, o por inestabilidad bajo cargas verticales y horizontales.

La revisién de los perfiles prelzmmares obtenidos para un marco
q..:e falla por inestabilidad cuando actdsn sobre é1 cargas verticales y
horizontales combinadas puede hacerse trazando -su curva carga-despla~
zzoiento. :

Curvas carga-desplazamiento. El comportamiento de conjuntoe de
los marcos rigidos que fallen por inestabilidad bajo la accién combinada
de cargas verticales y horizontales queda representado, lo mismo que el
de los miembros estructurales aislados, por sus. curvas carga-despla-
zamiento, es decir, por la relacién entre la intensidad creciente de las
solicitaciones exteriores y algun desplazamiento resultante signi-
ficativo.

Las caracteristicas. de la curva dependen de la geometris y
propiedades mecénicas del marco y de las cargas. incluyendo la manera
en gque se aplican.

Para que la relacidén carga-desplazamiento sea tnica y a cada
problema le corresponda un solo resultado final se requiere gque las
fuerzas exteriores se apliquen lentamente, de maners que su efecto pueda
considerarse estatico. y que sus intensidades guarden una relacién
constante durante todo el proceso: es decir, la estructura debe estar
sujeta a un sistema de cargas que crece monotdnicamente y en forma cont-
inus hasta que se alcanza 1la resistencia méxima. Debe. suponerse,
ademds, que 1n1c:a1mente es eldstica y esté 11bre de esfuerzos. y que
na hay mverszon en el signo de éstos, en ningin casos en el intervalo
plésnco.

~ Estas cond1c.10nes no se cumplen en las estructuras reales. pero
_permiten smplzflcac.mnes importantes en los métodos | de anélisis vy
Ilevan & la obtencidén de cargas de colapse que son. .;parentement'e.
conservadoras®*.
Una curva como le IV de 1a Fig. 5.b, trazads tomando como base
-los perfiles obtenidos en el disefio preliminar, contiene buena parte de
la informacidén necesaria sobre el comportamiento de un marco que falla
por inestabilidad lateral, pues ademids de proporcionar su resistencia
céxima permite determinar el desplazamiento correspondiente a cualquier
mtenszdad de las sohczcacmnes y da una medida de su capaczdad de
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* En estructuras reales hay ocasiones en las que no se considera que to-
das las cargas crecen proporcionalmente: en el andlisis sismico de -
edificios se supone, de acuerdo con la realzdad. que las fuerzas hori-

zontales se empiezan a apllcar cuando ya actuan las cargas vertzcales
completas. .



determinar el factor de seguridad de un marce con respecto al coclapso .
y la magnitud de los desplazamientos que experimenta bajo cargas de
trabajos si el primero o los segundos no-son aceptables deben cambiarse .
sus caracteristicas, ajustdndolas hasta que la curva indique que el '
comportamiento es el deseado. '

Aungue tedricamente conviene conocer la curva PA de toda
estructura gue falle por inestabilidad de conjunto bajo cargas
verticales y horizontales combinadas, su obtencién es en general
-complicada, o aln imposible, por lo que en la mayor parte de los
problemas reales de disefo se recurre a ‘métodos aproximados para
determinar la carga de colapso y las deformaczones produc:ldas por lasg
sohcucaciones de trabajo.

Marcos contraventeados. Los marcos provistos de diagonales de
contraventeo constituyen una forma eficiente de resistir - fuerzas
laterales. Son muche mas rigidos y resistentes que los marcos no
contraventeaa‘os, pero ocasionan, con frecuencia, restricciones en la
operacién de los edxfzc:los. por lo que suelen usarse los dos sistemas
combinados.

En la Fig. 6 se muestran asalgunos posibles arreglos de las-
diagonales. En todos ellos se busca que los ejes de los miembros,
vigas, columnas y contraventeos, se crucen en un punto, por lo que estos
sistemas se conocen como marcos provistos de contraventeos- concéntricos.

La gran rigidez y resistencia de los marcos contraventeados hacen
que se minimicen los dafics, tanto no estructurales como estructurales,
producidos por los temblores; sin embargo, hay algunos  problemas
relativos al comportamiento de las diagonales bajo carga ciclica. Sobre
todo, se han observado comportam1entos bastante pobres cuando se emplean
Unicamente miembros en tensién para formar al contraventeo. Por
. ejemplo, cuando se usan contraventeos en X, una fuerza sismica intensa
en una direccién ocssiona un alargamiento de uns de las- diagonales’
mientras que la otra, incapaz de trabajar en compresién, simplemente se
cuvelga, sin aceptar fuerza alguna. Cuando, en el siguiente ciclo de
carga, vuelve a aplzcarse la fuerza latersl en la miswa direccidn, la
disgonal que se alargd en el primer ciclo no ofrece ninguna resistencia
hasta que se restira, y entonces vuelve a alargarse. Esto di lugar a’
ciclos histeréticos aplastados, como los que se muestran en la Fig..7,
en los que se observan grandes desplazamientos laterales producides por
incrementos muy pequeiios de las cargas, lo que hace que el sistenma
absorba y disipe una cantidad reducida de la energie que recibe durante
los temblores. Para evitar este comportsmiento inadecuados los
-contravientos deben arreglarse y disenarse de tal manera gque cads
diagonal que trabaje en tensidn esté acompanada szempre por otra Qque
resista las fuerzas sismicas trabajando en compresidn. :

Aln en este caso los elementos de contraventeo han de disefiarse
con cuidado, pues en estudios de laboratorio se ha comprobado que la
resistencia en compresion de los miembros sometidos a cargas exiales
ciclicas, que producen tensiones y compresiones a&lternadas, disminuye
drasticamente despugs del primer ciclo de carga. Por este motivo, en
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las reconendaciones tentativaes publicadas en octubre de 1985 por el

... Comité de Sismologia de la Asoclacién de Ingenieros Estructurales de

California se indica que los elementos de contraventeo deben tener una
esbeItez L/r no mayor que 6040/ J/Fy (120, para acero A36), y que su
resistencia en compresién axial debe reducirse multiplicando ia
correspondiente a carga estdtica por un factor de carga ciclica, menor
que la unidad, que vale 1/(1#(KL/r)/2Cc)s o 1/(1+(KL/r)/252.2) para
acero A36. (Para este acero, el factor dismmuye de 0.93, cuando KL/r.
= 20, & 0.68 para KL/r = 120). Ademés, se indica que todos los

_elementos gue forman parte del contraventeo han de disenarse tomando

como base esa reszstencm reducida. 1ndependientemente de’ que trabajen
en tension o en compresidn. .

. - Marcos con contraventeos excéntricos, En la Fig. 8 se muestren
cuatro marcos provistos de otros tantos tipos de contraventeos
excéntricos. Las fuerzas axiales que aparecen en las diagonales, como
un resultado de las acciones sismicas, se transmiten a las columnas o

a otras diagonales a través de un tramo corto de viga, llamado "eslabdn

activo v que trabaja en flexién y cortante.’ Escog:endo'adecuadamente
geometna puede lograrse gque un marco contraventeado excéntricsamente
tenga una rigidez eldstica muy cercana a la de marcos similares
provistos de  contraventeos concéntricos y que, por ‘otro lado, los
eslabones activos se deformen ineldsticamente durante temblores seveross .
absorbiendo y disipando, energia de una manera anéloga a la de los marcos
ng:dos no contraventeados., Se obtiene asi un sistema estructural que
posee caracteristicas fsvorables de los dos sistemas, y que puede
satisfacers, en forma eficiente, 1los dos requisnos de rigidez y
ductihdad caracteristicos del diseiio sismico. '

Le capacidad de 1los eslabones activos de disipar grandes

.cantidades de energia durante sobrecargas extremas es de importancia

- critica para la ductilidad de conjunto del sistema estructural; se ha

encontrado. por medio de estudios de Iaboratorlo- que los -eslabones que
fluyen prznc:lpalmente en cortante son:mis eflczentes que los que fluyen
en 'flexién.

La eleccidén de las excentricidades constituye uno de los pasos
pds importantes en el disefioc de marcos contraventeados excéntricamente,
pues de sus valores depende tanto la rigidez ‘eléstica del marco como la
demanda de ductilidad en los eslabones activas. " . .

En resumen, los marcos contraventeados excéntricsmente son
estructuras dictilés en las que: las deformaciones ineldsticas se
confman a regiones en las que no afectan de panera. adversa la
resistem:za y estabilidad de conjunto de ls estructura. :

Los contraventeos. las columnas y las vigas, estas (ltimas en las
zonas que no forman parte de los eslabones activos, se disefian para que
permanezcan en el .intervalo eldstico, y no se pandeen; préicticsmente
toda la actividad - ineldstica se concentra, pues, en zonas escogidas,
dlsenadas y detalladas especialmente. El, resto de la estructura se
dlmgnslona para’ que . resista. trabajando elésticamente, las
solicitaciones que--aparecen en ella mientras los eslabones activos
ﬂuyen plasticamente, lss que se determinan estudiando el mecanismo de

14



- 15 -

colepso del marcos posteriormente se revisa su comportamiento bajo
cargas de trabajo, utilizando métodos elésticos.

MUROS DE CORTANTE Y MUROS COMBINADOS CON MARGOS RIGI DOS.

El1 empleo sistemitico de los mures de cortante se inicié poco
después de la terminacidén de la segunda guerra mundial: en esa época se
espezé & construlr gran nimero de edificios altos por lo que se buscé
un sistema est.ructural capaz de resistir las fverzas horizontales de una
manera mis econdmica que el marco rigido, que al mismo tiempo limitase
.adecuadamente los desplazamientos laterales de entrepiso.

Los puros de cortante se utilizaron -por primera vez como
elecentos para proporcionar rigidez y resistencia ante fuerzas laterales
en conjuntos habitacionales construidos en la ciudad de Nueva York en
los Gltimos afios de la década de los cuarenta, y tuvieron un impacto
importante en .los. edificios altos. Los muros, que trabajan
sipulténeamente como elementos para resistir cargas verticales, como
muros divisorios y como eficientes contraventeos, se han convertido en

un elemento estructural bdsico en edificios de alturs media, al gredo .

de que en la actualidad es rara la construccidn de mds de 12 a 15 pisos
que no los utiliza como elementos pr.inc:pales para resistir las fuerzas
horlzontales.

_ Los muros de cortante no pueden usasrse con libertad cuando las
barreras que forman crean problemas de funcionamiento; cuando ésto
sucede, como es comin en edificios de oficinas, se pueden emplear
sistemas estructurales constituvidos por marcos rigidos o por uns
. combinacién de éstos y muros de cortante o contraventeos en diagonal.

En edificios de oficinas de pocos pisos o de sltura media se

suelen utilizar marcos rigidos combinados con wmuros de cortante o
contraventeos en diagenal gue se colocan en los linderos o alrededor de
los nicleos de servicios, donde no ocasionan problemas de operacién.

Cuando se utilizan muros de cortante y marcos rigidos en un mismo
edificio, los sistemas de piso "han de diseflarse de manera que actien
como diafragmas horizontales, capaces de. repartir las fuerzas laterales
entre los elementos verticales resistentes, en proporcién a sus
rigideces. Los pisos de concreto reforzado suelen ser capaces de
desarrollar ese papel sin dificultad.

La estructura de la gran mayoria de los e'd1f1cios altos actuales
esta formada por una combinacién de marcos rigidos. y muros de cortante
o contraventeos, en la que los muros de los niicleos de elevadores,
escaleras y servicios, o los contraventecs colocados en esas zonas,
trabajan como elementos rigidizantes, complementados con frecuencia con
muros o contraventeos aislados adicionales, colocados de manera gue no
Anterfieran con las zonas en que se necesitan éreas libres grandes.

La capacidad de absorcién de energia de un sistema con muros de

cortante es menor que la de una estructura compuesta sélo por marcos
rigidos, lo que hace-que las fuerzas sismicas de disefio sean- mayores en
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el primer caso que en el segundo. Sin embargo, esa desventaja se ve
compensada favorablemente por. la mayor rigidez del sistema.y porque los
muros combinados con marcos resisten las solicitaciones horizontales en
forma més econdmica que los marcos solos. -Quizé npo sea exagerado
~afirsar que en edificios con alturas comprendidas entre 10612y 15 §&.
.20 pisos sdlo pueden obtenerse soluciones econémicas empleando muros de
' cortante o cont:raventeos en combinacién con Barcos r:lgidas.

!
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1.
1.1

L.1.1

1.1.2

BASIC CONCEPTS

- Hazard scenarios and design situations |

The safety of a given structural system has to be verified for a
set of hazard scenarios, each defined by the prope rties: of the
structure together with a set of actions and envi:onmen:tal
c.onditions. To each hazard scenario shall be associated a
design situation defined bf a set of load combinations and a set

of system requirements, and design and performance criteria.

The long-term reliability of a structural systern is a function
of the overall utilization and hazard scenarios, which are
described by the characteristics of a pumber of disturbing
phenomena, with random intensities, time variations and
space distributions. For the sake of simplicity the‘ overall
reliability can be determined on the basis of a number of
design situations defined in terms of the participaﬁ.lng actions
and their design intensities, in conjunction with an ;a.dequate
model of the structure and the corresponding design and
performance criteria. Syatem requirements and ilaiety
levels determine what ia-expect‘éd of the system in|terms of
behavior and risk, while design and performance c{-itex;ia
provide operating tools and quantitati:re values the Tpplica-

tion of which permits to aatisfy 'syatem requirements.

Degign situations are clagsified as peraistent. transient and

accidental, and the corresponding target reliabilities should be
consistent with the uncertainties involved, the coﬁsequences of
failure and the cost of increasing safety or improving e:l:pected

behavior.

. . .o |

Persistent situations are those having duration of the same
- |

order as the life of the structure. Transient situationg are

v

those having shorter duration and high probability of occur -

1

1



1.1.3

rénce. Accidental situations are characterized by short
durations and low probabilit.y of occurrence. According to
ti\ese definitions, design pituations including dead and
ordinary live loads are persistent, those including wi.ﬁd are
transient and those including earthquakes, exceptional live

loads, blast and impact are accidental.

Design values of the loads participating in each design situa-
tions should be so stipulated as to lead to adequate risk
levels during the intended lifetime of the system. When.
establishing those values, due consideration should be given
to the low probability of the event of simultaneous occurrence
of the most unfavorable values of the loads produced by two
or more disturbing agents. This can be handled by adoption
of load reducing factors to be applied to design values of the

individual loads considered separately.

At locations where historical or instrurnental records or geo-
tectonic features indicate the possibility of occurrence of damag-
ing earthquakes, the decisions about the establishment of geismic
desigr .egulations as well as about their scope and safety level
should be based on formal or informal safety studies that consider

ecopomic implications and acceptable failure probabilities.

No region of the earth can be branded as absolutely inactive.
In areas of substantial seismic activity the prob-lemris
usually recognized, and building codes and engineering
practice advance accordingly. Areas of moderate geismic-
ity are dangerous because of the scarcity of instrumental
records and the tendency of the inhabitants to forget history
end sub-estimate hazard. Therefore, decisions about design
intensities should be based on the knowledge of regional

tectonics ag well as on direct statistical information.

1.2

1.2.1

Seismic degign intensitiea should be established on the basis
of cost-benefit studies vnder toierabie risk reat¥ictions.
Cost-benefit studies are bascc or oprimizing a utility func-
tion which is the algebraic sum of ipitial costs and prescn:
values of expected benefit and loss. Upper bounds to toler-
abie risk value: mus: be adopted wher failurc consequences
involve };uman lives; these bounds must be coneistent with
those implicitly accepted in modern societies under different

conditions of voluntary and invoiuniary exposure.

Estimates of seismic risk should account for all sources of

uncertainty, namely those associated with other loads acting
simultaneocusly with earthquakes, with mechanical properties
of the structure (stiffness, damping, mass, energy-dissipa-
tion capacity, ductilify, etc) with sei.sx'nicity. detailed ground
motion history and dynamic response, and with the algorithm
employed in evaluating gsystem's response and capacity and

in evaluating failure probabilities.

Structural system

Seismic design regulations shall state criteria for idealizing
structural systems. These criteria shall take into account the
type and specific features of each system and shall be based on
the response variables that determine the behavior of that system
on the contreol variables that may be used in the selected idealizec
systerm, and on the degree of correlation between contro] variabic
and response varizbles. Non-structural elements should be in-
corporated into the model or should be adequately isolated from

the siructure.

It is well known that the seismic behavior of a structural
system is to a large extent determined by its capacity to

dissipate energy through ductile deformation and that this



1.2.2

capacity may be limited by local brittle failure and dynamic
instability problems. However, for practical reasons design
criteria are often based on static or linear dynamic models,
and the control variables are lateral forces and displacements
instead of ductility demands. The usefulness of a simpiified
structural model lies on its ability to indirectly contrcl the
response variables that determine the behavior of the real

system.

Experience of past earthquakes shows that non-structural
elements may cause the failure of structural elements due

to an improper idealization of the system’s behavior.

It is often difficult to isclate non-structural elements {rom
the structure or to model accurately their possible interaction
with it; therefore, compromise solutions have to be permitted
where simplified conservative models of the mentioned

elements can be adopted.

Linear models can be used in conjunction with response spectra
reduced to account for ductility, when dealing with regular elasto-
plastic systems having' 'gradual variations of the ratio of the
strength available to that required at critical sections. Conven-
tional methods of static analysis can be adopted when, in addition,
stiffnesses and masses vary gradually throughout the structure.
Cases not satisfying the above requirements deserve special
treatments, which may consist, for instance, of allowing smaliler
load reductions through ductility, requirirg local corrective factors
for internal forces or special lateral force -coefficient functions,

or recquiring an explicit non-linear response analysis.

Both theoretical studies and observations about seismic
Yelzvior of real structures show that excessive ductility

demands and inelastic deformations are likely to take place

at some locations of systems with pronounced varunom {n,‘ -
strength with a tendency of plastic deformations to Iccumn.late
in one direction, or with non-linear force- deﬂectmn cuma

that depart significantly from the elasto-plastic relation or

that deteriorate under load reversais. Such situations arise,
for instance, in multi-story buildings witha Ilexiblellground floor
ir. irregular frameas where the bottom ends of some columna rest
on beams or cantilevers, transmitting to them the reactions due

oﬁerturning moments, or in cross-braced frames where a signifi

Vcant portion of the story shear is taken by tensgile bracing mer_nt_pe

- ‘-{_‘ .'_ N
The method to estimate the required lateral capacities on the

basis of the spectra reduced through given ductility values as
gingle -degree -of -freedom systems is applicable only to regular
systems, where no important variations are observed in the
ratio of the strength available to that required according to
linear response analyeis. If one intends to predict ductility
demands of irregular systems, one must recourse tc'f non-
linear methads of response ;na.lysis. Under tht_ase circum-
stances, design c-odes must either require use of thelatter

methods or, to be on I-.he sa.ie side, to specify low ductility

“factors to reduce the selsm.lc regponse forces obtained from

Imear analysis.

1.2.3 Struct:ural models must mclude the atiffness of all elements that
may influence their response, including the so-called non-

structural elements.

Because of the difficulties in obtaining ard handling accurate
models of non-structural elements, conservative assurnptions
may have to be made with respect to the interaction between
the non-structural elements and the structure, In some cases

. i
it may be convenient to cover the mentioned assumptions by

‘
t
!
'
I
b



1.3.5

resistance should maintain, with an adequate reliability, their
integrity during and after the occurrence of seismic actions, and
should not adversely affect the behavior of the structure and

other structural ¢lements.

A typical example is a secondary beam assumed to be simply
supported on intermediate points of the main girders perpen-
dicular to it. Its contribution to earthquake rfasistance will
usually be negligible, but its continuity in flexure and
torsion with the main girders may give place to excessive

stresses not accounted for by simple models.

Non-structural members and their fastenings to the structural
system should provide adequate safety against local damage and
collapse during and after earthquakes and should not adversely
affect the behavior of structures, and structural systems. They
should not create serious life hazards during and after earth-

quakes.

The design of the fastening of partitions to a structure must
be consiastent with the intended level of protectig:t_';gainst
damage, and with the aspumptions made in the:structural
analysis. If a very low probability of damage ia aimed for,
the partition must be attached to a structure so as not to .
follow the deformations of the structure during aisevere
earthquake, uniess it is shown that the system is stiff
enough to prevent the deformation above the damage thre-
shold. The artachment must be capable of preventing over-
turning. The supports of equipment, installations and ceiling
systems should prevent their collapse with an adequate
reliability. Accurate estimates of thle seismic reaponse of
these systermns will, in general, require their idealization as

appendages tied to the main system and the a;.:plication of a

special method of dynamic ana.l).rs'is. Except for very important

1.3.

1.3.7 ,Ngn-itructurél elements should be classified in two categories,
P - = HD

6

equipment, the local response may be estimated by means of
simplified models. The reliability to be specified must take
into account the nature and possible magnitude of the

consequence of local failures.

Serviceability requirements for structures and structural element.
should state the limit states relative o those requirements, aa
well ap reliability conditions to be satisfied for different seismic

intensities.

The mentioned limit states include excessive residual deflec-
tions, cracking or loss of stiffneas. These states are not
only related to serviceability conditions, but also to sa.fety-
requirements, as they imply cummlative damage and degrada-

tion of mechanical properties.

It may often be advantageous to accept significant local
damage as a means of dissipating energy and preventing
" more danéerous failure modes, but Tepair work should be
, easy and reliable and should be undertaken immediately
aft: F;damage takes place. It may even be advisable to place

=

L sq_:'r_xe-_utructural elements destined to fail and ber replaced., --

M

L e

.w

“‘namely those which should maintain their serviceability during

and after earthquakes and those which are only required to
maintain their serviceability after earthquakes.

Due to a short duration of earthquakes as compéxred to the
;life of structures, uerviceabiﬁty conditions do not include

’ -l_:eha.vior during earthquakes, except for some types of
eqxiipment. The classification of a non-strucmr:al element in

a given category depends on the use of the construction.



means of a double structural analysis, with and without non-

structural elements.

1.2.4 Non-lincar models shall aiso accc:t:nt for slendernesa (P - A)
affects and specify the locations where non-lincar material’
behavior may occur. They shall also speci._fy adequate cyclic
stress -strain curves or procedures: to deter:iine them by theory

or experiments.

The interaction between the inelastic deformations produced
by the response to several simultaneous ground motion com-
ponents may be very important. Therefore, carrying out
step-by-step non-linear response analyses may lead to a
falge idea of accuracy if one neglects to treat the significant

componenta simultaneously.

1.2.5 Both linear and non-linear models must make use of criteria of
structural analysis that account for all relevant sources of defor-

mations and inertial forces in the structure and at its foundation.

‘ '!.'he .follc;wiﬁg are a few exampiea of effects not alﬁa.ys
re‘éogni:ed. but important in many cases: axial deformations
of columns due to overturning moment, rotational inertia

N . torces in ch.:.mney stacks and inverted pendulums, soil
deformahons and inertia iorceu aspociated with foundation-
structure interaction, effects of distributed mass on the
response of some long-span members, vertical or rotational

accelerations of the ground,

T 1.3 System requirements

A - . -

1.3.1 System requirements define the conditions that a system ig ex-
pecrd to satisfy in accordance with its intended use. For

structural systems, thege requirements are grouped ad follows:

1.3.2

a} Safety. 3h s
b) Serviceability. | '
<) Durability. i
d) Appearance. '

This document deais with the first two groups. Due to the
wide margins of uncertainty invoived, they have to !;e stated in
probabilistic terms. In order to {acilifate practical design’
applications, the probabilistic specifications of aysfem

requirements have to be replaced thh a set of practical Tules

which state acceptable aligorithms as well an nominal vaiues

of loads, strengths and stiffnesses., These rulea are ca.ued

- & - LN
design criteria.

ST

Safety requirements should state bounds to the probability of
failure of a system for given tire intervals. The influence of
cumulative damage and degradation of mechanical propefﬁes

should be taken into account when verifying these requirements.

- :
The reliability of a complex-system depends on the reliabili-

“+:. ties of the individual membéf&;ﬂand on the way they are inter-

... connected. Therefore, no_;;i;'nple Qeneral relations can be
- established between those safety mea.a:;r'ea, and speciﬁcations

- related to'member safety levels should take into account at '

. least approximately, their posm.ble relation with system

1.3.3

1.3.4

reliability for each structuta.l type.- soakaloe A

Safety requirements for structural mt;mberu agsumed to ‘contribuie
to earthquake resistance must refer to the earthquake intenaity
that corresponds to a given return period, should be consistent
with the intended safety of the structural aystem, and should

cover a possible influence of cumulative damage nnd &egradanon
of mechanical properties. i

Strucrural elements assumed not to contribute to earthquTke



1.4

1.4.1

1.4.3

Deaign criteria

Dusign «riteria are a set of specified operations, algorithms and

numerical values which in combination with performance criteria

lead in practive to satisfaction of the system requirements.

Design criteria include the following:

al

b)

c)

d)

e)

f)

g)
h)

Muodels of the actions considered in vach d.esign siteaticrn.,
Definition of variables in terms of which r.he-respOnse znall be
measured.

Algorithms for determining response.

Conditions for applicability of given response analysis
algorithms.

Criteria for obtaining characteristic and design values of
member resistance and stiffness.

Criteria for evaluating capacities of ductile deformation and
energy dissipation of :members.

Criteria for determining damping values of the structure.
Criteria for determining acceptable values of resistance and

response.

Characteristic values of the variables used in design are those
values in terms of which are expressed the design sitnations;
they correspon'd to specified probabilities of reaching more
unfavorable values. Design values are obtained from char-
acteristic vaiues by modiiying the latter with load factors,
capacity reduction factors or additive terms. These Iactors

and additive terms arc generally designated as safety clements.

Seismic actions can be specified by lateral force coeificients,

response spectra or probabilistic models of ground motion (see

sections 2.2.1-2.2.51, The level of seismic actions rmust be

such that when one takes into account the seismicity of the site,

the uncertainties in the ground motion models and structural

-10 ~

properties, the specified characteristic values of all those
properties and the safety eiements. one arrives at the rel.ia.hi'lilty

stipulated by the functional requirements.

Safety elements are defined in the commentary to 1.4.2,
Scismic hazard may be described by ke probability distribu-
tion function of the maximum inzensity that may occur during
any given time interval. The prebability of failure or damage

of a structure is a result of the corrribution of earthquakes of
BE

different intensities. In general, the requirements with

respect to safety and serviceability conditions may be

achieved by specifying two intensities: oOne correspondiﬁﬁ to
poll
P

long return periods, applicable for checking safety against =

collapse; and the other corresponding to moderate return -
periods, for which the occurrence of limit states with

respect to serviceability and partial damage should be avoided.
The design criteria for both conditiona should lead to the
required reliability against collapse during the system's
lifetime and to a minimum value of the sum of initial costs

and present value of expected losses. For ordinary systems
practical considerations may lead to formulate design criteria
for safety and serviceability on the basis of a single intensity )

value.

1.4.4 The methods adopted for predicting structural response must be
- accurate enough for the type of a structure analysed and for the

* types of variables used to measure the responge. All significant
sources of deformations and inertia forces must be considered

{see Section 1.2). Explicit rules must be included to evaluate, at

least approximately, a possible influence of slenderness effects.

When linear analysis is applicable, internal forces and

stresses must be evaluated by a method that takes into

account equilibrium, deformability and compatibility

-1l =
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conditions, or by approximate methods known to provide
sufficient accuracy in particular cases. A limited amount of

stress redistribution may be permitted in the linear anaivsis.

When modal dynamic analysis is applicable the modei of a
structure should include as many degrees of {reedom as necessary
to ubtain reasonable or reliable estimates of interral icrces at
critical sections. The criteria {or mode superposition should
account {or probabilistic correlation between the responses of a
group of modes with closely spaced natural frequencies. Uncer-
tainty in natural frequencies should be taken into account when

determining design values of spectral ordinates..

Even if torsional static eccentricities are small, their dynamic
amplification can be very large, but the resulting responses
can be hounded by a value determined by a simple rule that
estimates dynamic eccentricity as the sum of an amplified
static value and an accidental value. For single story systems
it has been shown that reasonable estimates of dynamic
response can be obtained by performing a modal dynamic
analysis assuming only the translational degree of freedom
parailel to the ground motion component and multiplying the
static eccentricity by an amplification factor that does not
depend on the eccentricity. [t is 10 be expected that this
conclusion can be extrapolated to uniform multistory systems,
but it is probable that syatems with large inter-story varia-
tions in plan or in distribution of masses or. stiffnesses must
be analyzed considering coupled transiation and torsion
vibration modes. Rotational inertia may be very lmportant

in inverted pendulums and chimney stacks and so may be
vertical inertia forces due to horizontal ground motion in

long span girders with distributed mass. The defcrmations

of floor diaphragms in their plane have to be considered in

12 =

1.4.6

1.4.7

1.4.8

some structures when those diaphragms do not have epough
;

gtiifness o be treated as rigid bodies.

Uncertainty in natural periods can be recognized by requiring
that their nominal values used in design be more unfavorable

(shorter or longer) than those computed, or by mod;ifying

the regponse specira.
If a step-by-step method of analysis is adopted for estint\ating the
response of a system ta.kjmg into account non-linear bel;avior, the
interaction ameng the airﬁulta.neous responses to several ground
motion components should be represented and should account for
degrading behavior when significant. Design vaiues of the
response should be obtained from a large enough number of

ground motion samples.

Nominal design values of strength, stiffness, ductile capacity
and effective damping should recognize all sources of uncertainty
in system properties, and they should correspond to clearly
astated probability levels, Principles and algorithms valid for
determining the mechanical properties of members, subassem-
blages and connections from characteristic values of material

and geometric properties should be apecified.

Significant uncertainties arise from de\;ia,tion in material

- properties, construction imi:er'fcctiona and stre:iéth{predic-

7 tion algorithms. The probabilit-y of more um’avprable‘values
than the characteristic values should be high enoi;gh-as to
permit the adoption of reagonably inexpensive quality
control tests, but low enough as to provide some rel:lxable
control of the most unfavorahle tail of the probability 7
distributions. For ordinary cases that probability isll in

the order of 0.02 to 0.05..

Verification rules should be established for the following variables,

—13- !



1.5

1.5.1

1.5.2

when applicable

a) Internal forces and stresses in members and connections.
b) Deflections .

c) Relative deformations .

d) Local deformations at connections.

e} Local ductility demands-

Those rules should be formulated in terms of characteristic

values of material and geometric properties and system response.

Adequate safety elements should be introduced in order to attain

reliability levels as stipulated by the system requirements.

Performance criteria

Performance criteria are statements about the required prop-
erties of structures and structural members so that they will
satisfy the assumptions of structural analysis and design. These

rules cover the following properties:

a) Strength

b) Stifiness

¢) Ductility.

Strength performance rules should include statements about
minimum and maximum acceptai;le values, in order to ensure
that the system ae whole is not weaker than intended and that no
unforeseen behavior problems will occur by the presence of
members stronger than assumed. These rules should also
include specifications about the acceptable relative values of the
capacities of members and sub-assemblages in different failure _
modes. I{ these requirements cannot be sa.tisfied, lower ductility
values should be assumed for the purpose of determining design

forces.

Ruies related to overstrength and to relative values of

- 14—

1.5.3

1.5.4

1.6

1.6.1

capacities m diﬂe:"ent fajlure modes are intended to ensure
riuctilc bechavior. Overstrength in a ductile member may
lead to overstress of brittle elements and therefore to their )
failure. A flexural !-nem‘ber must have a higher safety
factor against diagonal tension failure than against tensile
yvielding by bending so tnat the latter failure mode is much
more likely than the former. Owvcrstrengil in lateral shear
of a large number of stories in 2 multistory building can
give place to excessive ductility demands at stories POBBESS -
i.:'ng only the specified capacity. In the last example, over-
strength may result from the presence of infilling wall panel

not considered as structural elements.

Stiffness performance criteria should include statements about

minimum and maximum acceptable values, in order to ensure
that the system is not more flexible than intended, and that no
unfavorable distribution of internal forces will result from
positive or negative deviations of member stifinesses with respec

to those assurmned.

Performance rules relative to ductility should state minimum
values of that variable, as well ag the number of alternating load
cycles for which each member or subassemblage should be able
to reach a specified deformation without significant reduction in

strength or energy dissipation capacity.

Reliability and guality assurance

Reliability is the probability of satisfying a svstem requirement
or a performance criterion within a reference interval of time.
When dealing with damage modes, the consegquences of

which can be representec by a contin:ous function of

response, rather than expressing functional requirements

in terms of a threshold value of the response, it is more

-5~



1.6.2

1.6.3

edequate tn describe reliability with respect to those
modes by the probability density function of the magnitude

or the cost of damage, as this function, and more precisely

. “its expected value, constitutes the basic concept for making

decisions concerning reliability with respect to the mentioned

modes.

For standardizing the definition of reliability a reference time

interval of 50 years is chosen.

When formulating reliability models due consideration should be

given to the following possible causes of unsatisfactory behavior:

a)

b}

<)

dj}

Gross error and negligence in design or construction.
Unfavorable random deviations in material properties or
member geometries. ]
Inaccuracies of mathematical models and algorithms employed
to represent loads and structural systems and members, as
well as to predict response and behavior.

Uncertainties in the formulation of the probabilistic models

themsgelves or in the estimatjon of their parameters.

Gross error and negligence are by far the most important
causes of structural failure under conditions present in
utilization scenaries. Failures produced by earthquakes
occur as a rule in structures where no special seigmic
provisions were taken, \iavhere peigmic hazard was under-
eatimated, where design was based on oversimplified
unrealistic models or where gross construction deficiencies
were present, Ordinary models for reliability analysis
ignore the possibility of gross er’rors and negligence and

therefore understimate failure probability.

1.6.4 Gross error and negligence should be avoided by a convenient

quality assurance plan. Their possible consequences should be

- 16~
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minimized by means of redundancy and ductility. } '

Optimum quality assurance plans can be formulate§ on the
basis of the expected value of risk reduction and thie
investmen: in the plan. Because the conditional prébability
of failure, giver the occurrence of some gross err;ors is
~ury high, it pavs to control failure consequences ];:y meansg

of redundancy and ductility.

l.6.5 Reliability models should be based on theoretical concepts as well

1.6.6

as on calibration with the behavior of actual structures.

The state of the art of structural reliability analysis and
the limitec extent of statistical information about loads
~and structures make it necessary to use information about
the behavior of actual structures., Seismic benavior and
" reliability are substantially affected by energy dissipation
in partitions and other 'non-structural" elements, and only
a combined theoretical - empirical appreach can as;eaa

this effect and extrapolate it to other systems. i

Acceptable reliability levels must be established for each type

of structure on the basis of the economic value of reduci:ng risk and
on considerations about acceptable risk levels with respéc‘t to
consequences that cannot be expressed in monetary terms, such

as loss of human lives or destruction of very valuable dacuments

or artworks.

The congsequences of failure and the level of acceptable risk
depend to 2 large extent on the use of buildings, on their
contents and on the impertance of their functions under
normal conditions as well as during and after earthquakes.

For instance, buildings can be classified as follows.

Group I, All buildings other than those belonging to Groups
Il and IO. ’
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Group 1.

Group LI,

Buildings having largé number of occupants.
including public 2ssembly halls and theaters.
churches, schools and hospitals. Also included
arc building used as record depositaries or for
the storage of historic, artistic or literary

treasures.

Buildings having essential facilities necessary for

post-earthquake recovery, which are required to
function during and immediately after an earth-
quake. Also included in this group are buildings
housing particularly valuable art treasures or

similar,

T

2.1.2

IDEALIZATION OF SEISMIC ACTIONS

Earthquake characteristics

In the selection of earthquake characteristics for design purposes,

the fullowing concepts have to be considered:

a) Historical records.

b} lLocal instrumenia: Tecords.

¢} Regional pecology and tectonics.

d) Seismic activity at all sources that may contribute to hazard.
e) Intensity attenuation with distance.

) Local conditions.

None of these sources.of infbrm;a.tion can be negle;cted when
ma.king estimates of seismic hazard: historical x‘-ecords about
qualitative measures of earthq‘lz?.ke intensities may give less
precise des.criptions of ground l_x.xotion than accelerograms,
but those historical records provide usually a clearer picture
of the long term statistical pattern. Knowledge of regional
geology and tectonics is often more informative than geveral
tens of years of relatively low activity, Probabilistic ap-
proaches for putting together information &_pn:x different
sou‘rces, as described above, are based on Bayes' Theorem
about the probabilities of altefnate. hypotheses.

Local historical and insh_'unlental records must be studied with th

aim of obtaining information about intensity statistics, fregquency

content of ground metion and influence of local conditions,

Descriptions of damage suffered by different kinds of struc- ’
tures provide significant information about frequency content

characteristics of ground motion.

Studies about regional geclogy and tectonics should be carried out

by specialists who are familiar with the regions of interest and
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should cover the {ollowing concepts as much as fcasible:

a) Rcgional tectonic structurc and processes-

b} Principal and secondary faults.

c} Indications of activity or inactivity of fault.

d)} Estimates of maxirﬁu’m rmagnitudes, seismic moments and
durations of earthquakes.

e) Estimates of energy liberated per unit time.

£} Possible mechanisms-

g) Possible focal depths.

Descriptions of a regional tectonic structure should include
an evaluation of the setting of a region close to the site
within wider regions of similar characteristics, so that
assessments of activity can be based on relevant information
above and beyond statistical data of activity in the vicinity of

a site, as the latter are often insufficient.

Estimates of maximum magnitudes or seismic moments can
be based on the dimensions of the potential sources but it is
difficult to set an upper bound to the portion of a fault that
can move during a singl-e event. Uncertainty about these

estimates must be stated in probabilistic terms.

Estimates of potential future activity at seismic sources must

include

al Magnitude- recurrence curves covering the interval of
moderate to largest expected magnitudes.

b} Measures of uncertainty about the above mentioned curves.

c} Indications about the possible randem and svstematic

fluctuations of activity with time.

The last item includes considerations abou: the likelihood of

immediate or short-term activity. This likelihood mayv

- -

]
result from purely statistical considerations, from the
observation of long inactive intervals at potentially active

areas, or from the observations of precursors of large

earthquakes. |

2.1.5 Intennsity-attenuation expressions must provide enougl. informa-

tion for cheracterizing ground meotion, ,

The ultimate aim of establishing or adopting intensi{y -attenua -
tion expressions is to permit the estimation of earthquake
spectra or more general models of ground motion. Some
expressions provide direct estimates of ordinates of response
spectra for a givén period and damping, while other airr. only
at predicting peak absolute values of ground acceleration,
velocity and/or displacement, and recommend the use of ex-

pressions relating these parameters with gpectral ordinates.

For some applications ground motion must be descri;bed in
terms of stochastic process models (see Section 2.2). In
those cases the parameters of those models (spectral
density of acceleration, intensity envelope function) must be
predicted directly from the properties of earthquakel‘s at their

source, or indirectly from response spectra,

Intensity -atteruation relations may be specifically determined for

the region of interest or may be inferred from those valid for

other regions of similar geophysical characteristice and seismic

mechanisms. They should consider:

a)

bj

c)

2}

Type of fault and earthquake mechanisms-
Theoretical concepts about generatiorn, propagation an‘d
attenuation of waves of diffierent types.

Empirical information 2bout magnitude, intensity and Site -to-
sourcé distance.

JYluence of distance on duration of ground motion.

2
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e} Random deviations of actual intensities with respect to computed

values.

Available cxpressions are many and inconsistent, Each is
based on its own set of data and assumptions about general
forrm:. and each defines site-to-source distance in different
manner. Most of the empirical information corresponds to
earthquakes at moderate distances, and therefore intensity
attenuation curves in their most important range, i.e.

for short distances, are very sensitive to assumptions

about their form.

Most available expressions take intensity as the product of
a function of rmagnitude and a function of distance. Although
this assumption may be adequate for peak ground displace-
ments or spectral ordinates in the range of long natural
pericds, it is far {rom true for peak ground accelerations

or spectral ordinates at high frequencies.

The influence of local soil, topography and geologic structure on
the characteristics of ground motion shall be evaluated and in-
corporated into the models of earthquake excitation. This evalua-
tion shall be based on direct records obtained during actual earth-
quakes as well as on realistic theoretical models that take into
account topographic and stratigraphic characteristics, mechanical

properties o! the ground and types of arriving seismic waves.

When one talks about microzoning, attention is uwsually focused
on shezr-bean: models of siratified soil formations and on
uri-dimensional, verticzlly traveling SV waves. Strong motion
and svismologrical records have shown that those models car
only be appiizd t» 2 very narrow range of conditions, and

that marny citer geologic or topographic features can have

a2 more prrnosuncec infleence on pround metion than the presence

of sediments. More general anaiylicul models have been
developed in order to account for two-and threc -dimensional
responsc and various tvpes of arriving waves. As a
consequence of the complexities involvecd ir. theoretical
models, those models should only play a rule complementary
to instrumental obscrvations., %ecau:- path and mechanism
have been shown tu affect iocal variations of ground motic:,

a2 large number of events (ever. small intensity motions] wiil
have to be recorded at a giver. site before reliable conclusions

can be drawn concerning those variations.

Earthquake models for structural design

The model used to represent seismic actions on a given structure
must be capable of repreacnﬁng the infiuence of its mechanical
properties on its response to a degree of accuracy compatible
with the irnportance of a structure anc the accuracy and complex-
ity of the methods of analysis. The following models are
recommended for the response analysis of various types of

structures:

a) Lateral force coefficients, independent of the natural period
or dependent on an approximate period, for the design of
unimportant and inexpensive structures and for those of
moderate importance with uniform disrributions of masses,

stiffnesses and safety factors.

b) Responsge spectra for difieren: aamping valves and ductility
factors for the design of moderately importan: siructures
without very irregular distributions of masses or stif{fnesses,
and with uniform: values of the ratio of available to required
strength at critical sections. )

¢! Stochastic process models ol ground motion, or & set of
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fround motion time -histories for the design of extremely
important structures or for those with irregular distributions .
of the ratio of available to required strength or with failure

meuchanisms developing important non-linear deformations.

d} Multi-component stochastic process models of pround motion
at one or more foundation points or a set of multi-componeﬁi
ground motion time histories, also at one or more foundation
points, for the design of structures with large dimensions in

plan.

e} Stochastic process models of arriving waves or a set of space-
time histories of those waves, for the design of underground

structures.,
Lateral force coefficients

A lateral force coefficient function includes both the ratic of the
shear at the base to the weight above it, and the form of wvarijation
of the ratio of local lateral force to local weight along the height

of & structure.

The application of lateral force coefficient functions for seismic

design should be restricted to the particular types of structures

- for which those functions were determined. For each particular

type of structures the lateral shear forces predicted {rom the
corresponding lateral force coefficient function shouid provide
uniform safety with reepect to the shear forces obtained from
dynamic analysis for the response spectra determined in accord-

carnce with 2.2.3.

Late:rz_;l force coefficient functions cannot simultaneousiy
provide uniform safety for lateral shear forces and for

other forces resulting from structural response,. such as
overturning moment, nor do they serve to estimate local

éccelerations because the maxima of the various regponse’
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variables mentioncd do mot take place simultanecusly. This
is why elevation-dependent factors are introduced for re-
ducing overturning moments obtained by integration of the

1
diagram of design shear forces.

Wide differences have been sBown to exist between lateral
force coefficient fupctions corresponding to given reliability
values for structures deforniing like shear beams:and for
those responding like flexuri! beams. Thosc differences are
sensitive to the shape of the response spectrum, and refloct
the relative values of the contribuiiens of fundamental and
higher natural modes. They car be taker into account, for
instance, by representing the lateral force coefficient function
as the superposition of a linear and a second degree functions
of the elevation, or by rmaking it proportional to the iteratively
determined deformed configuration of the structure when

subjected to a system of lateral loads. ;

Lateral force coefficients may be stipulated as independent of
natural periods, in that case design responses are too con-
servative for very short and very long nataral per;wds. This
justifies the practice of specifying rules for making crude
estimates of the fundamental period of a structureland making
the lateral force coefficient functions to depend on|those esti-

mates, in accorddnce with the specified response spectra,

. 2.2.2.3 I lateral force coefficient functions are made to depend on esti-

mates T of the fundamenzal natural period. the variation of those
coefficients with T should lead to design values of seismic actions
on critical sections at least as safe a:z those that would' be obiaine

from a detailed modal dynamic analysis accounting for the contri-

butions of higher vibration rmodes .
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In a r;nge of high values of T the ordinates of a response
"spectrum decrcasc with T, and so does the base shear.
However, because of the contribution of higher vibration
modes, tﬁe decrcase of a base shear is less pronounced
than that of the spectral ordinates. The variation of lateral

shear with height is aiso sensitive to the contribution of

higher modes.

The base shear coefficient should depend on the ductility factor K
applicable to each type of a structure. 1f the base shear co-
efficient is specified as a function of T, its variation with this
parameter and with K can be treated following the rules proposed
in 2.2.3 relative to the permissible reduction of the response
spectra ordinates through ductility. If the base shear coelficient
is to be specified as independent of T, it should be taken as the

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

in 2.2.3.3,

The last condition arises from the fact that ordinates of the
acceleration response spectrum for a given ductility factor K
can be obtained simply by dividing the ordinates of the elastic
response spec-trum by K if the natural period is not too short,
but the reduction factor varies from K to 1 as the natural

period approaches zero.

The lateral force coefficient functions shall be chosen so as to
optimize the population of structures to which they are to be

applieq.

This optimizatior must be understood in the sense of leading
to a maximum of the algebraic sum of presen: values of
benelits minus initial costs mimus present values of expected

damage.

F.esponse Spectra

T2.2.30

2.2.3.2

2.2.3.3

Desipgr. response spectrz shall be presented in the form of linear
response spectra for different damping ratios and non-lirear
responsc spectra valid {or given types of non-linear load-deforma-
tion qurves and given ductility {actors. Thes¢ spectri: shall be

made to depend or locai ground conditions.

In many practical situations desigr spectrz can be specified
by 2 set of linear responsc spectra, a sct of rules to trans -
form linear spectra into elasto-plastic spectra corresponding
to given ductility factors, a set of conditions that structures
must satisfy in order for the 'elasto -plastic spectra to apply,
and a set of modifications to apply when consideiing other

non-linear load-deiormation curves.

For each damping ratio and ductility factor, more than one design
spectrum may have to be specified in order to cover at a given
reliability level the responses to earthquakes crginating at
different geismic sources near the site, Alternatively, 2 single
spectrum may be specified, provided it gives an envelope at a
given reliability level to the r'esponae to earthquakes from different

sources.

Stapdard methods of seismic risk analysis permit obtaining
ordinates of response spectra for given natural periods and
damping ratios corresponding to specified return periods or

rates of exceedance per unit time.

Linear design spectra should be specified by means of simple
functions defined by a small number of parameters. A widely
applicable family of functions are given in Fig .1, Ia that figure,
A = ordinate of the acceleration response spectrum;
g = acceleration of gravrity:
= Alg

[
I

‘vajue of "a" when "A" is taken equal to the peak

ground acceleration:



Fig. 1
Design response
spectra )
t —
T3 Tz — T
C = maximwmn spectral ordinate; it is a function of

damping;

Ty, Tp = low and high characteristic periods.

Then dealing with the design spectra on a firm ground, the
value of T} is so small when uncertainties in spectral
ordinates and natural periods are recognized,  that it may
by adequate to take T} = 0, which is tantamount to defining
the acceleration spectrum by a horizontal branch for T <= T,

and a hyperbolic branch for T >T;.

2.2.3.4 Unless uncertainty in a natural period of a structure is explicitly

accounted for by adopting a most unfavorable wvalue of that periog,
that uncertainfy must be covered by proper modification of the

response spectra that correspond to the target reliability level.

The modification consists of taking each ordinate of the design

spectrum equal to the highest ordinate of the unmedified
spectrum included within a finite range of period on each
side of the computed value. The range depends on the degree
of uncertainty about the natural period. In the absence of
more reliable criteria, the mentioned range may be taken as
(0.75 T¢, 1.33 Te), where T is the computed value of th-e

2.2.3.5

2.2.4

2.2.4.1

natural peried.

Specified response gpectra must aim at providing reliability levels
consigtent throughout the range of ratural periods. This can be
achieved by multiplying the ordinates of the response spectra

that correspond to given return periods or rates of e>€ceedance

by factors that grow asymptotically with the natural period. If
spectra are represented by functions as described in 2.2.3.2, this
requirement can be fulfilled by adopting values of ''r' in Fig. :
smaller than those corresponding te the spectrz obtained in compli

ance with 2.2,.3.3.

This requirement arises among other concepts from the facts,
first, long period structures have usually more degrees of
freedom and more failure modes than those with short period:
secondly, the long period structures are more pensitive to
instability effects and therefore lesa reliable than the short
period structures when they are both analyzed by conventional
methods, and thirdly, the ratios of the additional costs of
increasing safety to the expected cost of damage are smaller

for the longer period structures. : =

Real and simulated ground motion records

If the response of a structural system has to be p'redi-cted by
means of step-by-step integration methods, the actionimust be

represented by time histories of ground motioa.

I» general the best way to represent time histories of ground

motior is through accelerograms.

Time hListories may be specified by a set of sample relr:ords of
real or simulated earthquakes. In both cases, the nurfwber of
samples in each set and the characteristics of cach sample must

be chosen so as to produce distributions of structural responsc
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2.2.4.4

2.2.5.2

consistent witk the design spectra that correspond tc the specified
reliability level. This condition must be satisfied for all the

rAnge of natural periods of interest,

The criteria for judging the required number of samples
cannot be separated from the manner in which the design
value of each response variable will be derived from the set
of values obtained from the step-by-step response analysis.
If design values are obtained by averaging computed vai'ues,
the required number of samples will be determined under the
conditior that with a sufficiently high probability the average
response must be equal to or greater than the response

obtained from the specified response spectrum,

Instead of simulated ground motion records a stochastic process
model may be stipulated. This model may be represented in -
general as the product of a random stationary process with given

spectral density and a deterministic function of time.

More sophisticated models which take into account time
variation of the frequency content of the ground motion
during an earthquake may be required when trying to predict

the response of structures with degrading stiffness.

Adegquate base-line correction should be performed on real and
simulated earthquake records in order to permit reliable estirmates
of structural response for all the range of natural periods of

interest.
Multi-component ground motion

The response analysis of ordinary structures must take inro
account the gimultaneous motion of the ground in more than one

direcsion.

The response analysis of structures with large dimensions in

~30-
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plan must take into account the difference in ground rmotion at

various supporks.

Multi -component models of ground motion may be specified by
means of individual spectra, real or gimulated time history
records or stochastic process models for every component with
corresponding cross-correlation functio.ns. The orthogonal
components of ground motion at a given site can be taiccn as

stochastically independent.

The last recornmendation ie an approximation to the results
of some available statistical studies. No similar studies
have been carried out with records of ground motion in the

same direction at different gites.

Simple theoretical models have been proposed on the basis

of wave propagation concepts.

-
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RISK AND RELIABILITY

Maximum Bseismic responsc

For the purposc of reliability analysis the characteristics of the
ground motien at a site durinpg an earthquake must be described by
a set of parameters related to its intensity and frequency content.
The intensity is such a scalar variable that the expected structural
response grows asymptotically with it. The frequency content is
a function that describes a contribution of the waves with different
frequencies relative to the energy of the motion. The parameters
used to define intensity an'd {requency content must be able to .
express probability distribution of maximum structural response.
The parameters to be adopted may be different for different types

of structures.

For most application the intensity and {requency content can

be defined by duration and peak absolute values of ground

acceleration, wvelocity and displacement, because these para-

meters determine the ordinates of expected response spectra

and the probabilistic distribution of maximum response. An

alternative description is provided by the ordinates of response
" spectrum for giver periods and damping values, and a set of

shape parameters.

When ground motien is represented by a stochastic process,
intensity and freguescy content are determined by the para-
meters that describe the instantaneous spectral density of
ground displacerient. velocity or acceleration and the

evolution with 1ime of that specrral density.

In order to obtain el itv measures of specified scismic design

eriteria, it is necessaT & odtzin probability descriptions of

maximum resporse Ior & piver earthquake and for all earthquakes

3.1.3

3.1.5

occurring during a specified reference time interval.

The probability distribution of the maximum response of 2
structure during an earthquake of giver intensity and Irgquency’
content ¢can be obtained by conventional methods of random

vibration analysis.

Intensity and frequency content can be specified by means
of the expected value of the response spectrum ordinates

or by the form and parameters of stochastic process models.

The probability distribution of the maximum response of a
structure during a given reference interval can be obtained from
standard rmethods of probability theory, taking into account the

following concepts:

a) Probabilistic model of the occurrence of an earthguake of

given intensity and frequency content. ‘
|
b} Probability distribution of the maximum response during an

earthquake of given intensity and frequency content.

‘Probabilistic models of the occurrence of earthquakes of ‘given

1
intensity and frequency content characteristics ¢an be obtained
directly from statistical records or derived theoreticallyfrom
probabilistic models of seismicity at near-by sources. Theoret-

ical analysis should account for the following concepts:
a) Type and parameters of the probabilistic models of seismicity.

bi Probability distributions of intensity and frequency content
1
characteristics for given parameters of earthguakes at their
i

. . 1
source and distances from source to Site. |

For many applications it may be assumed that intensity and
i
frequency content of any two earthguakes are s:orhast?caliy-

independent. 'In this case the probabilistic model of the
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occurrence of earthquakes of given intensitics can be des-
¢ribed by the probabilistic model of a time scries process
expressing the occurrence of carthquakes of random
characteristics and the joint distribution of those character-

. istics given each ocecurrence.

The probability distributions mentioned in paragraph b) are
contained in usual intensity -attenuation expressions and the
distributions of the ratios of the observed to the computed

intensgities.

Curves relating earthquake intensities with their annual exceedance
rates are called intensity-recurrence curves. They constitute the
gimplest probabilistic descriptions of the random process of eccur-
rence of earthquakes with given characteristics. These curves
can be used to obtain curves relating given values of structural
response with their annual exceedance rates, i.e., response-

récurrenceé curves,

Seismicity

Seigmicity is the process of earthquake occurrence of different
characteristics at a given seismic source. For the purpose of
evaluating seismic risk and seismic reliability the mentioned

process must be described by a probabilistic .model.

Moedels of seiemicity at a given source must include probabilistic

descripiions of the time ané coor

zves of earthguake occurrences

as well as of the parameter: abou: their source characicristics,

as stipulated in 2.1.2 and 2.1.4.

For practical applications the characteristics of each source can
be expressed by magrnitudes. oceurrencse ime ¢an be represcented
bv renewal-type stochas:iic processes: probabilistic correlation

among the coordirates of ¢iflever: shocks can be ignored, and the

magnitudes of two different earthquakes can be taker as inde-

pendent and equally distributed random varjables.

Thesc models do not account for some obscrved effects,
such as clustering in epace and time of sequences of after-
shocks, as the influence of this clustering on the risk for
timc.i intervals of the order of several tens of years is not

very significant.

3.2.4 Curves relating carthquake magnitudes wath their annual exceed-

antc rates at given sources are called magnitude -recurrence
curves. They constitute the simpiest probabilistic modeis of

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

In the formulatior of seismicity models the following information

should be taken into account, in accordance with 2.1, 3:

a) Regional and local tectonics and geology, including studies

about indications of recent activity or inactivity of faults.

b) Seismological information, includi.ng. coordinates, mecha-

nisms and source parameters of earthquakes in the region.

¢) Mechanical models about the process of energy accurmnulation

and liberation at a seigmic source.

d) Estimates of maximurmn possible magritudes, in comparison
with values observed in other regions with similar tectonic

and peologic features.

e! Seismelegical injormation in other regions witn similar

tectonic and geologic features.

The significance of all this information about the hype and para-

meters of the stochastic model adopted to represen: seismicity
shall be assessed by neans of adeguate probabilistic concepts,
and the uncertainty associated with the estimated muode! and

parameters shall be evatuated and expressed ir.quantitative terms,
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It is well known that statistical records about time, coord:-
nates and source paramcters of earthquakes arc eften
insufficicnt for deriving seismicity models and estimating
their parameters. Information from different sources such
as concepts a} - e} in this requirement car be assimilated
through the criteria and methods of Bayesian statistics. The
result of applying thesc criteria to a given scismic source

is a probability distribution associated with a sct of alternate

hypothetical models of the seismicity of that source.

Reliability

Decisions about design intensities, safety elements, system
requirements and performance criteria should be established on
the basis of acceptable reliability level and cost-benefit analysis.
The acceptable reliability level is determined by the probability
of satisfactory behavior with respect to modes implying collapse
and the cost-benefit analyses are based on optimizing a utility
function involving the algebraic sum of initial investment and
present value of expected benefits and economic consequences

of failure and damage.

The reliability of a structural system for earthquake actions in
the probability of satisiactory behavior during a reference time
interval. In practical cases it can be measured by its comple -
ment, the probability of failure during a reference time interval
or by a annual failure rate.

In systems with nuwltiple failure modes and potential damage
levels the reliability is rmieasured by the failure probability and
rate for the differer: modes and by the expected cost of damage

per unit time.

For a given structurc with known properties the probability of

failure in & referernce tirme interval can be obtained by standard

T
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methods of probability theory taking into account the following

concepts:

a) Probability distribution of max2mum respense for an earth-

quake with giver intensity and frequency content.

b) Probability of occurrence of earthquakes with different

intensities and {reguency content characteristics at a site.

c) Value of the capacity of a strucrure expressed in.the same

type of variables as the response.

For a given structure with knowrn properties the iaildre rate and
the expected cost of damage per unit time can be obtained by
standard methods of probability theory taking into account the

following concepts:

a) Probability distribution of maxirmum response for an
earthquake with a given intensity and frequency content.

b} Expected cost of damage for a given intensity ant:i frequency

content. 1

c} Intensity-recurrence curves at the site.

d} Value of the capacity of the structure expressed in the game

type of variables as the response. \

Uncertainty in structural properties must be incorporated in the
estimation of failure probabilities and rates, and of expected
cost of damage. This can be accompiished by computing an
expected value of the guantities obiained in accordance with

¢

3.3.4 and 3.3.5 with respect to the probabilistic distribution of

structural properties.
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4.1,

CODE STRUCTURE AND FORMAT

Elenients of a seismic design code

In order o guarantec the correct interpretation and the efficient
application ¢f the provisions, a scismic desipgn code must include
in its text or in a complementary document clear statements

about its objective, principles, range of applicability and limita-

tions.

Neither the objectives nor the limitations of seismic design
rules are usually explicit in design codes, and hence they

are not always present in the mind of those who apply design
prescriptions to practical problems. The accuracy of conven-
tional criteria for predicting structural response is strongly
dependent on the type of system considered. For instance,
bage ghear coefficients and design response s;iectr‘a are

taken as measures of response parameters, as the latter are
by tradition expressed in terms of accelerations and equivalent
lateral forces on structural syaterﬁs. These variables, how-
ever, are no more than indirect measures of systern perform-
ance during earthquakes. They serve to control the values of
more significant variables, such as lateral deflections of
actual non-linear systems, overall and local ductilities, and
safety margins with respect to instability failure. This ex-
plains why ir seismic design, more than in any other field of
engineering, it is easy t¢ carry out & strict -- but blind --
application of the most advanced regulations and vet to producc

a structure bound to perform poorly.

A seismic design cede must include the following among its

objectives:

at Tu provide adeguate safety levels with respect to collapse ir

the face of exceptionally intensc carthquakes.,
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To provide adequate safety levels with respect to damagpe to

adjacent constructions.

To protect structures against excessive matcrial damage

under the action of moderate intensity earthquakes.

To insure simplicity of repair, reconstruction or strengthening

work in case damage takes place.

To provide protectior against the accumulation of damage during

series of earthquakes.

To preserve safety and comizrt of eccupants and of public in
general, by ensuring that structural response during moderate
intensity earthquakes will not exceed prescribed tolerance
levels, and that panic will not accur during earthqt_.takes of
moderate and high intensity, particularly in buildings where

frequent gathering of people is expected.

Achievement of the foregoing objective requires rmuch more
than dimensioning structural members for given internal
forces. It implies explicit consideration of those objectives
and of the problems related to non-linear structural response
and to the behavior of materials, members and connections
when subjected to several cycles of high load reversals.

It implies as well identifying serviceability conditions and

satisiying adequate acceptance criteriaz with respect to them.

Detailed provisions should inciude general criteria and specific

rules,

The gencral criteria should stimulate creative engincering

solutions withir. stipulated levels of safety and economy, whilc’

the specific rules are intended for routine practice.

General criteria should cover svsien reguirements as well as

design and periormance criteriz.

Specific rules should cover desigr and performance criteria.



4.1.6 The concepts reguired for efficient and unambiguous application
of general criteria and specific rules can be grouped as {follows:
a) Seismic zoning and micro-zoning. '
b) Classification of structures.
¢) Design actions,
d) Structural analysis.
e} Acceptance criteria.
f) Non-structural elements.
g) Repair and strengthening of existing structures.
4.2 Seismic zoning and micro-zoning
4.2.1 The establishment of seismic zones and of the corresponding
design actions should be done in agreement with a criterion of
optimizing under the restrictions of maximum tolerable risk levels
a global utility function integrated by the utility functions of all
structures to be built in each seismic zone in compliance with the
design code considered.
Intensity-recurrence curves and dominhant frequency content
characteristics of earthquakes may vary systematically within
each seismic zone. I constant design actions are to be
specified for given local conditions within a seismic zone,
those actions should lead at all locations to acceptable
values of risk. Furthermore, some structure would be gafer
and other less safe than optimum, but the sum of z11 the utility
functions should be optimized under the restrictions of max-
imum tclerable risk levels. The IAEE publicatjor or '"Basic
Concepts of Seismic Codes' Volume I describes the concepts
regarding "Seismic Zoning'" and may be referred tc for further
information.
4.2.2 Pecause the characteristics of earthquakes are strongly influenced

local rround conditions, design actions for a given seigmic zone
E E E
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should refer to standard ground conditions. ;

Standard ground condiiions invoive both mechanical]} properties
of materials and topographié configuration. For the sake of
uniformity of criteria among different regions and countries
it is convenien: to take, as standard conditions, firm ground

and flat topograply.

4,.2.3 As an alternative toc the adoptior of & discrete set of seismic zones

4,2.4

with constant desigr aciions or standard ground conditions at each

zone, those actions caxn be specified as continuous functions of

geographical cocrdinates.

Micro-zoning provisions should include the foliowing:

a) Maps of micro-zones including the corresponding seismic

b)

Clagsification of structure

design excitations, where formulation of these maps is
warranted by adequate knowledge about local ground conditions
and their possible influence on the characteristics of surface

ground motion-

Criteria for obtaining seismic design actions on non-lstandard
ground conditions from those on standard conditions where
provisions as described in the foregoing paragraph are not

available.

For the purpose of specifyving applicable design actions, metheods

of structural anaivsis and acceptance criteria, structures should
|

be classified in accerdance with the following:

a)

b}

Type of intended cccupancy.

- PREY rE B WL -
Type of variables tha: define response and control behavior.

The type of intended occupancy is closely rclated tc the ex-
pected magnirade ol the consegquences (both monctaryiand of
. :
I

l
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~other kinds) and therefore to the tolerable risk level.

TI;:e type of variablus that define response and control
behzvior determinces structural analysis methods and
acceptance ¢riteria. For instance, the behavior of
building {frames and industrial bents is determined by
local non-linear deformations {ductility demands) and
slenderness effects, and that of retaining walls and earth
embankmunts by cumulative deformations and sliding of
large soil masses. In the former case the response can be
estimated by means of static or linear dynamic analysis,
provided the structure does not show excessive irreguiar-
ities; in the case of retaining wails and embankments,

’ explicit consideration of non-linear behavior and of the
tendency of inelastic deformation to accurnuiate in the down-
hill direction is nearly indispensable when dealing with very

important systems.

In buried structures response and behavior are determined
by the local deformation that resgults from the interaction of
s0il and structure upon the arrival of seismic waves, Struc-
tural analysis methods and verification criteriz suitable for

these structures differ widely from those valid for the cases

discussed above,

For each type of structures ciassified in accordance with 4.3.1 b},
a subclassification may be necessary in order to account for a
nessible influence of structural irregularities on the occurrence
o! spucial response effects and on the capability of different

o

ods of responsc analysis for making reliable predicrion of

thusc effects,
According to the foregoing parapraph, the classification of

a structurc ior the purposc ¢l speciiying desigr actions

1)

(W]

depends not only or its type of response, but aisc on the
uncertainty attached to its predictior. The latter depends
on the method of analysis, and therelore the classification
i5 basecd no: only on intrinsic properties of the' systern, but
also-on the ¢riteoria used to predict response and control
behavior. For instance, the displacements of 2 reinforced
concrete frame where all the stories with the exception of
the ground ficor have been overcesignecd fur seismic shear
can be predicied with the same reliability as those of & simi
frame designed for uniform safery factors along its heighs,
if detailed time -histories of response are obtained by suitab
numerical integration methods and if the stress-strain curwve
of materials and members are represented with sufficient
accuracy. There is no need to use different classifications
for these two cases, provided response is predicted by the
mentioned methods and acceptance criteria are expressed
interms of local ductility demands. However, if response
is predicted by means of static or linear dynamic analysis
and acceptance criteria are expressed in terms of lateral
shears or internal forces, the frame with the uniform safety
factor may be designed for lower lateral forces or response
spectra than that with the overdesigned upper stories. In
practice, thi.s is accomplished by assigning those structures

to different groups, each characterized by its corresponding

ductility reduction factor.
The response ang the verification criteria {or structures the
behavior of which 1s determined by local cuctility demands and

slenderness effeci: can be expressed ir terms of lateral force

.coefficients or lLirear response spectira reduced tc accourt ior

their nominal duetility factors, k. Thev can be classified in

termis of permisgsihie values of K, anc this ciassilicatior shall
p j 3



take into account the {ollowing concepts:
a) Type of materials.
b) Type of joints and connections.

¢) Relative vailues of the safety factors with respect to ductiie
and bristle failure modes including local buckiing as well as

with respect to failure of members and connections.
d} Irregular distributions of mass, stiffness and strength.

The relative values of the safety factor with respec: to
ductile and brittle local failure modes.determine the
ductility of the system as a whole. Some types cf members
are prone to have lower safety factors with respect to brittie
modes than with respect to ductile modes, unless special
precautions or performance rules are adopted in order to
accomplish the opposite. This may occur, for instance, in
& member subjected to bending and shear, when the depth

of its cross section is greater than about one fourth of its

length.

Design actions

Seismic desipn actions shall be represented by models chosen in
accardance with 2.2.1. The type of model adopted and the intensity
of the actior shall be made to depend on the classificartion of each

structure, irn accordance with 4.2.1 a) and 4.3.2. Thney shall

encrgy -dissipation capacity of each type cf
structure, the uncertainty arising {rom methods used toc precdict
response and the relation between response and behavicr. ang

they shell ieed to the internded reliability level.

a) Loading situations to be analyzed.

b) Definition of the characteristics of the significant ground
h
motion components that must be considered simulianeously,

.
and criteria for superposing their comiributions for each
‘
‘

design situation.
I

¢) Probability levels or nominal design values of live loads to

be considered in each design situation. is specification

must include botk upper and lower bounds ol ur.i’avora]l:ple

values. ;

Loading situations may include one or more design intensities,
and they must aim at attaining the intended reliability levels

for different failure and serviceability limit states.

When design actions are represented by time histories or
stochastic process meodels, the criterion for superpo:sing
their contributions is simple: the response must be
obtained for the simultaneous action of all the ground motion
components. When design actions are represented 'b;- lateral
force coefficients or responsc spectra corresponding! to a
set of orthogonal directions, the fact that the maxirna’. of a
response variable associated with the various compoenents
are not reached simultaneously ¢an approximately beltaken
into account by establishing a number of loac situarions:
ior each situation the maximum response associateé with
one of the componernts is takern with izs full magrinde,
while reduced values of the corresponding meaximez are
adopted for the others.

i
Lower most unfavorable values of live loads sometimes give
piace to the critical loading situation with respect to ch:‘-

turning failure modes.



1.3 Struecturat analvsis

b} Criteria for reduction of overturning moment.

AT N n‘ i

.} The methods specified for predicting the seismic response of z ¢} Dysamic toTsion.

e

Ty

differvnt types uf structures shall be consistent with the d) Slenderness efiects.

importance of each structurai type. in accordance with 1,2. : e) Deformability of horizontai diapnragmas.

+.3.2 ~c¢ceptable principles and methods [or stress analvsis of | 1.6 Acceptance criteria

structures and foundations shall be stipulated. The specifications A s pe .
4.¢.1 To each type of structure ahall correspond a se: of veriiication
shall state the types of deformanons to be taken into account as L. ces . - .
criteria expressed in terms of the variables adopted to describe
well as the need to satisfy the conditions of equilibrium, continuity - . .
response, herein designated as control variables.
and compatibility. They shall also include provisions as to the

constitutive laws af materials and members and to the permissible 4.6.2 "'he ranges oi’ acceptable values of cantrol va-mblea sna.ll be

limits of stress redistribution.. determined 80 as to ensure t.hat the probablllry of fa.xlurc of each

. s . . . atructure within a reference time mterva.l. as defined in 3.3.4,

Although obvious, sorme of the foregoing conditions are not " ,

8 EoIE and the expected cost of damage per unit time, as defined in 3.3.5,

alwayl satisfied in pracnce. a contmuous stress path from : . .

: ehall be smalier than the corresponding specified limits.

] all lateral fOrCEE to t.he founuat:.on is not ensured for instance
R T L

in sorne structureg ‘where the roof uystem is not specifically 4,6,3 Verification criteria for the deaign of the structure the behavior

des1gned to transmit its lateral forces to the vertical frames. of which is determined by local ductility demands and instability

‘ Sm'u.larly. deformations of horizontal d;aphragma are neglected _effects can be exprossed in terms Ofth"" following 7cox._1‘cepts:

'for the purpoue of d.xsrnbut:mg later al shcnrs among vertical a) Load factors for the superposition of vertical loads and

£rames thus leadmg in some cases to groas underesnmate seismic response-

b} Criteria to determine allowable va.lues of mterna.l fnrces at

" of local internal forces.

DrmAIELTTRLL Y. m mASTL & . . . e
Pt A et Cal R Vel L - . U LTI
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-~ . These conditions are so important that detailed specifications ‘éritical sections. | ¢

. N - - - . p-- . poy

covering the moast frequent practical problern are highly . c) Cntena to determme allowable a.cnons on Jomts and

desirable. ot connections.

4.5.3 Approximate ¢riteria must be stipulated in detail for the prediction d) ‘Criteria to detcrnune t.he mﬂuence of slendernesa cf.iecta on

of some special effects whick are usualiv encountered, but whose streases a.nd mternal forcea.
prediction by refined methods is not practical. The following are . s
e) Lateral deformations due to the design earthquake.

some of those effects:

f) Criteria to determine allowable values.of the capacity of
a) Local accelerations for design of appendages and other : . :
foundations under the combination of vertical and lateral
elements, as well as their anchorage- f e e St
orces.
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When the strength at a story for the resultant shear, torsion

or overturning moment is provided by a small number of
resisting members, it may be convenient to decrease the
allowable values of stress and internal force, in order to
reach the same reliabiliny levels as when a large number
of resisting members exist. Alternatively, design action
‘intensities may b-erraised and allowable values of internal

‘force left unmodified.

Acceptable lateral deformataons must be 'made to depend on

'the :manner in which non-strnctural elemcnts are attached to

the structure. B

- When wtatic-or linear dynarmic analyses are applied,-approx-

*‘imate va.ltie-s'of lateral deformations must be obtained

.1, Tultiplying those resulting from linear response analysis

_a,.by the assumed ductility factor.

“The values so obtained muet be corrected in order to account

“-for the slepderness efiect. -7 -

‘Non-atructura.l elements

LiIa s aw - el E L e LTI LS Dt

Elements not comzdered in the mlyns as part of the structural

aystem aha.u be at‘hched te t.he structure 80 as not to produce

undesir able mte-actmn force 5.

Nop-structural elements and their attachment to the structure
should be designed 5o as to limit damage on those elements as

well as to lirni: cazper ro occupants and public in general,

Glases breakage may be a significant hazard for pedestrians,

Therefore, special precautions should be taken to avoid it.

Non-structura’ elements may be checked for seismic forces due

to out -of -plane mostior.

it

STTEC P -

Ay o

4.8

Repair and strenpthening of existing structyres

The specifications jor repair and strengthening of existing
gtructures should be determined or the bagis of quantitative
studics that consider tolerable failure probabilities and economic
constraints. Those specifications should be c.onsincn: with the

results of ad-hoc cost-bepefit staudies.
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SUMMARY, CONCLUSIONSl AND RECOMMENDATIONS

7.1 SUMMARY '
In this research project the state-of-the-practice and of-the-art in the use of the concepts of
deformation, ductility, ductility ratio, drift, and interstory drift indices for attaining efficient

Earthquake-Resistant Design (EQRD)- of structures are reviewed.

After a discussion of the advantages of using an energy approach for the EQRD of structures and
a ciariﬁcation of the differences between deformation, ductility and ductility ratio, the needs for
. providing structures with the largest ductility economically feasible and for controlling the
interstory drift index are discussed in detail. The need for establishing more reliable design

criteria for EQRD of structures is also discussed.

The sta!e-of—lhe-praclicc and -of-the-art of EQRD of buildings are reviewed, beginning with a
review of the problems in (Icsign.nnd construction of EQ-resistant structures, foilowcd by a
review of presemt builtling seismic codes, with emphasis on how the concepts of Displr‘ccmcnt
Ductility Ratio, pg, and Interstory Drift Index, IDI, are used, and how they could be uséd, 10
imprave the state-of-the-practice according to present knowledge. The review covers the building

seismic codes of the U.S., Japan, Mexico D.F., New Zealand, and Europe (ECCS and CFJB).

Based on a review of the problems encountered in the design and construction of EQ-resistant
buildings, research, development and educational needs to improve present knowledge and

particularly state-of-the-practice are formulated.

7.2 CONCLUSIONS |
Frqm the studies conducted and the results presented in this report, the following main

observations can be made regarding the use of ductility and drift limits in EQRD.
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_ Although the advantages of using plastic deformations of the structural material to dissipate
part of the seismic Energy Input (E)) to the structure and the need for limiting the lateral
interstory drift have been recognized in thé literature, their implementation, particularly
their reliable quantification, has not been accomplished fully in present seismic design

codes.

While it is possible to use the concept of ductility in a vague manner in discussing the
philosophy of ductility-based design, when such philosophy has to be applied in the EQRD
of structures the philosophy has to be quantified, and it is therefore necessary to use

unambiguous parameters.

Aithough displacement ductility factors, pg, provide good indications of structural
damage, they usually do not adequitely reflect the damage to nonstructural components.
To produce safe and economical structures, seismic design methods must incorporate drift

(damage) control, in addition to laterat displacement ductility, as a design constraint.

Conventionally computed story drifts may not adequately reflect the potential structural and
nonstructural damage to multistory buildings, A better index is the tangential story drift

index, Ry .

Although the general philosophy of EQRD is well established and is in complete
concordance with the concept of comprehensive design, current code design methodologics
fall shoit of realizing the objectives of the general philosophy. While the statement of the
general philosophy indicates the need to cohsider three different Jimit states (criteria for
levels of earthquake, i.e., service, damage control or operational, and safety or survival),
in practice, design is typically only carried out for one criterion {usually safety), on the

assumption that the other two will be satisfied automatically.
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+~—~ The growing concém over the costs of earthquake damages (direct, functional, and indirect)

points out the nced that more attention be given to control of serviceability and

functionality, i.e., control of damage.

Achievement nf reliable and efficient EQRD requires satisfaction not only of the criteria
for strength and toughness, but also the criteria for deformation and repairability. Strength,

toughness, deformation control and repairability are interrelated and hard to define.

The following three main problematical areas havﬁ been identified in the earthquake-
~ resistant design of structures: (1) Establishment of reliable critical earthquake input
(design earlhquakw); (2) determination of the demands on the entire soil-foundation-
_superstructure and nonstructural components system; and (3) prediction of the real

capacities (supplies) to the building at the moment that an earthquake strikes.

While a sound preliminary design and reliable analysis of this désign are necessary, they
- do not ensure an efficient earthquake-resistant structure. The seismic response of ‘a
structure depends not only on how it has been designed, but also on how it has been
constructed and maintained (monitored and preserved) up to the moment that the

carthquake occurs. There is a need to improve the construction and maintenance practices

of structures,

There are several sources of uncertainty in code-specified procedures for the estimation of
demands, which can be grouped into two categories: (1) specified seismic forces; and 2)

methods used to estimate response to these seismic forces. -

Strength Demands. For regular buildings up to a certain height (240 ft. in the U.S.), most
of the codes in the world recommend the use of equivalent (static) lateral seismic forces,
which '_arc expressed as a base shear V = (CSPIR)W, where Csp is the seismic coefficient
cquivalcr_n to a SLEDRS (Smoothed Lincar Elastic Design Response Specira) for

acceleration, S, /g, and R is the reduction factor. Although in most codes the value of
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R is given without any explicit reference to global displacement ductility ratio, pg, these
values depend implicitly on pg. " ‘
Structural response.is usually estimated sing line_ar elastic analyses of the effects induced
by the equivalenit static forces or by these forces multiplied by load factors, depending on
whether the design will be performed using allowable (service or working) stress, or the
stn:nglﬁ (load and resistance factor) design ﬁethod.. :

There are few countries in which codes recommend the use of limit analysis and limit
design methods (plastic design methods).

Stiffness and Drift Demands. Most seismic codes address design for lateral stiffness and
for drift at service level. Only 4 few codes explicitly require that the contributions of
torsion should be considered in estimating the maximum lateral drift, and very few give
any guidelines regarding how to dedl with the effect of multicomponents of seismic
excitations. Few codes give explicit requirements or recommendations regarding how to
estimate P-A effects. There is a need for more rational code procedures for estimating the

demands regarding the stability effects at ultimate limit states.
. i

Strength Supplies. Most of the Reinforced Concrele (RC) EQRD codes require that the
supplied strength be estimated using the strength method, in which the required strength
of critical sections dre evaluated as 4 function of just the minimum specified strength of
the materials, and then teduced by a strength (resistance) factor, There are a few codes in
which the design and detailing of the critical regions of the structure are based on the
probable supplied strength capacity to the members and to their connections and, therefore,
to the entire structure. The state-of-the-practice as reflected by most present EQRD
codes for RC buildings does not appear 1o include the use of the concept of energy
dissipation capacily in a rational and reliable way through the use of the pj.
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'S_lil'fhés‘s,‘ Deformation and Stability Capacities. Most of the RC codes give only
empirical expressions to estimate the so-called “effective linear elastic stiffness”; they do .
not specify how to evaluate the change in stiffness of the whole soil-foundation-

supersiructure and nonstructural components system induced by increasing damage.

“There is a need to develop code procedures that will lead to estimation of the global

deformation capacily of the structure not only under monotonically increasing
deformation, but also under generalized (repeated reversal) del‘ormaliuq. This should

be done based on the suppliéd local energy dissipation capacily of the struclural

_ members (rotational duclility ratio and degradation with repeated cycles, i.e., local

“hysteretic behavior).

Present practice emphasizes the use of strength as the primary criterion for preliminary

EQRD. While preliminary design based on shear strength could be justified where
serviceabilily controls, it cannot be accepted in cases where the design is controlied by the .
uliimate l(safety)- limit state where plastic deformation is accepted. At safety limit state
(mechanism fonnation and mechanism movement), base shear is insensitive to variation of
deformation and, therefore, to damage. Although there have been some proposais to base
preliminary design on only lateral stiffness, i.e., on only controlling the interstory drift, a -

practical method of this type of design has yet to be developed. A more rational

.approach is one which not only recognizes the importance of strength and stiffness

(conitrot of deformation), but also recognizes that while these two factors are strongly

{interrelated in the case of elastic response, they are less strongly interrelated in the

case of inelastic response. To c(intro! inelastic deformation, however, it is necessary
to provide the structure with a minimum yielding strength. Therefore, to achieve an
efficient. preliminary EQRD there is a need fo consider (wo requirements
simultaneously: the strength, based on the rafional use of ps (hysteretic energy); and

the deformation, based on the limitation of IDI.

- The future of EQRD is an energy approach in which the concepi of pg is used in the

derivation of IDRS through statistical and probabilistic analyses of the IRS
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corresponding to all avallable recorded or éxpected tritical ground motions at the
building site, and design is conducted using limit design methodology with proper
consideration of the possibility of shakedown phénomena,

For the immediate or very near future the following compromise sclution is recommended.
Use design forces obtained from SLEDRS reduced by reliable reduction factor R. The
values of R must take into account the reductions due to hystet.'etic behavior (pg), chanpes
in damping and in the fundamental period of vibration of the whole huilding system, and

the real overstrength. The R should be period and site condition dependcht.

Ideally, the use of either of the above methods should be complerﬁénled with time history
nonlincar dynamic analyses of the response of the preliminarily designed building system
to the predicted Maximum Credible Earthquake ( MCEQ), ground motions that can
occur at the site. If this is not possible, the least that should be conducted is a siatic

nonlinear analysis of the building under monotonically increasing latcral loads.

To control damage, it is necessary to control deformations. Control of Interstory Drift
Index, IDI, at Serviceabilily Level: Present seismic codes specify acceptable limits of
IDI that vary from 0.0006 to 0.006. Although the estimation of IDI at the service level is
usually hased on linear elastic analyses, there are many uncertainties regarding the effective
stiffness of the structural members, the defornmation of the foundation, and the contributinn
of the nn-nstmctural components. Analysis of the deformations shonld be based on a
realistic 3-D model which considers properly the effect of torsion under nmlticomponents

of ground motions.

Control of IDI at the Safely Limit Stale. According to present scismic codes, the
acceptable maximum IDI to control damage varies with the type of structure and ils
function, usually varying from 0.01 to 0.03. The IDI spectra demands can be estimated
based on the IDRS for strength for the adopted pz . The problent in using these 101

spectra is in making a reliable estimate of the effective perind, T. This is so becanse of
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the difficulties in cstirhating the effective lateral stiffness. The seismic design codes are
not specific about how to estimate the stiffness of members. In the case of RC structures, -
this is a difficult task. Although some rules have been formulated for estimating the lateral

stiffness of buildings, the real latera! stiffness varies with the level of deformation,

Most of the practical methods that have been recommended for .dcsign conéiden‘ng D1 have
been based on the assumption that the nonlinear displacement response is equal to the
linear response spectral values provided that the system has certain minimum yielding
strength. Recent studies havc'sho.wn that the nonlinear displacements are very scnSitivc
to the dynamic characteristics of the ground motions, aﬁd in some cases the displacement
can be significantly higher than those computed from a linear elastic response. Empirical
~ formulas have been suggested to estimate the deflection amplification factor C; defined as
the ratio of absolute maximum interstory displacement to the corresponding value from a

linear time history analysis.

Seismic components and their input direction can significantly affect the response of a
torsionally sensitive structural system. Ground components applied at the structural
reference axes may remarkably underestimate the response because the structural maximum

response is dependent on the seismic input direction and its magnitude.

. Code Comparison. In judging the results obtained from the comparison of different codes,
it is necessary to keep in mind that it is not enough just to analyze the code requirements
of the seismic forces and minimum stiffness or maximum acceptable IDI to be used in the
design. The designed structure and the seismic behavior of the actual structure are not
solely the result of specified seismic forces and IDI, but are governed by the overall design
philosophy and the complex combination of the forces and IDI with many other factors
such as: The satisfaction of code material requirements; the construction technology; and
the maintenance or preservation of the entire soil-foundation-superstructure and
nonstructural components system. Furthermore, the seismic forces in the code of one

country reflect the seismicity as well as the seismic risk of that country, and these factors
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vary considerably not only from one country to another, but even from one region to

another within a country,

Except for UBC, all the codes reviewed herein consider that portions of the live.loads are

seismically reactive and are included in the computation of the seismic forces.

For strength (ullitmale oi capacity) design there are significant differences in the values
specified by the different codes for the load factors as well as the ways the loads are

combined.

The codes reviewed herein are strength-based rather than ductility and damage control-

based, and with the exception of the Japanese BSL, advocate a single level design.

Although the UBC and New Zealand NZS code recognize in their material specification
the possibility for overstrength, the only code that explicitly recognizes and accounts for

overall structural overstrength due to inelastic redistribution of forces is the ECCS.

Although most of the seismic codes that have been reviewed permit damage that will not
jeopardize human life, none explicitly defines what constitutes acceptable damage. Most
of the codes recognize that the level of acceptable damage has to be different for different
types of facilities t;icpending on its occupancy type or function. Quantitatively, this is
accomplished by increasing the seismic forces through an importance or risk-to-life factor.
However, the values adopted for this factor seem to be very low, and it appears to be
incompatible with the fact that essential facilities and those housing very hazardous
materials should remain practically elastic. The values for the occupancy factor, specified

by the different codes reviewed herein, varied from 1 to 2.

Code Specified SLEDRS. For buildings with a fundamental period of T 2 2 secs. and
located on finn soil, the U.S. and Japan have similar required SI.EDRS which are

somewhat smaller (up to 20% for T = 3.0 sec) than the NZS. For buiklings with T > 2.0
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seccandupto T =4 sec located on very soft sail (soft clay, UBC type S, or Zone Il of
‘Mexico City), the UBC specifies the most severe SLEDRS, and the CEB has the least

demanding SLEDRS.

Use of pg Io_R‘educe SLEDRS to SIDRS. All codes except the Mexico Code use a
constant reduction factor, i.e., independent of the T of the structure. Site with Firm Soil:
The largest reductions are those in the UBC. The Ja.panese BSL uses the smallest
reduction (3.3). The BSL reduction is based on the energy dissipated only by cracking and
local yielding since it does not allow the yiclding of the structure as a whole system
(mechanism movement). For tall buildings with T > 1.5 sec and up to T = 3.0 sec, the
SIDRS specified by the Japanese BSL is more than 33%'higller than any one of the other
SIDRS. Site with Soft Soils (Type S;): The largest reduction is that recommended by
UBC which is 86 and the smallest is that specified by the Japanese BSL (3.3). For uali
buildings with a T > 1.7 sec and up to T = 3.0 sec, the yiélding strength required by BSL
exceeds by more than 30%, 82% and 121% those specified by the Mexican D.E., CEB and
NZS codes respectively. The yielding strength required by UBC for tall buildings having

T > 2.0 sec is the lowest one of all the codes considered herein.

- Use of IDI Limitations in EQRD. Although all of the seismic codes reviewed herein

have. regulations limiting the maximum IDI for limit states, none of these codes have
recommendations regarding how the limitations should be directly introduced into the
preliminary EQRD of a building structure. The IDI limits specified by codes are checked

by analysis of the already finished preliminary design of the structure.

Minimum Lateral Stiffness and Acceptable Limits on IDI at Serviceability Levels.
Short T (T < 0.3 secs.): The NZS requires the largest lateral stiffness and therefore,

should result in better damage control under service EQs. This is specifically true in cases

- when nonstructural elements can be damaged: IDI £ 0.0006 which is 1/2, 1/4 and 1/6 of

those specitied by CEB, BSL and UBC respectively. Long T (T > 1.6 secs.): In the case

of buildings located on firm soils, the results regarding the maximum acceptable IDI limits
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are similar to those for short T: For buildings located on soft soil, the Mexican D.F. codle

requirements become as severe as the NZS.

Maximum Acceptable IDI at Ultimate Limit States. The Mexico D.F. code explicitly
specifies that the maximum IDI shall hot exceed the values of 0.006 and 0.012,'dcpghding '
on whether or not the nonstructural components can be damaged. The UBC implicitly
specifies that the 1DI shall not exceed the values of 1.5% in the case of buildings less than
65 feet in height and 1.125% for buildings greater in height. Although the Japanese BSL
does not specify any limit for the IDI at the Safety Level, in practicé the Japanese
designers limit the IDI to 0.01. These limits are a consensus judgment from experience
based on observations and analyses conducted during previous EQs. Compliance with
these limits will ensure hot only human safety, but also damage control, provided that these
limits are connected with 8 minimum required yielding strength. The minitnum URC
required yielding strength seems to be too low. Thus, design of tall buildings attempting . '
to provide only'lhis minimum strength will undergo, in the case of severe EQ ground

motions, significantly larger IDI than the maximum acceptable by the code.

Efficient EQRD. Achieving an efficient EQRD requires an iterative procéss. It is
necessary fo start with an efficient preliminary EQRD. To carry out this preliminary

design, it is necessary first to establish reliable design equations.

There is an urgent need to develop a refiable preliminary EQRD procedure based on two-
level design EQs, in which the following two limit states are considered: Functional
serviceability under frequent ground motiohs, and survivability and control of damage

under a rare but possible severe EQ ground motion.

To enable development of reliable procedures for establishing a twn-level EQRD, it is
necessary to conduct statistical and probabilistic analyses of available data regarding wha

can be considered service and safety EQ ground motions, and then to develop reliable
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B S—LEDR'S";md-S-I_DRS that considcr the LERS an_dwl*DRS. respectively, of all available

recorded or predicted motions at these two levels of EQ grouﬁd shakings.

Because reliable measured data on EQ ground motions at different sites (soi! profile and
topography) was scarce until 1987, design spectra are currently formulated using inadequate

statistical information.

~ SIDRS for Strength, C,. For any givén site, the ideal solution is to derive the SIDRS
ditcctfy from statistical and probabilistic analtyses of the IRS corresponding to all recorded
motions at the selected site or at similar sites located in tectonically similar regions and

even of records derived through the use of theoretical considerations. .

The shape of the IRS (i.c., the variation of C, with T) varies signifi;.:antly depending on
the predominant frequency (or period T; ) of the recorded ground motion, which in wm

dcpcnds on the site soil profile and topography from which the record was obtained,

There is significant reduction of the LERS (i.e., for p = 1) produced by yielding (p>1) for
structiires with a T coinciding with or very close to the predominant pcriod (T,) of the

grduhd motion. The longer the Tg. the larger seems to be the dcnmpl'iﬁcalinn.

The degree of reduction of the LERS due to s > | decreases as T deviates from 'l"g and
tends to zero as T tends to zero., |

-
Because of the uncertainties in estimating the values of Tg and T, caution should be taken

‘in applying in practice the observed reduction of the LERS due to p > 1 when T/T g = 1.

For sites on firm or medium stiff soils (types S, and §,), there are already several recorded
ground motions whose IRS exceeds the SIDRS adopted by the codes reviewed herein. This
is true even in cases of p = 6 which is not only very difficult to achieve (supply), but also

vcry difficuit to justify its possible use because of the damage that will be involved.
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For soft soil sites (soil profile S; or S,), particularly with soft clays whose depth excecis
40 f1, from the IRS corresponding to recorded ground motions which ran resist and transfer
ground acccleration of 0.30 g to the structure foundation, it appcars that the SIDRS.
corresponding to the C, adopted by all codes will be exceeded even when a p = 6 could
be supplied and used. The only exception is the SIDRS specified by the Japanese BSL. for

low and medium-rise buildings of perhaps up to 20 stories.

Code Procedures to Determine SIDRS for C,. The SIDRS for C, specified by codes are
obtained by deamplifying LERDS through the use of a reduction or behavior factor.
Although this factor depends on fi, it is difficult to judge the rationale for the values -

tecommended in the codes.

The values recommended by the UBC (i.e., R,) appear too high, particularly for structures
with a T < T_ if the designer attempts to design the structure with the strength required by
the code: The value for the reduction factor shoukl be tied to other requirements besides
the value of p. The values of the reduction factor should be affected by the real strength

capacity, i.e., the overstrength above the yielding strength specified by the code.

For structures designed accbrding to UBC, the rcquircd overstrength depends on the p, T,

soil conditions ahd design methodology.

In the case of structures located on tock or firm alluvium, the required normalized
overstrength has the targest values for T in the range of (.1 to (1.5 sec and varies from 0.47
for p =210 0.27 for p = 6. The corresponding required Reduction for Oversirength, R,

varies from 3.6 to 2.1.

In the case of very soft soils, the longer the value of the predominant period of the ground
motions, Tg. the larger is the tange of the period of the structures, T, for which significant

overstrength is required. The normalized overstrength for a T of 0.9 sec can vary from
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7.3
1.3.1

1.23 for p7= 2 to 0.58 for p = 6 and the corresponding R, varying from 3.84 to 1.81.
The R,, for a T of 2.0 sec can vary from 6.77 for p = 2 to 1.78 for p = 6.

U.S. low-rise buildings usually have large seisinic overstrength with respect to that required
by U.S. codes. The taller the building, the smaller the overstrength is. Thus, it appears
that the medium-rise buildings (panicularly those located on sites with very soft soils) are
the ones that have to be suspected of becoming a serious threat to life and incurring large

economic loss in case of a major EQ, or both,

RECOMMENDATIONS
Recommendations for Improving Code SIDRS for Strength, C,

Develop a more reliable SLEDRS. ' "

Devélnp more retiable methods for estimating the values of the reduction factor; This
requires more precise definition of this factor. Although the values of the reduction factor
are affected by several parameters, the main two are the encrgy dissipated through

hysteretic behavior (damping ratio § and particularly p) and the real overstrength.

The ideal solution is to attain reliable SIDRS directly from the recorded or analytically
derived ground motions or both. This will eliminate the need for specifying Rp. Therefore,
for the proper use of these SIDRS, what remains is to calibrate the real strength

(overstrenglh) of structures that are designed according to present code.

There is a need to consider in the inelastic design of structures the effects of the duration
of strong motions which include the accumulative ductility and number of yielding
reversals. This can be accomplished through the use of an energy approach estimating the

critical required Hysteretic Energy, Ey,.
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¢ © There is a need to find teliable factors that will. permit the use of the computed SIDRS for -
SDOF systems to desigtt MDOF systems. | '

¢ As it is very difficult to design MDOF structures that will develop uniform story pg
throughout its height, there is a need to investigate a possible concentration of required pg
at onc or more storics and to establish the yielding overstrength required to limit the

maximum pg to the target ductility used in the design based on SDOF system.

7.3.2 Recommendations for Improving SDIRS for Lateral Displacement and IDI. Nonlinear
displdcements are very sensitive to the dﬁmmic chardcteristics of the ground motions and of the

structure, and they can be sighificantly different from those obtained based on linear behavior,

. For ground motions with long Ty the nonlinear displacement can be significantly ( nearly |
50%) smaller than the linear disptacement for structures with T « Tg. On the other hand,
for values T < 2I3Tg. the honlinear displacements dre significantly higher. The smaller the
T/T, ratio, the Jarger thie differerice is, dnd it tends to be proportional to the value of p.

‘ Based on derived SIDRS for strength of SDOF systeims, formulate SIDRS for displacement
- of SDOF systems for different £ and . ) -

. Based on the derived SIDRS for the displacement of SDOF systems, obtain lower and-
upper bounds for the 1DI of MDOF systems.

s As it is difficult to achieve a constant ID1 throughout the entire height of a MDOF
structure, there is an urgent need to investigate (anatytically and experimentally) values of
an amplification factor by which the SIDRS® lower bound of SDOFS systems should be
multiplied to obtain a reliable SIDRS for MDOF systems.
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SITE-DEPENDENT STRENGTH- REDLCTIO\ FacC1

By Eduardo Miranda' !

\

ABSTRACT: Strength-reduction factors that are used 10 reduce liaear siasiic Jesign
spedtfa to uwccount for the hvsteretic enerey dissipation ol the siructure are eval-
uated. The'paper presents a summary of results of & statizteal analy <1y of sirength-
reduction {actors computed for single-degree-of-freedom systems underguing dif-
ierent levels of inelastic deformation when subjecied 10 @ relatvely large aumber |
ol recorded carthquake ground motons. Special emphasis is given 10 the influcnce
of soil conditions. Results indicate that for a given displacement ducnlity demand,
the use of period-independent reduction factors is inadequate, Soil conditions can
have an imponant eifcct on sirength-reduction factors. particutarly 1n the cuse of
soft-soil sites. 1t is recommended that strength-reduction factors to be used in desien
he specified as 3 funcnon of the period and inelastic capacity of he structure. and
af at beusk two 1vpes of sotl conditions —-une for rock and reiatively firm sies and
another for sult-:0il sites. Following these recommendations. simptified expressions
to vompuie strength-reduction factors are proposed.

INTRODUCTION

Due to =conomic reasons, present design philosophy allows buildings and
other types of structures to undergo inelastic deformations in the event of
strong earthequake ground motions. As a result of this design philosophy,
the design lateral strength prescribed in seismic codes is lower. and in some
cases much lower. than the lateral strength required to maintain the structure
in the elastic range.

Generally, the design lateral strength is prescribed by means of smoothed
inelastic design response spectra (SIDRS). Although recent studies have
concluded that 2 more rational design may be attained through SIDRS that
are Jderived directly from statistical .and probabiiistic analyses of inelastic
response spectra (Bertero et al. 1991; Miranda 1993). SIDRS currently used
in design practice are the result of smoothed linear efastic response spectra
{SLERS). which are then reduced to take into account the inelastic behawor
in the structure.

Reductions in forces produced by the hysteretic energy dissipation ca-
pacity of the structure (i.e., reduction in forces due to nonlinear hysteretic
behavior) are tvpically accounted for through the use of strength-reduction
factors {sometimes also referred to as inelastic acceleration ratios) or through
their reciprocals (typically referred to as deamplification factors). Thus, the
assessment of reliuble SIDRS derived from SLERS requires a good Lbll-
mation of the strength-reduction factors. |

Strength- reduction factors have been the topic of several mu.anatlons
One of the earliest and hetter known studies on strength-reduction factors
is that of Newmark and i1alf (1973} in which recommendanions were made
of reduction factors to be used in the <hor:-. medium-. and long-period
spectrzt regions, Riddelt und Newmark (1979) proposed an unproved set of
reduction factors that was based on a statistical analysis of the response of

'Res. Engr.. Dept. of Civ. Engre., Swiss Fed. Inst. of Tech., CH-1I0135, Lausanoe,
Swirzertand. .

Note. Discussion open until May 1. 1994, To extend the closing date vne month,
a wniten request must be filed with the ASCE Manager of Journats. The manasanipt
for this paper was submitted for review and possible publication on Decamber 18,
1942, This paper is part of the Journal of Structural Engineering, Vol 19, No, 12,
December. 1993, DASCE. ISSN (73394593001 2535051, UU + 515 per page.
Paper No. 53()5.
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single-degree-of-freedom (SDOF) systems to 10 recorded earthquake ground
motions. More recently, Riddell et al. (1989} presented approximate mean
strength-reduction factor spectra computed as the ratio of mean elastic
spectra 1o mean inelastic spectra. Nassar and Krawinkler {(1991) studied

. mean reduction factors of bilinear and stiffness degrading systems when
subjected to 15 ground motions recorded on firm sites in the western United
States. They proposed approximate expressions to compute strength re-
duction factors as a function of ductility and period of vibration. With few
exceptions. previous studies on reduction factors have not considered the
influence of local site conditions. The reader is referred to Miranda (1991)
tor a detailed description of previous studies on inelastic response spectra
and on strength-reduction factors.

The influence of soil conditions on reductions factors was first studied by
Elghadamsi and Mohraz (1987). who considered ground motions recorded
on rock sites and on alluvium sites. This study concluded that deamplification
factors are not significantly influenced by soil conditions, and that for a
given ductility and frequency one may deamplify the elastic response more
for a structure on rock than for a structure on alluvium. Using a stochastic
procedure, Peng et al. (1988) computed deamplification factors for rock
and ailuvium sites. Analogously to the earlier study, this investigation con-
cluded that the effects of local soil conditions on inelastic spectra stem
primarily from their effects on elastic response spectra: thus, soil conditions
do not significantly influence strength-reduction factors. However. recent
studies based on ground motion recorded during the 1989 Loma Prieta
earthquake (Miranda and Bertero 1991: Krawinkler and Rahnama 1992)
suggest that local site conditions may have a significant effect on strength-
reduction factors. particularly in the case of soft soils.

The aim of this study is to improve the estimation of strength reductions
in structures that behave inelastically during severe earthquake ground mo-
tions. The objectives of this paper are: (1) To study the main factors infiu-
encing strength-reduction factors: and (2) to provide approximate expres-
sions that allow a rapid estimation of strength-reduction factors.

STRENGTH REDUCTION FACTORS

The equation of motion uf a nonlinear SDOF system subjected to earth-
quake ground motions is given by

mu() + culey + F{t) = —mu{8) oo (1

where m. ¢. and F{1} = muss. Jamping coefficient, and restoring force of
the system. respectively: utf) = relative displacement: u (1} = ground dis-
placement: and »verdot represents s Jerivative with respect to time. The
initial period of the system is given by

N LA N f_"_u_) ,
—-'rr(k —_ﬁkF ................................ 2)

v oS

where & = imitial stiffness of the system: F, = system’s yield strength: and
u, = vield displacement, respectively.

The level of inelastic deformation experienced by the svstem under u
given ground motion is typically given by the displacement ductility ratio,
which is defined as the rano of maximum absolute refative displacement to
its yield wement :
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u,

An adequate design is produced when the structure is dimensioned and
detailed in such a way that the local (story and member) ductility Jemands
are smaller than their corresponding capacities. Thus, during the preliminary
design of a structure there is a need to estimate the lateral strength {lateral
load capacity) of the structure that is required in order to limit the global
(structure) displacement ductility demand to a certain predetermined value,
which results in the adequate control of local ductility demands.

The strength-reduction factor (i.e., reduction in strength demu_nd due to
nonlinear hvsteretic behavior) R, is defined as the ratio of the elustiv strength
demand to the inelastic strength Jemand

= ———-————-—F\(u = ) (4
R =)

where F,(p = 1) = lateral vielding strength required to maintain the system
elastic: and F,(p = w,) = lateral yielding strength required to muintain the
displacement ductility demand p. less or equal to a predetermined target
ductility ratio . Eq. (4) can be rewntten as

G = ) (
TR

where C.(p = 1) = seismic coefficient (.yielgiing_ strength divided by the
weight of the structure) required to avoid yielding: _and Clp = m) =
mimimum seismic coefficient required to control the displacement ductility
demand to g, As shown in Fig. 1, C{p = 1) and C,{p = p,) correspond
to ordinates of a linear elastic response spectrum and a constant displace-
ment ductility nonlinear response spectrum, respectively.

For design purposes. R, corresponds to the maximum reduction in strength
that can be used in order to limit the displacement ductility demand to the

R

Strangth required to maintain
the structure elastic (lL=1)

Strength required to iimit the
ductility demand to [

T

FIG. 1. Constant Displacement Ductillty Nonilnear Response Spectra
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predetermined ductility @, in a structure that will have a lateral strength
vauid to the dusign strength. An additional strength reduction can be con-
sigvted in the design of a structure to account for the fact that structures
t-ualiy have a lateral strength higher than the design strength. For a more

Jutatted discussion on strength reductions due to overstrength the reader is -

referred to Osteraas et al. (1990}, Miranda (1991). and Bertero et al. (1991).
Compuiation of F(n = W) or C (i = p,) involves tteration (for each
period and vach target ductility) on the lateral strength F, {or the seismic
- coeflicient C) using (1) until the computed duciility demand under a given
ground motion is. within a certain telerance. the seme as the target ductiiity.
lterazion on the laterat strength using (1) in some cases does not vield a
unigue sesult. that s, there can be more than one lateral strength that
produces the sume displacement ductilits demand. In such cases. only the
largest lateral strength 1s of interest tor design purposes. This lateral strength
capacity corresponds to the maximum strength reduction faclor R, and the
minimum strength required by the structure to limit the ductility demand
to the target ductility.

STATISTICAL STUDY OF FORCE REDUCTION FACTORS

Earthquake Ground Motions

There is a general consensus that one of the largest sources of uncertainiy
in the estimation of the response of inelastic structures during earthquakes
is the prediction of the intensity and characteristics of future earthquake
ground motions at a given site. In this study. an effort was made to consider
a relatively large number of recorded ground motion to study the effects of
the variability of the characteristics of recorded ¢round motions on streagth-
reduction fuctors.

To study the influence of local site conditions on strength reduction fac-
tors. a group of 124 ground motions recorded on u wide range of soil
conditions during various earthquakes was considered. The ground motions
used in this investigation were recorded during the earthquakes listed in
Table 1. Most of the selected records represent so-called free-field condi-
tions. Complete listing of the records can be found in Miranda (1993).

Based on the local site conditions at the recording station. ground motions

TABLE 1. Earthquakes Considered in This Investigation

Eannguake Daie ' Magnituge
(1) i2: I {3)
Imperial Vahiey., Calil. Alay 1> 0 ORI
Kern County, Culifl Juiv 20, tWEZ ) T MO
San Francisco. Calif, March 22, 1937 S3M
Parkficld, Calif. June 27, 1¥o6 5.6(M,)
San Fernando, Calif. February v, 1471 6.MM,)
Romunia Muarch 1. 1977 7. LM
Mivagi-ken-Oki. Jupun June 120197 PRI
Imperial Valley. Culif. Octoher 13, 1979 6.6(M,)
Centtal Chile. Chile Muarch 3, 1983 T.R(M,)
Michoacan. Mexico September T4, 1985 5.1tM)
San Salvador. El Sulvador Ocrober 1. 198 S4(M)
Whituet-Narrows, Culif. Ocrober 1, 1987 6.1(M,}
Lomu Pricta. Calit. | . October 17, 1989 7. 1M}
3506

were classified into three groups using a simple criterion similar to that used
in preser: huilding codes. These three groups are: ground mouons r:tforu;d‘
on rock (38 records): ground motions recordc_d on a!lgv;um 162 :wrdsl;.‘
and ground motions recorded on very soft soil deposits characterized 'b)
low shear wave velocities {24 records). Records mchlxdcd in the iaue_: cat-
egory couid bg considered as representative of the soil type 5. zfcca.rdmg 10
the soil classification of the Uniform Building Code (Unijorm 1988}, |

|
of Analysis |
M?gl??:ach earthquake record inelastic strength demands ware go_mput_clcl*_
for » familv of 50. SDOF systems undergoing different levels of inelastiy
deformation. For a given period of vibration and a given targat ST
ductility ratio. the inelastic strength demand 7 (g = ) ws Sompuiec by
iteration on the svstem’s lateral vielding e-;trenglh until tr:ﬁ:_ displacement
ductiltts demand computed with (1) and (5) was within 1% of the target
ductilitv. The following target ductilities were selected: one tinear elastic
behavior). two. three. four. five. and six. The number of iterations required
to compute the maximum lateral strength that results in a ductility demand
within 16z of the target ductility varies greatly depending on the period of
vibratior:. the target ductilitv and the ground motion. in general. the number
of iterations increases with increasing target ductility and decreasing ple.nod.
The SDOF svstems considered in this study were characl‘enzeq by bilinear
hysteretic behavior with a postelastic stiffness equal to 3% of the elastic
stiffness and a constant damping coefficient cc_)rrespOndmg to a damping
ratio £ of 5C based on elastic properties and given by

o= 2mEw, = JENRMT Lo (6)
where w. = undamped elastic angular frequency on the system. On each

jteration. response-time histories were computed by numgncal”stc_p-h)-'-s.tep
integration of (1) using the linear accleration method with a \dTl-abh? nr{l{e
step to minimize epergy violations when changes in stiffness occur in t 1e
V3 . ‘

‘}b::f!:l‘r computing elastic and'inelaslic strength demands. strength-reduc-
tion factors were computed using (4). An R, spcctru'm. can big)o"Slfuc)‘e.d
by plotting the strength-reduction fuctors of a family of .SI A-F sg.surr,lé
undergouing a certain jevel of inefastic deformation under a given groun

motion. An example of this Kind of spectrum corresponding o 4 'groupld
mation recorded near the epicenter of the 1989 Loma Pricti. California.

earthquake is shown in Fig. 2.

eduction Factors _
Mﬁ?ir?gtrfi:‘cgt;rcicdure just described. a t_oral of 31000 strength-reduction
factors were computed {corresponding 1o S0 S[)OE svstems u:\dcrgmng fly'c
different levels of inelastic deformation when subjected 1o 124 curthquake
eround motions). Results were organized and analyzed statisticaliy accord-
ing o the period of vibration of the system, the target ductility and the sqﬂ
condition where the ground motion was recorded. ‘ 1
For ground motions recorded on rock or alluvium sites. the slreng:_h-
reduction factors were computed for a fixed set of periods between !)_035 5
and 3.0's. Mean strength-reduction tactors computed f”l systems subjected
to vround motions recorded on rock are shown in Fig. 3. As shown in this
fipure. the strength-reduction factors are characterized by the following
features: first. the reduction factor increases with increasing turget ductility.,
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FIG. 2. Strength-Reductlion Factors Computed for NS Component of Corralitos
Record -
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FIG. 3. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected 10 Ground Mo-
tions Recordet on Rock

with the rate of increase being period dependent: and second. for a given
target ductility. the reduction factors exhibit an imporiant variation with
changes in period, particulariy in the short-period region. In general. mean
reduction factors in the long-period range are approximately constant and
equal to the target ductility.

Mean strength-reduction factors computed for svstems subjected to ground
motions recorded on alluvium are shown in Fig. 4. As illustrated by this
figure, strength-reduction factors for structures located on alluvium sites
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FIG. 4. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo-
tions Recorded on Alluvium
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FIG. 5. Strength-Reduction Factors Computed for NS Component of Foster City
Record,

follow the same general trend of strength-reduction factors for structures
Onf{?lct:\xzslll:f;ic of a R, spectrum corresponding 10 a grg:ur_uj motion rccor(?ed
durine the 1989 Loma Prieta carthquake on a soft-soil sie in the San Fran-
cisco Bay areu is shown in Fig. 5. As shown in this figure. slrength-rcduq!op
factors are very large arounda period of 1.14s. Typically. for very .v.pt[-‘:,mi
sites the period at which this peak s observed in the R, _spectru’m cmrtuczles
with the predominant period of the ground mation (Miranda dm.j_l’,.c‘m‘m
1991- Miranda 1991 Krawinkler and Rahnama 1992). Thus. the assessment
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of inelastic strength demands of structures located on soft-soif sites requires
the estimation of the predominant period of the ground motion.

The predominant period of the ground motion 7. is defined by Miranda
(1991) as the period a1 which the maximum input energy of a 3% damped
linca: elastic system is maximum throughout the whole period range. For
a SDOF system, the maximum input energy is given by

E, = max [j (mii,) du_L] ................... ....... ......... (7)

where &, = total acceleration {(ground plus relative acceleruticn) of the
system. An example of the computation of the predominant penod of the
ground motion using this definition is shown in Fig. 6{a). The ground motion
15 the same record that was used to compute the R, spectrum shown in Fig.
5. It can be seen that the period at which the maximum strength-reduction
factor is produced coincides with the period of maximum input energy.

If the linear elastic response spectrum of the ground motion is available.
the predominant period of a ground motion recorded on a soft-soil site can
also be estimated as the period at which the maximum relative velocity is
produced (Miranda 1993). The maximum relative velocity is proportional
to the “relative” kinetic energy. Thus, since absolute and relative kinetic
energies are verv close in the vicinity of the predominant period of the
excitation (Uang and Bertero 1990), both procedures to estimate T, will
approximately vield the same result. The use of the second procedugre to
estimate 7, is exemplified in Fig. 6(b) for the Foster Citv ground motion.
As demonstrated by this figure. both procedures produce approximately
the same period. ' '

Since the shape of a R, spectrum is strongly dependent on the value of
T,. obtaining the mean of R, versus T spectra of ground motion with sig-
nificantly different predominant periods may result in a poor description of
strength-reduction factors due to inelastic behavior for structures on soft-
soil sites. Therefore. for ground motions in this soil catecory. strensth-
reductions factors were not computed for a fixed set of periods. but for a
fixed set of 77T, ratios.

Mean R, versus T/T, spectra are shown in Fig. 7. As shown in this figure.

Ei/m x10? [em¥s VELOCITY [cmys]

20.0 120.
o FOSTER CITv] 12007 - FOSTER CITY
16.0‘ Tg=1.1‘5 ( ) h Tg=4l.‘-55
90.0 1 i
12.0 1
60.0 1
8.0 1
0 - 30.0 -
0.0 o~ : 0.0 .
0.0 1.0 2.0 30 0.0 1.0 2.0 3.0
PERIOD [sec] PERIOD [sec] '

FIG. 6. Estimation of Predominant Period of Ground Motion: (3) Using Maximum
Input Energy; and (b) Using Maximum Relative Velociy .
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FIG. 7. Mean Strength-Reduction Factors for Systems Subjected to Ground Mo-

" tions Recorded on Soft Soil

strength-reduction factors for ground motions recorded on sofi-soil sites
exhibit strong variations with changes in the T/T, ratio. It can be seen that
strength-reduction factors for structures built on soft-soil deposits are char-
acterized by being much larger than the target ductility for periods near the
predominant period of the ground motion (i.e.. for T = T,). For svstems
with periods shorter than two thirds of the predominant period of the ground
motion. the strength-reduction factor due to inelastic behavior is smaller
than the target ductility. whereas for svstems with periods longer than one-
and-a-half trmes the predominant perniod. the strength-reduction facior, 1s
approximately equal to the target ductility, !
7 i
Variability of Strength Reduction Factors
The response of a nonlinear svstem subjected to earthquake ground mo-
tions is more sensitive to the characteristics of individual acceleration pulses
and their sequence within 2 recorded acceleration time history than it is the
response of a linear svstem. Therefore. for a given target ductlity, the
strength-reduction factor can exhibit great varianons from one ground mo-
tion to another. even if both ground motions are similiar (3,¢.. they have
approximately the same intensity. duration. and frequency content), For
the design of a structure this means that the lateral strength capacity required
to avoid displacement ductility demands larger than a given himit can have
important variations from one ground motion to another. {
As mentioned before. strength-reduction factors increase with increasing
duculity demands. For a given system with period of vibration T and gi\{en
target displacement ductility ratio, the strength-reduction factor will tvpi-
cally vary within a certain range when subjected to a family of ground
motions. Thus. it is important to study not only the influence of the dis-
ptacement ductility ratio on mean strength-reduction factors but also on the
dispersion of these reduction factors. One way of evaluating the dispersion
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of strength-reduction factors is by computing the coefficient of variation
(COV), which s defined as the ratio of the standard deviation to the mean.

Coefficients of variation of strength-reduction factors for systems sub-
jected to ground motions recorded on rock and on alluvium are shown in
Fig. 8. The coetficient of variation is shown for three displacement ductility
ratos. As illusirated by this figure, with the exception of systems with very
short periods (T < 0.2 s}, coefficients of variation of strength-reduction
factors exhibit only small variations with changes in the period of vibration.
Regardless of the soil condition at the recording station, the dispersion in
strength-reduction tactors increases with increasing displacement ductility
ratio.

Some of the factors that influence the intensityv. frequency content, and
duration of the ground motion at a given site are: the earthquake magnitude,
the distance to the source, and the local site conditions. Thus, it is of great
importance 10 study the influence of these factors on mean strength-reduc-
tion factors. ' "

The influence of sotl conditions on strength-reductions factors can be seen
in Fig. 9 where mean R, spectra are plotted for systems undergoing dis-
placement ductility demands of three and five when subjected to ground
motions recorded on rock, on alluvium, and on soft-soil sites. For soft-soil
sites, the mean R, spectra are plotted assuming a predominant period of
the ground motion of 1.5 s. As shown in this figure. strength-reduction
factors corresponding to ground motions recorded on alluvium are larger
than those corresponding to ground motions recorded on rock for periods
smaller than 1.2 s. Thus. in this period range one can design a structure on
alluvium with a slightly smaller lateral strength capacity than that required
1o avoid the same level of inelastic deformation on a similar structure on a
rock siie. For svstems with periods between 1.3 s and 2.4 5. the strength-
reduction factors corresponding to ground motions recorded on rock are
larger than those corresponding to ground motions recorded on alluvium.

Although difference exists between strength-reduction factors for rock
sites and those of alluvium sites, these differences are relatively moderate
when compared to the differences that exist between strength-reduction
factors for soft-soil sites and strength-reduction factors for cither rock or
alluvium sites. As shown in the same figure. for systems on soft-soil sites

cov cov _
1.0 ROCK SITES 10 ALLUVIUM SITES
0.8 - — =6 0.8
0.6 0.6
0.4 - 0.4
0.2 0.2
B jr — r & A i 0‘0 PR : A L i
0 00.0 1.0 2.0 3.0 0.0 1.0 2.0 3.0
PERIOD (sec) PERIOD (sec)

FIG. 8. Influenc * Lovel of Inelastic Deformation on Dispersion of Strength-
Reduction Factc :

3512

R, A,
10.0 a3 10.0
8.0 1 ' 8.0 1

6.0 1

40 1

201, AOCK

"""" ALLUVIUM
- SOFT (u 1.58) === 3OFT (Ga 1.59)
0.0 - 0.0 - :
0.0 1.0 2.0 o 0.0 1.0 2.0 a0
PERIOD {sec) PERIOD [sec]

FIG. 9. Influence of Local Site Conditlons on Strength-Reduction Factors

with periods between 1.3s (7 = 0.85T }and 2.35 (T = 1.5T,), the strength-
reduction factor is much larger than those corresponding 1o sysiems with
the same periods but located on either rock or afluvium sites. ‘

In the short-period range. strength-reduction factors corresponding to
systems on soft-soil sites are considerably smaller than those corresponding
to systems on rock sites or to those corresponding to systems on alluvium
sites. This observation has very important design implications. Mainly. that
the use of strength-reduction factors derived from studies of syvstems sub-
jected to eround motions recorded on rock and alluvium sites can lead to
unconservative designs if used in the design of short-period structures lo-
cated on soft-soil sites. For example. if displacement ductility demands larger
thar three want to be avoided on a structure with a period of 0.0s. the use
of mean strength-reduction factors derived with the use of ground motions
recorded on rock or altuvium sites would result in a lateral strength capacity
that is approximately one third of the lateral streng1l3 capacity that 1t is
required to maintain the structure elastic (i.e.. R, = 3). However. if this
strength-reduction factor is employed in the design of a structure located
on soft soil. the mean displacement ductility demand would be approxi-
mately five. that is. 65% higher than the target ductility.

The influence of local site conditions on the dispersion of strength-re-
dJuction factors is shown in Fig. 10. where coefficients of variation of strength-
reduction factors are plotted for systems undergoing displucement ductility
ratios of three and five when subjected to ground motion recorded on rock,
on alluvium. and on soft-soil sites. Periods of vibration for soft-soil sites
correspond to an assumed predominant period of 1.2 5. 1t can be seen that,
for a viven displacement ductility ratio. the dispersion on the reduction
ractor is approximately the same for ail three conditions. Thus, even though
different soil conditions lead to different strength-reduction factors. their
variability remains practically the same. _

Earthquake magnitude und epicentral distance have been shown to in-
fluence elastic strength demands on SDOF systems (Silva and Green 1989).
[n the present investigation, the influence of earthquuke magnitude on
strength-reduction factors was studied by computing, for each soil cqndmnu.
the mean R, spectra for ground motions recorded on earthyuakes with three
levels of magnitude. The influence of carthquake magnitude on mean re-
duction factors for systems undergoing displacement ductilities of 1wo and
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FIG. 11. Influence of Earthquake Magnitude of Strength-R i
. eduction Factors tor
Systems Subjected to Ground Motions Recorded on Rock " ’

fqur when .suh‘:ecu-d to ground motions recorded on rock during earthquai -
with magnitude ranging from 5.3 10 8.1 are shown in Fig. 11 Tt can be seer
that regardless of the level of ductility. the influence of m;wniu;de n‘n ‘:lrcnu'h"::
Feducii_on factors is negligible. Thus. the small EffeCl: of mﬂ'l’li.tudl:. nr
inetastic strength demands stems primarnily from its effects an elaw;%ic \'ll'L'HL'Tr:
demand. ' o T
'1'}_1e influence of epicentrul distance 17 on strength-reduction factors wis
studied by computing mean R, spectra for ground motions rccor(‘jcd within
three groups of epicentral distances. approximately representine shuoes, in-
termediate. and long epicentral distances. Mean R spuectra for sysiems
undergoing displacement ductilities of two and jour when subjected 1o c1ound

mottons recorded on ruck at different epicentrat distances are shnwu‘:n Fig
12. 1t can be seen that mean strength-reduciion factors ure practicallv the
same for ull_ lhree groups of epicentral distances. Thus. ::p'rccnn:ul ci{<1"|||«'g-\
have a negligible effect on strength-reduction factors, A similtar cun;'l‘u\inr'n
was reached by Krawinkler and Nussar {1990}, who studied the ct'lcﬁ ol
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FAG. 12. Influence of Epicentral Distance on Strength-Reduction Factors for Sys-
tems Subjected to Ground Motions Recorded on Rock

epicentral distance on strength-reduction factors using 33 ground motions
recorded during the 1987 Whituer-Narrows earthquake. In addiuon to the
effect of epicentral distance. Krawinkler and Nassar studied the influence
of stiffness degradation on strength-reduction factors. They concluded that’
stiffness degradation has a negligible effect on strength-reduction factors.

REGRESSION ANALYSES

For practical purposes. a simplified expression is desired to relate the
strength-reduction factor due to hysieretic behavior R, to the displacement
ductility ratio . Thus. for the design of a structure. the lateral sirength
capacity required to avoid displacement ductility demands farger than their
corresponding capacities can be easily assessed for a given site-dependent .
SLERS. Similariy, if the lateral strength capacity is known. a simplified
expression relating R, with w permits a rapid estimation of the displacement
ductility demand corresponding to a given site-dependent SLERS. !

Some of the factors that influence R are: displacement ductiity ratio, .
period of vibration, local soil conditions. magnitude. epicentral distance,
hvsteretic behavior, and damping. Here only the first three fuctors. which
are the ones that tvpically have a significant influcnce on R . were considered
while conducting regression analyses in order to obtain simplificd expres-
sions to compute strength-reduction fuctors. Therefore. the approximate |
force reduction factor R, is given by |

R. = f{p. T.SC)

where SC represents the soil conditions. Regardless of the soil condition,
(&) has to satisty the following conditions:

lim R, = lim f(p. T.5Cy = 1 . 9,
T—u Tt !
im R, = lm flr T.8C) = B o (10}
T—2a T

R, =TSOy =1, w=1 o (1)

The form of the function described in (8) was chusen 1o be the foliowing:
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where &' = function of p, 7. and the soil conditions at the site. Several
iorms of functions for ¢ were considered. and regression analyses were
cenducied for each soil condition separately in order to fit the function @
1¢ the data obtained from nonlincar time-history analyses. For rock.and
alluvium sites the functions @ that fit best mean strength-reduction factors
are given by

¢ =1 T 1 T - :—rexp [—g (!n T - —_) ] (for rock sites)
.......................................................... (13}
1
¢ 127 — T
2 1y’ for alluvi i 4
- - - - = tes) ... .. :
5Texp 2{In T 5) {for alluvium sites) (14}

A comparison between mean strength-reduction factors computed for sys-
tems subjected to ground motions recorded on rock sites and recorded on
alluvium sites with those computed using (12}-(14) is shown in Fig. 13. It
can be seen that the use of these simple equations leads to very good
approximations of mean reduction factors due 1o inelastic behavior.

As shown in Fig. 7. mean strength-reduction factors for sofi-soil condi-
tions are characterized by important variations with changes in the T/T,
ratio. The assessment of this ratio depends on a good estimation of the
fundamental period of vibration of the structure and of the predominant
period of the ground mation, both of which are subjected to an important
degree of uncertatnty. Furthermore. the initial T/T, ratio could also change
during the earthquake as a result of nonstationarities on either the response
of the sofi-soil deposit or on the response of the structure. Thus. if the
computed mean sirength-reduction factors (Fig. 7) are directly used in de-
sign. even a small error in the estimation of the 7/T, ratio could lead to
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FIG. 13. Comparison of Mean Strength-Reduction Factors of Rock and Alluvium
Sites with those Cc d Using Eqgs. {12)—(14)
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significant errors in the estimation of R,. particularly for systems with fun-
damental periods of vibration close to the predominant period of the ground
motion {i.e.. T/T, = 1). ) . _ .
Due to the important variations in R, with changes in the T/7, ratio.
combined with uncertainties in the estimation of the 77T, ratio. it was
decided to modify the computed strength-reduction {actor spectra of ground
motions recorded on soft-soil sites by considering a = 0¥+ error an the
estimation of the T:7, ratio. For u given displucement duculity ratie and

given T/T, ratio. the modified strength-reduciion tactor was computed as,

the minimum streneth-reduction facior in the spectral range limited by
0.97/T, and 1.17/7T,. Regression analyses were conducted to obtain 4 func-
tion ® that. combined with (12). best fits the mean of modified strength-

reduction factor spectra. This function @ is given by

=1+ I .?T" exp [—3 (1n% - é) ] (for soft soii sitesy (13

Strength-reduction factors computed using (12) and (15) and the mean of
modified sireneth-reduction factors of systems subjected o ground motions
recorded on soti-soil sites are compared in Fig. 14, As dlustrated in this
figure. the combined use of (12) and (13) provides. in general. good esti-
mates of strengih-reduction factors for struciures located on soft-soil sites.

CONCLUSIONS

The primary purpose of this investightion was to assess the reduction in
lateral strength demands produced by allowing nonlincar hysteretic hebavior
to take place in structures in the event of severe earthquake ground motions.
For this purpose. a statistical study of strength-reduction fuctors was con-
ducted. The statistical studyv comprised strength-reduction factors computed
for SDOF systems undergoing different levels of inelastic deformation when

‘bjected to a relatively large number of earthguake ground motio
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corded on ditlcrent local soil conditions. The following conclusions can be
drawn {rom the results of this study.

The strength reduction factor, which controls displacement ductility de-
mands, is primarity affected by the period of vibrahon of the svstem, the
m:iumum tolerable inelastic displacement demand. and the soil conditions
a1 the site.

For a given displacement ductility ratio. regardless of the soil conditions.
strength-reduction factors exhibit important variations with changes in pe-
riod, particularly in the short-period range where the use of a period-in-
dependent strength-reduction factor is clearly inadequate.

Periods at which strength-reduction factors become approximately equal
to the displacement ductifity ratio depend not orly on the soil condition at
the site but also on the level of inelastic deformation.

~ For svstems on soft-sail sites. the assessment of the strength-reduction
factor requires the estimation of the predominant period of the ground
motion.

Strength-reduction factors of systems on alluvium sites are moderately
different 10 those of systems on rock sites. whereas strength-reduction fac-
tors of systems on soft-soil sites are significantly different to those of systems
on rock sites and to those of systems on alluvium.

Strength-reduction factors of systems on soft-soil sites with periods of
vibration near the predominant period of the ground motion are typically
much larger than the displacement ductility ratio.

For systems on soft-soil sites with periods smaller than two thirds of the
predominant period. the strength-reduction factor is significantiv smaller
than that corresponding to systems with the same period on either rock or
alluvium sites. Thus. the use of strength-reduction factors derived from
studies of systems subjected to ground motions recorded on.rock and al-
Juvium sites can lead to unconservative designs if used in the design of short-
period structures located on soft-sail sites.

The proposed expressions to compute site-dependent strength-reduction
factors are relatively simple and provide a good estimation of mean strength-
reduction factors derived from the statistical study presented herein.
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APPENDIX Il. NOTATION .
The following symbols are used in this paper:

= seismic coefficient:

dumping coefficient:

epicentral distance:

maximum inpul energy:

restoring force!

= vield resistance:

initiad stifTness:

mass:

strength-reduction factor:

appré.\imulc strength-reduction factor:

period of vibration: _

predominunt period of ground motion:

relative displacement;

eround acceleration;

vield displacement:

displacement ductility ratio.

damping ratio: _
function pecessary to compute approximate strength-reduction fac-
tors: and !
undamped elustic angular frequency. |

fi-n

not

o
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EVALUATION OF SITE-DEPENDENT INELASTIC
Se1smiC DESIGN SPECTRA

By Eduardo Miranda'

Agstracr: The effect of site conditions on the response of single-degree-of-free-
dom inelastic systems is investigated. The study is based on {24 earthquake ground
motions recorded on rock. alluvium, and soft soil sites. Special emphasis is given
1o the effects of the level of inclastic deformation on strength and displacement
demands. For each soil group, inelastic sirength demand spectra corresponding to
mean and mean-plus-one standard deviation ordinates are presented. The use of
clastic analysis to estimate inclastic dispiacements is evaluated through mean values
of the rano of maximum inelastic to matimum elastic displacements. Spectra are
presented for different levels of inelastic detormation and for differeat soil con-
ditions. Results indicate that inelastic demands are strongly dependent on site
conditions, pefiod of vibration, and level of inelastic deformation. Results are
compared with design forces specified by current seismic codes. It 15 shown that
design force and displacement demands that are based on inelastic response spectra
rogether with estimates of the overstrength of a structure can lead to a more rational
and iransparent approach than that of curremt U.S. design codes.

INTRCDUCTION

Since the concept of the response spectrum was introduced into earth-
quake engineering by Benioff (1934) and Biot (1941), this technigue has
been widely used to estimate force and deformation demands of structures
imposed by earthquake ground motions. Today, response spectra form the
b;sis of seismic design forces in most seismic codes {Earthquake resistant
1988). :

Linear elastic response spectra (LERS) provide a reliable tool to estimate
the level of forces and deformations developed in structures responding
elastically during earthquakes (Der Kiureghian 1980). There have been
many statistical studies that, by considering a certain number of recorded
or artificialty generated ground motions, have investigated the character-
istics of LERS including the influence of earthquake magnitude, epicentral
distance, frequency content, damping ratio. and local site conditions.

As a result of currently used seismic design philosophy for building struc-
tures that accept structural damage in the event of severe earthquake ground
motions. design lateral forces are lower, and in some cases much lower,
than those required to maintain the structure in the elastic range. Thus,
buildings designed according to this philosophy are likely to experience
significant inglastic excursions whose corresponding forces and deformations
cunnot be predicted with the use of linear elastic models. The number of
statisiteal studies of response spectra that Lave considered inelastic structurul
benavior 1s much smaller than those on LERS and. in general. have only

‘Res. Engr.. Dept. of Civ. Engrg., Swiss Fed. Inst. of Tech., CH- 1015, Lausanne,
Switzerland, formeriy. Res. Engr., Dept. of Civ. Engrg.. Univ. of California at
Berkeley.

Note. Discussion open until October 1. 1993. To extend the closing Jate one
moath. a written request must be filed with the ASCE Manager of Journals, The
manuscript for this paper was submitted for review and possible publication on May
6, 1992, This paper is part of the Journal of Structural Engineering, Vol, 119, No.
3. May, 1993, CASCE, ISSN 0733-9445:93/0005-1319/31.00 + 3.15 per page. Paper
No. 3957,
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considerc .mall number of carthquake ground motions and have not’

taken into account the effect of soil conditions.

Recent studies on the response of instrumented siructures during recent
earthquakes, as well us on experimental research on the response of scaled-
down models of buildings. have concluded that there is a need for improved
smoothed inetastic design response spectra (SIDRS) { Bertero 1986: Bertero
et al, 1991}, The objectives of this paper are first to present a summary of
previous statistical siudies on LERS and on inelastic Tesponse spectra { IRS).
and second to present the results of an investigation whose aim was at
nnprmma the estimation of seismic demands on inelastic svstems. This
investigation consisted of a comprehensive statistical study of inelastic strength
and deformation demands on single-degree-of-freedom (SDOF) svstems
when subjected to more than 120 ground motions recorded in various earth-
quakes. Special emphasis is given to the effects of soil conditions on inelastic
demands of structures.

Review oF PREVIOUS STUDIES

Several studies have been conducted over the vears with the purpose of
improving the knowledge of design response spectra. In general, these stud-
ies have been improved in time as a result of 4 rapid increase in the number
of recorded earthquake ground motions. Here. a brief summary of most
relevant statistical studies on response spectra is presented.

Studies of LERS

The first attempt to study the characteristics of an ensemble of LERS of
recorded ground motions was made by Housner (19539). who computed the
average LERS of eight ground motions recorded during four earithquakes.
Newmark and Hall (1969} proposed a design response spectrum to be used
in design of nuclear power facilities. The method consisted of constructing
a trapezoidal spectrum based on acceleration-, velocity-. and displacement-
controlled regions Jefined as the product of the corresponding maximum
ground-motion parameters and amplification tactors. The shape and level
of intensity of the proposed spectrum was primarily based on the LERS of
ground motions recorded during the 1940 El Centro carthquake.

Because of increased interest in seismic design criteria for nuclear power

facilities. several <tatistucal studies on LERS were carried out. Blume et al.
{1972) studied LERS o 33 horizontal ground motions. The vertical com-
ponent of motion was first considered by Mohraz et al. (1972Y. who studied
the response of linear elasnc SDOF systems subjected to 14 verucal motions
and 28 horizontal motions. By combining the 1wo previous studies Newmark
et al. (1974) proposed the -esponse spectrum of ihe U.5. Atomic Energy
Commission {AECT. An .mproved version of the AEC spectrum was pro-
posed by Hall et ul. ;97r . who considered LERS of vertical and horizontal
ground motions recorded at 33 stations during different earthquakes, Al-
though some differences were noticed between LERS of ground motions
recorded on rock and those of motions recorded on alluvium. it was con-
sidered that no valid statistical inferences could be drawn from the dara.
and all LERS were averaged into one spectrum, regardless of site conditions.

The first statistical study to explicitly consider the effect of soif conditions
in LERS was conducted by Havashi et al. (1971}, In their study. they
averaged the LERS of ol accelerograms recorded in 38 Japanese carth-
quakes. Many motions used in the study have maximum ground accelera-
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tions of less than 0.03 g. Thev doncluded that linear spectral sha s site

dependent. : i
After the 1971 San Fernando earthquake. Seed et al. (1975) presemed

the results of a comprehensive studv on the influence of local site conditions

.on LERS. The investigation was based on 104 horizontal ground motions .

recorded on different soil conditions classified into four groups. Approxi-
mately $0% of the ground motivns in the study were recorded during the
San Fernando earthquake. They concluded that there are clear differences

in linear spectral shapes for ditferent soit and geological conditions. and

recommended the consideration of these effects in selecting earthquake-
resistant design criteria. Similar resuits and conclusions were presented by
Mohraz (1976}, who studied horizontal ground motions as wetl as the vertical
component of 34 earthquake records whose majority (60%) was again re-
corded during the San Fernando earthquake.

In addition to the study of the effects of local soil conditions, Kutayvama
et al. (1978) studied the cffects of magnitude and epicentral distances on
LERS by considering 277 horizontal ground motions recorded in 67 Japanese
earthquakes. The results of this study formed the basis of the 1977 Japanese
earthquake design criteria. The same effects on LERS were recently studied
by Trifunac and Lee (1989) for ground motions recorded in the western
United States.

A comprehensive study on probabilistic site-dependent LERS was carried
out by Kiremidjian and Shah (1980). who. by considering the probability
of occurrence of peak ground accelerations and dynamic amplification fac-
tors, presented LERS for three tvpes of soil conditions for different con-
fidence levels (probability of nonexceedence). The study was based on 209
ground motions recorded in the western United States. They noted that one
disadvantage of their data (a disadvantage that also applies 1o some studies
mentioned previously) is that 30% of the records are from the 1971 San
Fernando earthquake. This introduces a bias to geologic conditions en-
countered in the San Fernando-Los Angeles area. as wel} as to spectral
characteristics imposed by the duration and source mechanism of this event.

Studies on IRS

Response spectra of inelastic systems were first studied by Veletsos {1969)
who presented {RS to pulse-type excitations and two recorded ground mo-
tions. Murakami and Penzien (1973) computed probabilistic noniincar' Te-
sponse spectra for SDOF syvstems with four types of hysteretic behav10r
This study was based on constant strength nonlinear spectra of 100 aruﬁcn}ally
generated earthquakes classified into five groups. depending on intensity
and duration.

Using 20 arificial ground motions whose LERS was compatible with:the
Newmark - Hail elastic design spectrum. Lai and Biggs (1978) proposed rules
to construct SIDRS. The etfects of damping and hysteretic behavior un [RS
were studied bv Riddell and Newmark (1979), ‘who computed Lonaiam
ductility IRS of 10 recorded earthquake ground motions. In their study.
lmproved set of reduction factors to account for inelastic behavior was
proposed. |

The influence of soil conditions on reduction factors was first studied by
Elghadamsi and Mohraz (1983). who computed constant yieid dlsp[a(.cmcnt
IRS of SDOF systems with an elastic—perfectly plastic hysteretic behavior.
Their study is based on the same set of records previously used by Mohraz

" (1976), which does not include very soft soil sites, and contains a dispro-
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portionate number of records from the San Fernando earthquake. This study
proposed the construction of constant ductility IRS by interpolating from
constant vield Jisplacement IRS. :

More recently, Riddell. et al. (1989) presented average [RS of four sets
of carthquake records. Most of the ground motions included in this study
were recorded in South America. Emphasis is given to reduction factors to
construct SIDRS from LERS: however.. no information is given on the
dispersion of the recommended reduction factors. Krawinkler and Nassar
(1990) studied average IRS of bilinear and stiffness degrading SDOF svstems
subjected to 33 horizontal ground motions recorded during the 1987 Whittier
Narrows earthquake. They concluded that reduction factors are independent
of epicentral distance and are only slightly modified by the tvpe of hysteretic
model. None uf the two latter studies explicitly considered the influence of
local soil conditions on IRS.

EARTHQUAKE RECORDS CONSIDERED

In the last six vears. an extensive number of earthquake ground motions
have been recorded in different parts of the world. These, ground motions
have more than doubled the number of records previously collected. For
example. the 1987 Whittier- Narrows earthquake alone produced more rec-
ords than the total number of records obtained in the western United States
between 1933 and 1984 (Trfunac 1988). For this study. 124 records were
selected. with emphasis on those recorded in California and on those re-
corded during the last six years. Contrary to many previous studies, in this
investigation. an effort was made to select “tree-field” records.

To study the effects of site conditions it is necessary to classifv the re-
cording stations into groups with similar geological conditions. Although
detaited site description such as the variation of shear wave velocities with
changes in depth, exist for some recording stations, this information is not
available for many other stations. For many stations even the approximate
depth of soil deposits is unavailable. For this reason it was decided to base
the site classification on a simple criterion (based on information available
tor all stations) and as close as possible to the one adopted by current codes
of practice. Thus, the recording stations were divided into three categories:
those located on rock. those located on afluvium deposits. and those located
on very soft soils. Records included in the latter category could be considered
representative of the soil type S, according to the soil classification of the
Uniform Building Code (1988). Complere listings of the ground motions
selected in this study are presented in Tables 1-3.

METHOD OF ANALYSIS

The response of a damped SDOF oscillator when subjected to earthquake
ground motions is given by

mile) + caft) + R(e) = —md () ... .. .. .. ... ... 23]

where m. c. and R(r) = the mass. damping coefficient, and restoring force
of the system. respectively; u{1) = the relative displacement: ugft) = the
ground displacement; and the overdot represents its derivative with respect
10 ime.

In Appendix [ it is shown that (1) can be normalized as follows:
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TABLE 1. Selected Ground Motions Recorded at Rock Sites

Emcomtral
Station name Geology | Earthquake date| Magnitude (k) nent “{Q)
(1} : 2) {3 (4} {5 {6 {7}
San Francisco— siliccous * ;San Francisco. 5.3(My) 11 NIOE. (AL JVRE
Golden Gate sandsione March 22, . SSUE
Park ' 1957 )
Parkfield—Cho- [rock Parkfield. June 5.6(M ) 7 NosSE, — {0.48. —
fame Shandon 27, 1966
No. 2
Castaic—Old sandstone San Fernando, 6.5(M¢) 29 N21E. 0.32,0.27
Ridge Road February vy, . NOYW
1971
Llolleo sandstone Central Chile, T.8(M) 45 NIOE, 0.67, 0.43
and vol- March 3, 1985 SROE
canic rock
Valparaiso volcamc rock |[Central Chile. TBM) [ 34 N7TOE, 0.18.0.1b
March 3. 1985 SJ0E
La Union metavoicanic | Michoacdn, B.I(Mg) 34 NO)E. 0.t7.0.13
e rock Sept. i9. 1985 NYE
La Villita gabbro rock |Michoacén, B.1(Ms) 4 NOOE. 0.13.0.12
Sept. 19. 1985 N9OE
Zihuatanejo tunalite rock [Michoacin, 8.1 (My) 135 NIOW. 0.10, 0.16
Sept. 19, 1985 SOOE
National Geo-  |balsamo for- |San Salvador, 5.4(My) 5.7 [270, 180  [0.53,0.39
graphic Insti- mation October 10,
tute 1986
Institute of Ur- |fluviate pum-;San Salvador, S5.4( M5} 3.3 90, 130 0.38. .67
ban Construc- | ice rock October 10.
tion 1986
Geotechnical fluviate pum-(San Salvador, 5.4(M5) 43 180. 90 1,42, 0.68
Research Cen-| ice rock October 10.
er 1986
Mt, Wilson—  |quartz diorite] Whittier-Nar- 6.1{M) 19 90. 360 0.19, 0.13
Caltech Seis- rows, October
mic Station 1, 1987
Corralitos—FEu- |landslide de- {Loma Pricta, T.1(Ms) 7 90, 360 047, 0.62
reka Canyon posits Oxctober 17,
Road 1989
Santa Cruz— limestone Loma Prieta, T.1(Ms) 16 90, 360 0.41.0.43
University of October 17,
California ar 1989
Sania Cruz
San Francisco—-- |[Franciscan |Loma Prieta, 7.1(Ms) 99 9.0 0.11, u.?
Cliff House sandstone October 17.
1989
San Francisco— |Franciscan  |Loma Prieta, 7.1(Ms) 97 360,270 |0.05.0.06
Pacific sandstone October 17,
Heights 1989
San Francisco— serpentine  [Loma Prieta, 7.1 Ms) 98 90,0 0.20. 0.10
Presidio Cictober 17,
: TuRg
San Francisco-— |Franciscan  |Lo'na Prieta, THM) R H). 3éw} 009, 0.U8
Rincon Hill sandstone Uctooer 17,
i 1989
Yerba Buena Is- [Franciscan iLoma Prigta, TH(My) 95 ), 360 0.un, D03
land sandstone October 17,
1YRY
. R(1) w! A, () -
L) + 2wEniey + m—+—(-— = ~— L (2

R

. n max|d!
where p = the displacement ductility ratto. detined as the muximum ab-
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TABLE 2 Selected Ground Motions Recorded at Alfuvium Sites

TABLE 2. (Continued)

{1) (2) (3) (4} {5 ® iy
Epcentral - - - ~ 1 -
aistance | Compo- PGA Los Angeles—  |alluvium Whittier- Nar- 6.10M;) 28 9, 26 Ui, 0.2]
Station name Earthauake date| Magnitude |  (kin) nent @ ‘ Hollvwoed rows. Ocober . ‘
1) (2) (3 4) (5} Q) (7 J Storage FF 1. 1987 ‘ !
- Los Angeles—  |alluvium Whittier-Nar- 6.1{M_) 10 360,270 {0.44.0.45
E! Centro— irri- faljuvium impenal Valley. | 6.3(M) 8 S90W, 0.21, 0.34 ) Cbregon Park rows. October w
gation Distnet May 18, 1940 S00E ! 1. 1987 ;
Taft—Lincoln  [aluvium Kem County, T.7(M) 56 N2IE. 0.15,0.17 : Long Beach—  |alluvium Whitier - Nas- 6.HM,) ol . 360 0.25.0.15
Schoo! Tunnel Juby 21, 1952 S69E Rancho Los rows. (ctober 1
Figueroe— 445 [alluvium San Fernando. 6.5t M) 4] NSZE, 0.15, 0.12 Cermios 1. 1987
Figuerua 5t February 9. S3BW San Manne—  |alluvium Whitnier- Nar- 6.HM & (30270 [0.20.0.15
- 197: . Southv.estern rows. Qcaner ! :
Hollvwood— - 1alluviem San Feraando. 6.5¢M,) EL) NXE, .21.0.17 Acagszmi 1. 1987 P
Eree Field Februarv 9. S00wW Tarzans — Cedar {alluvium Whittier- Nar- 6.1(M;) £l 90, 360 U.63, 0.46
197t ' Hill Nursery rows. October
Ave. of the silt and sand |San Fernando. 6.5(M;) a8 NAEW 0.14, 0.15 i 1. 1987
Stars— 194)] layers February 9, S44W : Whttier— 7215 |alluvium Whittier- Nar- 6.1{M;) 10 9. 360 (.63, 0,43
Ave. of the 1971 Bright Tower rows, October
Stars . 1. 1987
Sendai City— alluvium Mivagi-Ken-Oki.] 7.4(My) [0 NOOW 0.44, 0.24 Alba—900 S. alluyvium Whittier— Nar- 6. 1(M) 3 N, 360 .29, 0.25%
Kokutetsu June 12. 1978 NOOE ' Fremont rows, Qciober
Bldg. ! : 1. 1987
Meloland—I1n- [alluvium Lmpenial Valey. 6.6(M;) 21 360.270 10.31.0.30 : Capitola—Fire [alluvium Loma Prieta, 7.1 Mg} 9 90. 360 (.39, 0.46
terstate § October 15. Station October 17, .
Overpass 1979 1989 i
Bonds Comer— |alluvium Imperial Valiey. | 6.6(A,) 3 S40E, 0.58.0.77 Hollister—South|alluvium Loma Prieta, 7.1(M;) 48 x>, 360 (.17.0.36
Highways 98 October 15. 550w and Pine October 17,
and 115 1979 1989
James Road— Eljalluvium Imperial Vallev. | 6.6(M;) 22 S40E. 0.52,0.37 Cakland—Two |alluvium Loma Prieta, T UM 92 290, 200 |0.24.0.19
Centro Array Qctober 15, S50W story office Ociober 17,
#$ 1970 buiiding 198Y ‘
[mperial V. Col- |alluvium Imperial Valley. | 6.6(M,) 21 S40E. 0.33. 0.45 Stanjord—Park- |alluvem Loma Prieta. TM 51 300, S0 0.26, 0.22
lege —E) Cen- October 15. S$50W ing Garage October 17,
tro Array #7 1979 . EY8S '
El Almendral compacisd |Ceniral Chile. 7.8(M;) 84 NSOE, 0.29. 0.16 | ‘
fill March 3, 1985 S10E ! !
Vina del Mar fallovial sand Cenual Chile, | 7.8(My) 8 N [0 i solute value of the relative displacement divided by the vield d1splacemem
Zacatuia aliuvium Michoacan, 1M 49 {SOOE. 0.26.0.18 * R, = the system’s vield resistance: and w. £&. and n = the natural Clrcular
Sept. 19. 1985 Noow frequency. the damping ratio. and the nondimensional strength of the syst
Albambra—  [alivvium  [Whittier—Nar- 6.1(My) T 270180 0.40.0.30 tem. respectively. The latter three quantities are defined as
Freemont rows. October
School 1. 1987 P T
Ahadena—Ea- |alluvium Whittier- Nar- 6.1(M}) 13 90. 360 0.16.0.31 [k
ton Canvon rows. October w = (— ................................................. (3}
Park 1. 1987 m |
Burbank—Cali- jalluvum Whitticr - Nar- 6.1(M;) 26 130, 40 0.22.0.17 1
forma Federal rows. October s . € 4
SZHI‘lg‘ Bu“d‘ ] 198- t - :—,”Iw ................................................... ( )
in
Dowgn:y-— deep allu- Whittier-Nar. 6160 17 2700 180|016, 0.20
County Main- VIt rows. October n = R\ (5)
:::ance Build 1. 1987 m maX|u,I
wood — - itier— - : 25 .3 .23, .27
lng&:ﬂjon oil M;:fudc w:',;‘:,slc_'or:,:rbﬂ 0 1AM - 360 (023 where k = the inttial stiffness of the system.
Yard 1. 1987 A constant displacement ductility IRS is o plot of the vield strength of
Los Angeles—  [terrace de- | Whittier- Nar- 6.1(M ) n 360,210 [u.40. 0.29 an SDOF system (with period T} required to limit the dlspl.m.nu,m to
;::?lh |SL e EOTEE?GOM specified displacement ductility ratios. i, This type of spectrais also referred
Los A‘::;cics— alluvium Whittier - Nar- a.l(M) 27 90380 {017,008 10 us strength demand spectra (Krawinkler and Nassar 19901 In this study,
Baldwin Hills | over shale | rows. Oclober - constant displacement ductility IRS were computed by iteriation on the
1. 1987 svsiem's nondimensional strength n until the ductitity computed with (2) .

was. within a certain tolerance, the same as the specificd ductility (he..’

- 1324 1325



By -

TABLE 3. Selected Ground Motions Recorded at Soft Sltes

Epcentral
distance Compo- PGA
Staton name Geology | Earthquake date) Magnitude (km) nent {q)
in 2) 2 (4} {5) (8) (7}
Bucharest— soft Rumama. March{ 7.1(M) 174 EW, SN |0.17.0.20 -
Buijding Re- 4. 1977
seurch Insti-
lute
SCT -—-Secretanasoft clay Michoacdn, 3.1{M;) 385 NYOw, 0.17, 6.10
Je Comunica- Sept. 19, 1985 SO0E
ciones Trans- '
pornies ‘
Central Je Abas-|soft clay Michoagdn, 8.1(My) 289 99,53, 0.10. 0.08
ws—Frigon- 3ept. 19. 1983 77.82
tico .
Cenizal de Abas-jsult clay s Michoacun, M) 389 76.56. 0.08, .07
tos— LHicina | Sept. 19. 1985 h7.95
Cotonia Roma  jsoft clay Acapulco. Apnl 6.9 M) 320 NOW ., (.06, 1.05
25. 1989 SOUE
Emeryville - bay mud Loma Prieta, 7.1( M) 97 350. 260 10.21,0.26
Free Field QOctober 17,
South 1989
Emeryville— bay mud Loma Prieta, 1.1 Mg 97 350. 260 {0.20. 0.22
Free Field . Octaber 17.
North 1959 .
Oakland —Outer|bay mud Loma Prieta. T.1(Mg) 95 305.125 [0.27.0.29
Harbor Wharf Qcrober {7,
: 1989
Treasure Is- ] Loma Pricia, T.1{Mg) 98 90. 360 0.16. 0.10
land -~ Naval Ocrober 17,
Base 1949 ’
San Francisco— Ibay mud  ;Loma Pneta, 71tMG 9 9. 360 0.33,0.23
International i Dutober 17,
Aurport i 1989
San Francisco— |fill over bay Loma Preza, T M 93 980, 350 ]0.13.0.16
15-story ¢om- mud Ociober 17,
mercial build- 1989
ing
Foster City == bay mud Loma Prieta, MO 63 90, 0 .28, 0.26
Redwood ‘ October 17.
Shores i9x9

target ductility). The tolerance was chosen such that n was considered sat-
isfactory if the computed ductility was within 1% of the target ductility.

The foilowing values of target ductilities were selected for this investi-
gation: 1 (elastic behaviors. 2. 3. 4. 3, and 6. For each earthquake record
and each target ductility the IRS were computed for a set of 50 periods.
Due to the large number of revords. ductilities, and periods ot vibration
cambined with the computaticnal effort involved in calculating constant
displacement ductility [RS thraugh iteration, this study was limited to SDOF
svstems that have a bilinear hvsteretic behavior w:th a postefastic suffness
equal 10 3% of the elastic stiffness and with a damping ratio of >%.

It has been observed that the shape of both elastic and inelastic spectra
varies greatly with changes of the predominant period of the ground motion
{Miranda and Bertero 1991). For design purposes. what is important is to
charactenze the seismic demands on structures built on soft soils with fun-
damental periods that are shorter. longer. or near the predominant period.
Thus. for ground motions recorded on very soft sotl. the [RS were not
computed for 2 fixed set of periods T hut for a fixed set of 30 T/T, ratios.

where T, is the predominant period of the ground motion, which in this
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o . | .
investigation is approximated hy the period corresponding to the linear and
3% damped SDOF system thut experiences the maximum velocity. An
cxample on the estimation of T, for a soft soil site in the San Francisco Bay .
are as shown in Fig. 1. ‘

Strength demand spectra were normalized by peak ground acceleration
max |i | {PGA} and by effective peak around acceleration (EPA) as defined
in the seismic provisions recommended by the Applied Technology Council
{Terative 1978)

EPA = f—s ................................................. (6)

where S, = the average spectral acceleration of 3¢z damped SDOF svstems
with periods between 9.1 and 0.5 5.

It has been suggested that constant displtacement ductilitv 1RS can be
computed by interpolation from constant strength IRS or constant vield
displacement IRS {Elghadamsi et af. 1987, Mahin et al. 1983). While such
procedure is conceptually correct and can produce significant computational
savings. it has been shown (Miranda 1991} that it can lead to significant
errors in the required lateral strength of a given system in order 10 avoid a
certain ductility demand. The magnitude of the error will depend. among
other factors, on: the interpolation method {linear or nonlinear), the spacing
between interpolation points, the peniod of the structure, the target ductility,
and the ground motion. In particular. an interpolation procedure to compute
constant ductility IRS may produce significant errors when ductility demands
do not increase monotonically as the vield strength of the structure de-
creases. In this case there is more than one strength corresponding to a
given target ductility. An example of this phenomenon is iliustrated in Fig.
2. [tshows that there are three different normalized strengths m that produce
a displacement ductility equal to 3. For seismic design only the root with
the largest strength is of interest. This strength corresponds to the minimum

VELOCITY (cmvsec)
160
140
120
100
80
&0
40
20
0

EMERYVILLE FFS 260

0.0 1.0 2.0 - 3.0
PERIOD (sec)

FIG. 1. Estimation of Predominant Period of Ground Motlon Recorded In San
Francisco Bay Area
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FIG. 2. Example of Multiple Yieiding Strengths that Produce Same Ductifity De-
mand

strength required by the structure (i.e.. strength that needs to be supplied)
in order to Jimit the ductility demand to the target ductility.

PRESENTATION OF RESULTS

Inelastic Strength Demands

For each soil category and each period (for each TiT, ratio in the case
of soft-soils} normalized strength demands were averaged. The resulting
mean strength demand spectra are shown in Fig. 3. The spectra are plotied
for displacement ductility ratios of 1-6 (from top 1o bottom). [t can be seen
that the largest dynamic amplification factor (DAF) occurs for soft soil sites
for periods that are close to the predominant pertod of the site. For the
records considered in this study. the average DAF 1s more than 22% larger
than that observed for rock and alluvium sites. This observation agrees well
with DAF compuied from ground motions recorded in the 1983 Mexican
earthquake and the 1989 Loma Prieta earthquake where ground motions
from firm sites and soft soil sites were obtained from relatively close stations
(Bertero 1986: Beriero et al. 1991). However, some previous studies on
LERS {Seed et al. 1974: Kiremidjian et al. 1980) presented larger DAFs
for rock and alluvium sites than that of soft soil sites, There are two possible
explanations for this difference: (1) Soft soils included in this study are
softer than those inciuded in previous investigations; and (2) in previous
investigations average spectra were presented as a function of 7 and not as
2 function of T/T, as is done in this study. . :

{ndependent of the normalizing parameter or the type of soil for ductility
demands larger than 5. strength demands decrease monotonically with in-
creasing period. It can also be observed that regardiess of soil conditions
and of the leve! of ductility, normalized strength demands are larger when
the normalizing parameter is EPA than they are when PGA is used. This
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1s a result of PGA being usually lurger than EPA for 4 given ground motion.
In the case of soft soil sites. the EPA. whose definition was based on ground
motions recorded on firm sites. is considerably smaller than the PGA. It is
recommended that the constant appearing in the denominator of o) be

mm(')diﬁed according to the soil.conditions at the recording station.
"~ ‘As shown in Fig. 3. the shape of elastic spectra differ significantly from
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that of inelastic spectra. The larger the ductility demand. the larger this
difference is. Site conditions significantly affect both elastic and inelastic

strength demaunds. However, the effects are different for elastic svstems

from those on inelastic systems. This can be seen more clearly in Fig. 4.
which compares the effects of site conditions on elastic strength demand
and on inelastic strength demand. It clearly shows that factors that relate
lincar to inelastic spectra (i.2.. force reduction factors) are site dependent.

While mean strength demand spectra provide information on the most
probable demands on a structure, it is important to consider the dispersion
of these demands. One way of measuring the dispersion is by computing
the coefficient of variation (COV). which is defined as the ratio of the
standard deviation to the mean. Fig. 5 presents COVs of strength demands
normalized using PGA for ground motions recorded on tock. It shows that
COVs are nearly the same for different levels of ductility. which means that

YTy n= %
3.0  —=——mROCK 3.0 —— ROCK

25| A A ye--AlLuviuml 2.5 ==~ ALLUVIUM
20 17 "'-:,':hﬁ%ﬂjs) 20} TR s
15/ S Mat| 15

10} -‘ 1ol

o5t 0 Tttty 05+t

0.0 4 s . . 0.0

0.0 1.0 2.0 3.0 Q.0 3.0

. . 1.0 2.0
PERIQD (sec) PERIOD (sec)

FIG. 4. Effects of Site conditions on Elastic Response Spectra and on inelasti¢c
Response Spectra :
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FiG. 5. COV of Strength Demands Normalized by PGA tor Ground Motions Re-
- corded on Rock Sites

ROCK SITES
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- the dispersion on inelastic strength demand does not increase with increasing

ductility demands. :

As noted in previous investigations {(Nau and Hall 1982). the use of
acceleration parameters (0 normalize the spectra produces an increase in
dispersion in the long-period range. Relatively large COVs are produced
in the long-period region: however. strength demands are usually very small

"in this region, and in general. the design of buildings in this region is more
I likely to be governed by lateral stiffness (i.e., story drift). As dlustrated in

Fig. 6. except for periods between U.1 and 0.5 s, COVs are larger for spectra
normalized using EPA than for spectra normalized using PGA.,

There are many structures that because of their importance or the con-
sequences of their failure are designed for forces higher than those corre-
sponding to mean values. Strength demand spectra (normalized using PGA)
corresponding to mean-plus-one standard deviation are shown in Fig. 7 for
ground monons recorded on rock sites and recorded on soft soll sites.
Analogous spectra ior alluvium sites as well as those normalized using EPA
can be found in Miranda (1991).

cov
1.2

1.0
0.8
0.6
0.4
02
0.0

ROCK SITES

0.0 1.0 2.0 3.0
PERIOD (sec)

FIG. 6. Effect of Normalizing Parameter on COV of Normalized inelastic Strength
Demands

na R nefr
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To study 2ffest of earthquake maugnitude on IRS. records on euth
suil.category were subdivided in groups according to the surface wave mag-
nitude. M. of the earthguake in which they were recorded. Vurtations of
normalized inclustic strength demands with changes in M, for ground mo-
tions recorded on rock and for displacement ductilities of 2 and 4 are shown
in Fig. §. While normalized strength demands from records from a 7.1
magnitude earthquake are in general higher than those from earthquakes
wilh magritudes between 3.3 and 5.6, the same trend is not observed for
magnitudes between 7.8 and §.1. It should be noted thar the number of
records tn cach group is relatively small and that all records in the inter-

- mediaic magnitude group are front the same earthquake (the Loma Prieta
varthquake ). Similarly earthguakes with magnitudes between 7.8 and 8.1
are related 1o subduction: mechanisms. Further research is needed to estab-
iish the effect of magnitude on inelastic strength demands.

Inelastic Displacement Demands

A proper seismic design is attained when the strength and deformation
capacity of the structure are larger than the corresponding-demands. 1t is
common practice to assume that inelastic displacements. &, q,.- are the
same as elastic displacements, A, .,... and thus to use elastic analvses to

* estimate the inelastic displacements that the structure mav undergo during
severe earthquake ground motions.

To know 10 what extent inelastic displacements can be predicted using
linear elastic analyses. the ratio of maximurmn inelastic to maximum elastic
displacement was computed for a total of 31.000 different SDOF svstems
{product of 124 ground motions. 50 periods. and five levels of displacement
ductility). Again. the results were classified and analvzed statistically ac-
cording to the site conditions on each recording station.

Fig. 9 shows the mean displacement ratios. A jcuunddcpsue. {0 ground
motions recorded on alluvium sites and soft soil sites. As observed in pre-
vious studies. in the short-period range inelastic displacement demands can
be considerabiy larger than elastic demands. Previous studies have rec-
ommended fixed periods (independent of site conditions and p} to specify
spectral regions in which elastic analyses can be used to estimate inelastic
displacement demands (Newmark et al. 1969: Riddell et al. 1979). However,
it can be seen in Fig. 9 tha: these limiting periods are clearly dependent on
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FIG. 8. Eftect of Earthquake Magnitude on Inelastic Strength Demand Spectra
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ductility and on the local site conditions. For an alluvium site, for exumpie.
for a ductility of 2 the inelastic displacements are approximately the same
as elastic displacements for periods greater than 0.4 5. while for a duciility
of 6 such an assumption is only valid for periods greater than about 1.1 s,
For structures built on soft soil and with periods near the site-predominunt
period. the maximum inelastic displacement can be up to 4535 smaller than
the maximum elastic displacement. On the other hand. for values T < 23
T,. the inelastic displacements are significantly higher. The smaller the
T'T, ratio, the larger the difference is. and it tends to be proportional 16
the value of p. For structures with periods longer than 1.3 times the pre-
dominant period of the site. the inelastic displacements are on average equal
to the elastic displacements. |
PRACTICAL IMPLICATIONS OF RESULTS |
Inelastic Design Spectra |

Current seismic loading for building structures in the United States and
many other countries is based on the reduction of smoothed linear elastic
design spectra (SLEDS) through empirical and period-independent reduc-
tion factors. As previously discussed. the difference between the shape of
LERS and IRS increases with increase in ductility. Thus. the error in using
period-independent reduction factors to estimate IRS from LERS also in-
creases as ductility increases.

Elastic and inelastic design spectra recommended by the National Earth- |

quake Hazard Reduction Program ("Recommended™ 1988) for special mo-
ment-resisting space frames (SMRSF) compared with strength demands
based on this studv are shown in Fig. 10. Strength demands in thiy figure
are computed using mean normalized strength demands assuming an EPA
of 0.5 g for rock sites and of 0.4 g for the soft soil sites. The predominunt
period for the soft site is assumed to be 1.5 5. It shows that for rock sites.
elastic strength demands are higher than the code elastic strength for periods
between 0.1 and 2.2 s. For soft soil sites it can be seen that, despite the
introduction of soil type §,. elastic demands are significantly higher than
code elastic strengths for periods between 0.3 to 2.3 s. Comparing inelastic
strength demands with code-reduced strength it can be seen that for periods
smaller than 2.5 s the code-required strengths arc.smaller and in some cases
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in Order Not to Exceed Displacement Ductility Ratios of 4 and &

four times smaller than strength required to avoid displacement ductility
ratios of 6. This suggests that if SMRSF structures have only the minimum
strength required by the NEHRP code they could collapse in the event of
u lurge-magnitude carthquake.

Fortunazely. as shown in various studies (Osteraas e al. 199(. Miranda
199t: Bertero et al. 1991). buildings designed according 1o current codes
wpically have a strength significantly higher than the one considered in
design. This additional strength is usualiv referred to as overstrength. Fig.
11 shows the minimum overstrength required. {},.,. by SMRSF designed
according to NEHRP in order te avoid displacement ductility demands
larger than 4 and targer than 6. Ii shows that. in general. required over-
strengths increase with decreasing periods. In some cases SMRSF structures
need to have a strength more than four times larger than the minimum
required by the code in order to have an acceptable performance. While
short-period structures are likelv to have a higher oversirength than medium-
and long-period structures. it is difficult to guarantee that all code-designed
structures possess such large overstrengths.
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The required overstrengths computed in Fig. 11 are based on mcan strength
demands. Much higher required overstrengths result if strength demands
associated with smaller probability of occurrence (for example. mean-plus-
one standard deviation strength demands) are considered. or higher EPAs
are considered {(which is likelv to be the case for rock sites near the epicenter
in large-magnitude earthquakes).

It should be noted that the results presented here are for SDOF. Required
overstrengths for multi-degree-of-freedom (MDOF) svstems are likelv to
be higher. particularly in the long-period range. and for buildings where
inelastic deformatiens concentrate in only a few stories.

If the overstrength in the structure is less than the required overstrength,
the structure i¢ likely to suffer significent damage and possible coltupse
during severe earthquake ground motions. There is 4 need to study and
calibrate the overstrength of new and existing buildings for a wide runge of
periods and structural systems.

Estimation of Lateral Drifts

There is a general consensus that both nonstructural and structural dam-
age sustained during earthquake ground motions is primarily produced by
tateral drifts. Therefore. a good estimation of lateral inclastic displacements
is of great importance for the adequate design of structures in seismic re-
gions. In current U.S. seismic codes. inelastic displacements are computed
as the product of elastic displacements produced by the reduced seismic
forces times an amplification factor. The NEHRP uses the displacement
amplification facior C,.. and the UBC uses a fuctor of 3R /8 where R, is
the force reduction factor (referred 1o in this code as svstem performance
factor). For both provisions the amplification factors are period independent
and empirical in nature. As shown in Fig. 9, the ratio of inelastic 1o elastic
displacements is not only strongly period and ductility dependent. but also
significantly influenced by site conditions. Thus. with deficiencies in the
estimation of inelastic strength demands and on amplification factors. sig-
nificant underestimation of inelastic deformarions is expected to occur by
using current code procedures. particularly for short-period structures.

CONCLUSIONS

Results from a comprehensive statisticad study of both strength and de-
formation demands of SDOF inelastic svstems when subjected 1o 124 ground
motions recorded on different soil conditions has been presented. Based on
these results. a number of general conclusions are made.

1. The shape of inelastic response spectra differs significantly from the
shape of elastic response spectra. This difference depends on the level of
inelastic deformation. the local site conditions. the period of vibration, Thus,
direct scaling bv using a period-independent fuctor of clastic spectra to obtain
inelastic strength demands is neither rational nor conservative.

2. Disperston of inelastic strength demands normalized by either PGA
or EPA increases with increasing period. Except for periods below 0.5 s
the use of EPA results in a larger dispersion than when PGA is used. For
both normalizing parameters the dispersion on strength demands is ap-
proximately independent of the level of inelastic deformation.

3. Periods that himit the use of elastic analyses to estimate inelastic dis-

. placement demands were observed to depend on local site conditions and
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on the i . inelastic deformation. For structures on rock or alluvium
sites and penwods of vibration greater than 1.0 s, the elastc displacement
demands provide, on the average. a good approxlmatlon to the inelastic
dlsplacemem Jdemands.

Evaluation of both strength and deformation demands of structures
on soft soil requires the estimation of the predominant period of the site.
‘For struétures on soft soil sites and with fundamental periods near the
predominant site period, the inelastic displacement demands can be signif-
icantly smaller than the elastic displacements. On the other hand, for struc-
tures with periods smaller than two-thirds of the predominant site penod
the inelastic displacements are significantly higher.

. The estimation of design forces and displacements based on inelastic
strength demand spectra together with estimates of the overstrength of a
structure can lead to a more rational and transparent approach than the
currently used empirical code design approach.
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Appenpix . NoRMAUZED EquaTion OF MOTION

It is convenient to normalize (1) by dividing it by the product of the mass

and the vield dlsplacemem of the SDOF system. Such normalization leads
to

@+£5(-'—’+1R(')=-5(—’1 ............................. )
w, mu, mu u,

Substitution of (3} and (4) into (7) gives '

My g u0  LRO _&G) (8)
u, W, m u, u,

The last two terms in (8) can be reworked as follows:

LR _ kR®) _ L RO)

IR K RU) | e . (9)
m u, m ku, _ R,
Aty | omadD) Wt a0 e (10)
u, R, n max|d,|
The ductility demand at time ¢ is given by
ult)

= 1

u(r) v (11)

Substitution of (9) and {11) into (8) leads to
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AppPeENDIX lil. NoTaTION

The following svmbols are used in this puper:

¢ = damping coetficient;

k = initial stiffness:

m = mass;

R = restoring force:

R. = vield resistance:

I = period of vibraton:

T, = predomimant period of site:
w = rtelauve displacement:

i, = ground acceleration:

u, = vield displacement:

e = maximum elastic displacement:
octane = Maximum inelastic displacement:
n = normalized strength:
£ = dJamping ratio.

Q,., = reguired overstrength: and
circular frequency.

w
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1.
Evaluation of Seismic Design Criteria
for Highway Bridges

Eduardo Miranda, M.EERI

After an overview of the development of U.S. seismic design specifications
for highway bridges an evaluation of curremt Caltrans and AASHTO seismic
criteria is presented. Linear and nonlinear response spectra of ground motions
recorded on different soil conditions in the Loma Prieta earthquake and other
recent carthquakes are compared with code recommendations. Special
emphasis-is-placed-on how- present design-procedures-reduce-elastic forces to
take into account the energy absorption capacity of the structure, and on the
estimation of maximum inelastic deformations. Results indicate that curent
desipn - recommendations may underestimate strength and  deformation
demands, particularly for short-period bridges and for bridges on soft soils.
Finally, recommendations are made on how seismic design specifications may
be improved.

INTRODUCTION

The Loma Prieta earthquake of October 17, 1989, a 7.1 surface wave magnimde
carthquake caused 62 deaths, approximarely 3.750 injuries, and produced more;than $6
billicn in property damage. The cost of the earthquake to mansporation sysmms was
$1.8 billion, of which damage to state-owned bridges towled about $300 mﬂhon. most
of which were built on soft soil (7). The most dramatic impact of the eanhquake was
the collapse of the Cypress Street Viaduct in which forty-two people died. The cause
of the failure of this structure was attributed to the lack of knowledge in the pracnce of
earthquake engineering at the time the structure was built (as reflected in the level of
seismic loading, redundancy considerations and detailing practices) [7,10,12]. Given the
significant probability of occurrence of future carthquakes with magnitudes equal o or
larger than this event, it is of utmost importance to study the seismic vulncrabnhty of
highway bridges built according to old and current standards.

i
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There is a general consensus that the greatest source of uncerwinty in the determi-
nation of the response of structures to carthquake ground motions is that associated with
the predicton of the intensity and charactefistics of the seismic input. The Loma Prieta
carthquake produced a large number of ground motions recorded on different soii condi-
tions which offer a good opportunity to evaluate current seismic design criteria.

The objectives of this paper are: first, 1o present an overview of the evolution of
seismic design criteria for highway bridges in the United States; and second. to evaluate
current California Department of Transportation (Caltrans) and American Association of
State Highway and Transportation Officials (AASHTO) seismic Design Specifications in
view of recent earthquakes. Special emphasis is placed on the implications of ground
motions recorded in the Loma Prieta earthquake. It is beyond the scope of this paper to
discuss the distribution of design forces within the different elements which comprise
the bridge-foundation system, as well as detailing and dimensioning requirements for
these elements. Similarly, the paper does not discusses seismic criteria for base-isolated
bridges which have been recently examined in Ref. 8.

HISTORICAL OVERVIEW OF BRIDGE SEISMIC DESIGN PRACTICE

The first code requirement in the U.S. for design of highway bridges to resist
seismic forces was introduced by Caltrans (formerly the California State Highway
Department) in 1940 [161. In this first set of specifications, bridges had to be designed
to Tesist an horizontal force which was a percentage (determined by the engineer) of the
dead load. A specific percentage of the dead load 10 be applied as lateral force was
introduced by Caltrans in 1943. This percentage was specified to vary between 2 and
6% depending of the type of foundation and soil bearing capacity.

AASHTO, formerly AASHO, incorporated their first seismic provisions in 1941,
While this and the two subsequent editions recognized that bridges needed to be
designed to resist earthquake forces, no specific recommendations were given on how
these forces were to be detenmnined. The 1961 edition of the AASHTO seismic provi-
sions was the first edition to specify how earthquake forces were 10 be determined.
These seismic provisions were essentally the same as the 1943 Caltrans recommenda-
tions.

In 1965 Caloans adopted the Stuctural Engincers Associaton of California
(SEAQC) code formulation by specifying seismic forces that were the product of the
weight of the structure times 2 seismic cocfficient that was a function of the period of
vibration (C=0.05/T"3), times a factor K to explicitly account for the energy absorption
capacity of the structure. The factor K varied from 0.67 1w 1.33 depending on the rype
of structural system used in the bridge.
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The 1971 San Fernando earthquake caused significant damage to highway bridges
in California [6]. As a result of this cvent a major revision of seismic design criteria
was initiated, The revised criteria were first introduced by Caltrans as a design memo in
1973 and formally published as a Design Specificadon in 1974. The Design
Specification considered the relationship between the bridge site and the active faults in
California by using a maximum credible earthquake map developed by Greensfelder at
the California Division of Mines and Geclogy. This 1974 design criteria. which is the
basis of the current Caltrans specificatons. is based on a reduced linear elastic response
spectrum, which yields seismic forces determined by

v = ARS

w (1
where the product of the three factors A, R, and 5 define the elastic response spectrum
at the site that would result from a maximum credible event on the closest fault. In this
equation A is the expected peak rock acceleration, R the normalized acceleration spec-
trum in rock, and S is the spectral soil amplification ratio. The reduction in forces for

“which individual elements are designed is done by dividing the ARS linear elastic spec-
mum by the Z adjustment factor for ductility and risk assessment. This Z factor takes
into account the amount of ductility available in a particular component In addition to
ducnlity, the Z factor contains a judgement risk factor that reflects the degree of suc-
cess of highway bridges in the San Fernando earthquake. A rsk factor of 2 was thus
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Figure 1 Reduction factors currently used by Clatrans and AASTHQ.
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olumn members in structures with periods less than 0.6 sec, and a l'mca'rly
tween 0.6 and 3 seconds. The initial version

th a set of pre-reduced design forces (0 be
used in the analysis. This pre-reduced version. coupled with increased usage of spectral

lted in much confusion among design engineers [6]. As a result of
gner with beuer estimates of the defor-

mmendatons. drst as a Memo in 1976
ply the Z factor gffer the carthquake

selected for ¢ .
decreasing risk factor (to 1) for periods bc.
of these criteria presented the designer wi

analysis resu : .
. this confusion, and in order to provide the desi

mations in the bridge, Caltrans changed its reco
and later in 1977 as Design Specifications 10 ap
forces had been distributed.

The 1975 AASHTO code was expanded to include t.hc.19"IS Cd@s ean!1quakc
criteria. In 1983, the AASHTO Guide Specifications for Sel-smxc Design of ng:iway
Bridges was published following the completion of substantial research spor;s;rSH%
the Federal Highway Administration (FHWA) and Caltrar.ls [2]. Thc 1983 i
code retained the requirements of the 1975 code but allowing the dt.:stgncr tl'\c ol:ftmn
use of the Guide Specificaion. In 1990 AASHTO adopted the Guide Sp:;icauc;r:;:
the Specification, In their latest (1991) edition these sp-tzmﬁcauons are rcfe' . castSi
dard Specifications for Seismic Design of Highway Bndgcl:s [l?]. The smsn'u | %:
criteria in the Standard Specifications are based on modificatons to_pruwousy- pu.
lished seismic tegulations for buildings [1]. In this set of recommendations the seismic
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forccs'_for which structural elements are designed are the result of the disuibution of
forces equal to

G L2AS _
vagw . g-lfS 2

where C, is a smoothed lincar elastic response spectrum, A is the acceleration
coefficient, $ is a dimensionless factor depending on the soil profile at the sitc.l T is the
period of vibration, W is the weight of the structure, and R is the response modification
factor. In these recommendations, the reduction of forces (division by R) is also done
dfter the clastic eanthquake forces have been distributed by analysis of the structure.

The rationale behind the development of the R factors was based on considerations
of redundancy and ductility provided by the various supports [15). Figure | shows a
comparison of Z reduction factors as used in the 1990 Calwans Bridge Design
Specifications and R reduction factors as used in the 1991 AASHTQ Standard
Specifications for Seismic Design of Highway Bridpes. It can be scen that the reduc-
tions used by Caltrans for multi-column bridges are larger than the AASHTO reductions
in the short period range and smaller for long period bridges. In some cases the
difference between AASHTO and Caltrans reduction facrors is substantial, as in the case
of short-period (T<0.5 s), singlecolumnn bents where the reduction recommended by
Caltrans is twice that recommended by AASHTO,

Figure 2 shows a comparison of linear efastic design spectra and reduced design
spectra as used in cument Caltrans and AASHTO specifications for multi-column
bridges on firm soil sites with highest scismicity, In this figure, C, is the base shear
normalized by the weight of the structure W. It can be seen that there is a significant
difference in the linear clastic spectra used in these design specifications. however, the
reduced spectrz are very similar {except for periods less than 0.25 second). A similar
comparison but for muiti-column bridges on soft-soil sites is shown in ngure ES
Although the differences between AASHTO and Caltrans reduced spectra are more
noticeable than in the case of firm sites these differences are much smaller than those
berween the corresponding elastic spectra.

As mentioned before, most of the damage to highway bridges resulting f1]:om the
Loma Prieta earthquake occurred in soft seil sites. Thus, it is of interest to see how the
required strength has changed with time in the two sets of specifications. A comparison
of strength design spectra of the Caltrans and AASHTO recommendations from 1943 to
1991 is shown in Fig: 4. In this figure. stength specmra of code provisions based only
on allowable stress design (1943-1973 codes) have been increased 10 strength lal:vcl by
multiplying them by 1.5, Similarly, for code provisions based on strength design for
teinforced concrete bridges, the reduced spectra have been divided by 0.9 to reflect the
increase in strength that may occur due to the use of fexural strength reduction factors.
As illusrrated in the figure with the cxception of Calrans 1965-1973 .design
specifications, the required strength of both sers of recommendations *has not cimngcd
much over years. '
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Figure 3 Comparison of clastic and reduced spectra currently used by Caltrans
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Figure 4 Evolution of AASHTO and Caltrans swrength design spectra for

multi-column bridges on soft soil sites.
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EVALUATION OF CALTRANS AND AASHTO DESIGN SPECIFICATIONS

ESTIMATION OF STRENGTH DEMANDS

For both sets of design criteria, linear elastic response spectra constitute the star-
ing point for computing elastic forces, displacemens, and design forces for individual
structural members. Figure 5 shows a comparison of 5% -damped linear elastic response
spectra of three ground motions recorded on rock or finm soil conditions in recent easth-
quakes (two records are from the Loma Prieta earthquake 2rd the other record is from
the 1985 Chile carthquake) with Caltrans ARS spectra (for A=0.6 and soil conditions
characierized by 0 to 10 ft of alluvium deposits) and AASHTO's Guide Specifications
C, spectra (for A=0.4 and S=1.0). This figure illustrates that although current clastic
design spectra take into sccount seismicity, ground motion atznuation and site effects,
they may still underestimate forces and deformations that could occur in future earth-
quakes. This is especially true for the AASHTO (ATC-6) elastic spectra which is partic-
ularly unconservative in predicting elastic demands for pertods between 0.15 and 0.6
second. With the exception of base-isolated and long-span bridges most highway
bridges have fundamental periods smaller than 0.6 second.

Figure 6 shows a comparison of 3%-damped linear elastic response spectra of three
ground motions recorded on soft soil sites in recent earthquakes with AASHTO spectra
(for A=0.4 and $=1.5) and with Caltrans ARS spectra (for A=0.7 and soil conditions
defined by deep alluvium deposits). With exceprion of the SCT record the linear clastic
spectra seem adequate. However, it is important to notice that the peak ground accelera-
tions of these 3 records are relatively low compared to those considered in the develop-
ment of the code spectra shown in the figure. Although limited by nonlinearities in the
clay deposits, higher accelerations are likely to occur at the two Bay Area sites in closer
and/or larger magnitude earthquakes than those recorded during the Loma Prieta earth-

quake.

Linear elastic response spectra give good estumates of the forces that could be
developed in bridges responding clasticaily, however, severe earthquake ground motions
will produce yielding in the structure and then linear elastic models fail to predict the
strength and deformation demands on such structures. In Fig. 7 the reduced spectra for
muitiple column bridges used by Caltrans and AASHTO are compared with nonlinear
tesponse spectra of elasto-perfecily-plastic single-degree-of-freedom (SDOF) systems
undergoing displacement ducdlities equa! to 3 when subjected o three ground motions
recorded on rock or firm soil on recemt earthquakes. This figure shows that for bridges
with periods less than 0.6 s strength demands can be significantly higher than those
used in both design specifications. Thus, indicating that most bridges need a strength
higher than the minimum required by these specificadions in erder 10 avoid displacement
ductitity ratios higher than three.
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Figure 5 Comparison of AASHTO and Caltrans linear spectra with the 5% damped
linear elastic spectra of three ground motions recorded on rock or firm sodl.

S,/ 9
20 — — 1989 OAKLAND WHARF (LP)
SOFT SOIL ————— 1989 EMERYVILLE (LP.}
, ====- 1385 SCT (MEXICO)
1.5 |
1.0
0.5
0.0 S a 2 .
0.0 05 1.0 1.5 2.0 25
PERIQD (sec)

Figure & Comparison of AASHTO and Calwrans linear spectra- with the 5% damped
linear ¢lastic spectra of three ground motions recorded on soft soil.
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Figure 7 Nonlinear responsc spectra (for p=3) of three ground motions recorded
. on rock or firm soil compared with Caltrans and AASHTO strength

design spectra.
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Figure 8 Nonlinear response spectra {for =3} of three ground motions recorded
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A similar comparison for soft soil records and reduced design spectra for soft 301l
ts presented in Fig. 8. In this case, although the recommended elastic spectra seemed
adequate ‘Fig. 6) the reduced spectra are again unconservative in the short peried
range. Although the spectrum compuied for the SCT ground motion exhibits unusual
amplifications due to the combination of a long distance from the source and special
characteristics of the clay deposits in Mexico City, nevertheless the ground motons
recorded at the two Bay Area sites during the Loma Prieta carthquake point out that
there are soft s0il sites in the UL.S. which at present are not appropriately addressed bv
cwrent design specifications for soft sites.

The smength demand reductions, R, that are achieved by hysteretic (noniinear)
behavior in structures, are defined as the rato of the swength demand of the elastically
responding system, to the strength demand of a nonlinear system undergoing a certain
ductility, p,. Mathematically this reduction is expressed as

Rﬂ = &9.1__1_). [€))]
Glu=py
where C(u=1) is the lateral srength (normalized by the weight of the structure}) thar is
required to maimain the structure clastic under a given ground motion, and Cy(u=q1) is
the lateral strength (normalized by the weight of the structure) that is required to avoid
displacement ductility demands larger than p; under the same ground motion.

Figure 9 compares the reductions in systems undergoing displacement ductility
ratios ¢qual to 4 when subjected to three rock (or firm soil) records. Reductions for
multi-colemn bridges assumed by Caltrans and AASHTO recommendations are also
included in the figure. It can be seen that the reductions comsidered in these
specifications are, in general, greater than those resuiting from the three ground motions
considered here.

As shown in Fig. 9 for a given displacement duciility rago the strength reduction
R, varies from one ground motion to another. Recenty, statstical studies on the
response of nonlinear systems when subjected to a relatively large number of recorded
earthquake ground modons were completed [9, 11]. Figure 10 shows a comparison of
srength reducton recornmended by Caltrans and AASHTO for multi-column bents with
those computed for SDOF nonlinear systems undergoing displacement ductility ratios of
2 and 4 when subjected to ground motions recorded on rock and ground motions
recorded on alluvium, The swrength reductions shown in this figure were computed for
SDOF systems having a bilinear hysteretic behavior with a post-clastic stiffness equal to
3% of the clastic stffness and a constant damping coefficient corresponding to a damp-
ing ratio of 5%. It can be scen that, for a given displacement ductility ratio, mean
strength reductions are characterized by imponant variations with changes in the period
of the system. In general, strength reductions are smaller in the short period range and
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Figure 9 Reductions in strength demand of SDOF nonlinear systems {for Jt=4)
when subjected to three ground moticns recorded on rock or firm soil.

Hll
100

Maan of 37 rock mations
----- Mean of 62 alluvium mations

8.0

6.0

4.0

2.0

0-0 -y e " L
0.0 0.5 1.0 15 2.0 25
PERIOD (ss&c)

Figure 10 Comparison of strength reduction factors recommended by Caltrans and
AASHTO for multi-column bents with those from statistical anal ySis.
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Figure 11 Reducdons in soength demand of SDOF nontinear sysiems (for p=4)
when subjected to three ground motions recorded on soft soil.

increase with increasing period up to a certain limiting period where mean reductions
become approximaiely equal 1o the displacement ductility ratio. This limiting period
depends on the maximum level of inelastic deformation. Its ‘value increases with
increasing ducdlity demand.

Contrary 1o the period variations shown by mean strength reduciions, smength
reductions recommended by AASHTO are constant (period-independent). Caltrans
reductions do have vanations with period. but it is interesting to note that their trend is
opposite to the wend produced in nonlinear SDOF systems subjected to recorded earth-
quake ground motions; that is, the Caltrans reductions decrease with increasing period
while the computed reductions increase with increasing period. In the short period
range {i.c.. for most highway bridges) code reductions are larger than mean reductions
compuied here, indicating that bridges designed under these recommendations could
experience ductilities in excess of four if they do not have significant overswrength
above the minimum code-required lateral strength. This problem is exacerbated for
bridges on soft soil sites where reductons produced by nonlinear behavior in structures
with short periods are even smaller, as illustrated in Fig. il where Calwans and
AASHTO strength reductions are compared with strength reductions computed for non-

. linear systems subjecied to three soft soil records. It can be seen that for periods smaller
than 0.6 s Caltrans and AASHTO strength reductions are between 2 and 8 times larger
than those computed for SDOF systems.

g
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Figure 12 Comparison of the ratio of maximum inelastic to maximum claslic
deformations used by Calmens and AASHTO with those from

b stansncal analysis. :

" Although additonal reductions to those prescribed by R, can be taken into account
in design due to ovcrstreng:h in the structure, present reductions in both sets faf design
spcc1ﬁcauons may stifl be unconservative. Recent experimental research on smali-scale
and full-scale “reinforcediconcrete bridge columns has shown that overstrength in
flexural capacities with respect to values predicted by ACI recommendations (efsentiatly
the same as Calmans and AASHTO in this respect) is between LO8 and 1.35 for
columns with axial load ratios (P/t'cAg) less than 0.3 [13, 17]. Furthermore, if refined
flexural swength calculation methods (based on confined concrete models and strain- )
hardening reinforcement models) are used. the overstrength in the columns (ratio of
actual to analytical strenth) can be much closer to 1.0,

ESTIMATION OF DISPLACEMENT DEMANDS

Seismic damage to highway bridges is primarily produced by latcral deformations.
Therefore, an adequate estimation of lateral inelastic displacemenss is of greatl impor-
tance for the adequate design of highway bridges in seismic regions. A smudy of Figs.
5 and 6 reveals that code recommendations underestimate linear elastic forces (partlcu—
larly the AASHTO specifications) and thercfore an unconservative estimation of;defor-
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Figure 13 Ratio of inclastic to elastic displacements of SDOF systems when
subjected to three recently recorded ground motions,

mations will also resuit, since both recommendations use elastic forces to estimate the
bridge deformations. Furthermore, by using clastic forces to estimate maxismum defor-
matons, both codes assume that the maximum displacements of lincar and noniinear
systems are the same, While this assumpton is appreximately true for long period struc-
tures built on tock or firm soiis. it does not apply for structures with short perieds nor
to most structures built on very soft soils [4, 9]. Figure 12 shows mean ratios of the
maximum displacement of nonlinear systems (Aierugic) [0 the maximum displacement of
clasdc systems (Ag ) for displacement ductlity ratios of 4 and 6. It can be seen that
for systems with periods smaller than 0.5 s the maximum displacement of systems
behaving nonlincarly is significandy larger than that of lincar elastic sysiems. This
observation is pamicularly important for structures on soft soil sites, Figure 13 shows
the ratio displacemnents of nonlincar systems undergoing displacement ductilities of 6 to
displacememts in linear clastic systems for three recenty recorded ground motions. It
can be seen that for short-period structures on very soft soil sites (i.e. bay mud deposits
in Qakland wharf or old lake bed deposits in Mexico City) the use of elastic analyses
can underestimate the maximum deformations by more than 100%.
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ESTIMATION OF DUCTILITY DEMANDS

The 1990 Caltrans specificatons compute member ductility demands. Up. by
obtaining the ratio of the moments computed in a linear elastic analysis, Megg, to the
nominal mament capacity of the member, M, thus

Mz | (4)

Such a procedure is also based on the equal displacement assumption, so for spectral
regions where this assumption is invalid (i.e. the short period range) an underestimation
of ductility demand results. For cemain ground motions recorded on soft soil this
assumption may be unconservative for periods as long as 1.4 seconds.

CONSIDERATION OF BRIDGE IMPORTANCE .

The Loma Prieta earthquake has showed that depending on the iocation and
volume of vehicles that make use of a bridge, interruptions in service can have substan-
dally different consequences. As an example, cne may compare the conseguences
berween the collapse of a bridge with moderate daily traffic like the Struve Slough
Bridge (on California Highway ) and the consequences of the collapse of the Cypress
Street Viaduct or the damage to the San Francisco freeway viaducts which are located
in zones of heavy daily traffic. The damage to these structures highlights the
significance of tougher criteria for highway bridges of special importance as reflected by
the location of the bridge, average daily traffic, existence of alternate routes, access to
critical facilities, etc.

Presene seismic design philosophy is based on the avoidance of collapse of the
structure in the event of severe earthquake ground motions and in the tase of bridges it
recognizes that serious damage and possible closure may happen following an earth-
quake.

Caltrans design specificaiions do not contain specific requirements for bridges of
special importance. AASHTO Guide Specifications include a bridge classificaon which
separales essential bridges from other bridges. In these specifications essenifal bridges
are those that must continue to function after an earthquake, however, for zones of the

" U.S. where the acceleration coefficient, A, is larger than 0.29, no difference in design or

analysis requirements exist for these two categories (seismic performance caregoties C
and D) except for the design of the foundation. There is a need of seismic design cri-
teria thai, in a rationa! manner, tries to maintain the functionality. of essential bridges
afier severe earthquake ground motions.
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RETROFITTING OF EXISTING HIGHWAY BRIDGES

In California alone there are more than 11,280 existing highway and pedestrian
bridges with spans over 20 feet. many of which were designed according to pre-1973
design specifications. AASHTO does not have standards for the seismic retrofit of exist-
ing bridges. while Caltrans has a set of procedures and details for use by designers.
Although reports have been published in this area [3. 5, 14], no code or technical stan-
dards have been officially adopted for the seismic retrofit of existing bridges. Problems
encountered in the repair and retrofit of the San Francisco viaducts and other highway
bridges in California reflect our need for research and design specifications that
specifically address the seismic upgrading of existing bridges.

CONCLUSIONS

The California Department of Transportation 1990 Bridge Design Specifications
and the American Association of State Highway and Transportation Officials 1990 Stan-
dard Specifications for Seismic Design of Highway Bridges may underestimate strength
and deformation demands of highway bridges that experience severe carthquake ground
motions. Unless they have significantly overstrength over the mimimum reguired by
these specifications, bridges with short periods of vibration built on soft soil may be
particularly susceptible to severe damage in the event of nearby large magnitude carth-
quakes.

Based on the results of this study the followmg recommendations are madc w0
improve current seismic design criteria for h:ghway bridges:

¢ Latweral swrength is an important parameter in controlling the maximum deformations
as well as the ductlity demand (and thus the damage) to short period brndges. The
use of design forces based on nonlinear spectra togciher with analysis techriques that
take into ‘account nonlinear defortnations can lead to more rational design criteria,

s If fuure edidons of these specifications are w be based on reduced linear elastic
spectra, it is recommended thar (i} elastic spectra of rock sites be improved (espe-
cially in the case of AASHTOY: (ii} linear spectra representative of very soft soils be
developed; (iii) more rational reduction factors be used thai take into zccount damp-
ing. overstrength and energy dissipation as well as the influence of the fundamental
penied of the bridge and the site conditons: (iv) procedures be implemenied to esti-
mate (otal deformations and ductidity demands that take into account the fact that ine-
lastc deformations may be larger than elastic displacements.

e There is a need to study and calibrate the overstrength of new and existing highwa»-

bridges with different characteristics (number of spans, spans lengths, type of bents,
etc.).

Evaluation uf Seismic Design Criteria for Highway Bridges : 249

¢ It is desirable that the imporance of the bridge. as reflected by the locauon of the
bridge, average daily waffic, existence of alternate routes. access to cnucal facilities
as well as other jssues such as repairability and economical considerations be taken
into account in its seismic design.
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*“'—#PROBABILISTIC SITE DEPENDENT NON:- LINFAR SPECTRA
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SUMMARY

This paper presents a probabilistic approach to the estimation of lateral strengths required to provide an adequalte
control of inelastic deformations in structures during severe earthquake ground motions. In contrast to a deterministic
approach, the approach presented herein accounts explicitly for the variability of the response of non-linear systems due
to the inherent uncertainties in the intensity and characteristics of the input excitation by constdering the probability -
distribution of maximum inefastic strength demands. This study is based on the computation of non-linear strength
demands of single-degree-of-freedom (SDOF) systems experiencing different levels of inelastic deformation when
subjected to 124 recorded earthquake ground motions. Using empirical cumulative distribution functions site-dependent
probabilistic non-linear spectra were computed for six probabilities of exceedance of different levels of inelastic
deformation. It is concluded that the lateral strength required to control displacement ductility demands is significantly
affected by the maximum tolerable inelastic deformation, the system’s period of vibration, the local site conditions and
the level of risk in exceeding the maximum tolerable deformattom

INTRODUCTION

Present seismic design philosophy establishes that a structure should resist frequent minor earthquakes

without damage, occasional moderate. earthquakes without structural damage and rare but probable

~ carthquake ground motions without collapse. Several studies'™ have concluded that one of the major
problems in the implementation of this design philosophy is that associated with the large uncertainty in
predicting the intensity and characteristics of future earthquake ground motions at a given site. '

Building structures are commonly analysed and designed using lateral forces that are based on determin-
istic response spectra combined with empirical reduction factors to account for force reductions due to
inclastic behaviour.® An important shortconting of this approach is that it does not consider explicitly, the
uncertainty in the response due to the uncertainties in the excitation. A probabilistic approach allows for the
explicit consideration and quantification of this uncertainty in the response of structures to carthquake
ground motions. ' :

Using random vibration techniques several investigations have developed procedures to-estimate the
maximum response of lincar systems to random excitations.”™'! In other investigations ptrobability-based
concepts have been applicd in the computation of probabilistic response spectra for systems responding
elastically.!2-'* However, building structures designed according to the previously mentioned seismic design

" philosophy are likely to experience significant inclastic excursions whose corresponding forcct: and deforma-
tions cannot be predicted with linear elastic models.

There are only a few studies that have considered non-linear structural bchavmur in the computation of
probabilistic response spectra. Riddell and Newmark'® computed non-linear spectra by combining mean
plus one standard deviation elastic spectra with mean deamplification factors. For a greater degree of
conservaltism, they provided probability distribution parameters to compute ciastic spectra and deamplifica-
tion factors associated with smaller probabilities of exceedance. Murakami and Penzien'®, and more recently

* Rescarch FEngineer, Currently at the Departiment of Civil Fngineering, Swiss Federal Institute of Technology, CH- 100, Lausanne,
Switzertand.
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Conte et al.,'” presented constant strength probabilistic non-linear response spectra (PNRS) based
artificially generated accelerograms. Neither of these two studies on PNRS considered the effect of son
conditions which according to several studies'®?° can influence significantly the response of structures to
earthquake ground motions.

The aim of this study is to improve the estimation of inelastic strength demands on structures when
subjected to earthquakces. The objectives of this paper are threefold: (1} to study the probability distribution
of inclastic spectral ordinates as functions of the period of vibration, level of inelastic deformation, and local
site conditions, (2) to develop cumulative distribution functions based on the response of single-degree-
of-freedom (SDOF) systems of 124 ground motions recorded in various earthquakes and (3) to present
site-dependent PNRS associated with six levels of probability of non-exceedance for different levels of
inelastic deformation. '

INELASTIC STRENGTH DEMAND SPECTRUM
The responsé of a damped SDOF system when subjected to an earthquake excitation is given by
mx + cx + R= —mk, (H)

where m, ¢ and R arc the mass, damping coeflicient and restoring lorce of the system, respectively: x 1s the
relative displacement, x, is the ground displacement and the dot over a quantity represents its derivative with
respect to time. The initial period of the system is given by, :

m 1/2 nmx 112 -
T=2n{— = —! ]
(7)== (%) - '

where k is the initial stiffness ol the system, R, is the system’s yield strength and x, is the yicld displacemen..

A displacement response spectrum is a plot of the period of vibration (7) versus the maximum absolute
value of the relative displacement of the SDOF system when subjected to a certain ground acceleration time
history. In the case of systems responding in a non-linear fashion, it is convenient to plot the initial period of
vibration (T} versus the displacement ductility ratio, defined as the ratio of the maximum absolute relative
displacement to its yield displacement,

max|x|
'

(3)

H=
) ‘ ¥

The displacement ductility ratio®is thus an indicator of the level of inelastic deformation experienced by the
system. A constant strength non-linear spectrum is a plot of the displacement ductihity ratio (i.e. ductility
demand) of system with period 7" having either constant strength or constant normalized streangth,

In earthquake-resistant design, the structure must be dimensioned and detatled such that the local (storey
and member} ductility demands are smaller than their corresponding capacitics. Therefore, in the prelininary
design of a building structurc. there is a need to estimate the lateral strength (lateral load capacity) of the
. structure that is required to limit the global (structure) displacement ductility demand to a certain predeter-
mined value, which results in the control of local ductility demands.

A constant displacement ductility non-linear spectrum is a plot of the lateral strength of a SDOF (with
period T') required to limit the displacement ductility demand to a certain value (target ductility). Computa-
tion of a constant displacement ductility response spectrum involves iteration (for each period and each
target ductility) on the lateral strength R, using equation (1) until the computed ductitity demand g is. with
a certain tolerance, the same as the target ductility. Thus, although the computation of constant duct
non-linear spectra, also referred to as inelastic strength demand spectra, can involve several times more
computational effort than that involved in the computation of constant strength non-linear spectra, they are
more useful in earthquake-resistant design.

Iteration on the lateral strength using equation (1) in some cases does not yicld a unigue result, i.e. there
can be more than one lateral strength that produces the same displacement ductility demand. In those cases,
only the fargest Lueral strength is of interest for design purposes. This lateral strength capacity corresponds




ductility.
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to the minimum strength required by the structure in ordcr to timit the ductility demand to_ the target

EARTHQUAKE RECORDS AND SYSTEMS CONSIDERED

Unlike the response of lincar systems, the response of non-linear systems is very sensitive to the character-
istics of individual acceleration pulses and their sequence within an earthquake ground motion 22!
Depending on how artificial acceteration time histories are generated they may or may not reproduce the
characteristics of recorded ground motions. Given the uncertainties in the characteristics of future earth-
quake ground motions at a site, it is particularly important that a family of artificially generated earthquakes
reflects the variability found in recorded motions. O'Connor and Ellingwood® reported coefficients of

variation 50 to 60 per cent higher in the response of non-linear systems subjected to an ensemble of 20
recorded ground motions than that of non-lincar systems qubjected to three different fflmlhes of artificially
generated ground motions.

For this study 124 ground motions recorded on various c.irthqu.\kcs were selected, with cmphaw& on those
recorded on California and on those which have produced significant damage dunng the last six years. Most
of the records selected represent the so-called ‘free-field’ conditions,

Ground motions were classified according to the local site conditions at the recorded station. For many
sites there exists very limited information on the soils conditions; theretore, the site classification was bascd
on a simple criterion and information which was available for all recording stations. Thus, ground motion
records were classified into three categories: (1) those recorded on rock, (2) those recorded on atluvium and (3)
those recorded on very soft soils deposits characterized by low shear wave velocitics. Complete listing of all

- .ground motions including some data on the earthquake in which they are recorded, the epicentral distance

and the peak ground acceleration (PGA) are presented in Tables-I-111.

A total of 37:200 inelastic strength demands were computed corresponding to six different ievels of inelastic
deformation (target ductilities), and 50 periods of vibration between 005 and 3-0 s when subjecled to.the
selected acceleration time histories.

in the case of ground motions recorded on solt soils, the seismic demdnds on both linear and non-linear
systems are strongly dependent on the predominant period of the motion.2? 22 Thus, for records in this
category the inelastic strength demands were not computed for a fixed set of periods T but for a fixed set of
fifty 777, ratios, where 7, is the predominant period of the ground motion, which in this study is estimated to
be cqua! to the period of a lincar 5 pz,r cent damped SDOF system where the maximum spectral velocity

_.oceurs.

Several studics have shown that the shape of hysteretic models with no strength degradation has
practically no effect on the maximum response on non-linear systems;'"-2'-23 therefore, this study was
limited to SDOF systems having a bilincar hysteretic behaviour with a postelastic stiffness equal to 3 per cent.
of the elastic stiffness and with a damping ratio of 5 per cent. Response time histories were computed by

numerical step-by-step integration of equation (1) using the linear acceleration method with a variable time

step to minimize violations of the energy balance when changes in the stiffness of the system occur. During
iteration the inelastic strength demand was accepted as correct if the computed ductility demand was within
1 per cent of the target ductility. Computed mean and standard deviation of inclastic strength demands can
be found in Reference 24.

PROBABILITY DISTRIBUTION OF INELASTIC SPECTRAL ORDINATES

Consideration of the uncertainty of the responsc of structures subjecled to carthquake ground motions
through a probabhilistic approach requires the knowledge of the probability distribution of response
parameters. Several investigations have been devoted to develop approximate methods for detérmining this
probability distribution. Shinozuka and.Yang’ showed that for a narrow-band process, the distribution of
ordinates of linear systems can he approximated by the Weibull distribution, Vanmarcke® developed an
approximate expression of the probability distribution in terms of the first three moments of the power



Table [. Selected ground motions recorded at rock sites

. Epictr. PGA
Station name Local site condition Earthquake date ‘Magn. dist. tkm)  Comp. (g

‘San Francisco Golden Gate Park Siliceous sandstone San Francisco 22 March 1957 53i{M.) i1 ';SlgEE 8??
Purkﬁéld Cholame Shandon No. 2 Rock Parkfiled 27 JLme 1966 56 (M) 7 NG_SE 018
"Castaic Old Ridge Road Sundstoqe San Fernando 9 February 1971 65(Mp) 29 I‘:’g;&, 8;?
Liolleo Sandstone and voicanic rock Central Chile 3 March 1985 7-8 (My) 45 1;'81(())1}:.2 gg;
VaIparaiso. Volcanic rock Central Chile 3 March 1985 7-8 {My) . 84 1;;85 g:g
La Union Metavolcanic rock Michoacan 19 Sept. 1985 81 (M) 84 zggg 8:;
La Villita Gabbro rock Michoacan 19 Sept. 1985 81 (Ms) 44 Eggg 3:13
Zihuatanejo Tunalite rock Michoacan 19 Sept. 1985 81(Mg) 135 Mot o1
Natl. Geogr. Institute Balsamo formation San Salvador 10 October 1986 5-4 (M) 57 gg 823
Inst. Urban Construction Fluviate pumice rock San Salvador 10 October 1986 54 (M;) 53 Izg ggg
Geotech. Invest. Center Fluviate pumice rock San Salvador 10 October 1986 54 {Ms) 43 Igg 8§§
Mt Wilson Caltech '_Seismic Station Quartz diorite Whittier-Narrows 1 October 1987 61 (M) 19 328 g:g
Corralitos Eureka Canyon Road Landslide deposits Loma Prieta 17 October 1989 71 (Mg) 7 323 82;
Santa Cruz UCSC Limestone Loma Prieta 17 October 1989 71 (Mg) 16 323 g::
San Francisco Cliff House Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 71 (Mg) 99 98 g([);
San Francisco Pacific Heights Franciscan sandstone Loma Prieta 17 O;:tober 1989 71 (M) 97 2-6,8 832
San Francisco Presidio Serpentine Loma Preta 17 October 1989 71 (Mg) 98 98 gfg
San Francisco Rincon Hiil Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 71 (Ms) 95 328 833
Yerba Buena Island Franciscan sandstone Loma Prieta 17 October 1989 71iMgy §5 ~ 328 oo

003
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Table I1. Selected ground motions recorded at alluvium sites

: Epictr. PGA
Station name Local site condition Earthquake date Magn.  dist. (kmt  Comp. (g?l
. : |
El Centro Irrigation District Alluviutn mpertai \-r"'al]e_v 18 May 1940 63 ‘ML}- 3 SS%%\g 3;1
Taft Lincolon School Tunnel Alluvium Kern County 21 July 1952 7.7 (Mg 56 ‘;églg g:-sg
Fjguéroa 445'|‘Tigucro;1. St Alluvi.urr.l. San Fernindo 9 February 1971 65 (M s - ;358:\5 : g:‘g
| Hollywood Free field Alluvium San Fernando 9 February 1971 65 (M 35 s\lo%o\s 8%'}'
Ave. Stars 1901 .~".n'c. of the Stars Silt and sand layers  San Fernando 9 Febrﬁary 1971 6-3 (M._Vl 38 ::f\\: 8 Il:;
Sendai city Kokuitetsu Bldg.- . Alluvium Mivagi-Ken-Oki 12 June 1978 74 (Mg 110 :%%\éf_ﬁggi_
Meloland Interstate 8 Overpass AHuvium - Imperial Valley 15 October 1979 66 (M) 21 ggg 8;(1)
Bondé corner Highways 98 & 115 Altuvium Imperial Valley 15 October 1979 66 (M) 3 SS;(?\E 8;?
James Road El Centro Arraqy # 5 ~ Alluvium Imperial Vailey 15 October 1979 66 (M) 22 SS;(())\EJ gg‘;
Imperial V. College El Centro Array # 7  Alluvium Imperial Valley 15 October 1979 66 (M) 21 SS;(?\IJ—:V 82;
El Almendral Compacted fill Central Chile 3 March 1985 7.8 (Mg} 84 I;Ij(())g 8%2
Vida del mar - Alluvial sand Ceniral Chile 3 March 1985 7.8 (Ms) 88 oo 81?»2
Zacatula Alluvium Michoacan 19 September 1985 8.1 (Mg) 49 138(0)&/ 8%2
Alhambra Freemont School Alluvium Whittier—Narrows 1 October 1987 61 (M) 7 ?;8 8;8
Altadena Eaton Cavnon Park Alluvium Whittier-Narrows | October 1987 6:1{M ) 13 328 8;?
Burbank Cal. Fed. Savings Bidg. Alluvium Whittier—Narrows | Ocltobcr 1987 61 (M) 26 lig g%;
Downey County Maint. Bldg. Deep alIuvit.:m Whittier-Narrows | October 1987 61 (M) 17 ?;8 gég
Inglewood Uﬁlon Ol Yard Terrace deposits Whittier-Narrows | October 1987 61 (M) 25 328 : :;;;
Los Ange.les_ 116th St. School Terrace deposits Whittier-Narrows | October 1987 61 (M, 22 % i

270 029
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Tabte 11, i(Conrd.}

Epictr. PGA

Stition name Local site condition Earthquake date Magn. dist. tkm) Comp. (g)

Los Angeles Baldwin Hiils Alluvium over shale Whittier-Narrows | October 1987 6-1 (M) 27 328 8};
Los Angeles Hollywood Storage FF Alluvium Whittier—.‘—w'arrows ! October 1987 61 (M) 25 323 8;‘%
Los Angeles Obregon Park Allovium Whittier-Nafrows | October 1987~ 61 M) 10 533 813‘;
Long Beach Rancho Los Cerritos Alluvium Whittier-Narrows | October 1987 61 (M) 27 o0 o
San Marino Southwestern Academy Alluvium Whittier-Narrows 1 October 1987 61 (M) 8 ggg g%g
Tarzana Cedar Hill Nursery Alluvium Whittier—Narrows | October 1987 61 (M) 44 328 ggé
Whittier 7215 Bright Tower Alluvium Whittier-Narrows | October 1987  61(M,) 10 10 o
Alba 900 S. Fremont Alluvium Whittier-Narrows | October 1987 61 (M) 8 oo 03
Capitola Fire Station Alluvium Loma Prieta 17 October 1987 71 (M) 9 200 0
Hoilister South &‘Pine Alluvium Loma Prieta 17 October 1.989 71 (M) 48 323 8;;
Oukiand i-Store_v Office Bldg. Alluvium Loma Prieta 17 October 1989 71 (M) 92 ggg 8‘?’3
Staniord Parking Garage Alluvium Loma Prieta 17 October 1989 1Myl S 3 00

9t 01
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Tuble I11. Selected ground motions recorded at soft sites

‘ : : Epictr. PGA
Station name Local site condition Earthquake date . Magn. dist. tkm) Comp. (gt _
. : . - EW 017 L
Bucharest Building Rescarch Inst. Soft Romania 4 March 1977 71 {Mg) b4 SN 020 |
i . . . : N - res NOOW 017
SCT Sria. de Comunic. y Transport Soft clay Michoacan 19 September 1985 &1 (M) 385 SOOE 0-10 ;
Central de abastos Frigoritico Soft clay Michoacan 19 September 1985 8.1 (Ms) 389 ??/ii g(l)g
Centrai de abastos Oﬁcinu Soft clay Michoacin 19 September 1985 - 81 (M) 389 ég;i ‘ 88.8]
. : . : L N9OW -
Cuolonia Roma Soft clay Acapuico 25 April 1989 69 (Mg) 320 SggE 88?
. . . - 33 -2
Emeryville Free Field South Bay mud- -Loma Prieta 17 October 1989 7-1 (Ms) 97 "68 8,;
' -7
Emeryville Free Field North Bay mud Loma Prieta 17 QOctober 1989 - 71 {Mg) 97 zgg g;g
. 105 -2
Oakland Quter Harbor Wharf Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7-1 (M) 95 '[9; 8,;
Treasure island Naval Base Fill Loma Prieta 17 October 1989 7-1 (Mg) 98 328 8}8
San Francisco International Airport Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 7-1 (Mg). 79. 328 833
' _ ' : 13
San Francisco 18-Storey Commercial Bldg. Fill over bay mud Lama P:izna 17 October 1989 71 (My) 95 2?8 816
Y
Foster Ci;y Redwood Shores Bay mud Loma Prieta 17 October 1989 71 (Mg) 63 ' 98 8:2
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spectral density functions assuming the earthquake ground motion to be a stationary Gaussian zero m
process. Based on the results presented by Davenport,® Der Kiureghian® devcloped semi-empirical exp,
sions for the reduced rate of crossings and for peak factors that are consistent with the probability
distribution proposed by Vanmarcke. Yang and Liu'' showed that if the number of extreme values is large
and if they are statistically independent, the probability distribution approaches asymptotically Gumbel's
type I11 extreme-value probability distribution {the Weibull distribution). Furthermore, they showed that if
the input excitation is assumed stationary, the probability distribution reduces to Rayleigh's distribution.

Refore studying the probability distribution of inclastic structural ordinates, for each ground motion
inclastic strength demands were normalized by the maximum base shear produced in a rigid system, This
normahization procedure s equivalent to normalizing the ground motions to a peak ground acceleration
equatd to 1 g, In the long-period range this normalization will typically result in an increase in dispersion with
increasing period of vibration.?? However, inelastic strength demands in this period range are generally
much smaller than those in the short- and medium-period ranges. An illustrated in Figure 1. the resulting
normalized inclastic strength demand, », is a random variable whose probability distribution 1s unknown.
This normalized inclastic strength demand is given by

R, 8

H= — = - (4)
mmax || max|X,]

where g is the acceleration due to gravity and C, is the seismic coeflicicnt defined as the ratio of the lateral
strength of the system to its weight.

In this study attempts were made to fit the probability distribution computed from the statistical data to
the following five theoretical probability density functions (PDF):

I AT AL )

S0 ©
] L _ 2

fon = [2n0%? ] '”cxp[—i(m"”;--"’-) ] = ©

o 1 [ |
fig) = —exp { - ;(u - @) — exn[ = (—r-(u — dJ)]} (7

Normal;

fop = 2aa] M exp

Lognormalk:

Gumbel type I~

Probability density
function of . 1)

T

Figure 1. Normalized inclastic %lrcngl h demand spectrum showing the uncertainty in the prediction of inclastic strength demands in
future earthquakes
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Weibull: | B
T T Sy =apyt cxp( o - L (8)
Gamma
= L e (- . o
= E " | L

where a. fi, &, ¢ .md a are probability distribution parameters and () is the gdmma funclmn whuh 8
defined as,

r‘-"":_[mzv""cxp(—z)dz‘ - R o)
. O . . .

Two methods are available to determine whether the assumption of Lhé data being distributed according
to a certain theoretical PDF is reasonable: (mainly) goodness-of-fit {(GOF) plots of probability paper and
‘analytic distributional tests. In the first method the sorted data is plotted against the quantiles corresponding
to different probability distributions. In the second method an analytic parameter is computed, which
provides a basis to accept or reject the hypothesis of a certain theoretical probablhty distribution according
to a certain level of probability of a type 1 error. For cases where there exists no, closed-form analytical
expression for the cumulative distribution function (i.e. normal, log-normal and gamma distributions) the
quantiles were computed by numerical integration of the PDF together with a regula falsi root-finding
method. For each probability distribution and each soil group 300 GOF plots were computed (correspond-
ing to each level of inclastic deformation and each period or each T/7, ratio).

Examples of GOF plots corresponding to a particular perlod and a particular level of melaqtlc deforma-
tion for ground motions recorded on alluvium are shown'in Figure 2. For all three site conditions, scatter of
the data was observed to increase with increasing pcrlOd‘: (with i mcreasmg T/T, ratios in the case of qoft soils}.

LI r 1
14 1.4 _
12t (@ L 12t (b .
1.0t " 1.0 {
7 o8 -~ .

08%}t. - . 8} ‘
06} / 06 } /

04 | o p=4 04| vl | p=4

. T =040 -  T=0 40
R p2 L
3 2 -t 0 1 2 3 0 2 4 6 8 10 12
STANDARD NORMAL GAMMA DISTRIBUTION
Lnm n ‘
05 1.4

o 121 (d) .

oo (© :

05 ¢t / 1.0 1 /"..
Vg 08}

10 ...- - 06 } /

151 ¢ p=4 041t - / u=4

T=040 - T=0.40

20 i — 1 i i 02 - itk i - n A -
3 2 v 0 1 2 3 0 2 4 6 8 10

STANDARD NORMAL GUMBEL I DISTRIBUTION

Figure 2. Goodness-of-fit plots for systems with 7 = 0-4 and i = 4 when subjected to ground motions recorded on alluvium using the
following probability distributions: (a} normal; (b) gamma; (c} log-normal; (d) Gumbel type |
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In addition to the GOF plots, the analytical test method was used to test each probability distribution.”

W test was used for all probability distributions except for the gamma distribution, in which a chi-square .
was employed. Fer description of these (ests the reader is referred to Reference 25.

If the choice of a certain model is found to be reasonable, the parameters of the distribution can be
compuled to obtain estimates of the cumulative probability distribution function (CDF) that hest fits the
data. xamples of computed CDEs are shown in Figure 3. These CDEs correspond to systems with @ period
of 03 s undergoig a displacement ductility ratio of four when subjected o ground motions recorded on
alluvium sites. In this case it can be scen that the normal and Rayleigh (a special case of the Weibull
distribution with o = 2) give the poorest fit of the data.

For ali levels of inclastic deformation, the fit of the computed CDF to that of the data was better in the low
period range than in the high period range. In general, the best fit to the data was provided by the gamma
distribution, followed by the Gumbel type ! distribution and the Weibull distribution. One disadvantage of
using the Weibuil distribution is that the estimation of the parameters « and ff requires the solution of two -
non-linear equations when using the maximum-likelthood technique. For the normal, lognormal and
Gumbel distributions, a better fit was obtained by using linear regression analyses on the GOI plot data
than when using the matching moment technique. In the case of the gamma distribution the latter techmque
yiclded an adequate fit,

PROBABILISTIC NON-LINEAR SPECTRUM

If the probability distribution of inelastic strength demands is known, the computation of a probabilistic
non-linear spectrum is reduced to finding (for each period Ty) the normalized strength (that needs to be
supplied to the structure) required to avoid with a predetermined probability of non-exceedance of a duct”
demand larger than the target ductility demand, ;.

If the displacement ductility demand is considered as a random variable, then for a system with a given
normalized strength, »;, the probability- of having a ductility demand less than or equal to a certain
predetermined ductility j¢; is given by, '

"y ' ‘ :
Fip) = Plp < ) = J Jiydp “_”
L1
where fi( ) and F;(y0). respectively, are the PDF and CDF of y corresponding to a certain strength capatity,

;. Since the strengths required to himit the ductility demand to different target ductilitics - have been
computed, for design purposes equation (1 1) can be rewritten as

ni
Fin) =Py < )= J‘ Jitnydy (40
0
Fin) . Fn)
1.0 . - 1.0 g
08 | / 0.8 )
— Normat I Gumbel 1
A Y S Lognormal 06 - Rayleigh
-~ - Gamma i - - - Weibull
0.4 « Dala 0.4 « Data
0.2 wea| 02| " 4
3 T =030 1030
0.0 o " N 00 { .- o [ 1 f -
00 0.4 08 1.2 1.6 0.0 04 08 1.2 16
NORMALIZED STRENGTH T NORMALIZED STRENGTH T

Figure 3. Cumulative distribution functions for systems with 7= 03 and p = 4 when subjected to gronnd motions recorded on
alluvium
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where f:(r;} and F(n). respectively, are the PDF and CDF of 4 associated with a target ductility y;. The
' correqpundmg probability of cuccd.mcc of lhc target ducullly i is given by

Plp > ;)= Pln >n)=1— F(mi) - . {13}

Thus, as iltustrated in Figure 4, for a given target probability of non-exceedance, the normalized .inelastic
strength demand that needs to be supplied to the structure, #; (in order to avoid ductility demands larger than
ji;) can be computed from the CDF of 1.

As mentioned in the previous section, fi{p), Fi(s0), f;(7) and F;()} are not known. In their study Murakami
and Penzien'® assumed Fi(;1} to be a Gumbel type 1 extreme-value probability distribution, while Conte et
al.'” assumed Fi(r) to be a log-normal probability distribution. In this study, the PNRS were computed by
using the CDF F (i) calculated from the response of 300 systems subjected to 124 recorded ground motions.
The advantage of this approach over the one used in the aforementioned studies is that the resulting
empirical PNRS are based on no assumption regarding the probability distribution of inelastic spectral
ordinates.

For each soil condition. éach period of vibration (cach T/T, for qoﬂ soils) and target ductthheq ranging
from | to 6. normalized inclastic strength demands were computed for six probabilities of non-exceedance,
“namely. Fp) = 50, 60, 70, R0, 90 and 95 per cent, which correspond to probabilities of excecdance of the
target ductility of 50, 40, 30, 20, 10 and 5 per cent respectively. The resulting 5400 inclastic strength demands

classified dccording to soil conditions, probability of non-cxceedance and Icvcl of inclastic deformation are
“shown in Figures 5-7.

‘As shown in these figures. for all levels of probability, the lateral %trength capacity required 1o control
inclastic deformations is significantly affected by the period of vibration of the systein and the target ductility
ratio. For ductility ratios smaller than three and for systems subjected to rock and alluvium ground motions,
strength demands typically increase with increasing period up to a period which lies between (02 and 04 5.
Beyond this period. strength demands decrease with increasing period of vibration. Regardless of the soil
condition. for displacement ductility ratio greater 1hdﬂ four, lateral strength -demands decrease with
increasing periods, .

A comparison of strength demands for systems of different soil conditions is shown in Figure 8. The figure
corresponds to latera! strengths required to avoid ductility ratios larger than 2 with a 20 per cent probability
of exceedance and to lateral strengths required to avoid ductility ratios larger than three with a {0 per cent
probability of exceedance. A predominant period of 1-5 s is assumed flor the soft soil site. In both cases. for
periods of vibration greater than 0-6 s, required lateral strengths are significantly larger for systems suhjected
to' ground motions recorded on soft soil sites than for systems subjected to ground motions recorded on
etther rock or alluvium sites. For certain periods, the computed required strength for structures on soft soil s
more than twice that requirced for structures on rock or alluvium sites. '

F(n) ! ’

/— Target probabllity level
Finp b

\—— Probability distribution

“ function of 1| -

uh n

.

Figure 4. Computation of probabilistic strength demand spectral ordinates using cumulative distribution Innctions
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Figure 5. Probabilistic non-linear spectra of normalized strength demands for rock sites (= 1.2, 3, 4. 5. f)

A comparison of lateral strength demands required to avoid a given maximum tolerable ductility ratio
for three different probabilitics of occurrence is shown in Figure 9. Strength demands shown in this figure
were calculated for systems undergoing ductility demands of two and six when subiccted to ground motions
.recorded on alluvium sites. As shown in this figure, consideration of a smaller probability of exceedance of
the target ductility ratio (i.c. a targer value of I(5)) produces an approximatel: period-independent difference
in strength demand. In general, this difference in lateral strength decreases with increasing ductility ratio, The
- corresponding increase in lateral strength (additional strength relative to the median), however, inereases
with increasing period. :

Probabilistic non-linear response spectra computed in this investigation provide a more ritional estima
tion of design florces than the onc offered by deterininistic response spectra, since they allow the designer to
estimate the required fateral strength capacity corresponding to target probabilitics of non-exceedance,
which may be different for different tevels of inclastic deformations or for different levels of maximum gr
accelcration. An iltustrative example on the use of the PNRS is presented in the Appendix.

Inelastic strength demands shown in Figures S-7 are based on response of SDOF systems undergoing
various levels of maximum inelastic deformation when subjected to a relatively large number of recorded
earthquake ground motions. The extrapolation of these results to MDOF structures requires the knowledge
of the relationship between local (storey) ductility demands and the global (structure) ductility demand. This
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Figure 6. Probabilistic non-lincar spectra of normalized strength demands for alluvium sites (= 1. 2, 3. 4, 5. 6)

relationship. which varies with the level of imposed lateral deformation, is a function of both, the distribution
of inelastic deformations within the structure and the ground motion. For many types of structures, an
approximation .of this: relationship can be obtained through non-linear static analyses.?22® Another
approximate procedure to extend the results of SDOF systems to the design of MDOF structures has
recently been proposed by Nassar and Krawinkler.??

| SUMMARY’AND CONCLUSIONS

Uncertainties in the response of non-lincar systems when subjected to carthquake ground motions were
studied by computing the lateral strength capacity of SDOF systems required to control inclastic deforma-
“ions below predetermined displacement ductility ratios. A total of 37200 inclastic strength demands were
ymputed corresponding to six levels of inclastic deformation and 50 pcrmdq (or T/7, ratios) when subjected
to 124 ground motions. :
Attempts were made to fit the probability distribution of normalized inclastic strcnp_\lh dcm.mdq comprited
from the statistical data to five theoretical probability distributions. For all levels of inclastic deformation,
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Figure 8 FEffect of soil conditions on the lateral strength capacity required to control the maximum inelastic deformation

the fit of the cumulative distribution function was better in the low period range than in the high .
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range. In general. the best fit was provided by the gamma distribution followed by the Gumbel type Tand

Weibull distributions.

Using empirical cumulative distribution functions site-dependent probabilistic non-linear spectra were
computed for six probabilities of exceedance of different levels of inclastic deformation. The lateral strength
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Figure 9. FEflect of the probabiity of exceedance on the lateral strength capacity required to control the maximum inelastic deformation

required to control ductility demands is significantly affected by: (1) the maximum tolerable ductility
demand. (2) probability of exceedance of the tolerable demand, (3} local site conditions and (4) the périod of
vibration of the system. In the case of soft soils, the required lateral slrengths are also strongly dependent on
the predominant period of the ground motion.

In contrast to the deterministic spectra, the spectra presented hercin allow the csl:matlon of the lateral
strength that ‘needs to be supplied to the structure which is associated with different probabilitics of
exceedance of predetermined levels of inclastic deformations. Thus, these PNRS expiicitly account for the
uncertainty in the response of non-linear systems when subjected to carthquake ground motions. Further-
moare, they provide a clear insight into the vari: ibility aspects of the response of non- Imenr ‘;yslcm\ due (o the
inherent uncertaintics in the intensity and characteristics of the carlhqu‘tku excitation. :
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This example illustrates the estimation of the inelastic strength demand of a SDOF system to an carthquake
ground motion with a specified maximum ground acceleration. .
It is assumed that the structure has a period of vibration of 0-8 s, § per cent d: unplng .md is Incqlcd on
alfuvium. The site is likcly to experience a maximum ground acceferation of 010 g riurmg. mlnor earthguakes
and ‘a maximum ground acceleration of 0-6 g during severe earthquakes, 1t is required to: '

{a) Estimate -thc lateral strength required to maintain the system cl:is‘!ic (ie. po= 1) during minor

earthquakes with a confidence level (probability of non-exceedance) of 90 per cent. -

{b} Estimate the lateral strength capacity associated with a 20 per cent probability of ¢xceedanee of

a displacement ductility demand of three during severe carthquakes.

For alluvium sites the normalized inelastic strength demands can be obtained from Figure 6. To estimate
the strength required in (i) the spectra corresponding to F(n) = 0-%is used together with a = 1 and a period
of 0-8 s, to find a normalized strength demand 4 = 2-35. The corresponding lateral strength is obtained from
equation (4)

R, = mypmax|i | = m235(0-10g) = iy "4;,

wherc m is the mass of the system. .
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To estimate the strength required in (b) the spectra corresponding to F (#) = 0-8 {probability of exceedance

of 20 per cent) is used together with =3 and a period of 0-8s. From Figure 6 we get n = 068. The
corresponding lateral strength is given by

Ry = mny max [X,| = m 0-68(0-60g) = m0-41g

Thus, the strength required in (b) controls the design of the structure. .

12.
13.
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GUIA DE ESTUDIO

1.

DESEMPENO EN. SiSMOS RECIENTES R

EL NUMERO DE CONSTRUCCIONES DANADAS HA SIDO ELEVADO,
PRINCIPALMENTE DEFECTOS DE ESTRUCTURACIGN, FALTA DE DUCTILIDAD,

EL sisMmo DE 85 EN MEXIcCO PUSO EN EVIDENCIA TODA LA GAMA
DE PROBLEMAS. .

EVIDENCIA DE BUEN COMPORTAMIENTO CUANDO SE HAN SEGUIDO
LAS PRACTICAS ADECUADAS, o

LAS MODIFICACIONES AL REGLAMENTO Y NORMAS TECNICAS HAN
SIDO MUY FUERTES, LAS ESTRUCTURAS HAN CAMBIADO RADICALMENTE
DESPUES DE &5. '

COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS .. ...

PARA ESTRUCTURAS QUE DEBEN RESISTIR EFECTOS S{SMICOS SE
REQUIERE UN COMPORTAMIENTO DUGCTIL ANTE CARGAS LATERALES Y UN
COMPORTAMIENTO ESTABLE ANTE REPETICIONES DE CARGA ALTERNADAS,
Los CICLOS DE HISTERESIS DEBEN CONTENER UN AREA GRANDE PARA
QUE LA ESTRUCTURA.PUEﬁA DISIPAR ENERGIA MEDIANTE AMORTIGUA-
MIENTO INELASTICO,

EL CONCRETO SIMPLE ES.UN MATERIAL FRAGIL, TANTO EN TENSION
COMO EN COMPRESIGN. , L . _ .

VARIABLES QUE INFLUYEN EN LA CURVA ESFUERZO-DEFORMAC!GN:
VELOCIDAD DE CARGA, Fé ’ “

ESTADO BIAXIAL Y TRIAXIAL DE ESFUERZOS Y EL EFECTO DEL
COMPORTAMIENTO.,

EL CONFINAMIENTO CON ZUNCHO O CON UNA COMBINACISN DE ES-
TRIBOS Y BARRAS LONGITUDINALES ES EL UNICO MEDIO DE LOGRAR UN
COMPORTAMIENTO .DUCTIL, ‘

- EL COMPORTAMINETO DESEABLE SE PUEDE LOGRAR SOLO CUANDO EL
MODO DE FALLA QUE DOMINA ES EL DE FLEXION O FLEXO COMPRESION
CON CARGA AXIAL ‘MUY BAJA. | _

La SECCION DEBE SER AMPLIAMENTE SUBREFORZADA, DOBLEMENTE
ARMADA .



2 L]

SE REQUIERE CONFINAMIENTO EN LAS ARTICULACIONES PLASTICAS
Y ESPECIALMENTE EVITAR EL PANDEOG DEL REFUERZO EN COMPRESION.

LAS FALLAS POR FLEXOCOMPRESIGN, CORTANTE, TORSION, ADHEREN-
CIA NO GARANTIZAN COMPORTAMIENTO DGCTIL.

COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS HIPERESTATICAS

L0s CRITERIOS DE DISENO SISMICO ACTUALES SE BASAN EN LA
CONSIDERACION DE QUE $6LO PARTE DE LA ENERGIA DEL SISMO SE DI-
SIPA POR TRABAJO DE LA ESTRUCTURA EN SU INTERVALO DE COMPORTA-
MIENTO LINEAL.

PARA SISMOS EXCEPCIONALES SE TENDRAN DEFORMACIONES IN-
ELASTICAS Y HAY QUE DAR A LA ESTRUCTURA CAPACIDAD PARA ENTRAR
EN ESA ETAPA SIN DANO GRAVE O COLAPSO,

EL CONCRETO TIENE COMPORTAMIENTO NO LINEAL DESDE NIVELES
DE CARGA MODERADOS: AGRIETAMIENTO POR FLEXIGN,

EL COMPORTAMIENTO NETAMENTE NO LINEAL SE TIENE CON LA
FLUENCIA DE SECCIONES POR MOMENTO FLEXIONANTE.

EL COMPORTAMIENTO NO LINEAL IMPLICA REDISTRIBUCIGN DE MO-
MENTOS. LAS SECCIONES QUE S$E AGRIETAN O FLUYEN PIERDEN RIGIDEZ
0 SE ARTICULAN Y AUMENTAN LOS MOMENTOS EN LAS ZONAS QUE PERMA-
NECEN MAS RIGIDAS,

LA VIGA CONTINUA REPRESENTA UN EJEMPLO SIMPLE DEL FENO-
MENO DE REDISTRIBUCION. ‘

EN CADA SECCIGN EL MOMENTO ACTUANTE ESTA 'LIMITADO POR EL
MOMENTO RESISTENTE (POSITIVO Y NEGATIVO) QUE DISPONE LA SEC-
CI6N DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO.

Los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUERDO A LA RESISTENCIA
DISPONIBLE HASTA QUE SE FORME UN MECANISMO DE FALLA,

EL MECANISMO DE FALLA QUE SE PRESENTARA PUEDE SER SELEC-
CIONADO EN LA ETAPA DE DISENO AL DEFINLR LOS MOMENTOS RESISTEN-
TES DE LAS DISTINTAS SECCIONES.



3.

ES ACEPTABLE DIMENSIONAR LAS SECCIONES A PARTIR DE LOS
DIAGRAMAS DE ELEMENTOS MECANICOS QUE SE OBTIENE DEL ANALISIS
ELASTICOS LINEALES. [DEALMENTE EN ESA CONDICION SE ALCANZA
SIMULTANEAMENTE LA CAPACIDAD DE TODAS LAS SECCIONES.

TAMBIEN ES FACTIBLE DIMENSIONAR PARA ELEMENTOS MECANICOS DI-
FERENTES DE LAS ELASTICAS Y QUE CUMPLAN CON EL EQUILIBRIO.

Los CRITERIOS DE DISENO DE LAS NORMAS ACTUALES EXIGEN
DISENAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANISMOS DE FALLA bGC-
TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -
DE FALLA FRAGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON
DETERIORO,

CRITERIOS DE DISENO sfsMmico

ESToO SE BUSCA MEDIANTE EL MANEJO DE FACTORES DE RESISTEN-
CIA DIFERENTES O MEDIANTE LA REVISIGN DE CONDICIONES DE EQUI-
LIBRI1O LOCAL (DE NUDO, DE ENTREPISO, DE VIGA O DE COLUMNA),
VER EJEMPLOS.

POR ESTAS CONDICIONES EL DIMENSIONAMIENTO SE ALEJA MUCHO
DE LOS RESULTADOS DEL ANALISIS ELASTICO,

Los cODIGOS PERMITEN REDUCCIONES A LOS COEFICIENTES Sis-
MICOS DEPENDIENDO DE QUE TAN SEVEROS SON LOS REQUISITOS QUE

SE OBSERVAN PARA GARANTIZAR UN COMPORTAMIENTO DGCTIL,

Los c6DiGoS ESTABLECEN REQUISITOS DE RIGIDEZ Y DE RESIS-
TENCIA. LOS'PRIMEROS_(DESPLAZAMIENTOS ADMISIBLES) DEFINEN |
ESENCIALMENTE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES,
LOS SEGUNDOS EL REFUERZO. LA DISTRIBUCIGN DEL REFUERZO LONGI-
TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDECE LA BUSQUEDA DE LOS MECANISMOS DE
FALLA DGCTILES, ' ,

LAS REDUCCIONES POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES S{SMi-
COS DEBEN LIMITARSE PARA EVITAR DANOS FRECUENTES Y REPARACIO-
NES COSTOSAS,



SISTEMAS ESTRUCTURALES

LA ELECCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL APROPIADO ES EL PASO
BASICO DEL DIsSENO,
ADEMAS DEBE EVITAR COMPORTAMIENTOS INDESEABLES POR CONCENTRA-
CIGN DE FUERZAS, AMPLfEICACIONES, VIBRACIONES TORSIONALES, ETC.
POR ELLO DEBE BUSCARSE UN SISTEMA'REGULAR Y SIMETRICO,
TAMBIEN SE DEBEN EVITAR CONCENTRACIONES DE FUERZAS EN LA CIMEN-
TACION, ‘
EL MARCO "RIGIDO” ES UN SISTEMA RELATIVAMENTE FLEXIBLE CON EL
QUE RESULTA DIFfCIL LIMITAR LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES A
LOS VALORES ADMISIBLES EN EDIFICIOS DE CIERTA ALTURA.
CONVIENE RECURRIR A RIGIDIZACIGN DE LOS MARCOS CON MUROS DE
CONCRETO DE OTROS ELEMENTOS,

MARCOS DUCTILES

LA ESTRUCTURACION A BASE DE MARCOS PERMITE ALCANZAR GRAN-
DES DUCTILIDADES. PARA ELLO DEBEN OBEDECERSE REQUISITOS ES-
TRICTOS DE DISENO Y DETALLADO DE LAS VIGAS, COLUMNAS Y CONEXIO-

NES VIGA-COLUMNA,

Los rRequisiTos DEL RDF87 v peL ACI sON SIMILARES A ESTE
RESPECTO. SUS OBJETIVOS SON QUE LAS ARTICULACIONES PLASTICAS
SE PRESENTEN EN ZONAS ESPECIALMENTE DETALLADAS PARA ALCANZAR
GRANDES DUCTILIDADES Y QUE AUN LAS SECCIONES DONDE SE ESPEREN
ARTICULACIONES PLASTICAS SE PROTEJAN CONTRA FALLA FRAGIL.

RESUMEN DE REQUISITOS PARA VIGAS:

. CUANTIA MAXIMA DE REFUERZO IGUAL A 50% DE LA BALANCEADA.
. TENER UN REFUERZO MINIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS

LAS SECCIONES (PMI = 14/FY); MINIMO DOS BARRAS EN CADA

LECHO.

. COchAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO POSITIVO QUE PROPORCIONE

UN MOMENTO RESISTENTE IGUAL POR LO MENOS A LA MITAD DEL

NEGATIVO.,

N



PoR Lo MENOS UNA TERCERA PARTE DEL REFUERZO NEGATIVO

DEBE EXTENDERSE HASTA UN CUARTO DEL CLARO Y UNA CUARTA
PARTE DEBE SER CONTINUA EN TODO EL LECHO SUPERIOR.

No CORTAR REFUERZO EN ZONAS DE PoélaLEs ARTICULACIONES
PLAsTIcAs (A 2D DEL APOYO))‘SI NO PUEDEN EVITARSE TRAS-
LAPES DEBERAN COLOCARSE ESTRIBOS A LO LARGO DE LOS MISMOS.
EsTriBOSs, minimo #3, A D/2 EN TODA LA VIGA Y A D/4 EN UNA
DISTANCIA DE 4 PERALTES A PARTIR DEL APOYO., [EN ESTA ZONA
A, 2 0. lSA'-— 6 0.15A . . s

EN LA ZONA DE ARTICULACION pLAsTICA (2D DEL APOYO) LAS
BARRAS QUE DEBAN TRABAJAR EN COMPRESIGN DEBERAN ESTAR -
CONFINADAS POR ESTRIBOS (MINiMO #3) A UNA SEPARACION NO
MaYoR DE 16 B N1 30 cm.

DEBE DISENARSE PARA LA FUERZA CORTANTE QUE SE PRESENTA EN
LA VIGA CUANDO SE ALCANZAN LOS MOMENTOS ULTIMOS EN LOS EX-
TREMOS. ESTO ES CON LA FINALIDAD DE QUE PUEDA DESARROLLAR
SE UN MECANISMO DE FALLA POR FLEXION,

RESUMEN DE. REQUISITOS PARA COLUMNAS:

TCUANTIA DE REFUERZD ENTRE I“Y 62“‘“““‘*““““ T T e s e e

e R T A e e e e

LA SUMA DE LAS CAPACIDADES EN FLEXIGN DE LAS COLUMNAS QUE
CONCURREN A UNA UNIGN DEBE SER MAYOR QUE LA SUMA DE CAPA-.
CIDADES DE LAS VIGAS QUE CONCURREN A LA MISMA., ESTO TIEN-
DE A ASEGURAR QUE LAS ARTICULACIONES PLASTICAS SE FORMEN
EN LAS VIGAS, NO DICE CUANTO DEBEN SOBREDISENARSE LAS
COLUMNAS.

S1 P £0.4 PB (CARGA AXIAL PARA FALLA BALANCEADA)} DEBEN -
RESPETARSE EN LA COLUMNA LOS MISMOS REQUISITOS QUE PARA
VIGAS., ' B _
Cuanno P> 0.4 PB HAY QUE CONFINAR EL NGCLEO DE LA COLUMNA
POR MEDIO DE ESPIRAL O ESTRIBOS EN UNA DISTANCIA I1GUAL A
UN PERALTE, 1/b DE LA ALTURA DE LA coLumMNA 0 45 cm (EL
MAYOR DE LOS TRES) A PARTIR DE LA CARGA DE LA VIGA.

P e S T et s iy
s e e e e > s —



. LA CUANTIA DE REFUERZO ESPIRAL SERA

A F F

2 = 0.45 (=2 - 1) =% =90,12
S AC FY

-
< |0~

' EL AREA DE ESTRIBOS DE CONFINAMIENTO SERA POR LO MENOS

IGUAL A . o Ay §Su ; SH NO MAYOR QUE 10 cm.,
SH Vi ,

. PARA REDUCIR LA LONGITUD A y PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL
MISMO DIAMETRO QUE LOS ESTRIBOS CUYA DEFORMACIGN REQUIERE
RETRINGIR.

. SEPARACIGON MAXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISENADOS PARA RESIS-
TIR EL CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE
LAS ARTICULACIONES PLASTICAS EN LAS VIGAS,

LAS CONEXIONES VIGA~COLUMNA SON PUNTOS CRITICOS DEL COMPOR-
TAMIENTO DE UN MARCO. HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO
POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS.

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MAS CRITICAS QUE LAS IN-
TERIORES., '

SE REQUIERE REVISAR LAS CONEXIONES:

A) POR CONFINAMIENTO PROLONGANDO EL REFUERZO TRANSVERSAL A
LOS EXTREMOS DE LA COLUMNA, DENTRO DE LA CONEXIGN CON LA
"TRABE,

B) POR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIGN PARA UNA CONDICION DE
CORTANTE ULTIMA,

c) POR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE
SUFICIENTE A LAS BARRAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE EL TA-
MANO DE LA COLUMNA), DANDO UN TAMANO SUFICIENTE A LA VIGA
Y A LA COLUMNA PARA PERMITIR LA'INVERSIéﬁ DE ESFUERZOS.’

LOSAS PLANAS y _

AL NO TENER VIGAS FRANCAS SE LIMITA EL EFECTO DE MARCO;
RESULTAN SISTEMAS MUY FLEXIBLES Y CON PROBLEMAS DE CORTANTE EN
LA CONEXION LOSA-COLUMNA,
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GRAN NUMERO DE FALLAS OBSERVADAS, EN”ESTE SISTEMA,. |
ES NECESARIO QUE TENGAN OTROS ELEMENTOS QGUE TOMEN CARGAS

4.

LATERALES (MUROS). "'@“'“1 .

EL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL DA REQUISITOS DE ANA-
LIsSIS (ANCHO EQUIVALENTE DE LOSA) Y DE DIMENSIONAMIENTO DE RE-
FUERZO EN LOSA Y EN LA CONEXION, PARA QUE RESISTAN EFECTOS -
sfsmMicos., LA EFICIENCIA ES LIMITADA,

EL REFUERZO POR SISMO DEBE CONCENTRARSE EN LAS NERVADU-
RAS DE EJE DE COLUMNA Y DEBE PROPORCIONARSE REFUERZO DE COR-
TANTE EN UNA VIGA AHOGADA.

UROS DE ETO.

MAL LLAMADOS MUROS DE CORTANTE, TRABAJAN PRINCIPALMENTE
POR FLEXISN,

PUEDEN ALCANZAR GRAN DUCTILIDAD SI SE DETALLAN APROPIADA-
MENTE. POR SU ALTA RIGIDEZ TIENDEN A CONCENTRAR LAS FUERZAS
S{SMICAS., -

REQUIEREN REFUERZO VERTICAL Y HORIZONTAL EN EL ALMA Y,
ESPECIALMENTE, REFUERZO EN SUS EXTREMOS PARA QUE CUANDO TRABA-
JEN ESTAS EN COMPRESIGN NO SE PRODUZCA FALLA FRAGIL,

Los ELEMENTOS EXTREMOS DEL MURO DEBEN DETALLARSE COMO CO-
LUMNAS DUCTILES.,

Los HUECOQ Y ABERTURAS REQUIEREN DE DETALLADO ESPECIAL.

REFERENCIAS
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Revista “Ingenieria Sismica", No. 36,

MODIFICACIONES A LA PRACTICA DE DISERQO SISMICC DE ESTRUC-
TURAS DE CONCRETO

Roberto Melix

Alcance

Fue en las estructuras de concreto donde se registrd el
mayor numero de danos en los.sismos 'de 1985 en la ciudad
de México. Esto ocasiond§ que se avanzaran algunas dudas
sobre la idoneidad del concreto reforzado para estructu-
ras en zonas sismicas. Si sc compara el namero de cons-
trucciones de councreto falladas con el de aquellas que tu
vieron un desempaio satisfactorio en el sismo mencionado
Y en otros sismou severos, sc concluye aue es perfectamen
te factible construir edificaciones seguras en concreto
reforzado. Es necesario sin embarqo hacer modificaciones
radicales a las pridcticas de construccidn que se seguian
en el pasado. Estas modificaciones van mas alla de la
adopcidn de mayores coeficientes sismicos en el dlseno es
tructural: deben emplearse sistemas estructurales mas idd
neos para resistir acciones sismicas, materiales con pro-
piedades mis adecuadas, métodos de diseno que mejor refle
jen el comportamiento sismico de las estructuras y deta-
lles del refuerzo que permitan que los elementos soporten
grandes deformaciones ineldsticas sin deterloro de capac1
dad.

Parte de estas modificaciones se derivan de lo especifica
dn por los nuevos reglamentos de construccliones. Otras
modificaciones deben ser reflejo del criterio y la con-
ciencia de los responsables del proyecto y construccién
de las edificaciones.

En lo que sigue se hardn algunas conSLderaclones sobre los
camblios mds importantes.

*Instituto de Ingenieria, UNAM
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‘Materiales

La verificacidén de la calidad del concreto en algunos edi
ficios danados reveld que, aunque en tédrminos generales
la resistencia del concreto era superior a la de proyecto,
la variabilidad de esta propiedad en las distintas partes
de la cstructura era elevada y en ciertos casos la resis-
tencia insuficiente. Los defectos mds frecuentes fueron
los relacionados con mala colocaciédn del concreto, como
evidencia de segregacién, de mala compactacién y de jun-
tas de colado mal ejecutadas. Por tanto la mejora més
significativa al respecto serd la que se derive de un me-
jor control de calidad en la elaboracidén y en la coloca-
cidn del concreto. Los cambios que se han hecho en la
reciente revisidn del reglamento de construcciones, rela-
tivos a la exigencia de una supervisién mds estricta y
mds calificada de la construccién, tienden a lograr este
objetivo. ,
El concreto que se ha producidd tradicionalmente en el
valle de México no cumple con algunos requisitos de cali-
-dad que s¢ establecen internacionalmente para el concreto
estructural. Para su elaboracién se emplean gravas ande-
siticas o basaltos vesiculares de bajo peso volumétrico y
arenas andesfiticas con altos contenidos de polvo; con es-~
tos agregados se obtiene un concreto con un peso volumé-
trico algo menor que el normal, pero con caracteristicas
propias de los concretos mds ligeros: bajo médulo de elas
ticidad, alta contraccién por secado y elevadas deforma-
ciones por flujo pldstico. Puede lograrse la resistencia
deseada de proyecto con una dosificacién adecuada; sin em-
bargo las caracterfisticas antes mencionadas presentan des
ventajas en cuanto al comportamiento estructural, por la™
mayor flexibilidad de las estructuras resultantes, por la

tendencia al agrietamiento y por las elevadas deformacio-
nes con el tiempo.

En un estudio realizado recientemente {(Ref 1) se encontré
que con el empleo de gravas de mejor calidad, como las
gue se obtienen de la trituracidn de rocas calizas o ba-
.sdlticas, se pueden superar los defectos antes menciona-
dos y obtener concretos con caracteristicas iguales a las
que se recomiendan internacionalmente. Como ejemplo, 1la
Fig 1 muestra el aumento radical en el médulo de elastici
dad que se logra al emplear gravas calizas en lugar de
las andesiticas. Las mejoras en las caracteristicas de
contraccidén y de flujo pléstico son también notables. EIl
nuevo Reglamento de Construcciones para el Distrito Fede-
ral exige el empleo de un concreto de mejores caracteris-
ticas para estructuras importantes. El nuevo concreto
(clasc I} ya estd disponible en el mercado a un costo no
excesivamente superior al del tradicional (clasc II) y su
empleo debe difundirse rdpidamente.
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Fig 1. Relacién médulo de elasticidad-resistencia a la
' . compresidén de los concretos andesiticos y calizos.
(De Mendoza y Mena, Ref 1). ‘

Otro aspecto preocupante de la prédctica actual de elabora-
cidn del concreto es el uso de mezclas con proporciones
excesivas de arena y consecuente escasez de grava asi co-
mo con revenimientos muy elevados. Estas dosificaciones
-son tipicas de los concretos gue se transportan por bom-
beo y dan lugar a contracciones muy elevadas, las cuales
tienden a producir una fisuracidn muy difundida en las
estructuras y a debilitarlas para la resistencia a otras
solicitaciones. La escasez de grava da lugar ademis a
concretos con médulos de elasticidad bajos: Debe eliminar
se por tanto esta prdctica y lograr la fluidez que se re-
quiere para el bombeo, sin salirse de las dosificaciones
que permitan producir un concreto con todas las propieda-
des adecuadas para un buen comportamiento estructural.

Para el refuerzo de las estructuras de concreto en zonas
sismicas conviene contar con aceros que tengan una amplia
zona de fluencia definida, para un esfuerzo no excesiva-
mente elevado. Con frecuencia las barras de réfuerzo que’
se producen en el pais (Grado 42) tienen una composicién
quimica tal que la zona de fluencia es muy reducida o de-
saparece totalmente, (esencialmente por el alto contenido
de carbono}. Deben evitarse estas situaciones ya que, al
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no existir fluencia definida, los esfuerzos en las barras
crecen en forma continua al ser deformada la estructura
por el efecto de un sismo y no existe un limite en.la ca-
pacidad por flexidn de los elementos de concreto, el cual
impida que se produzcan en dichos elementos los modos de
falla que pueden ser de tipo frédgil (cortante, torsidén,
compresidn en columnas, adherencia). Este punto se acla-
rard mis adelante., Particularmente critico es el ‘proble-
ma de la adherencia: si los esfugrzos en el acero crecen
excesivamente, la transmisién de esfuerzos de adherencia
al concreto tiende a producir el aplastamiento del concre
to en contacto con las corrugaciones de las barras y un
corrimiento progresivo de las barras dentro del concreto
ante la repeticién de ciclos de carga.

Otro aspecto desfavorable de los acerosecon alto conteni-
do de carbono es la dificultad de lograr soldaduras ade-
cuadas. Se ha estado promoviendo la produccidn de aceros
de grado 42 de baja aleacidn, con bajo contenido de carbo
no en los que se tiene una zona.de fluencia muy amplia y
que son muy ficiles de soldar. Aceros de este tipo son
muy recomendables en zonas sismicas.

El problema de la soldadura de barras en obra es critico.
El control de calidad de estas operaciones es muy delica-
do y en barras de gran difmetro el traslape ya no es admi
sible. Debe promoverse el empleo de conectores metélicos
para este tlpo de barras.

Sistemas estructurales

La edificacién en las zonas urbanas se caracterizd hasta
hace pocas décadas por su baja altura y por la abundancia
de muros de mamposteria de gran espesor; en los primeros
edificios de cierta altura existia un esqueleto de estruc
tura de acero, cubierto y rigidizado por gruesos muros de
piedra o de tabique. Posteriormente, al aumentar la altu
ra de los edificios y al popularizarse la construccién de
concreto, subsistid la prdctica de colocar un gran nfimero
de muros de tabique o de bloque en ambas direcciones y en
todos los pisos. Poco a poco, sin embargo, los edificios
se fueron haciendo mds altos y mis flexibles y el nidmero
de paredes rigidas de fachada y divisorias fue disminuyen
do. Al mismo tiempo las formas se fueron haclendo méds
atrevidas e irregulares.

\
En la edificacidén tradicional las paredes divisorias y de
fachada proporcionaban-una resistencia apreciable a cargas
laterales, suficiente para lograr un desempefio adecuado
ante. sismos de intensidad baja o moderada. Sin embargo
la estructura resistente era inherentemente frdgil y pro-
piciaba el colapso ante sismos de excepcional intensidad.
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En los edificios modernos, tanto en la ciudad de México
como en la mayorfa de las otras zonas sismicas del pais,
no se sustituyd la resistencia y rigidez proporcionadas
por los muros de mamposteria, por la de otros elementos
equivalentes como pudieron haber sido los muros de concre
to; se adoptaron sistemas estructurales flexibles en los
que el &rea de columnas y muros era relativamente pequena
y en los cuales la capacidhd para resistir sismos de gran
intensidad se basaba en la dlsipacidn de energia mediante
deformaciones Inel&sticas.

Los resultados de la Fig 2 son muy ilustrativos. Se con-
signan los periodos fundamentales de vibracién medidos en
edificios de distinto nimero de pisos en la ciudad de
México (Ref 2). Se aprecia que en promedio la relacidn
entre el periodo (en segundos) y el nimero de pisos es
0.10 para los edificios en terreno firme y 0.15 para aque-
llos ubicados en la zona del lago. En contraste esta re-
lacién vale en promedio 0.06 para los edificios tipicos
que se construyen en Japén. Ya que el periodo es inversa-
mente proporcional a la rafiz cuadrada de la rigidez, lo
anterior indica que en promedio los edificios en Japén
tienen una rigidez lateral superior en més de seis veces a
la de los edificios tipicos de la ciudad de Mé&xico en la
zona del lago. Parte de la diferencla se debe al efecto
de la falta de empotramiento en la base que tienen los edi
ficios desplantados en la zZona de lago; los desplazamien—
tos y rotaciones de la base reducen significativamente la
rigidez lateral efectiva de los edificios.  Los periocdos
mencionados se midieron para vibraciones ambientales de
muy baja amplitud. Para vibraciones producidas por sis-
mos intensos los periodos serian muy superiores. La razdn
principal de los elevados periodos de vibracién es la adop
cién de sistemas estructurales muy flexibles. Esta deci-
sidén es particularmente desafortunada si se considera que
los movimientos sfsmicos en la zona del lago tienen perio-
dos dominantes elevados por lo gue afectan particularmente
a los edificios flexibles (ver Ref 3).

Por lo anterior los sistemas estructurales que conviene
adoptar en edificios deben permitir en forma natural que
se alcancen resistencias y rigildeces elevadas ante cargas
laterales. El marco es un sistema poco eficiente para

‘tal efecto. Los muros de rigidez, los contravientos en
distintas combinacicones y modalidades resultan mucho més
ventajosos. Convienen, entonces, construcciones mids ro-
bustas con abundancia de elementos rigidizantes distribuil-
dos uniformemente de manera de transmitir a toda el area
de la c1mentac16n las fuerzas debidas a ‘los efectos sismi-
cos. :

Se ha senalado repetidamente que uno de los factores que
constribuyeron més significativamente a la falla.o mal
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Fig 2. Relacién de periodo fundamental contra nidmero de
pisos de edificios en distintas condiciones (de Ref 2)

comportamiento de los edificios fue la falta de regulari-
dad del sistema estructural reflejada en formas irrequla-
res en planta o en elevacidén del edificioc,en asimetria en
la disposicién de los elementos resistentes, en cambios
bruscos de rigidez y resistencia, en excesiva esbeltez o
en discontinuidades en el flujo de fuerzas entre los ele-
mentos resistentes. Las ventajas de contar con estructu-
ras requlares son indudables ya que se evitan las concen-
traciones y amplificaciones de solicitaciones y el compor
tamiento sismico es mds sencillo y mds fdcil de entender,
por lo cual el disenio puede hacerse con reglas mis simples
y mds comprobadas. El Reqlamento del Distrito Federal con
tiene ahora requisitos bien definidos para considerar una
estructura como regqular y poder adoptar asi factores menos
conservadores en el diseflo. 1La Fig 3 muestra algunos ca-
sos de estructuras irregulares.

Merece un comentario especial el sistema de losa plana
reticular. Desde mucho antes del sismo se habfa llamado
la atencidn sobre el abuso que se estaba haciendo de este
sistema, al emplearlo en construcciones cada vez d¢ mayor
altura y sin considerar adecuadamente la limitacidn de las
deformaciones laterales ante efectos sfsmicos, ni los pro-
blemas de resistencia al cortante en la losa alrededor de
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Fig 3 Sistemas estructurales irregulares

la columna y en las columnas mismas. Las fallas espectacu
lares experimentadas por alqunos edificios de este tipo
han llevado a muchos proyectistas y constructores a la opi
nién de que el sistema debe proscribirse por ser inadecua-
do para resistir cargas laterales. La posicidén parece exa
gerada.. La losa reticular cofrece un gran nlimero de venta-
jas constructivas que pueden aprovecharse. Lo que es ina-
decuado es pretender resistir los efectos sismicos en edi-
ficios de cierta altura, exclusivamente con la accién de
marco due se forma entre las columnas y la losa. La re-
sistencia a carga lateral debe ser proporcionada por muros
de concreto o por elementos de rigidez y capacidad similar,
dejando al sistema losa-columna la funcién de tomar las
cargas verticales y una pequena porcidén de las cargas la-
terales. La Fig 4 muestra esquemidticamente cémo podria
combinarse una estructura de losa plana y columnas con un
marco robusto de fachada que por su alta rigidez absorbe-
ria la casi totalidad de las fuerzas sismicas. La ausen-
cia de vigas en el interior del edificio mantendria las
principales ventajas de la construccidn con losa plana.

Un criterio de estructuracién que deberfa promoverse tam-
bién es gue el edificio cuente con un ndcleo robusto que
proteja contra el colapso total de los entrepisos y la
caida de las losas una sobre otra. Este mecanismo de falla
fue el mds catastrdfico en el sismo de 1985 ya que fue res-
ponsable de la gran mayorfa de las pérdidas de vidas
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humanas. La Fig 5 muestra un ejemplo. La existencia de
un nGcleo robusto central, como en la Fig 6 protegeria
contra este modo -de falla a la vez que proporcionaria una
ruta segura de escape a 1los ocupanhtes, al serxr colocado al-
rededor de la zonas de escaleras.

Una llmxtante nuy severa a la construccién de edificios de
cierta altura en la zona de lage la constituye la gran de-
formabilidad del suelo. Hasta la fecha ningunoc de los sis
temas de cimentacién empleados en la ciudad ha sido total-
mente satisfactorio. La combinacidn de pilotes de fric-
cidén con cimentaciones compensadas, que ha sido la solu-
cién m&s comin, da problemas de excesivas rotaciones de

la base ante efectos sismicos y en ocasiones de deforma-
ci-nes permantes. Los c¢imientos con pilotes de punta pro-
porcionan un apoyo y empotramiento adecuados para cargas
laterales, pero dan lugar a una emersidn inaceptable del
edificio debido al hundimiento regional del valle. Los

pilotes de control han dado problemas por la inestabili-
dad del dispositivo de control.

Es necesario que se desarrcllen e implanten sistemas de
control mds eficientes y seguros, ya que estos permiten
la combinacién de un apoyo del edificio en terreno firme
y de evitar los hundimientos diferenciales.

Existe desde hace tiempo una polémica sobre la convenien-
cia de aprovechar el comportamiento ineldstico del concreto
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» para reducix las fuerzas sismicas de disefio. Obtener un
comportamiento dictil y estable ante repeticiones de ci-
clos de cargas en estructuras de concreto requiere de pre
cauciones muy estrictas para evitar modos de falla que
sean frigiles o que den lugar a un deterioro progresivo
- de la capacidad. La observacidén de los ciclos carga-defor
macidén que se obtienen en ensayes de laboratorio muestra
que en elementos sujetos a cargas axlales elevadas o en
. los que haya efectos importantes de cortante o de adheren-
cia, el comportamiento se aleja mucho del elastopldstico,
y tiende a deteriorarse, : o

En la Fig 7 se muestran las curvas carga-deformacién ante
ciclos de repeticién de cargas para especimenes con dife-
rente modo de falla. Se aprecia el deterioro notable cuan
do la carga axial o la adherencia rigen el comportamiento.
Los requisitos para garantizar un comportamiento estable
ante grandes deformaciones son mucho mds, estrictos que los
que se seguian en la préctica de disenc antes de los sis-
mos de 1985. Los cambios radicales que al respecto con-
tienen las normas de concreto del Reglamento de Construc-
ciones para el Distrito Federal asi lo reflejan. Algunos
de los requisitos que conducen a modificaciones drésticas
con respecto a la préctica jyue se tenia antes de 1985,

son el del refuerzo por confinamiento en los extremos de
columnas, como se aprecia en el ejemplo de la Fiq 8, la
longitud de desarrollo y el confinamiento del concreto y

Momento

7| Detormacidn
angular, %

a) Falla por flex- b) Falla por flexo- c¢) Falla por flex

i6n compresién con- : i6n con corri-
carga axlial ele- miento de las

vada barras por

adherencia

Fig 7 Lazos carga-deoformacién de elementos de concreto con
diferente modo de falla ' '
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el anclaje en las conexiones viga=-columna, Fig 9, el con-
finamiento en los extremos de vigas, Fig 10 y el refuerzo
transversal de las columnas en extremos de muros. La ob-
servancia de requisitos como los ilustrados en las figuras
anteriores . implica no solo un costo adicional por las can-
tidades de refuerzo que se requieren, sino un particular
cuidado  en la colocacidén del refuerzo y en el colado del
concreto. :

l 140 40
T T [ —
l "164 l70

- |

v 496 ~LEstribos sencillos” * Estribos dobles

Estribos dobles Q30 IS #3
815 - -

Acdtoclonu , N cm

Fig:10. Ejemplo de refuerzo para extremo de viga de mar-
co dictil segin requisitos de NTC de concreto
del RDF87

Las precauciones para garantizar un comportamiento dictil
deben entenderse no como un medio para permitir grandes
reducciones en las fuerzas sismicas de diseno, sino como
una proteccidén contra el colapso de la estructura en caso
‘de que las fuerzas s{smicas adquieran una intensidad excep
cional. Un criterio de diseno que se ha estado propujnan-
do desde hace algunos afnos para las estructuras de concre-
to en zonas sismicas es una adaptacidén de métodos de dise-
"o pldstico de estructuras de concreto que se conoce en
inglés como "capacity design®". Se basa en la estrecha re-
lacidén que existe en las estructuras de concreto entre la
distribucidén de las fuerzas que se iIntroducen en los dis-
tintos elementos estructurales y la forma en que estos se
refuerzan y se detallan. Puede disefiarse la estructura
de manera que, si el sismo alcanza intensidades excepcio-
nales, esta sea capaz de disipar grandes cantidades de¢
energia mediante ol comportamiento ineldstico de -algunas
zonas donde pueden desarrollarse grandes deformaciones
sin problemas de falla frdgil, mientras que el resto de la
estructura se mantlene esencialmente eld&stico. Dado un
.sistema estructural, se elige el mecanismo de falla ante
cargas laterales que se considera mis apropiado para disi-
par energia y se disefan las secciones que intervienen ‘en
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este mecanismo- para que tengan la resistencia que corres-
ponde a las cargas de disefio y se las detalla para un com-
portamiento ddctil,! El resto de las secciones se disefia pa
-t capacxdades superiores a las fuerzas que corresponden
- al ‘mecanismo preseleccionado, de manera de- asegurar de
que no van a intervenir en el comportamiento ineléstico.

De este criterio de disefio se han derivado el procedimien-
to de disefio que. se prescribe para marcos dictiles en las
Normas de Concreto del Distrito Federal y de manera simi-
lar en las Normas del ACI. El procedimiento tiene como ob-
“jetivo hacer gque. el comportamiento ineldstico esté reqgido
por un mecanismo de falla de "columnas fuertes-vigas débi-
les"™ como el que se ilustra en la Fig 11. Se trata que ocu
rra comportamiento ineldstico solamente gn los extremos de
las vigas por la formacién en ellas de articulaciones plés
ticas debidas a flexidn. Se requiere detallar estas regio-
nes para que sean capaces de desarrollar alta ductilidad y
de disefarlas para los momentos flexionantes que se obtie-
nen del andlisis si{smico. El disefio por cortante de las
mismas vigas, el de las uniones viga-columna y el de las
.columnas por flexocompresidn y cortante se hace con base
en las. fuerzas internas que se obtienen por equilibrio de.
los nudos cuando se alcanza el momento de fluencia en las
~secciones extremas de las vigas. Las Fig-12 y 13 ilustran
agtesquemétlcamente los procedimientos'para la rev1516n de ,
"W“las v1qas v de’ ‘las columnas, respectlvamente. - .

Vi

1 [ 4 .
M? -
L ]

|}

Mg :
-I .,-I' / Mc-l .

‘Detallé’ A

| _IM'::;I:'_:".M:: =M; +Mg -

“a) Mecanismo.de falla de b) Relacidn ertre los momentos
"columnas fuertes-vi- en vigas y columnas
gas. .débiles" . ' . '

?Fig 11/ Mecanismo de falla postulado para marcos dictiles
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0 ) Mecanismos de falla
por efecto de fuer-

- zas laterales en =&
una y ofra’ dlrac-

clon

w b) Cortante porcargas W
-, ooooporcoeooooncoeaa., - verticalas .
t"zw Viw t 'Vm Viw t
+ +

¢) Cortante por fuerzas

T N

CoMpEMgT o MpeMg T Mg tM7 . Mg M
T L L _ L
- MI+M; ' _ Mg +M;
VI=Yw+—r— o d) Cortanie-totul V°=.Vw+—l-_——

Ma ' M; . M; ’ M+ .Son los momentos de fiuencla para ol refuerzo colocado
en las sacclones respectivas

' _ Fla 12. Determinacién de las fuerzas.cortantes de diseho
para vigas de marcos dictiles de concreto

ot Vi .
H/2 ' -
Veot H= MV*D +Myr
Mb +M7
VcOl =Jl-ﬁ-—ﬂ
H/2

* Posicion supuesta del
punto de Inflexidn

/

Efig 13. Fuerza cortante actuante en la columna, para el
mecanismo de "columna fuerte-viga débil”™

‘El nuevo Reglamento de Construccidn para el Distrito Fede-

ral y las Normas correspondientes de concreto especifican

el procedimiento anterior pero permiten un métode opcional

" ,-con’el-que tratan de lograr el mismo objetivo mediante la
‘definicién de factores de reduccidn de resistenc:.a mis
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severos para los distintos elementos y modos de falla que

no conviene intervengan en el comportamiento ineldstico.

Es deseable, sin embargo, que en estructuras importantes

o con sistemas resistentes distintos de los convenciona-
les, se identifiquen explicitamente los posibles modos de
falla y se disefie segin el critgfio anteriormente senalado.

La aplicacidn de los requisitos contenidos en los dos do-
cumentos mencionados va a ocasionar un cambio radical en
la forma, las dimensiones, el refuerzo y el detallado de
las estructuras de concreto en los edificios. Debe tener-
se bien claro que los cambios van mucho mds alld del mero
incremento en los coeficientes sismicos. La reduccidn en
las deformaciones laterales permisibles, en los factores
de comportamiento sismico (Q) y en los factores de resis-
tencia (F_.), asi como una serie de requisitos minimos pa-
ra las diflensiones y para las cuantfas de refuerzo longi-
tudinal y transversal, van a redundar en»incrementos sus-
tanciales en la resistencia necesaria a cargas laterales.
Estos van a influir en la modificacién de los sistemas es
tructurales que sean econdmicamente mds convenientes, asl
como en las alturas mismas de los edificios que se puedan
construir.

Los Reglamentos no prohiben sistemas estructurales que son
poco eficientes para resistir efectos sismicos ni recomien
dan explicitamente los gque si lo son. Desalientan el uso
de los primeros exligiendo el empleo de md&todos de diseno
mds refinados y de factores de seguridad mds elevados que
inciden en la economia de cada solucidén estructural. EIl
disefiador no debe forzar las soluciones a entrar en los
‘limites permitidos por el Reglamento. Debe pugnar por la
adopcidén de un sistema estructural sano que proporcione
defensas claras ante los efectos sismicos y cuya seguridad
se puede comprobar mediante médtodos aproximados y sencillos.
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1.- INTRODUCCILOi.

La aplicacion del presfuerzo en estructuras de concreto ha tenido un
incremento importante en los dltimos afios, debido a las ventajas que pre-
senta sobre el concreto reforzado principalmente en lo referéhte a escua-
drias, a un mejor control de las deformaciones y ellagrjetamiento en el

estado limite de servicio, bajo el efecto de cargas'gravitacionales.A

Sin embargo, la utilizacidn del concreto presforzado para resistir
efectos sismicos es menos aceptada. Esto se debe principalmente a que se
tiene poca informacion al respecto y a que comparativamente, con estructu-
ras de concreto reforzado se observa cierto temor debido a que el primero
tiene menor éapacidad para disipar energia y por tratarse de un material.
menos dictil que el concreto reforzado. En las presentes notas se comentan
algunos detalles del comportamiento de miembros presforzados bajo cargas
mondtdnicas y dinamicas, asi como el detalle de conexiones y a1gﬁnos linea

mientos de reglamentos de construccidn referentes al concreto presforzado.
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2:- COMPORTAMIENTO DE TRABES .DE CONCRETO PRESFORZADO
' EN FLEXION

2.1.- Introduccidn

La caracteristica accidn-respuesta en trabes presforzadas se
presenta, como en la mayor parte de los ensayes en flexién,
mediante la gyéfica carga-deflexidn, de trabes libremente apo
yadas con dos cargas concentradas iguales y colocadas simétri
~camente, esto Gtimo con objeto de que en la zona céntral. sea

- nula la fuerza cortante (fig. 1).

P P
Cable deo presfuerzo
——
P :. R
o a .
‘ | ]

ANALISIS DE FLEXION

—F16. 1 -



En Jas presentes notas se estudiard la grdfica tipica car-
ga-deflexién para trabes presforzadas y posteriormete la influen-

cia de ciertas variables en el comportamiento de las mismas.

2.2.- Diagrama carga-deflexidn

Una trabe presforzada con presfuerzo excéntrico y con un por
centaje de acero de presfuerzo usual en la prdactica, tiene una cur

va carga deflexidn como lo muestra la fig. 2.

£

“ruplura.

D T—Fluencio dei acero de presfuerzo

agrietamiento

_l
--——Tension nula
<) _

A--..—D cflexian_ nula.

—— cont_rrofl echa

i

CURVA CARGA — DEFLEXION

- F 1 6. 2 —



Al empezar a cargar la pieza, su comportamiento es bisicamente
lineal, habiendo proporéioné]idad entre cargas y deflexiones.
La gﬁéfica indica un'valor negativo para las f]echaérdebido a
que bajo el efecto del presfuerzo, el peso propio no es sufi-
ciente para contrarestar el valor de la fTecha debido al de pres
fuerzo, resultando una contraflecha en la misma.

El punto A de la grafica representa el puﬁto de deflexion
nula, que indica una distribucion uniforme de esfuerzos en la
seccion. |

Al seguir incrementandb la carga, se llega al punto B, que
significa el punto de tensidon nula en la parte inferior,

E1 punto C, representa la aparicion de la primera grieta;
el cual indica que el concreto alcanzd el valor de su resisten-
cia al agrietamiento. |

Cuando empiezan a aparecer las grietas, las deflexiones
aumentaran mas raﬁidaménte que antes del agrietamieﬁto y por
consjguiente ya no habrd una prdporcionalidad eﬁtre cargas y de
formaciones, al seguir incrementando la carga mas 2113 del pun-
to C. | |

E1 punto D, representa al valor de la carga que provoca la
fluencia del acero de presfuerzo.

Finalmente, el punto £, representa la carga de ruptura que
provoca la fé]]a al alcanzar su resistencia.

Conociendo la éurva carga-deflexion, se puede dimensionar
una trabe de concreto presforzado. - |

Es importante sefialar que la aplicacion de cargas en tra-
bes de'con;reto‘presforzado se hace generalmente en dos o .tres

etapas de carga. Para una estructura colada in situ habrd 1la



primera etapa el aplicarse el presfuerzo interviniendo tam-
bién la carga permanente y lasegundaetapa con las carga§ de
servicio. En el caso de elementos prefabricados, habra una
etapa adicional, anterior a las dos mencionadas que serd so
Tamente su peso propio y el presfuerzo, durante el transpor
te.

En general, la etapa critica de carga en elementos pres
forzados es la que ocurre al -tensar, ya que se tiene el va-
lor de 1a fuerza mixima de presfuerzo por un.lado.y el con-
creto es relativamente joven, la cual significa un “test"

para. el elemento en cuestidn.

2.3.- Variables que intervienen en el comportamiento de trabes

nresforzadas.

a) Si'se incrementa el acero de pfesfuerzb en una trabe,
aumentard también el valor del momento resistente, pero se per
derd ductilidad. |

b) Las trabeé con presfuerzo adherido, caso del'pretensg
do y también del postensado cuando se inyectan }os cables, de
acuerdo con los ensayes del laboratorio y la exberiencia en la
prdctica, son mas dﬁctj]es que sus equivalentes no adheridas,

c) E1 refuerzo no presforzado en tensidn incrementa la
capacidad resistente de momento, pero la frabe se hace menos
dictil. La presencié de dicho refuerzo- 1a hace mas estable en

la ruptura.



d) El1 refuerzo no presforzado en compresidon no incrementa la capacidad
de momento de una seccidn subreforzada pero la trabe se hace mas dictil.

e) El comportaﬁiento de una trabé depende de los diagramas esfuerzo -
deformacion de los materiales.

La idealizacidn del djagrama esfuerzo -deformacion del concreto en
compresion, tiene poca inf]ueﬁcia en el compoftamiento dé-]a trabe; en cam-
bio el diagrama 'ﬁ-E, para el acéro de presfuerzo influye ‘en el valor del
momento resistente de la trabe y en la ducti]idéd de la mismé;

En la figuré J se muestra la grafica acciénéfespugsta_de Un ensaye
‘tipiéo'de flexidn de dos trabes de concreto con seccidn ‘rectangular de

15 x 30 cm y de 3 m de claro. Una es presforzada y la otra reforzada, propor
- ¢ionando e]_acero de presfuerzo y de refuerzo respectivamente en tal forma
que la carga tedrica de falla en ambas trabes fuera la miSma‘y:en las figu-
ras 4 y 5 los agrietamientos correspondientes. . | ;

En las figuras-s 7 y 8 se muestran las conditionés'en 1a'fa1]a, de:-

vigas presforzadas y en la fig. 9 el caso de una co]umna presforzada aunl

“cuando este G1timo se presenta en 1a pract1ca muy pocas veces
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3.~ DUCTILIDAD DE MIEMBROS DE CCNCRETO PRESFORZADO.

3.1.- Resumen histérico.
3.2.-uAh653$is de miembros presforzados en flexidn; -

©' 3.3.- Amortiguamientos. -



3.- BUCTILIDADVDE MIEMBROS DE CONCRETO YRESTORZADO.

3.1 Resumen histérico de estudios realizados. Es conocido que—

un andlisis dindmico de la respuesta eldstica de estructﬁrae U=—
sando aceleraciones sismicas, ponen de manifiesto'que una‘estruc—
tura puede esiar sujeta alcérgas mayores que lés.especificadas-
por-reglamentos, lo cual implica que una estructura debe ser ca=-
paz de deszrrollar grahdeé deformaciones antes de llegar a la =
falla en caso de sismos severos. Por tanto, es importante cono -
cer lJla ductilidaé que puede obtenerse enimiembros;dewconcreto -

presforzado,

La relacién momento-curvatura para concreto presforzado be--

jo cargas monoténicas y ciélicas, permite comprender la ductili- .

dad y la energia de disipacién.

T.t. Lin (1) presentd algunos aspectos importantes parzs sl
diseiio sf{smico de estructuras,ﬁresforzadas, reférentes a los fac-
tores de carge y esfuerzos permisiblgs asi'qomo algunos ensayes -
estudigndo la capacidad de absorbef energia, conbluyendo'Lin en=-

su articulo en que los diagramas Momento-Curvatura en vigas de -

concreto presforzado en flexién seé presentaban dreas importantes © -

H



-.que mostraban alta capacided para absorber energla.

Rosénblueth (2) comentando el artfculo de Lin, enfatizaba
Ql inconveniente de establecer conclusiohés basadas en la cur-r
va de primera cargﬁ, indicando la importancia de las curvas i-
dealizadas carga-deformacién en la descarga Pig.l, para miem-
bros de concreto presforzado y miembroe de concreto refprzado
presentaban que para masas y rigideces comparables una estruc—
tura de concreto presforzado tendria probablemente ma&ores de-
formaciones debido a su baja éapacidad dg amortiguamiento que
una de concreto reforzado y que asi miémo geria mis flexible 1la
primera, lo cual c&ntrarrestaria en parte el efecto de su baja

capacidad para absorper energia.

Despeyroux {(3) concluye ocue las dreas bajo'el diagrama Mo-
mento-Curvetura en concreto presforzaqo yAreforzado son compa-
rables y nc necesariamente menores lasde concreto presforzado,
pero que un factor importante que afecta la respuesta sismiéa
Qe estructura ;s su capacidad para disipar energia, En su arti-
.culo, de acuerdo con la Pig.2 concluye que.la energfa absorbida
es efectivamente comparable en miembros dé-conefefo presforzado”
¥ refotzado pero que lé energia disipada es bastante menor eﬂ
los miembros de concreto presforzzdo, lo cual répresentaré que

la réspuesfa en egtos Ultimos bajo el sismo serd mayor.
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Un estudio reciente realizado por Blakeley (4) sobre la res-
puesta dindmica no lineal de sistemas de concreto presforzado -
concluyd que el desplazamiento midximo obtenido es del orden de -
40% mayor que el de un siétema de concreto reforzado con misma -
resistencia, rigidez inicial y mismo porcentaje de amortiguamien-

to viscoso.

Thompson (5) hizo un estudic comparando las respuestas de -
miembros presforzados, pércialmnnte presforzadbs y reforzados =
bajo diversos movimientos sismicos, idealizando los diagramas -
Momento-Curvatura como lo indica ia Fig. 3 y tomando los regis-

tros del sismo de E1 Centro 1940, N-S.

El factor de ductilidad se define como la relacién que exis-
te entre el desplazamiento en la falla y el desplézamiento corres_
pondiente a la.primera fluencia, Thompson encontrd que para pe-
quefios peribddos el factor de ductilidad era mayor y que la ten -
dencia a disminuir el desplazamiento se debia a un incremento en

el acero de presfuerzo.

3.2 Andlisis de miembros presforzados en flexién., Los estudios

realizados nor Blékeley (4) para determinar las relaciones Momen-

to=Curvatura bajo carga monoténica, demostraron gue la curva ob-
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tenida para este tipb de carga es colineal con la curva envolven-
te de carg:ss ciclicas en miembros de concreto presforzado y que-
por lo tanto este anilisis puedeeféctuarse para el estudio de la

ductilidad bajo cargas sismicas.

Se realizaron ensayes para obtener diagramas Momento-Curva-
tura en trabes haciendo viériar el valor de la fuerza de presfuer-
20, las posiciones del mismo en la seccién y la cantidad de re=-

fuerzo transversal.

As{ mismo, Thompson (5) realizé ensayes en uniones preéfor——
zadas viga-columna, reforzando el nicleo de acuerdo coﬁ lag es-
pecificaciones de cortante del ACI 318-71. lLas colummas se dise-
Haron de tal forma quehtuviergn una mayor resistencia que las vi-
gas y los ensayes se hicieren cén carga ciclica estética.simulanp‘

do la carga sicsmica.

Los resultsdos obtenidos por los estudios mencionados (4) y

(5) se resumen a continuacién:
a) Porcentaje del acero de presfuerzo.

El efecto de la relacién entre el drea de- acero. de presfuerzo y la de
concreto, p = As/bh, se muestra en la Fig. 4. La forma de -
las curvas indican cl:iramente que a un incremento de capacidad =

de momento corresponde una dieminucién de ductilidad. E1 ==



| N ’ p= Apf/bh
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Fig. 4 Relaciones momento- curvatura para una seccion
con diferentes cantidades de presfuerzo excentrico



ACI 318-71, especificaba que la mdxima cantidad de acero de presfuerzo que

- debe tener una trabe para prevenir una falla fragil es:

f__Asp
P < 03 1)

bdf'c

Este Timite corresponde a p = 0.0069. EY estudio de las curvas de la Fig.4 ,
indica que para asegurar una ductilidad razonable en diseﬁo'sismico,’plakeley

y Thompson recomiendan disminuir la expresién a 0.2, lo cual conducirfa a p=0.0043.
La ecuacién (1) significa qde la maxima fuerza de ténsién es 0.2 f'c bd, 1o cual

implica que en el bloque de esfuerzos en una seccidn rectangular se tendrd:

. 0.85f'cb ‘

y si d = 0.85h, la condicidn queda como:

a < 0.20h



b) Distribucién del acero de presfuerzo.

En una seccidén transversal de una trabe se hizo veariar -
el nimero y I posicién en los cables de presfuerzo, permane-:
ciendo constante la fuerza total de presfuerzo, p = 0.0069 -

As{ .mismo, se observd-qﬁe gi se aumenta el acero de -
presfuerzo en la zona de compresién, la curvatura no disminu-
ye, debido a que el cable de presfuerzo actda comoc acero de -
compresién en curvaturas grandes, Cuando el acero de presfuer-
zo se concentra en un solo_cable centrado hay una pérdida con-
siderable de‘capacidad de momento para grandes curvaturas. En
cambi¢ solo existe ur® pequefia diferencia entre dos o mds ca-
bles. Por tanto, se recomienda que el acero de presfuerzo se

‘distribuya en dos o mds posiciones por efecto de ductilidad,

ci Efecto del refuerzo transversal.

‘En los ensayes realizados, la cantidad de refuérzp trans-
versal tuvo poco'efecto en la ductilidad-de frabes, ya que fri—
plicando el nimero de estribos normglmente especificado se lo-
gré un incremento relativamente pequefio en la caéacidad de mow

mento.

‘d) Ductilidad en columnas de concreto presforzade,
En los ensayes de columnas bajo cargz=s cfclicas, las cur-

vas experimentales se truazaron para una articulacién plédstica



directamente sobre la itrabe, provocédndose as{ ¢l mecanismo en
un marco de un nivel., Fl diagrama Momento-Curvatura en la co-
lumna de concreto presforzade se reduce con un nivel de carga
axial y se requiere un refuerzo transversal especial cuando =
la carga glcanza valores de 0.1 Po, siedo Po 1la resistencia de
la columna con carga axial concéntrica dnicamente. Hay‘poco -
conocimiento del comportamiento de acero presforzado de'miém-
bros a compreéién,.sin embargb de los estudios realizados ae

pudo concluir qué en las curvas de.Momento-Curvaturas, la co=-
rrespoﬂdiente a p/f’cbd = 0,12, . . , corresponde a la mé-

Xima curvatura obtenida en los ensayes.

3.3- Amortiguamiento de mienbros de concreto presforzedo, En

la referencia {2), se menciona la relativamente bz ja capacidad

de amortiguamiento en estructuras presforzadss.

Dépeyroux (3) hace notar que el-amortiguémiento del con-
creto presforzado es comparable al & las'estructuras metdli -
cas, es decir del orden del f3%’del-critico. Fn cambio en con-
creto reforzado es @1 orﬁen 10% del critico. Nakano (6) encon-
tré valores mayores &l 7% del critico para estructuras presfor-

zadag,

Esto significarfia que deberdn tomarse coeficientes sfs -

micos mayores para- estructuras de concreto- presforzado, pér -



e jemplo del orden de 207 mayofés rue los aplicados al conere- .

te reforzado.

Una investigacidn reciente de Penziénl(7 ) sobre ¢l amor-
tiguamiento en trabes dg concreto presforzado, mostraron que
el presfuerzo'y la resistencia del concreto tienen efecto so-
" bre el amoftiguamiento s0lo cuando se aproximaba al momento =

del colapso.

Sin embargo el efecto desfavorable del concreto presfor-
zado referente a su baja capacidad-dé anortiguamiento que se-
traduce en desPIazapientos majores, se contrarrestra en parte
por el hecho de que las estructuras de concreteo presforzado de-
bido a sus menores escuadrias que en el concreto reforzado,.;

requieren una reduccién en la demanda de ductilidad (8).
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4.- CONEXIONES TIPO DE MIEMBROS PRESFORZADOS.

4.1.- Estructuraciones pretensadas.

4.2.- Estructuraciones postensadas.
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5.- REGLAMENTOS.

5.1.- Reglamento del Distrito Federal 1987.

5.2.- Reglamento ACI 318 - 83"

5.3.- Recomendaciones C.E.B.-FIP.

Los nuevos reglamentos para estructuras de:concreto présforzado tienen.un en-
foque probabiiistico empleando 1a.nocién de "estado limite", que permiten de-
finir con un alto porcentaje de probab111dad, el punto que corresponderia en 1a
grafica carga deflex1on
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REVISION ESTADOS LIMITE DE
SERVICIO EN CONCRETO

PRESFORZADO " (RDF, 1987)

a) Concreto

comp. fc = 0.60 f'ci : ‘
tensién ft= |(TTET Despué;-dgrla tranferencia

comp. fc = 0.45 f'c
tensidén ft= 1.6 Vf'c . En servicio

{(nota sobre ft = 3.2 T ¢c)

b) Acero de presfuerzo

0.80 fsr : " al tensar

0.70 £sr en servieio
( valores ?3.§ara presfuerzo total-y parcial)

c) Por Aplastamiento

fb = 0.8 f'ci'.’%T - 0.2 1.25 f'ci; al tensar

fb= 0.6 f'c [ A2 = £
ar =f'c

3%



INDICE

A) Presfuerzo total

" B) Presfuerzo parcial.

- 0.9

-
~

Ip
0.6"
C) "Sin" presfuerzo

1p < 0-6

MRP

D

40

E

Ip =
MRr + Mnﬁ-

' Asp fsp
Ip = :

" Aspfsp + Asfy

PRESFUERZO {(RDP 1987)
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"LIMITES DE REFUERGZO

EN FLEXION (RDF 1987)

A) SECCION CON PRESFUERZO TOTAL

Asmin —MR= 1.2 M. agrietamiento

B) SECCION CON PRESFUERZO PARCIAL;

. As —b MR = (1.5 - 0.31 p ) M. agfietamiento

' C) REFUERZO MAXIMO |

o > .

0.75

&y p 2 0.01)

- - R



‘3) En conexiopes, la resistencia f'ec :>

CONCRETO PREFABRICADGO (RDF 1987)

i) Resistencia conexiones>1.3 Valor accién interna

2) @ = 2 ( salvo demostracidn de requisitos, 0=3)

f'c losa &
f'c viga

4) Acero en 'conexiones < 4,200 Kg/cm2

. 5) Superficies acabado rugoso 5mm de espesor

6) Al revisar vigas prefabricadas tomar en cuenta reducciédn de
capacidad del concreto debido al presfuerzo.

+ ——— -T‘= .Asf}_f

—ur— ..._”___'__

F presfuerzo
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REGLAMENTO ACI 318 - 83

Zonas alta, baja y moderada sismicidad.

Requerimientos con base en la disipacién'de energia en el rangdo no
tineal de respuesta.

Resistencia a flexidn de cables adheridos y. no adheridos.

' Limites de refuerzo en flexidn.
1) Acero presforzado unicamente.
Cofps < 4 2n. Qo o Asp
Wp = —QTF;—___O.ss(B...l, p'“JLbdr

2) Acero presforzado y no presforzado.

ap + =9 (w-w) < -0.36(5-
w =Q_f,L 3 o' = g'_y.
f'c - f'c

Q= As le=£§

bd
Redistribucidn de momentos |
| d (wpw') :
20.( 1 - wp + dp Yy QZo

0.36 (3¢



- RECOMENDACICNES DE LA FIF PARA EL DISENO-SISMICO DE ‘ESTRUCS . -

. TURAS. ' . e 7 .. .
Se presentan a continuscién un resumen de las principales

recomendaciones,

1) Se considerarédn dos estados limite:de sismo: moderado y-
_severo. En sismos severos la estructura no debe fallar, debiendo
formarse un numeroc significativo-de articulaciones plésticas ca=

paces de disipar energia.

2) Son vélidos los 4nalisis estédtico o dindmico para deter-
‘minar las fuerzas sismicas y las estructuras deberdn analizarse-

‘en dos direcciones principales. -

3) La ductilidad por flexién débe-asegurarse mediante la =

posicién de articulaciones plésticas*bajo sismos;severps; En e-

sas srticulaciones el eje neutro debe estar a 0.25h en puntos -

donde ocurran inversién de momentos y el mqmento‘ﬁltimo-debera -

ger como minimo 1,3 el momento de ruptura,

. 4) Bn .las articulaciones plésticas, todo el cortante deberd’.

‘ser tomado con estribos.

" 5) De preferencia-loS'cﬁbles deberén,ledhadearsea



6) Los anclajes de presfuerzo deberin colocarse €n zonas =
alejadas a las de mdximos esfuerzos como lo son las articulacioe

nes plésticas.

7) las uniones trabe-columna deberdn diseflarse .en tal forme
que aseguren que la falla'por'cortanye no ocurre en el nficleo de

la unién.

Una consideracién impor%ante en las Recomendaciones de Nue-
va Zelandia para estructuras presforzadas en zonas sismicas es =

la de tomar un coeficiente de 20% mayor que las de concreto re -

forzado. Como un intento que permita-ihcrementar la respuestz en

estructuras presforzadas (5).

3



6.~ EJEMPLOS
6:1.- Trabe postensada.

6.2.- Trabe pretensada.

49
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EJ'EMPLO 1= Varificar si Ja seccion Propuesfa

an concrato pres Hrzado 'cum/)/z /05 re;?ws/'fos
de/ reqlomanto del D.F. los alementos mecani -

cOs s0n [os dZ servicio.
2462574 cm?
. S
e B lem TV
A 1‘) . 5 + - - 4 -4
IERREE TER SR * Y S SO v
™ J
(T/ ’ 3 cables — | , q0 |/00
_ /?ﬂ7:/3.5 *\.2#8:
—-—-’nﬁ— + 5*— 1oent -+
16 m L seccion .
'|L 1 ‘i, ! 1
c M C’araajzr/sz{ic‘a:: aja ma'tte.r'!a le..x !
Mrec.v. = =75 tm fec=300 /(g/cm’
M siamo = — 50 Iw /fp /2,000 /\’g/cmz
/'g = 4,000 Kg [om?
SOLUCION —
a) Var, //Zaab;} de //m/?la‘:/'o;) de acero
’5P:D.OO5
..{_—. U *
N~ | T 90 X 0.003 _
= = 33.7 cm
C bal 5006 7
3 0.0025 10 '
jcbal é . Qbal= 0.8 x33.7 =27 cm
T

Calcvlo de resistancias redvcidas :
% =08 x300 =240 Kg/em?

f'e= 0.8 f% =792 h’g/cmz
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/g Fverza dz ;ompre:‘/b;i valdra -

Ooal = 45 £ 27 %192 + 10 x 4000

=233 280 ¥ 40000 = 273 280 /(3,

T el = 273.3 ton

Da acverdo con ef ray/ﬂmnm 4o del D F,

Tmdx. = 0.75 Téa/ = 0,75x213.3= 204 $on

Z:/.) f"u;? FRv. ‘Lf.();'] ".'"/'{"/‘l"u’.‘;f{till f-("/"l"/f’f-(/‘:)?f./o A) //U@nﬁ/'ﬂ
CJJJI QCEro d/&f /)/‘a’ L) ZQ"erE'O-

T =/45p fgp-fAs ff/

/35 X /3000+ 5,74 x 4 000

1

175 500 +22 960 = 198.4 ton

ST = T max. 0.K.
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b) Calcvlo del momento resistente

Suponiendo Ja Tluencia del acero de
prasfuerzo :

Por eguilibrio de Fverzas
C =45 x/92 x a + /0 x 4 000

T=1755 + 229 = /98,4

a= % = /8.3 cm

55—/—5—‘-3-—-‘: 23 cm'

0.8

Verificando e/ f/)oo de 7olla

.“_/'

E5p :

| : N L2 £,ptotal = 0,005+ 0,0087=0.0/37

| N | |
IB 7 -.£0.0023 ff’P > fﬂ

0.003 :
4 .

o El acaro de praz.s/uerzo f/uye

y la 5upos'1'czo;_: es correcta.
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E/ momento resistente valdrd ;

5 7 L 229 -
L _'5$ T—"i755 } 198.4 - EZF /0D - 8.3]~9,42=.82,2 m

. - Mresist. = & Ca = 7'2. .
-Ims | —{40 }’?3-4 | ' ‘ i 4 :

Mrulf:# =0.9 x/98. 4 x'0,8_2 :

= /46. 4 7‘”?

Maqyuanfz = /75 7"50) // = /37 7£m

Mresist > Mactvante

' la seccion y armade /oro/ouesés s/ cum//ezn,/os
o ‘rczy_w'si/os de/ raj/ameb/o_ de/_ D F en flexion,



EJEMPLO 2 .~ Calcylar ol drea de acero de refuer-
. Zo an la vigqo prci‘chsada aa lo_u thuf‘g pore momen-
" to neqativo debido a carga viva ¢ sismo.

_; 227 B ) 7] - :'Co‘\c.m{"o
s ) A colado
| S insitv
' /‘lj//.[// A
: ; g
A
/ /7 | 7 [
% / Q‘ / ~Saccionas
| // 221 prefabricadas
e e ’)/ Vi . —_ -
1 1100 L 1100 {
T f 7
As
- P[ le 10
Asp. I ORI L
135| .
CORTE |-
Mc.v.= =10 tm P 7350 Kg [em?
M sismp T ~16 tm | - $4=4000 Kgfc.m"z
‘FSP ':JS)OOO Kg/cm?. :
As g = 6 Torones §."



 80LUCION

{) Cdlculo del atea acero para momento
nagoHvo.

Mo = (10+16) 112 28.6 t m

; |
s My - 28 .6 X 10 = 145 cm?
T 0.9Xx085dXfy  04X0.85 X&5X4000

Sa po'nd;rdn 2F8 t 286 — As 15 7em,

Estableciendo ¢ aﬁuflfbrio an &Japoqo:

L »
T T Cu® Tu =
" o Cus (7.24-{c.p) 35 a.
e =l Tu = 151 % 4000
+,.Tm..+_,_ ' _ '
fc'.-fcp IEE 62’800 K‘J'
| USRI " .

Cava DYERiOn

debida al Prucuu w0

Svponiendo una compresion dabida
al prefuerzo de 100 Kg/cm?.



Qs 62 800 2 4.8 cm
124 X 35
. C= 4.5 - 181 em ‘,V'c.m'f lcando la
0.8

folla se confirma la fluencia del acaro As

Narificande ahorg la COMpr‘a-sloh

supuesta en ef conerato i

D¢] clTogroma de clafor'm-asrqna.s obYanido~

E-SP = 0.007?

; Lo deformacion del acero

al tensa PS4 ST SUPUSO da

0.002 '*'
, § 18.1 0.005
6. ' 4

. €spT0.005-0.002% 0.003

Tsp: €sprEs = 0.003X 2 X106

= 6,000 Kq/ cm?
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. /.
La /UarZa de p_resfwzrza voldra

F=6000 x0,93 xG = 33 480 kg

y la compresin an @ concrato dabida af ,oras/t/zrza
sara : |

__33 480 =7 z-
fcp 35 x /4.1 | /(j/cm -

67 F/00 /(9/6»92 5u/pu¢s/os

Haciendo un se ondo fanteo con e/ promedio de
de /los dos ; 80 Kg/cm? ¢ nz/o/'/feﬂc/o e/ preceso
antarior, sa tendrd : | |

g = L2800

= /2.
j44 x35~ [EB

€= 15.6 em
Esp= 0,008

) Es/o Final = ‘04‘00;5(- 0.00/8 = 0.0032

Esp = 0.0032 X 2 X10° = ¢ 400 Kg/cm®
F = 6400 x 093 x6 = 35 7/2 Kg

fCP:_.- 35 7/2 = 8/ l(j/cmz

35 X125

80 X 8/ Kg/em®  ©k



; | . o . , 7
£/ momento resistente  valdra -

Ml‘aﬂs/ ﬁ 7;

=09 X672 800/50-— ’75)

= 30,4 tm > 28,6 tm

/VO?‘G - Za canc//czon de T < 7, 5‘,/ se cum,o/a con am/o//o
margzn, ga gre e/ ua/or a’a Tba/ es, dr
108.86 ton. | |



s T B -
By § pEseues

A A TG 1 =
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

VXX CURSQ INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

MODULO 111: DISERO SISMICO DE EDIFICIOS -

CASE STUDY OF THE PERFORMANCE OF PRESTRESSED CONCRETE BUILDINGS
DURING THE 1985 MEXICO EARTHQUAKE

DR. JOSE LUIS CAMBA

- Palacio de Mineria Calle de Tunuba s Peimer piso ~ Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mésico, D.F. APDO. Postal M-2285
Teigfones: 5128855  512-612t 5217335 5211967  Fax 5100573  521-4020 AL 26



Case Study of the Performance of

Prestressed Concrete

Buildings

During the 1985 Mexico Earthquake

José Luis Camb, Dr. Sc.

Professor

Division of Graduate Studies

School of Enginsering

National Autonomous University
of Mexico

Mexico City, Mexico

Hoberto Mell Ph. D

Research Professor

institute of Engineering

National Autonomous Umversuy
of Mexico

Mexico City, Mexico

" 58

The overall effects of the 1985 Mexico earthquake on
buildings are summarized, with specific consideration of the
performance of prestressed concrete buildings. Then, for five
typical prestressed concrete buildings, results of analyses of
the dynamic response, with due consideration of the soil-
structure interaction, are presenled. In general, the computed
response of the buildings under the effect of a ground motion
simulating the 1985 earthquake, corresponded reasonably
well with their observed performance. Nevertheless, in some
cases the analyses indicated that the buildings should have
experienced a greater nonlinear behavior than the ones
perceived from their level of damage. Sorne reasons for these
differences are discussed. Recommendations on earthQuake-
resistant design of prestressed concrete buildings are given.
The importance of providing lateral stiffness by shear walls or
bracing, and of achieving ductility and continuity through mild
steel reinforcement, is emphasized.

carce evidence is available on
S the performance of prestressed

concrete buildings subjected to
severe carthguakes. The few weli-
documented cases ol luilures are re-
lated 1o gross eriors in the conceptual
design of the structural system and,
muiniy, 10 poor conncctivng between
precast concrete members.! Specifi-
cally, there are very few known cascs

of detailed analyses of prestressed-

concrete buildings in which their ob-
served behavior under severe earth-

. quakes was compared to that com-

puted according o well-established

-principles regarding the seismic re-

sponse of buildings.

The 945 carthquake in Mexicu
City constituled a severe test in the
ability of buiiding structures to with-
stand seismic forces. Therefore, .t of-
fered a unique opportunity W evalute
current design practice and construc-
tion methads. Although not many
multistory presiressed concrele sirue-
tures existed in Mexico City. 4 few
dozen buildings in the range from 4 v
12 stories had prestressed frame strug-

PCI1 JOURNAL



tures. Indeed, some of these buildings
wese located in the most severely af-
fected part of the city and were sub-
Jected 1o very intense ground shaking.
_ The object of this paper is to first
. present an overview of the perfor-
mance of prestressed concrete con-
struction in Mexico City during the
- September 19, 1985, earthquake, and
then to show the results of a case
study of five buildings whose struc-
taral drawings could be obtained. Al-
though none of these buildings fully
complied with modern code require-
ments for earthquake resistance, they
survived the earthquake with minor or
no damage. Several practical recom-
mendations, regarding different as-
pects of the earthquake-resistant de-
sign of prestressed concrete structures,
are drawn from these cvalvations.

ASSESSMENT OF
EARTHQUAKE DAMAGE

The earthquake of September 19,
1985, with a magnitude Ms = 8.1
(Richter Scale), originated near the Pa-
cific Coast of Mexico and was felt with
extraordinarily large intensities in some
parts of the Valley of Mexico, approxi-
mately 400 km (250 miles) from the
epicenter, causing the collapse or se-
vere damage of many buildings.

The intensity of the ground motion
varied considerably thiroughout the
Mexico City area. Peak ground accel-
erations were less than 0.04g in sites
of firm soil, while they reached 0.20g
in some panis of the bed of an old lake
which contains very deformable clay
deposits. Unfortunately, this is also
where the most populated part of the
city is located.

A description of the main structural
aspects of this earthquake can be

' found elsewhere.! Briefly, the long du-
ration ground motion with prevailing
long periods mostly affected multi-
story flexible buildings, whereas low-
rise stiff buildings, even those appar-
ently rather weak, suffered very little

" damage.

Reinforced concrete frame buildings
of more than five stories were the
mos: damaged structures. They had
been typically designed for a base
shear coefficient of (.06 and. in most

cases, the reinforcement in members
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Mild steel

reinforcemenl.\-

Presiressing
- tendons -

Fig. 1. Cast-in-place frames with post-tensioned concrete beams.

and joints had not been detailed with
the current strict code requirements for
ductile frames.

Failures were mainly due to shear or
eccentric compression in columns and
to bond or shear in joints. Irregulari-
ties in the structural scheme, such as
lack of in-plane symmetry and discon-
tinuity or sharp changes in stiffness of
structural members, frequently con-
tributed to the failures. Hammering
with adjacent buildings and excessive
rocking of the foundations were other
sources of damage and collapse.

As a result of the damage evaluation
following the earthquake, design
forces for seismic resistance have been
significantly increased in the new
Mezxico Building Code, which also
imposes stringent requirements for
ductility in concrete structures.

PERFORMANCE OF
PRESTRESSED
CONCRETE BUILDINGS

Detailed evaluations of the perfor-
mance of prestressed concrete build-

ings were published a few months
after the earthquake.>* Additional
comments given here will augment the
earlier reports.

Within the large variety of construc-
tion systems, including prestressed
concrete members, that have been’
used for buildings in Mexico City, two
major types can be distinguished:

1. Cast-in-place concrete frame
structures, with beams that are
post-tensioned in at least one direc-
tion: (those with largest spans) —
Continuity is provided by mild rein-
forcing steel and by draped prestress-
ing tendons (sec Fig. 1}. As a variation
of this system, flat plate or waffle slab
floor systems are post-tensioned in a
similar way.

2. Structures with cast-in-place
concrete columns and precast, pre-
stressed concrete beams of different
shapes — Joint continuity is provided
by a cast-in-place concrete topping with
mild steel reinforcement (see Fig, 2).
Frequently, long span prestressed con-
crete beams in one direction are com-
bined with non-prestressed reinforced

Mild steel

N

L

Cost.in-place column

reinforcement T/

T LT

LEELIIAT IS STe

Concrete

Fig. 2. Continuity for négative moments in precast, prestressed concrete framas.
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concrete beams, of shorter span, in the
other direction, : '

Most prestressed cimgrclc buildings
were of mid-rise construction, between
four and eight stories. In some cases,
the buildings were stiffened by shear
walls, but more often frames were ré-
quired to resist the total lateral force.

Some of the collapsed or severely
damaged buildings contained precast
structural elements. In most cases, the
precast concrete members were part of
the floor slab supported by cast-in-
place reinforced concrete beams on
column lines. Therefore, monolithic
reinforced concrete frames constituted
the main lateral load-resisting system.
A rather thin reinforced concrete iop-
ping was typically cast over the pre-
cast floor to provide for in-piane con-
tinuity. Quite often, this type of floor
showed signs of in-plane distortion,
indicating that an effective diaphragm
action was not achicved.

Efforts were made to retrieve the
structural drawings of the five pre-
stressed concrete buildings which, ac-
cording 10 Fintel’s evaluation,' had
suffered severe damage or collapse.
Only for one of these buildings could
some information about the struciural
design be obtained.

This building was a six-story hos-
pital with cast-in-place columns. The
floor system was composed of pre-
cast T-beams. The beams on the col-
umn lines in both directions had a
precast soffit with ducts for straight
post-tensioned tendons. Mild steel
reinforcement for positive and nega-
uve bending was placed inside stirrups
protruding from the precast soffit. A
practically monolithic frame was ob-
tained in this manner.

The scarcity of available informa-
tion did not allow a detailed evalua-
tion of the seismic response and safety
of this building. Therefore, it could
not be included in the case studies.
Nevertheless, approximate computa-
tions showed that the shear and bend-
ing strengths of the columns in the
tongitudinal direction were clearly in-
suffictent to resist the forces induced
by ground motion.

[t can be concluded that, in this
building — as it was in the large ma-
Jority of the damaged reinforced con-

crete structures — the collapse was -
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due to the weakness of the columns
and was not related to the behavior of
the precast or prestressed members nor
to their connections to the columns.
This conclusion is confirmed by the
inspection of the remains showing in-
tact beam-to-column connections.’

It can be argued, nevertheless, that

the lack of thorough in-plane stiffness ‘

of the precast floor could have caused
the concentration of shear forces in
some of the column lines, thus some-
how contributing to the failure,

The remainder of the prestressed
concrete buildings did not suffer any
significant structural damage, even
those located in the most severely af-
fected area. Nevertheless, several of
the buildings showed signs of exces-
sive lateral displacements, resulting in
non-structural damage such as crack-
ing of partitions and distortion and
falling of ceilings. Some very slender
buildings, founded on friction piles
over very soft clay soil, suffered sig-
nificant base displacements and rota-
tions, and even some residual tilting,

CASE STUDY OF
SPECIFIC BUILDINGS
A search for detailed information on

the structural design of prestressed
concrete buildings was undertaken to

~ be able to fully evaluate whether their

performance during the earthquake
could be explained through analytical
computations. About 20 prestressed
concrete buildings were identified, but
only for five of them could complete
structural drawings be obtained. These
five structures were analyzed in detail
and the results are reported here,

Only one of these buildings was lo-
cated in the area of heaviest damage.
Three buildings were founded on soft
soil deposits of moderale thickness, in
the so-called transition zone, where
the intensity of the earthquake was
still high but less severe than in the
lake area. The last building was lo-
cated in an area of firm soil where the
ground shaking was minor and no
damage occurred.

Each building was inspected to de-
tect damage caused by the earthquake,

10 check its properties against those

reported in the drawings and to detect
construction defects. The vibrations of

the five buildings under normal condi-
tions were measured 10 determine their
dynamic properties and to calibrate the
analytical models used to compute the
theoretical response. The technique
used for these so-called ambient vibra-
tion tests will be described in the next
seclion.

Methodology

The methodology used in this study
was similar to that applied to other
types of buildings in evaluating the
design methods and the required pro-
visions of the building code for earth-
quake-resistant design. An evaluation
of the performance of concrete and of
masonry buildings can be found else-
where (see Refs. 5 and 0, respec-
tively). A detailed presentation of the
evaluation of prestressed concrete
buildings. summarized in this paper,
can be found in the doctoral disserta-
tion of the first author.’”

Analytical models with different
levels of sophistication were used to
study the seismic response of the five
buildings. Linear response was inves-
tigated using a three-dimensional
model, with proper considerution for
the stiffness of the joints. The com-
puter program SUPERETABS was
used for this purpose.

To take into account the relative de-
formations between the structure and
the soft soil where it was founded, an
artificial story was added at the bot-
tom of the structure. In this story, the
axial and lateral stiffnesses of columns
were determined to reproduce those of
equivalent springs representing the
roiational and translational siiffness
of the surrounding soil.* A suff di-
aphragm was assumed to connect all
the members at each floor.

The buildings were modeled as a
frame structure where the contribution
of the slab 10 the lateral siiffness was
included in the moment of inertia of
the equivalent beam. Proper consider-
ations were made for the effect of ma-
sonry infill walls through equivalent
diagonal members.

From the linear analyses, the dy-
namic properties of the building, i.c.,
vibration periods and modal shapes,
were first determined and compared to
those measured in the ambient vibra-

- tion tests. The dynamic response: of
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each building to ground motions
recorded in the 1985 earthquake for

s0il conditions similar to those of the -

sites was computed using a ‘step-by-
step dynamic response analysis.

From the available records of the

1985 earthquake, the SCT-EW record
was selected as the most representa-
tive for the lake bed area and the VIV-
EW for zones of firmer soil. Neverthe-
less, it must be taken into account that
the characteristics of the ground mo-
-tion varied considerably in each zone.
Therefore, most buildings were ana-
lyzed for more than one ground mo-
tion to find bounds for the response.
The accelerograms of the two previ-
ously mentioned records are shown in
Fig. 3. The large differences in maxi-
mum amplitude, duration and fre-
quency content between the records
can be observed.

: Fig. 3. Ground motion records at two sites of Mexico City for the September 19, 1985 earthquake.-

Lateral displacements and internal
forces induced by the selected ground
motions were computed and com-

pared with those that could be resisted '

by the building. For this type of linear
analysis, no specific difference was
made between the model typically

adopted for a non-prestressed, rein- .-

forced concrete frame and that corre-
sponding to a prestressed concrete
building.

Despite some evidence indicating
that prestressed concrete structures
have lower damping ratios than those
of non-prestressed, reinforced con-
crete structures, the same damping
ratio was assumed for both cases, i.e.,
5 percent. It was assumed that the
major source of damping in buildings
is the friction between structural and
non-structural members; therefore, the
difference in damping between pre-

stressed and non-prestressed concrete
should not be significant. The validity
of this assumption is discussed ‘in the
next section, based on the results of
the ambient vibration tests.

For buildings in which the linear
analyses indicated that the theoretical
capacity of some structural members
should have been exceeded for the
ground motion considered, nonlinear
analyses were performed on a planar
model] 1o ascertain the amount of inelas-
tic behavior that should have occurred.

Several models were considered 1o
represent the nonlinear behavior of a
prestressed concrete member. The
classic elasto-plastic model [see Fig.
4(a)] was compared to a stiffness de-
grading model [see Fig. 4(b)] and 0
the S-shaped model that has been pro-
posed for prestressed concrele mem-
bers (see Fig. 4(c)].

(o) Perfectly elastoplasiic

. (b} Stiffness degrading

(c) Prestressed concrete

Fig. 4. Mode! of nonlinear behavior under cyclic loading.

March-April 1993
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The response of one-degree-of-free-
dom systems with the three models of
nonlinear behavior to different ground
motions has been studied. For the El
Centro record, the difference in the
maximum displacements (and the duc-
tility demand} was negligible between
the perfectly elasto-plastic and the
stilfness degrading models, The re-
sponse was significantly larger for the
S-shaped model. Nevertheless, for
systems with periods in the range be-
tween | oand 1.5 seconds, the differ-
ence did not exceed 25 percent.

-Analyses performed Tor the type of -

ground motion recorded in the soft soil
‘of Mexico City indicated that, for peri-
ods larger than 1 second, the difference
among the resulis for the three models
was smaller than that obtained for the

Ei Centro rfecord. Since none of the’

buitdings studied hud shown significant
¢vidence of inelastic behavior, the non-
lincur analyses were intended to pro-
vide only an approxinwtion to the theo-
retical inelastic deformation. Therefore,
it was decided to use the elasto-plastic
model because it required the least
“amount of compuier time. -

Another important simplification in
the nonhinear analyses wis the use of o
planar maodel, which neglected the
three-dimensional behavior of the
huilding. A representative frame was
selected for each orthogonal direction.
A portion of the total mass of the
building was assigned to this frame
proportional to its relative stiffness.
This simplification allowed the use of
the widely known computer program
called DRAIN-2D. Since the layout of
the buildings was symmetrical, the

planar system gave a reasonable esti-

mate of the overall response.

In computing tlic strength of the
members, the usual assumption of
compatibitity of deformations was
used. All partial safety factors were
climinated. For heams, the yielding
moment was used, and for columns,
the complete interaciion diagram for
axial force and moment was defined
by linear segmenis connecting three
key points. Nominal values for the
modull of elasucity and she gross di-
mensions of the sections were as-
sumed for the stiffuess computation,

In a first stage computation, the
nominal strengihs of the struciural
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members selected were those normally
used in design practice. In a second
stage computation, the expected (aver-
age) strengths of structural members
were used to estimate the most proba-
ble response of the buildings. There-
fore, average matcrial strengths and
ultimate member capacitics were used
instead of specified values. Also, the
contribution of the slab reinforcement
to the flexural strength of the member
was considered.

AMBIENT
VIBRATION TESTS

The availability of high sensitivity
accelerometers has allowed the mea-
surement of very small vibrations ex-
perienced by buildings under normal
operating conditions. Traffic, wind
and micro-seismic activity produce
small amplitude vibrations which can
be recorded by suitably distibuted in-
struments. Using this technique, the
major dynamic properties of buildings,
such as periods, shapes for the first
modes and damping coefficients, cin
be determined.

In the lake zone of Mexico City,
wuhient vibratons are greatly ampli-
fied due to the flexibility of the soml;
thus, free-noise signals are oblained.
The technique has been widely used o
determine dynamic properties of struc-
tures for different purposes, i.e., to
check the vaiidity of theorclical com-
putations, to ascertain the influence of
some specific factors such as the soil-
structure interaction, or to evaluate the
effectiveness of rehabilitation schemes
in increasing the lateral stiffness of the
building. The signals of one or more

‘sensors arc Trecorded, filtered and am-

plificd, and their power spectra are
computed through a spectrum ana-
lyzer. Typically, o lurge sample of
measurements is taken and average
spectra are used as resuits.
Measurements were taken in the
five prestressed concrete buildings
studied. A detailed description of the
techniques and results is found in Ref.

-9, The muin objective ol these mea-
surcments wiss 10 validate the analyt-

cal models used in (g study. Results
arce sunynarized in Table 1. As an ex-
ample, in Fig. 5 the acceleration spec-
trum for the vibration in the transverse

dircction of the QRO Building is
shown. At least three modal frequen-
cles can easily be identified. In Fig, 6,
the shapes of the first three modes in
the transverse direction are shown for
the same building. The translation and
rocking of the building at the base cun
be clearly observed.

A study of the results shown an
Table 1 depicis that, in general, the
fundamental periods of the buiidings
are greater than those that would be
desirable, at least for the direction
with no infill walls. This indicates that
the structural system adopted 15 very
flexible and that large laieral displace-
menis can be expected under scismic
effects.

A good agreement is found between
measured and computed periods, espe-
cially when the deformations at the
base of the building arc taken into ac-
count. The average error for the first
translational mode is 1 percent and the
coefficient of variution 1s 2 percent.
Only for the buildings on sofl soil
were the vibrution periods and the lai-
eral displacements significantly in-
creased due to the deformations (trans-
Lition and rocking) at the base of the
building,

It can be concluded that the model
and the dynamic pmpcrlics.ussuulcd
fur the analysis were adequate to repre-
sent the dynamic responses ol the
buildings. Nevertheless, it must be ap-

- precisted that for larger amplitudes of

vibration, as those induced by scvere
carthquakes, the level of strésses will
be greater, the structural sutfness
lower and, therefore, the vibration peri-
ods longer. This consideration tends o
indicute that the model udopted overes-
tinuites the actual stiffness of the struc-
ture under severe ground motions,

Dampiag cocfficients were com-
puted trom vibration records. A sipmi-
icant variaton was found in differem
records for the same buildings. There-
fore, tor some cases, insiead of a sin-
gle value, u range of variation of the
dumping coeflicients is given'in Table
1. Fhe vverall range is between 2 and
5 prreent, and iUis very simitar w e
obtined from measurgnents in e
forced concrete buildings.

Stonce structural damping incicises
with the amplitude of vibration, it can
be concluded that the S percent dumy-
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Table 1. Comparison of computed and measured periods for five prestressed concrete buildihgs.

i E ! Computed period ! Damping
Type Number Trpe . Direction i _ {seconds) _ Measured | coefficient
Building of of - of : of 7 Rase period - --i—(percentof —-
‘idenliﬁciqliqn soi'l ___‘____slorif;._s________ structure ‘L measurement* i Fixed displacement (seconds) cn!El_)_
Past-tensioned T os 1.34 ! 1.39
ORO Soft 1 beams - L .. 058 0.73 ! 0.83 : 4.5
y (cast-in-place) e 063 i 0.64 | 0.78 4
i - T Post-lensioned T 072 ] 0.77 : 073 Tii T
TAM Transition 10 flat plate L 0.38 0.45 .45 k]
(cast-in-place) ] (.24 0.26 0.30
T N Posi-tensioned T 0.97 1.00 1.00 i
TAC Transition 5 beams L 0.21 0.22 0.21 i —
-{cast-in-place) 2] 0.36 0,37 0.54
. Prestressed L 0.50 — 043
IMP | Transition 5 columns and T 0.77 — 0.78 2-3
i beams & 052 — 0.52
(precast)
i Prestressed
SMO Firm 7 cotumns and T 0.54 — 0.54 2
beams
(precast)

* T = transverse (short) direction. L = longitudinal direction. @ = rutational, in-plane vibration.

ing ratio assumed in the analysis is a
reasonable estimate of what can be ex-
pected for moderate carthquakes —
and it 1s probably conservative for
“very severe_ground motions. On the
other hand, the fact that similar damp-

ing coefficients are obtained for rein- -

forced and prestressed concrete build-
ings does not mean that the same re-
sult will be obtained for large
amplitudes of vibration. It is expected
that reinforced concrete structures will
show greater damping when subjected
to high levels of stresses, due to the
energy dissipation provided by open-
ing and closing of {lexural cracks and
to more stable and fat hysteresis loops
for well detailed members,

QRO BUILDING

This is a l0-story building located
in the most severely dumaged area of
the city. Several buildings collapsed
in a radius of 200 m (656 {1} from this
structure. Its plan is relatively small
and clongated, with one bay in the
short (1iransverse) direction and five
bays in the longitudinal direction {sce
Fig. 7).

The structure is cast-in-place with
reinforced concrete columns and post-
lensioned beams with grouted pre-
stressing tendons. Mild steel reinforce-
ment provides additional connnuity at

beam-to-coluimn joints. All the hays of

March-April 1993
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Fig. 5. Power spectrum of the motion at the roof of the QRO Building. Ambient
vibration test in the transverse direction. :
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Fig. 7. Plan and elevation of the QRO Building.

the end frames in the longitudinal di-
rection are infilled with brick walls,
which provide a significant contribu-
tion to the lateral stiffness, Masonry
walls also enclose the elevator and

staircase shafts. The building is
founded on friction piles beneath a
basement and a foundation box. Typi-
cal reinforcing details of structural
members are shown in Fig. 8.

An inspection of the building after

the earthquake revealed extensive

cracking in the masonry walls arou-’
the elevator shaft and distortion :
falling of some ceiling panels. Mo

Main reintorcem
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Fig. 8. Reinforcement datails of structural members of the QRO Building.
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Fig. 9. Response spectra of ground motions-used for the analysis of the

QRO Building.

cracks were found in-the main struc-
wral members. The building showed a
significant tilting in its short direction
{corresponding to about 2 percent of
the building height).

It cannot be excluded that some tilt-
ing already existed before the earth-
quake, although it had not been no-
ticed by the tenants. It is assumed that
overturning moments, caused by the
lateral forces, produced compressive
forces on the piles in cxcess of those
that could be transmitted through fric-
tion to the soil. Settlement and non-
symmetrical vibration of the building
were then generated.

The design of the building was
checked against the requirements of
the building code enforced at the time
of the construction. The strength for
gravity and lateral forces was found to
be adequate; nevertheless, lateral dis-
placements in the transverse direction
significantly exceeded allowable lim-
its. The current code includes much
stricter requirements which are not
satisfied by this building.

For the computation of the linear re-
sponse of the building 1o the 1985
earthquake, two ground motions werc
used. First, the SCT record was cho-
sen because it is the only actual record
obtained for the most damaged arca

March-April 1983

Fig. 10. Maximum laterai digplacements using

linear analysis for the QRO Buildin_g.

where the bullding is located. After
the earthquake, the network of seismic
instruments was greatly enhanced in
Mexico City. In particular, one instru-
ment was placed at a distance of about
1000 m (3500 f1) from this building.
Records of two moderaie earthquakes
have been obtained at this station,
called ROMA.

For the same event, the amplitudes
of the ground motion recorded at
ROMA were consistently greater than
that at the SCT site. There is convinc-
ing evidence that the response of the
soil is linear in this area, even for very
large earthquakes such as that of 1985,
and that the shape of the linear elastic
response spectrum remains essentially
the same, except for a scale factor
which depends on the carthquake in-
tensity.” Therefore, an estimate of the
ground motlion experienced at the

ROMA site in 1985 can be made by

multiplying the spectrum obiained in
1989 at this site by a scale factor ob-
tained from other stations where both
motions had been recorded.

In Fig. 9. the scaled-up ROMA
1989 spectrum is shown. This is sig-
nificantly more severe than the SCT
1985 spectrum, Thix finding is cons:s-
tent with the greater damage observed

‘around the ROMA site with respect to

P
i

- that.at the SCT area. The factored
(scaled-up) ROMA record was, there-
fore, also used to estimate the re-
sponse of the QRO Building.

Only the response of the building 1o
the ground motion in the transverse di-
rection will be discussed. The effects
in the other direction were signifi-
cantly smaller, the response remaining
essentially in the elastic range. The
maximum lateral displacements at
each floor level are shown in Fig. 10
for both ground motions. Fig. 11 com-
pares the maximum bending moments
induced at the beam ends with the re-
sisting moments computed consider-
ing expected (average) material prop-
erties. At the left end of the beams, the
comparison is made for the SCT
record, and at the right end, for the
factored ROMA record.

From the analytical results, it can be
observed, firstly, that the factored
ROMA motion produced a responsc
exceeding that of the SCT motion by a
factor of approximately 3. The differ-
ence is explained by the observalion
of the response spectra of the two
records. For a period of 1.3 seconds,
corresponding to the fundamental pe-
riod of the QRO Building, the ratio of
the speciral ordinates of the (wo

- records is 3.7. The fact that the ratio of
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-148(-190)} ' -334! o

Fig. 11. Bending moments {ton-m) at beam end of the QRO Building.

the responses is similar to the ratio of
spectral ordinates means that the struc-
ture responded essentially in the ﬁrst
vibration mode.

Secondly, the computed lateral dis-
placemenis were extremely large. The
maximum interstory drift was 0.7 per-
cent for the SCT record and 2.5 per-

cent for the ROMA record. Lateral
displacements of this order of magni-
tude should have caused significant
structural damage. ’
Finally, the bending moments that
should have been induced by the
ground motions in the building, if the
response remained linear elastic during

o

Negmive moment

Positive moment

- \ TR TURN -SSR, B R« - B T o S

—_

L 1 ¢ 1 S S |
~5 +1.0 R
-1.0
Maximum ductility demand for

-rotations ot plastic hinges

Fig. 12. Distribution of plastic hinges and maximum ducmlty demand for the SCT

accelerogram in the QRO Building.
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the earthquake, exceeded the flexural
strength of the beams by a factor up to
15 percent for the SCT record and up
10 240 percent for the ROMA recorgd.
The base shear force corresponding to
a linear response is 0.30 and (.55 of
the total building weight, for the SCT
and ROMA records, respectively.

The results of the nonlinear analysis
for the SCT record indicated the for-
mation of plastic hinges for positive
and negative moments, as shown in
Fig. 12, with a maximum ductility de-
mand of 3. Under the effect of the fac- .
tored ROMA record, the plastification
was more widespread and the ductility
demand much larger.

From the analysis, it is apparent that
the observed response did not corre-

" spond to that predicted, since the lack

of structural damage indicates that the
structure remained linearly elastic, It
cannot be excluded that some cracks
formed during the vibration and then
closed, leaving no visible evidence;
nevertheless, strains in the steel and
concrete could not reach the values in-
dicated by the analysis.

It is assumed that the shaking actu-
ally induced in the building was much
smaller than that which corresponded
1o the factored ROMA record and was
probably also smaller than that of the
SCT record. The reason for this can be
attributed to the energy dissipation, -as-
sociated with the loss of friction be-
tween the piles and soil, that took place
at the base of the building.

Another possible reason for the dif-
ference is that the actual strength of
the structural members significantly
exceeded that computed by conven-
tional design methods. Some addi-
tional comments on this issue will be
made in the final section of this paper.

TAM BUILDING

This eight-story office building is lo-
cated at the boundary of the lake bed
area, where the depth of thé soft clay
deposits i1s about two-thirds of that al
the QRO Building. In 1985, the dam-
age in the area was moderate, indicat-
ing that the amplitude of the shaking
wis significantly less than that in the
most damaged zone. The building has 2
cast-in-place concrete waffle slab sup-
ported by reinforced concrete columns.
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The ribs of the waffle slab on the
column lines are post-tensioned. Mild
steel reinforcement in the ribs is very
light, particularly for positive mo-
ments. Additional mild steel reinforce-
ment is located at the solid zones

Fig. 13. Pian and elevation of the TAM Building.

around the columns, in both directions
and in both faces. Thus, a sharp reduc-
tion in bending strength developed at
the perimeter of the solid zone.

The end bays in the longitudinal di-
rection are filled with masonry walls.

Interior partitions are of flexible mate-
rials. The foundation is through point
bearing concrete piles. A sketch of the
structure is shown in Fig. 13 and the
reinforcement of principal members is
shown in Fig. 14. No evidence of

®
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Fig. 14. Typical reinforcing details of structural members of the TAM Building.

March-April 1993

67



* Tenants mentioned that

damage was found when-
the building was inspected.

large lateral displacements
~were felt and that light
non-structural damage was
caused by the earthquake.
The study of the dynamic
properties of the analytical
model showed that the ef-
fect of the soil-structure in-
teraction was small for this
building, as can be deduced
from the small difference
between the fundamental
periods computed_ for the
" model fixed at the founda-
tion and the one consider-
ing deformation at the base
(see Table 1).
Since the building was
located at the boundary of

Story

transverse direction and
‘would have been signifi-
cantly affected by the
earthquake if situated in
the most critical zone.

OTHER BUILDINGS

The three other buildings
under study are located in
:areas where the seismic ef-
fects were smaller, and
none of them experienced
any damage. They will be
described briefly, Further
details on their properties
and on the analytical results
can be found in Ref. 7.
* The building labeled as

1 VIV SCT
sl
.7_ ‘
6l
5|
4_.
.l
Sl
]._
0 PR B U N S S S S
0 2 4 6

“A,cm

TAC is a four-story struc-
ture which is used for
the storage of furniture.

the lake zone, it was ana-
lyzed both for the effect of
the SCT and VIV ground
.motions. Maximum lateral displace-
mients are shown in Fig. 15. For the
SCT records, interstory drifts in some
stories reached values that are com-
monly associated with structural dam-
age. Bending moments in the beams
at column faces exceeded resisting
values.

The situation was particularly criti-
cal for positive moments at the
perimeter aof the solid zone, where,
due to the very low amount of rein-
forcement, a very limited flexural
strength was available once seismic
moments exceeded the effects of verti-

Fig. 15. Maximum lateral-displacements in the TAM Building.

cal loads, Ductility demands at some
sections exceeded 10.

Under the VIV record, the displace-
ments were moderate and the internal
forces did not exceed the resisting val-
ues. The base shear force induced by
the SCT record corresponded to 21
percent of the building’s weight, com-
pared to 10 percent for the VIV record.

It is assumed that the ground mo-
tion at the site of this building was
much lower than in the most affected
area, being closer to the VIV record
than to the SCT record. The building
is rather weak and flexible in the

Tts story height {6.8 m
(22.3 f1)] is greater than
usual, giving rise to a
total height of 27.2 m
(89.2 f1), roughly comresponding to a
typical eight-story building. It is lo-
cated at the foot of the hills on the
wesl side of the city, where the area
of {irm soil begins. There are only a
few meters of soft soil over the solid
strata. '

The structural system is composed
of cast-in-place concreie frames
with rather long spans [10 and
11.7 m (32.8 and 38.4 f1)]. Beams
are post-tensioned with draped
tendons. Mild steel reinforcement
at the ends of beams is small. The

70 0r 100 _
70 0r 100 Cgst-in place con- ' 283
crete topping —— A
1 S
- ' Qverlapping of —
reintorcement e
Dowels
/ KWWY v [
Precost
=N beam 70
Precosi |
column -
’ Welded plates A’
. — Dimensioas in ¢m A.-A

Fig. 16. Details of beam-to-column joint in the IMP Building.
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perimeter frames are completely

infilled with masonry walls, which

contribute significantly to the lat-
eral stiffness.

The analyses showed almost no ef-
fect of soil-structure interaction and
that the building is very flexible in
the transverse direction. Neverthe-
less, under the effect of the VIV
record, the lateral displacements re-
mained within allowable limits and

I, . :
the moments in the beams did not

exceed the flexural strength, thus
explaining the lack of damage to the
building.

* The IMP Building has five stories
and a basement and is located in the
so-called transition zone, which has
about 10 m (32.8 f1) of clay deposits
over firm soil. The structure is com-
pletely precast, with only one long
span in the transverse direction and
10 short spans [5 m (16.4 1} each]
in the longitudinal direction. The
floor system is composed of pre-
stressed T-beams with a compres-
sion topping reinforced with mild
steel to provide continuity with the
columns (see Fig. 16).

The analyses showed that the build-
ing is rather flexible in both dirce-
tions and that, under the effects of
the VIV ground motion, neither the
allowahlc displacements nor the
strenglth of the members were ex-

Fig. 17. Details of beam-to-column joint in the SMO Building.

* Finally, the SMO-Building is a com-

pletely precast cight-story structure
which has double T-beams over-
layed with a 6 cm (2.4 in.) thick
concrete topping, providing di-
aphragm action of the floor and con-
tinuity with the columns. A detail of
the beam-to-column connection ts
shown in Fig. 17.
The analyses of this building were
made for the CU record (obtained
on firm ground) and indicated a
very small response, not exceeding
allowable values. Accordingly, no
signs of damage were observed in
this building.

DISCUSSION OF
- THE RESULTS

" The five buildings whose seismic

‘responses were analyzed in detail

are representative of the different

_techniques used for prestressed con-

_prestressed concrete beams and non-.

crete construction in Mexico City.
They are mainly frame structures with

prestressed columns. Beams were ei-

. ther cast-in-place and post-tensioned,

ceeded. This building did not suffer -

any damage from the carthquake.
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or precast and prestressed.

Frame members were rather stender,
giving rise to flexible structures with
long vibration periods, which are par-
ticularly susceptible to the type of
ground motion induced in the soft
clays ol Mexico City. In four of the
five buildings, masonry walls filled

the exterior frames adjacent to other
constructions. These walls signifi. -
canlly increased the lateral stiffness
and strength of the structure. There-
fore, these buildings were much
stronger in one direction, i.e., perpen-
dicular to the street, than in the other
direction,

Analytical models adequately csti-
mated the dynamic properties of these
buildings when proper consideration
was made of the contribution to the
stiffness by the floor system, of the
stiffening effect of masonry infills and
of the deformations of the base.of the
buildings on soft soils.

The vibration periods of the first
modes computed analytically were
very similar to those measured by am-
bient vibration tests on the structure.
The average error was only 1 percent
with a standard deviation of 2 percent.
When the masonry infills were in-
cluded in the models, the vibration pe-
riods decreased by as much as 40 per-
cent, corresponding to a two-fold in-
crease in the lateral stiffness. On the
other hand, the displacements and
rocking at the base of the buildings
were significant only for slender build-
ings on thick strata of soft soil. The
maximum increase in the period duc (0
this cffect was abow 30 percent,

Damping coefficicnts measured by.
ambient vibration techniques varicd
between 2 and 5 percent, with an aver-
age of 3 percent. These values are
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very similar to those that have been
determined in non-prestressed, rein-
forced concrete buildings. It must be
emphasized that ambient vibration
tests correspond to very low stress lev-
els in the structural members, and that
. for larger vibrations, as those induced
by severe earthquakes, both the damp-
ing and period increase. Then, the
damping coefficient of 5 percent,
which is generally assumed for seis-
mic design, appears reasonable.

Since there were no instruments to
measure the responses of the buildings
or the motions induced at their bases,
no quantitative comparison can be
made between the actual and the com-
puted responses to the 1985 earth-
quake. Furthermore, significant varia-

tions in ground motions originated by -

the same earthquake, even between
nearby sites, make it difficuit to esti-
mate the shaking experienced by a
particular building. For these reasons,
only very general conclusions can be
drawn.

Three of the five buildings were lo-
cated 1 areas where the amplitude of
the ground shaking in 1985 was mod-
crate. Therefore, the analyses showed
that the response should have re-
mained in the lincar elastic range of
behavior, which is in agreement with
the lack of damage experienced by the
buildings.

Another building (TAM), with a
post-tensioned flat plate system, was
particularly flexible and weak in one
direction. The anatyses showed that it
should have undergone large inelastic
deformations if it were affected by the
ground motion measured in the most
damaged area. It is assumed that its
good behavior is partially due 0 a
structural capacity 1n excess of that
computed by analytical methods, and
mainly to the fact that the ground

“shaking at this particular site was
weaker than in the critical area.

The most interesting case is that of
the QRO Building, which is located in
an area where the ground motion was

70

particularly strong. The lack of severe

“damage: in this building can probably

be explained by the fact that the en-
ergy induced by the shaking was
mainly dissipated by the nonlinear de-
formations between the foundation
and the soil, rather than by-inelastic
behavior in the structure.

CONCLUSIONS AND
. RECOMMENDATIONS

It is important to emphasize that the
five prestressed concrete frame struc-
tures showed good behavior under a
severe earthquake, without any sign of
distress in the joints or elsewhere. This
suggests that, by following the much
stricter code practice now accepted for
this type of structure, an adequate
safety level can be obtained for even
the most severe seismic conditions.

On the other hand, particular care
must be given to some structural de-
sign features which were common to
the buildings under study, as well as to
most préstressed concrete buildings in
Mexico. These features must be sig-
nificantly improved in order to attain
an adequate seismic safety level.

The structural system must be later-
ally stiffer and stronger than that pro-
vided by the rather slender frame
members typically used in the build-
ings under consideration. This can be

attained by using more robust columns’

and beams, but, preferably, by adding
stiffening members such as shear
walls or braces. The advantage of hav-
ing stff structures is particularly im-
portant for buildings located on soft
soil, where the long periods prevailing
in the ground motion particularly af-
fect flexible structures.

Flexural capacity at beam-to-column
joints must be inereased, especiably
with regrd o positive moments. The
concept of partial prestressing, in which
the capacity to resist seismic effects is
mainly assigned to mild steel reinforce-
ment, must be favored because of the
greater ductility and continuity that can

be obtained from this method as com.-

pared with full prestressing.
Reinforcement detailing in beams,

columns and joints must be improved _

to attain larger ductilities. In. particu-

lar, the confinement of concrete and
longitudinal steel in sections of possi-
ble formation of plastic hinges must
be achieved using closeiy spaced
transverse reinforcement.

When precast concrele elements are
used in floor slabs, measures must be
taken to ensure that they constitute a
suff horizontal diaphragm -— for ex-
amnple, by casting a thick reinforced
concrete topping. Otherwise, in-plane
distortion of the slabs and a concentra-
tion of lateral forces in some frames

" could occur.

The importance of instrumenting
presiressed concrete buildings to
record their responses to seismic ef-
fects must be emphasized. Only in this
way could the analyses and design
methods discussed be fully validated.
The frequent seismic activity in the
Mexico City Valley and the large van-
ety of types of siructures existing in
the area make it a particularly conve-
nient sile for seismic instrumentation
of buildings.
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EVALUACION Y REPARACION ESTRUCTURAL DE EDIFICIOS

Ing. Oscar de la Torre Rangel.
Gerente General - Proyecto Estructural S.A. México, D.F. (1994)

A).  EVALUACION ESTRUCTURAL

A.1 RECONOCIMIENTO Y EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO GENERAL.

A.l.1 Reconocer hundimicntos y desplomes generales, referenciande aristas de fachadas con las
edificaciones vecinas, y observando grietas, ondulaciones o corrimientos en bhanquetas, calles y
posibles movimientos relativos en las juntas con colindantes, :

“A.1.2 Identificar el sitio con respecto a la zonificacion de! Reglamento de Construcciones.

A.1.3 Identificar presencia de edificaciones o de instalaciones importantes cercanas, como metro,
lumbreras, drenaje profundo, subestaciones, pozos profundos, torres de transmision, ednﬁcnos altos
dentro de la manzana con posibles pilotes de punta. . ... . b e

A.1.4 Ubicindose en la azotea del inmueble, reconocer posibles movimientos en’ las juntas con
colindantes, rotura de tapajuntas, golpes entre edificios, materiales atrapados entre ed:ﬁcacmnes
vecinas.

A.1.5 Verificar ¢l uso del drea wtil de cada piso, el tipo de canceleria, asf como sus movimientos, fractura
de vidrios, fractura de recubrimientos, corrimientos en plafones, falla de instalaciones hidriulicas y
sanitarias, y funcionamiento de elevadores o montacargas.

A.1.6 Verificar en el cubo de escaleras fisuras o fracturas de recubrimientos, muros y rampas.

A.1.7 Verificar el interior  del cubo de elevadores y muros del sétano, para reconocer fracturas,
desplomes. deformaciones de guias mecinicas y fugas de agua.

A.1.8 Investigar el tipo de documentacién dispenible y propésito futuro de propietario en cuanto al uso
del inmueble y posibilidades de adecuacion al nuevo reglamento.

PROPOSITOS Y OBJETIVOS EN ESTA ETAPA

Definir la ‘c‘ategon’a del inmueble (A) 6 (B), asi como la posibilidad de una nueva
imagen arquitecténica y cambio de uso de dreas.

Conocer la documentacién disponible,

Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes:



3).

9.

Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes:

3.a. Levantamiento geométrico estructural, plomos y niveles.

3.b. Levantamiento de fisuras y dafios estructurales y de recubrimientos.

3.c. Sondeos y calas para conocer selectivamente armados y calidad de materiales.

3.d. Sondeos y calas para conocer ¢l tipo de cimentacidn.

3.e. Exploracién del subsuelo.

3.f. Sondeos y calas para 'identiﬁcar el tipo de "empaque” entre muros y estructura.

3.g. Sondeos y calas retirando recubrimientos, para detectar fisuras dé losas en especial en las cercanias
con ¢lementos de rigidez (cubos de elevadores y escaleras y colindancias), para establecer si el trabajo

como diafragma horizontal las hubiera provocado. Ver tabla anexa y comentarios sobre el tamaifio de
fisuras y grietas. (hojas 9 y 10) '

-Definir si las deformaciones generales de la estructura, durante eventos sismicos

provocaron los dafios visibles en recubrimientos, acabados y grietas estructurales, asf
como en muros de relleno o de rigidez. E! propietaric debe conocer las deformaciones
Ifmites que establece el reglamento, y se decidird de comun acuerdo la estrategia y
posibilidades de reparacién local y/6 reestructuracién.

Si no hubiera daiios visibles, y las fisuras no son debidas a movimientos sismicos, debe
plantearse la conveniencia de preparar documentacidn suficiente, que deje constancia de
la capacidad estructural, para futuras acciones sismicas.

A.2 EVALUACION DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL BAJO ACCIONES SISMICAS

FERVYYS B T S T T G

A.2.1. Edificaciones con muros de carga .’

. §i la edificacion ticne menos de 13 metros de altura cabe la posibilidad de que cumpla o pueda
facilmente adecuarse, para que cumpla con las condiciones de aplicabilidad del método
simplificado de andlisis, previsto en el reglamento, en cuyo caso, no es necesario verificar la
seguridad contra el volteo, ni calcular deformaciones honzontales ni tomar en cuenta efectos de
torsion. o

Sélo tiene que verificarse que la suma de resistencias de muros en cada piso sea igual o mayor que
la carga actuante sfsmica factorizada en cada direccién principal.

A.2.2 Evaluacién simplificada e estructuras de concreto. -
“Para edificaciones de mediana altura se ha desarrollado en Japén un procedimiento para evaluacién

de la capacidad sismica de edificios existentes de concreto reforzado, y que ha sido adaptado para
~ su uso en México por la UAM Azcapotzalca.



El resultado estimado para un edificio, no representa el nivel o rango de comportamiento sismico,
pero si un indice que representa la potencial capamdad contra una intencidad sismica en forma
cualitativa.

Bésicamente este procedimiento originado en Japdén, se ha estado aplicando para edificios de 6
pisos 0 menos, con un sisterna estructural a base de marcos con columnas o trabes de concreto con
© sin muros de cortante.

Para edificios de¢ mds de 30 afios, con deterioro severo, con exposicién eventual a fuego, con
concretos de muy baja resistencia o con un sistema estructural hl‘bndo o sin definicién clara, el
procedimiento o norma Japonesa no es aplicable.

El procedimiento de evaluacién desarrollado en la UAM Azcapotzalco y derivado de la norma
Japonesa, consiste en definir ¢l coeficiente sfsmico reducido por ductilidad correspondiente a la
condicién de falla, denominado coeficiente de resistencia "k, " y expresado como sigue:

en donde:

(V;), eslafuerza cortante resistente en el entrepiso i
(V,); esla fuerza cortante actuante en el mismo entrepiso i
N factor correctivo '

Suponiendo que la falla de entrepiso, se localiza en los elementos verticales de sustentacidn, la
fuerza cortante resistente se caicula mediante la combinacién de su resistencia proporcmnalmeme a
sus rtl.,ldeces, (Iglesias, UAM 1987)

Recientemente los mismos estudios en la UAM han tratado de simplificar las evaluaciones, de tal
forma que para un edificio tipico de mediana altura con materiales comunes en nuestro medio
(V;); se calcula multiplicando las dreas transversales de los elementos estructurales verticales del

entrepiso, por ¢l esfuerzo cortante resistente promedio para cada una de las piezas estructurales de
que se trate,

La fuerza cortante actuante (V,), para el mismo entrepiso i estudiado, se calcula con el método

estdtico del reglamento de construcciones, aplicando el factor de carga que le corresponda, segin la
categoria de la edificacion. '

2.0k

(V) = (F-C-)T_WTOT

2 wh;
j=

n = numero de pisos
@, = peso del piso



h, = altura del piso j desde el nivel del terreno

(F.C.) = Factor de carga (1.1)
Wior = peso total de la estructura

El factor correctivo (S), toma en cuenta la influencia que sobre la resistencia tienen las
irregularidades geométricas, problemas de cimentacién, sfectaciones de estructuras colindantes y el
deterioro propio de la estructura.

" Este procedimiento ha sido empleado en un nimero importante de edificaciones para ¢l D.F., y
reducidc a 162 casos para fines de zonificacién sismica en el D F., y ha sndo cahbrado
satisfactoriamente con evaluaciones detalladas. .

Recientemente en la misma UAM, se han hecho estudios corﬁplementaﬁos mediante los cuales se
pueden estimar también en forma aproximada los desplazamiento y el penédo fundamental de las
estructuras tfplcas del D.F.



En el proceso de evaluacién simplificada, aparece una clasificacién de dafios causados por sismo, que es bisica
‘también en la norma japonesa, Y que puede dar una buena ides y ayudar al ingeniero estructurista para tomar su -
‘desicién final 6 dictimen de una edificacidn, por lo que se reproduce a continuacidn:

TIPO DE DANO

DESCRIPCION

0 No estructural

Dafios unicamente en elementos no
estructurales.

1 Estructural ligero

Grietas de menos de 0.5 mm. de ancho en
elemntos de concreto.

Grietas de menos de 3.0 mm de ancho en
muros de mamposterfa.

. 2 Estructural fuerte

Grietas de 0.5 a 1.0 mm de ancho en
elementos de concreto. ..

Grietas de 3 mm a 10 mm de ancho en
muros de mamposteria.

3 Estructural grave

Grictas de mas de 1 mm de ancho en

elementos de concreto.

Aberturas en muros de mamposteria.
Desprendimiento del recubrimiento en
columnas. :
Aplastamiento del concreto, rotura de
estribos y pandeo del refuerzo .en vigas,
columnas y muros de concreto.
Agrictamiento de capiteles.

Desplomes en columnas.

Desplomes del edificio en mds del 1% de
su altura.

Hundimiento o emersién de mds de 20
cms.




A2.3

B-1).

Si el menor de los valores ki, corresponde sensiblemente al coeficiente sismico reducido por
ductilidad de acuerdo al reglamento, deberd identificarse en ese piso (i), el grado de dafios
existentes en la edificacién, ya que este valor representa un indice de las condiciones de falla.

Las conclusiones que el ingeniero estructurista, y el director responsable de obra puedan dar al
propietario, deben apegarse al Reglamento de Construcciones, para poder tomar la decision y
responsabilidad compartida que cada uno de los casos amerita.

Evaluacién detallada

Es cada vez mds ficil, con programas para computadoras P.C. realizar el andlisis estructural de la
edificacién, en forma espacial, mds confiable a medida que los datos recabados geometrico-
eldsticos lo sean.

Los resultados de deformaciones entre pisos consecutivos, asf como los elementos mecdnicos de
trabes, . columnas, muros ¥ acciones sobre la cimentacidn, serdn correlacionados con los dafos
observados para un coeficiente sismico dado por el reglamento en vigor y servirdn al ingeniero
estructunista para proponer al propietario la accidn a tomar, ya sea de reparacién local, demolicion
0 reestructuracién.

Personalmente estimo "razonable”, atender a la respuesta de deformacién, més que a la capacidad
estructural de trabes, columnas y muros para decidir la mejor . forma ‘de_reestructuracidna, pero el
“arte” de cada estructurista puede vanar segun ¢l caso a tratar. A continuacién se presentan
conceptos generales de reestructuracidn y detalles constructivos que he tratado de agrupar y
precisar cada vez mds, esperando aportaciones y comentarios de colegas.

B} REFUERZO DE ESTRUCTURAS

INTRODUCCION

Los conceptos, estudios y trabajos siguientes, puedeh confundirse, pero tratan de conseguir una
respuesta aceptable de una estructura existente ante la accnén de fuerzas honzontales sismicas.

B.l_.l REHABIL]TACION : (RETROFITTING)
B.1 .27 REPARACION (REPAIR)

B.1.3 REFORZAMIENTO (STRENGTHENING)
B.1.4 RIGIDIZACION (S’ﬁFFENING)

Estos estudios y trabajos representan un arte personal o de grupo, que rzipldamente se estin
convirtiendo en una ciencia, debidamente apoyada por:

= INVESTIGACION Y ENSAYES.

- PROCEDIMIENTOS CONSTRUCTIVOS EFICIENTES Y REALIZABLES,

- VERIFICACION DEL COMPORTAMIENTO POST SISMOS.



B.2).

B.3

A medida que crece ¢l apoyo técnico y variedad de soluciones,. asi como materiales nuevos, se
pueden idear mejores y mids numerosas soluciones para lograr el objetivo fi nal que es el
comportamiento o respuesta aceptable de la estructura. .

OBJETIVO

Lograr un mejor comportamiento o respuesta estructural, ante futuras acciones sismicas.

El concepto del comportamiento o respuesta estructural debe definirfo el estructunsta de comin
acuerdo con el propictario y/6 usuarios, para establecer o deﬁmr la solucién de refuerzo o
rehabilitacién.

La respuesta de una estructura puede modificarse, para cubrir diferentes requerimientos, desde la
seguridad de vidas humanas, hasta el control riguroso de dafios en la propia estructura y sus
elementos, accesorios o contenidos.

Por lo anterior, no existe la solucién "optima™ o "dnica" que logre el objetivo establecido, pero al
confrontar diversas experiencias y resultados, se pueden establecer los siguientes conceptos:

B.2.I Diferentes criterios de comportamiento, lievan a diferentes conceptos de refuerzo.
B.2.2 Las condiciones del sitio pueden oblla,ar aun llpo de solucmnes

B.2.3 Para estructuras de pocos pisos, pueden existir dlferentes solumones que Jlevan a -
comportamientos comparables.

B.2.4 Para estructuras de alturas mayores (no edificios altos) en suelos poco compresibles, el uso
de muros de rigidez puede representar mejor solucién que contraventeos dlabonales. :
especialmente contra colapso.

B.2.5 El uso de elementos de rigidez como muros de concreto o mamposteria enmarcados, no es
compatible con ¢l uso de contraventeo diagonal metdlico en una misma estructura, ya que
el trabajo eficiente de estos dltimos, opera después que un elemento de rigidez ha sufrido.

- dafo,

PROCEDIMIENTOS PARA REFUERZO.

B.3.1  Sin cambiar ¢l sistema resistente a fuerzas laterales.

B.3.1.1 Reforzando las losas para que su efecto como diafragma horizontal sea mds
eficiente,especialmente si sufricron agrietamiento.

B.3.1.2 Reforzando trabes, columnas y/o muros existentes, para garantizar qué su seccidn
transversal, participe con toda su drea e inercia, ademds de que resistan los
elementos mecdnicos que les correspondan.,

B.3.1.3 Mejorando o rehaciendo la unidn entre elementos estructurales existentes, para
garanlizar su trahajo de conjunto previsto en el disefio original o en la revisién.

B.3.1.4 Rec1mcntandn para reducir fa ampiificacién de efectos, por volteo del cnn_]unto o por
deeplaumlento excesivo de la cimentacién, '



B.3.2  Cambiando el sistema resistente a fuerzas laterales.

B.3.2.1 Introduciendo nuevos elementos a la estructura original, como muros de rigidez,
“contraventeos diagonales, columnas y trabes nuevas.

B.3.2.2 Eliminando piezas estructurales del proyecto y construccién originales come muros,
" contraventeos, etc., de modo que no participen més para resistir fuerzas laterales.

B.3.2,3 Recimentando, para modificar las condiciones de apoyo de columnas, muros 6
contraventeos as{ como para reducir las caracteristicas de volteo y/é desplazanuento
del conjunto.

En cuaiquicra de fos dos procedimientos, el trubajo simultdneo entre diferentes piezas debe ser

garantizado, a menos que se pretenda aprovechar las caracteristicas de ductilidad de algunos

elementos, cuya participacién completa y eficiente, sucede después de que otras piezas o elementos
" han sufrido daiio parcial "aceptable”.

En general creo gue es valido generalizar, que ademds de evitar colapso y salvar vidas humanas

dehe procurarse que el comportamiento estructural garantice la continuidad de funcionamiento en

operacién del inmueble, este concepto no es ficil asociarlo al aprovechamiento de ductilidad como
" se dijo en el pdrrafo anterior.

oo e 2o — -~ En-todo$ [os casos”[a” “integracién® o "incorporacién” total y completa de nuevos elementos -
estructurales debe garantizarse, de tal modo que la estructura reforzada responda como si estas
nuevas piezas hubieran estado presentes desde la construccién original.

Los siguientes croquis, esquernas, detalles y recomendaciones han sido propuestos por el autor, y

" construidos en diversas edificaciones, algunos de ellos sin respaldo suficiente de pruebas o
investigaciones como pudieran desearlo otros estructuristas, y siempre serdn objeto de adecuacién y
optimizacién para cada proyecto de refuerzo y ojald en el futuro cercano, este arte llegue a
convertirse en ciencia que aprovechemos todos.



Y GRIET

ANCHOS TOLERABLES EN FISURAS O GRIETAS
EN CONCRETO ARMADO (A.C.T)

'CONDICIONES EXTERNAS ' ANCHO TOLERABLE
(EXPOSICION) mm '
AIRE SECO ' 0.40
o , :

MEMBRANA PROTECTORA

'HUMEDAD - AIRE SECO ' 0.30

SUELO (TIERRA)
PRODUCTOS QUIMICOS PARA DESHIELO 0.20
~ AGUA MARINA - BRIZA MARINA ' 0.15

| HUMEDECIDO - SECADO

_ || MUROS DE CISTERNA O RETENEDORES DE AGUA - ' 0.10

OTAS SOBRE RELLENADO DE FISURAS O GRIETA

1.-) El rellenar fisuras de 0.5 mm y mayores, con resina epdxica, produce mayor seguridad sobre la suposicién tedrica
de drea completa e Inercia efectiva en la seccién transversal.

2.-) El proceso de rellenado debe hacerlo personal especializado, con calafateo previo, para decidir inyeccién simple
0 a presién. ‘ '

3.-) Después de efectuar un primer proceso de rellenado, es muy conveniente verificarlo, ya sea con ultrasonido o con
extraccidon de muestras.



{ .

4.-) El proceso de rellenado de una fisura se hace de
abajo hacia arriba, para evitar aire atrapado,
calafateando previamente el tramo por inyectar.

Se inicia el relleno inyectdndolo por el taladro
1 , hasta que la resina se manifieste,
escurriendo por el taladro 2. .

Se repite el proceso para el rellenado del tramo
2 3 inyectdndolo por el taladro 2, y asi en
tramos superiores hasta completar todo el
desarrollo de la fisura.

Grieta o fisura debida a contraccién volumétrica; y es
muy probabie que se presenten durante el proceso de
fraguado del concreto, por defecto de curado.

- Generalmente no pasan a la losa y coinciden con la
posicién de los estribos.

10

Grieta o fisura debida a una tensién diagonal que es la
combinacién de una fuerza de corte (vertical) y otra de
contraccién volumétrica y/o fuerza horizontal de trabajo
bajo carga, especialmente por descimbrado prematuro,

Se presentan en las cercanias del apoyo de la trabe, y
si aparecen después del proceso constructivo, por
defecto de estribos y/o baja calidad_del concreto,
generalmente se prolongan a la losa.



10 NUEVO CONCRETO CON SUPERFICIE PICADA I
' | Y LIBRE DE POLVQO . -
l ADITIVO ADHERENTE [Y MATERIAL SUELTO I XMALLA REFUERZO
_ ]
el — 2 2 g — 7 2 [ —
" T T : .4 | 4 PR €
N DRSS D iy b
) 1L @ [ ] — [ L ] [ ] (] LOSA

| Y

1

' \_CAJAS CONECTORAS
l | (10x10x3.0)

| REFUERZO DE LOSA

1).—: PARA MEJORAR EL EFECTO DE DIAFRAGMA DE (A LOSA COMO
l ELEMENTO DE UNION ENTRE MARCOS Y MUROS.

10 em. | | 4% a 50'\& ' 1 61/2° DENTRO DE
: I I ’s /. MALLA—REFUERZO ‘ N | /- TALADRO DE 1.3Q ecm.

2).—-PARA MAYOR CAPACIDAD A FLEXION.

\ .

e == 7 } _ :o“ A g 4 .H"‘_& . [

. . TN .. T . .4 R .+ a. R €
™ N
v ‘ ‘ LOSA

REFUERZO DE LOSA.

CON CONECTORES METALICOS DOBLADOS ANTES o DESPUES DE
COLOCAR LA MALLA-REFUERZO, EN LUGAR DE CAJAS CONECTORAS

REFUERZO PERIMETRAL ADICIONAL
A LA MALLA PARA CADA TABLERO

/— MALLA-REFUERZO

b ———

_l/c £ 4 8 A e

T ‘ hN
1 . / . . LOSA
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700000

DEMOLICION
PARCIAL .
CONECTORES—VARILLAS DENTRO N.P.T.
DE CAJAS CONECTORAS EN LA .
DALA ¢ MURO EXISTENTES MALLA—-REFUERZO
: 7 — - |
T z C'. a— - — - ~ : .
- r— P . . \
T P s 2 g @ . —_ FIRME
rl "I .t a 4. . L - . . B - - . i
L ‘{ — .
| T
=3 ]

NN\

‘ POSIBLE REFUERZO
D Y DALA ADICIONAL

* MATERIAL LIMO ARENOSO o GRAVA CEMENTADA -
COMPACTADO AL 95% PROCTOR CONFINADO
PERIMETRALMENTE S

L 0 s A F I R M E
REFUERZO A LA CIMENTACION
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' FIKME

* GRIETAS DE 0.5 mm. Y MAYORES, RELLENARLOS CON RESINA EPOXICA
(INYECCIONES POR TRAMOS DE 10 o 20 cm. DE ABAJO HACIA ARRIBA,
PREVIO CALAFATEQ) '

VISTA LATERAL

ELEVACION
REFUERZO DE TRABE — ESTRIBOS EXTERIORES




1.-

2.-

VARILLAS LISAS CON

N.P.T. ROSCA PARA TUERCA
EN TRAMO SUPERIOR
(ESTRIBOS) /- FIRME
| [V / 4 ‘
T'”;"’- N t"“'._, '... ] B W I ‘..' _-.V_‘..' - — _.7. ‘..'/
Y R RCL B ey B | Y R | | B S PSR B PR
B --‘,_".b' - ,—: e o« ({14, L - ;‘(—c - 4
| N \_
PERFORACION PARA _I N R LOSA
s;;soooz)esmlaos sl TRABE
ALADRO _ AU RN {7/ e
‘ | BN R -
APLANADO 5
i
CABEZA TORNILLO —/. | .- PLACA (P.B)
o — PLACA (P.A)
5 |, b -5
A

C O R T E 1 - 1
REFUERZO DE TRABE .

ROCEDIMIENTO PARA ICACION TR
XTERIORES EN FA POR_TENSION DIAGONA

DEMOLER EL PISO PARA DESCUBRIR LA LOSA.

TALADRO PARA EL PASO DE VARILLAS LISAS CON ROSCA EN SUS EXTREMOS SUPERIORES
(ESTRIBOS).

HABILITACION DE PLACAS (PA) Y (P.B} PERFORADAS Y DE VAR[LLAS CON CABEZA DE
TORNILLO Y ROSCA PARA TUERCA.

"COLOCACION’ DE PUACAS 'Y VARILLAS LISAS. PINTAR CON’ PiNTURA "ANTICORROSIVA (2 W\NOS) "
LAS PLACAS Y VARILLAS PREVIAMENTE

COLOCACION DEL RELLENO OE PERFORACION ¥ NUEVO N.P.T.

APLANAR CON MORTERO LAS CARAS DE LA TRABE HASTA AHOGAR TOTALMENTE LAS VARILLAS

LiSAS, EN TODA LA EXTENSION QUE OCUPEN LOS ESTRIBOS ADICIOONALES, USAR TELA DE
GALLINERO PARA REFORZAR ESTE APLANADO.

4| ) b+2 |4

000

PLACA_(PA) Y (P.B)
(e=0.6 cm) (1/4") MINIMO
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; N
i S-1
' : | I
- . S i
N.P.T. } |
—_qz_ ’ ‘ S—1 r 2.0 cm.
b S S O S i § -‘e. DR ._]
T JES]} ]
I ! L
| ] I
j S—1 i t 2.0 cm.
i
j I '
|
I
-w W
C : S—1 C
|
|
ol |
COLUMNA i d
EXISTENTE | [
. | !
| S-1 . '
| B
. | [
ANGULO EN |
@ CADA ESQUINA\| );7* B
. | _
| / ALTERNATIVA
| s-1_ 11|
I }
|
| |
NPT l !
; ) : S—1 i [ 2.0 em.
:‘Q; LT s G o “,p DRSO N -.ﬁ&
- - | L I !
| oot
| ]
| - { t
; Sl B | L 2o em
i l
I i
|
| A
| i
| S—1_ |1
/

REFUERZO PARA COLUMNA "ENCAMISADO METALICO”
E L E V A C | O N.

15



PLACAS (S—1) EN CADA

' EXTREMO DE COLUMNA E
—“; - : INTERMEDIAS ,

I

1] PLACAS (S-1)
I ALTERNATIVA EN

COLUMNA l| /~ CADA CARA CON
.l , RELLENO

]
I
i
I
1
Al

___j 3 a 4 mm.
I I ITP Y-

MINIMO
PARA RELLENAR CON
MORTERQO FLUIDO Y
ADITIVO ESTABILIZADOR

S E C C1 0 N cC - ¢

nim—,

REFUERZO DE COLUMNA
- P L ANT A

ANGULOS EN LAS ESQUINAS Y PLACAS
EN CELOSIA EN CADA CARA )
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‘f L ARMADO EXISTENTE
il ‘ il DE LA COLUMNA
Il I -
H I
n:ﬂ'- . TN -1 . o & A
< e _q PRE-! .B' ‘o v v L
H—-— L — -4
FE===3 " |~ TraBE e
/‘ .
NUEVOS ESTRIBOS DE | "/” : 1 \— TRABE
DIFICIL COLOCACION ? i 1™t~ REFUERZO OE
m — COLUMNA
I i
I I
i I

- I + il -
1 I I

REFUERZO DE COLUMNA

AGREGANDO ARMADO EXTERIOR Y AUMENTANDO
~ SECCION DE CONCRETO
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ARMADO

EXISTENTE )
| l/- il NUEVO ACERO
H] 11 DE REFUERZOQ

I i
It 1l

L Ly
LI Tl

PLACA —
UNA EN CADA ]

AZ UNO EN CADA

LADO DE LA _\\' E ESQUINA
- COLUMNA | |/ —
| >y s-2 1
| |
A e S s . &
B .:. e ;.a..| D ) b___|_. 3;9 v l; N
| ja-4 & .
| 53 s |
‘ 4. A4 | .
'} I la - 4l Z
/: e L :
A2 —
e cel
I } LI
-3
)/ |
I
I

.CONCRETQ CON ADITVO , It I
EXPANSOR, CONFINADO — T —

POR LOS ANGULOS (A2) 1w Y
Y PLACAS (5-2) ' e 1

REFUERZO DE COLUMNA

E L EV AC ! O N
"~ ELIMINANDO ESTRIBOS EN EL TRAMO DE TRABES
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¥ LA FUERZA DE CONFINAMIENTO QUE TEORICAMENTE PROPORCIONAN
LOS ESTRIBOS ELIMINADOS, PROVOCA FLEXION EN CADA ANGULO (A2)

REFUERZO DE COLUMNA

P L A N T . A

CONFINAMIENTO TRANSVERSAL CON 4 ANGULOS
Y 8 PLACAS EN LA ZONA DLL NUDO CON TRABES
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" CONCRETQ SUPERFICIE

NUEVO ™\ PICADA
. Y Y )
|
ot jﬁ o
. - . 4 a |
"‘.. 4
a*
4 ] - u .
1 & | ™1 _ COLUMNA.
woel //' EXISTENTE
d Sanne '
.. d"‘
el .~
] - “ B
T K
) a‘:'._'. 4 | I 4 ’ : . ;'
L g L
UJL)\ -

\ BARRAS ANCLADAS A

LA COLUMNA INTERIOR
DE LA ESTRUCTURA
ORIGINAL

REFUERZO PARA COLUMNA (COLINDANCIA)
P L ANT A

TRABE
EX'STENTE\* %* VARILLA SOLDADA
5-2 EN PLACA DE
A2 ‘\ RESPALDO
. &1 ey
4 P | i
- 4"4- - & :
R I ..
O : O i =
—_ 1
9
( PLACA DE RESPALDO EN
g , 1 EL TRAMO DE TRABES
. { _ _
f
14
1
—_ ‘B
) (o] 0 . ’
Tt e l Y
R B i
N SRS WE—
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e DETALLE A “NOTA (3
\ - e Ib ‘ l

///////’// s NI s e s,

DEMOLICION PARCHAL

P L A N T A

NUEVO _MURO DE CONCRETO — RIGIDEZ ADICIONAL

A LA ESTRUCTURA

| _@ (&

5 ' | rkq).

COLUMNA _/

EXISTENTE

W

(b)

DETALLE A

NOTAS

SUPERFICIE PICADA Y L.'IMP|A DE TODO MATERIAL SUELTO Y POLVO.
POSIBLE FORMACION DE "CAJAS" EN LA COLUMNA EXISTENTE PARA
SER RELLENADAS CON EL NUEVO COLADO.

TALADROS PARA COLOCAR PERNOS DEMTRO DE- TAQUETES, QUE SER-
VIRAN COMQ CONECTORES ENTRE EL NUEVO MURQ DE RIGIDEZ Y LA
COLUMNA EXISTENTE.

ARMADO FORMADO POR 4 VARILLAS EN FORMA DE PEQUENQ "CAS—

© TILLO" COLOCADO EN LA POSICION DE VENTANAS PARA COLADO.

COLADO DEL MURO INFERIOR A TRAVES DE VENTANAS QUE SE FOR-
MARAN DEMOLIENDO LA ESTRUCTURA EXISTENTE.
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LA’ COLUMNA CASTILLO DE .
_ 20[_‘] EMPAQUE - .
‘ /— 10 20

161/2°®40 cen. MAX. SOLDADA m
A LA PLACA DE REFUERZO DE

E A PARES DE CONECTORES
L e 4 H ESPACIADOS 60 cm. MAX.
PR B 10 ,5,3.\' SOLDADOS A LA PLACA -
e e . OF REFUERZO DE LA COL. 2
PR -8 S I i
a . et o | = 2 2 < ‘ 1r__‘\_—r ’
*@P Jl% == Ly
" W = ) T
EXTREMO DE MURO PARA
CONECTAR A COLUMNA —— . 23%20 gUOB?A LDEJgoggRggg

LUMNA

: _UNION DE_MUROS A COLUMNA
5 P L AN T A
|
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350 MAX.
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MUROS DE MAMPOSTERIA PARA
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2.0 cms. APROX, }

MAX. (10cm MIN)T—

" PEDAZO DE MADERA ¢ i =
"PAPEL ENVOLVIENDO
C/VARILLA ¢ PERNO

VTN | I S 1 N PO L

v AR AR IR \sI\\\\\m IS

A A A N

il

U SO

PERNO DENTRO*
DE TALADRO «.s . --

15 cms. MIN,
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T \\\\L\xm\\\\é &

ALTERNATIVA CORTE "1

MURO DIVISORIO
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MCORTERO CON ADITIVO EXPANSOR -
Jd EMPAQUE ELASTICO POR EL )
INTERIOR

ACRILASTIC o
COMPRIBAND.

ﬁ\“\m\v?.\\*c\“\‘(\ﬂ\
&
L ‘-. L3
\“\'\\\T\\A\&\\\\\A\\A\\\\x&

O R L RRARER TR AR ) e

2.0 ems. APROX. A

MAX. (1.0 cm. MIN,) T —_
‘ / 3 HILADAS MAXIMO o
1.0 ‘cm. 25 cms. MAXIMO
' LIBRES :
20
DALA D=1
1

R L.
: H PR IR
4

SANUNRONRRNNAN

NN

DALA D—1 ANCLADA 25 cms. MINIMO
EN CASTILLOS EXTREMO (CM)

‘ALT‘_EL‘RNAT.IVA CORTE 1-1
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ACABADO FINAL

1.0 cm. MIN.
. " COLUMNA EXISTENTE
. | /

* EXTERICR
(e Resbarhnetastaskeatastosteitortashashasiag andanfaifuslsitrafortanteitratenteadeadnsfastsctin
V/.Z/ LA Ll L LV LS LS LS L Lr 2 d/éz’é[d/.//.d/ﬂd/é/élm.[/q

* ,— ACRILASTIC, y/o COMPRIBAND
PARA MUROS DE RELLENO

YESO o

cASTILLO (W) CON 2 ANCLAS (@
" PARA MURO DWVISORIQ (RELLENQ)

5 RECUBRIMIENTQ

ANC[AS @ (81/2° MIN.) COLOCADAS DENTRQ DE TALADROS #1/2" EN
- COLUMNA EXISTENTE (3 MIN. @ B0 cm, APROX)

" PARA MUROS DE RIGIDEZ (EMPACADOS), ELIMINAR EL MATERIAL DEFORMABLE *
COLANDO EL CASTILLO CONTRA LA COLUMNA,
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1).— CAPA DE MORTERO LANZADA CONTRA EL MURO DE' MAMPOSTERIA.
2).~ MALLA ELECTROSOLDADA ¢ VARILLAS PARA ARMADO DE LOS APLANADOS.

3).— "GRAPA" PARA SUJETAR LAS DOS MALLAS, COLOCADA A TRAVES DE
"CAJAS" O PERFORACIONES HECHAS EN EL PROPIO MURO, Y QUE A
LA VEZ SERVIRAN COMO CONECTORES. (ESPACWDA B0 cm. € MAX.)

4).— VARILLAS ANCLADAS A EL ELEMENTO ESTRUCTURAL EXISTENTE PARA
TRASLAPARSE CON LA MALLA,

5).= LAS DOS CAPAS DE MORTERQ f'c=100 Kg/cm? MINIMO DEBERAN RE-
MATARSE EN SU EXTREMO SUPERIOR HORIZONTAL Y £N SUS EXTREMOS
VERTICALES, CONTRA 1A ESTRUCTURA EXISTENTE, Y DE PREFERENCIA
INTEGRANDO EL ARMADO A DALAS Y CASTILLOS DEL PROPY 0.



COLUMNA , ’r
EXISTENTE \ |

| _ NUEVA DIAGONAL METALICA
(CONTRAVENTEO)

ANCLA
PLACA —, \

- AnctA \\ i =
7.5
RYESAEEPY
7.5 ] | ! [4 / .
‘ : [ 1
e e | 15] | e U s
e 18 )0|_— ;9_"
o el
9
15 e =t i ef
+— e — ! 7
7.5 5] ! 4 5
I | ! s ! 50
| W -
!
|
|
|

_ ]t -4+ ++———-—_—

| " A7 SR T AN e, |

| ! I
. _[/ N lll
TRABES EXISTENTES '1]

DE ACERQO, FORRADAS

L paca
CON CONCRETO PLAC

PREPARACION PARA RECIBIR
DIAGONAL METALICA (CONTRAVENTEO)
E L EV A C 1 0N

31



11
| I
| .
P
i
t1__:“__|[]___
a1
F .
I\F Al ]
N | I
il
Al |
1l | |
' I‘i.l
t f 1

NUEVA DIAGONAL

t1

/ METALICA

NUEVA DIAGONAL

32

’ e “METALICA
24 ﬂ@: E‘_/Eb‘ ]
T | P A Y
e <. i/ ity “:_T":::,_\_
o 1 S S —
L i Lo\ o
'2—’ I ‘s ; -
S
2 .
C -0 R T E A - A
P L A N T A



10.

11.

12

13.

14.

15.

16.

h ' BIBLIOGRAFIA -

"Repair and Strengthening of Reinforced Concrete, Stone and Brick-Masonry Buildings®. Proc. Building
Construction Under Seismic Conditions in the Balkan Region, Vol. 5, United Nations Development
Progrmme, Vienna 1983.

Hemndndez B, O. "Procedinmientos de Reparacién de Estructuras Darfiadas por Sismo” (primera etapa).
Departamento del Distrito chcral Direccién General de Construccién y Operacién Hidrdulica. México,

'D.F., Abril 1981.

Pinkham, CW, y Hart. G.C. "A Métodology for Scismic Evaluation of Existing Mulli'story Residential
Buildings". Department of Housing and Urban Development. Office of Policy Development & Research.
Junio 1977, ’ -

Hirosawd, M. et al. "Analysis on Damage of the Kurayoshi Higashi City Office Building Duriné the Tottori
Earthquake of 1983°. Building Research Institute, Japon, Diciembre 1984.

Hirosawa, M. et al. "Analysis on Damage of the Namioka Town Hospital Building During the 1983
Nihonkai-Chubu Earthquake and Retrofit Design of the Bulldlng Building Research Institute, Japén,
Agosto 1985. .

Loera, S. "Manual para Evaluar Dafios Causados por Sismos en Edificios de Concreto Reforzado”,
Departamento del Distrito Federal, México, Marzo 1982.

Mendoza, C.J.  "Manual para Evaluar Daiios causados por Sismos en Estructuras de Mamposteria®. -
Departamento del Distrito Federal, México, Mayo 1982,

Petravski, J. "Metodologia y Procedimientos para la Evaluacién de Dafios Producidos por Terremotos”.
Institute of Earthquake Engineering and Engineering Seismology, Yugoslavia, 1983,

Okada, T. "Standard for Evaluation of Seismic Capacity of Existing Reinforced Concrete Building®. " Japan
Bulldmg Dasaster Preventlon Association. Tokio, 1977. -

Iglesias, J. (UAM Atzcapotzalco-Mémco) 1987. Estudio de las Intensidades del Sismo del 19 de Septlembre
en México, D.F. :

Mckenzie, G.H.F., et al. "Guidelines and Procedures for Strengthening of Buildings™ Procc. 8 WCEE,
Vol. 1, San Francisco, E.U.A. 1984. g

Kahn. L. F. "Shotcrete Retrofit for Unreinforced Brick Masonry" Proc. 8WCEE, Vol. 1, San Francisco,
E.U.A. 1984, ’ .

Hutchison, D.L. et al. “Laboratory Testing of a Variety of Strengthening Solutions for Brick Mansonry Wall
Panels”. Proc. 8WCEE, Vol 1, San Francisco, E.U.A., 1984.

Giangreco, E. et al.  "Stress Analysis and Strcngthcning Techniques of Masonry Buildings” Proc. 8WCEE,
Vol. 1, San Francisco, E.U.A. 1984.

Takaki, M. y lkeda, A. "Evaluation & Strengthening of a Existing Reinforced Concrete School Bulldmg
Procc. 8WCEE, Vol. 1, San Francisco, E.U.A. 1984,

Kawabata, S. et al. "A Case Study of Seismic Strem__-:hcning of Existing Reinforced Concrete Buildings in
Shizuka Prefecture, Japan®, Proc. SWCEE, Vol. 1, San Francisco E.U.A. 1984.

33



17.
18.
15.
20.

21,

22,
23,

24.

26.
27.
28.
29,
30.
3L

32

Endo,T. et al. "Practice of Seismic Retrofit of Existing Concrete Structures in Japan® Proc. 8WCEE, Vol. 1,
San Francisco, E.U.A. 1984.

ﬁigashi, Y. et al. "experimental Studies on Retrofiting of Reinforced Concrete Buildings Frames® Proc.
8WCEE, Vol. 1, San Francisco, E.U.A. 1984, . . '

Yiiziigalld, O. "Boited Connections for Precast R:C: Panels Used for Repmr and/or Strengthemng Proe.
8WCEE, Vol. 1 San Francisco, E.U.A., 1984.

Van Gemert, D:A: “Reapair and Strengthening of Reinforced Concrete Plates by Epoxy-Bonded Steel Plates”
Proc: 8WCEE Vol. 1, San Francisco, E.U.A, 1984,

Alcocer, S.M., & J:0. Jirsa 1991. Reinforced Concrete Frame Connections Rehabilitated by Jacketing.
PMFSEL Report No. 91-1, Phil M. Ferguson Structural Engineering Laboratory, The University of Texas at
Austin. . :

Jirsa, J.O. 1987. Repair of damaged buildings - Mexico City. Proc. Pacific Confercﬂce 0n'Earthquake
Engineering: 1, 25-34, New Zealand,

Rosenblueth, E., & R. Meli 1986. The 1985 earthquake: Causes and effects in Mexico City. Concrete
Intemational: 8(5), 23-34

Altin, S. 1990. Strengthening of R/C frames with R/C infills. Ph. D. thesis, Middle East Technical
University, Ankara, Turkey :

. Ersoy, U, and Tankut, T. 1991. Jacketed columns subjected to combined axial Joad and reversed cyclic

bending. 6. Canadian Conference on Earthquake Engineering, Toronto, Canada: 631-638.

Tankut, T. and Ersoy,'U_. 1961. Behavior of repaired/strengthened R/C structural members. American
Concrete Institute Special Publication SP-_128, Detroit, Michigan: 1257.1276.

Badoux, M. 1987, Seismic retrofiting of reinforced concrete structures with steel bracing systems. Ph. D.
Dissertation. The University of Texas at Austin. Austin, Texas, USA. i . .

Bass, R., Carrasquillo, R. and Jlrsa J:0. 1989. Shear transfcr ACrOss new and existing concrete interfaces.
ACI Structural Journal Vol. 86. No. 4, Iuly-August 383.393.

Bush, T., Jones, E. & Jirsa, J:O. 1991. Behavior of RC frume strengthened using structurai steel bracxng:
ASCE Structural Joural Vol. ll7 No. 4:1117.1128, -

Gaynor, P. 1988. The effect of openings on the cyclic behavior of reinforced concrete infilledshear walls. A
M.Sc. Thesis. The University of Texas at Austin. Austm. Texas, USA,

Tomazevic. M., Sheppard, P. (1982) The strengthening of stone-masonry buildings for revitalization in
seismic regions, 7th European Conference on Earthquake Engineering, Vol. 5, Athens, pp. 275-282. .

Tomazevic, M., Weiss, P., Velechovsky, T. and Apih, V. (1991) The strengthening of stone masoﬁry walls

with grouting. Structural Repair and Maintenance of Historical Buildings 11, Vol. 2: Dynamics, Stabilisation
and Restoration, Computational Mechanics Publication, Southampton, Boston, pp. 215-225.

34



.'11' :\ Tt
FACULTAD .DE INGENIERIA UNAM.

DIVISION DE EDUCACION  CONTINUA

CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

DISEND SISMICO DE EDIFICIOS

COMPORTAMIENTO DE MATERIALES Y ELEMENTOS

MODELOS ANALITICOS | MATEMATICOS DE EDIFICIOS

I M. EN I JOSE LUIS TRIGOS

Profesor, Facultad de ingenierfa, UNAM
ingeniero  Civil, Consultor
Apartado 74 - 171, México D. F. 09080
(525) 689 - 6888 FAX 689 - 6639

MEXICO

FI UNAM DEC DISERO SISMICO EDIFICIOS JL TRIGOS COMPORTAMIENTO MATERIALES Y ELEMENTOS 1/8



COMPORTAMIENTO DE MATERIALES
" PROPIEDADES CUASIESTATICAS,
PROPIEDADES DINAMICAS.
ACERO ESTRUCTURAL
CONCRETO REFORZADD.
MAMPOSTERIA.
MADERA.
SUELDS.

ELECCION DE MATERIALES ESTRUCTURALES.

PROPIEDADES CUASIESTATICAS
CURVAS ESFUERZD - DEFORMACION UNITARIA.
. RESISTENCIA. _
COMPGRTAMIENTO ELASTICO
. RIGIDEZ.
. RESILIENCIA.
COMPORTAMIENTO INELASTICO
. DUCTILIDAD.
ACCIONES MECANICAS.
. FUERZA AXIAL
. FUERZA CORTANTE.
. MOMENTO FLEXIONANTE.
. MOMENTG TORSIONANTE.

. COMBINACIONES.
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PROPIEDADES DINAMICAS

e iq“}

EFECTOS DE FATIGA.
EFECTOS DE CHOQUE.E IMPACTO.
PROPIEDADES DE AMORTIGUAMIENTO.

. AMORTIGUAMIENTU VISCOSO.
. AMORTIGUAMIENTO HISTERETICO.

. AMORTIGUAMIENTO DE COULOMB.
COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS

FUERZAS AXIALES.
FUERZAS CORTANTES.
MOMENTOS FLEXIONANTES.

MOMENTOS TORSIONANTES.
ACERD ESTRUCTURAL

'compunrnwmm.
CARGA AXIAL
 FLEXION,

FLEXOCOMPRESION.
CONEXIONES.

EFECTOS DE CARGAS REPETIDAS.
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CONCRETO REFORZADO

COMPORTAMIENTO.
CARGA AXIAL.-
FLEXION.
FLEXOCOMPRESION.
CORTANTE..
CONEXIONES.

EFECTOS DE CARGAS REPETIDAS.

MAMPOSTERIA

COMPORTAMIENTO.
. PIEZAS.
. MORTERDS,
. ACERD DE REFUERZO.
. MAMPOSTERIA.
ENSAYES DE PILAS.

" ENSAYES DE MURDS.
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ELECCION DE MATERIALES ESTRUCTURALES

ALTA DUCTILIDAD.
ALTA RELACION RESISTENCIA | PESD.
HOMOGENEIDAD. |
ORTOTROPIA.

FACILIDAD PARA HACER CONEXIONES DE RESISTENCIA PLENA.

i

MODELOS ANALITICOS | MATEMATICOS DE EDIFICIOS

INFORMACION  BASICA.
INTERACCION CON' OTRAS DISCIPLINAS.
ESTRUCTURACION.

PROPIEDADES GEOMETRICAS Y MECANICAS.
coNpicmmsé Y COMBINACIONES DE CARGA.
| MODELOS ANALTICOS.

MODELOS MATEMATICOS.

APLICACIONES
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GULA DE ESTUDLO

DISERO SISMICO DE EDIFICIOS

'TEMA 1: wmmmmymmm&mm
' REPETIDAS (Texto: Cap&tuf.o 13 de £a Reg 1 pp 331 o 427)

1. Canacteristicas que defdinen £a respuesta slsmica

La respueata sismica d.‘ ua estructura deppnde de sus caracter:[stlcas carga-
deformecidn ante cargas dindmicas alternudrb.

L& fisceoffa inpifcita en los reglanentos G disclic adnite que lap cstiuctu-
ras sobrepasen el mtervalo de. carportamxe '] ela‘istlco ba]o el efecto del sn.s
“mo.de dlseno._ Interesa por tanto el ccxrportamlento hasta la ruptura,

La respuesta de la estructura campleta depende de la de los elementos que
- la camponen y esta de la de-las secciones y de ios materiales. ES necesa-
rio entonces conocer las relaciones esﬁxerzo—defonmcmn de los prmc.'l.pa-

les materiales v olementos estructurales. )

Una relacifn cargo-Geformacién tfpica ante carga moncsSnicamente creciente
se muestra en la rig 1. ILos pardmetros de la curva gue interesan son rigi-
dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez dependen no solo las deforma-
, clones que va a presentar la estructura bajo una accidn dada, sino también
la magnitud de la accién sismica que esta va a tener que soportar De la

. ducta.udad depende esencialmente la capac:.dgd de disipar la encrgia del sis
mo. Para muchos materiales es valn.da una 1deahzac¢6n elastoplasuca de la
" relacifn carga-deformacién.

El factor de ductilidad O v A es la medida nés contin e la ductlhdaa.

“un m.aterlal fragll tiene factor de duct:.lzdad Cercano a uno, camo por ejem=

plo el concreto no reforzadé sujeto a t:en516n el acero de grado estmctural
puede alcanzar factores de ductilidad superiores a 20.

La ductilidad de una estructura en su conjunto es generalmente mucho menor
que la ductilidad local que puede desarrollar una seccién: depende del nGme
ro de secciones que entran en fluencia antes del colapso de la estructura,



fig 2. Para el conportamiento sfsmico de una estructura interesa su ductili
dad global; para lograr un factor de ductilidad global alto se requiere que
las secciones individuales tengan ductilidades grandes y que en el mecanismo
de colapso de la estructura intervenga el mayor nimero posible de articula-
ciones plastlcas

Ante repeticior'e's de cargas alternadas la relacifn carga-deformacifn se mo-
dificz en forma mds v wortante mientras mis se scbrepase el intervalo "ELds
Wee” de comportamiento, fig 3b. Las curvas descendentes (de descarga) di-
fieren cada vez mis de las de carga y se forman "fazed" o ciclos histerfti-
wos. La respuests s{smica depende fundamentalmente Gol &rea incluida en los
lazos histeréticos que define la energfa disipada por la estructura y por
tanto su amrtlguanuento ‘histerético, fig 4.

En alqunos materiales y en cilertos elenantos estructurales las curvas h:Ls-.
terétlcas se asemejan a las de wn corrportamiento elastopldatico perfecto,
flg 3c, en los que la curva para el primer ciclo de carga se mantiene apro
ximadaments: constants ante repeticiones de ciclos y se tiene una gran capa
cidad de disipacién Je energfa a través de ciclos histeréticos estables.

Otros materiales dan lwar también a ciclos hister&ticos estables pero con
una forma radicalmente distinta a la del primer ciclo y que incluye un Srea
.mucho‘ menor que la que'se tiene en un camportamiento elastopldstico, fig 3d;
Elxm]rmnte en otros casos se tiene un deterioro progresivo de rigidez ; re-
sistencia,fig 3e que. replesenta un dafio irreversible en la estructura y una
reduccién progresiva de su capacidad de absorcifn de enmergfa.’

Se han propuesto diversos modelos t&oricos del comportamiento histeréfico',
los cuales se emplean para estudiar el comportamiento din&mico no lineal de
estructuras (Masing, Ramberg—Osgood Tnlinear, etc) .

El comportamiento sismico en el intervalo ineldstico depende e_senciahrente
de las caracterfsticas de los ciclos histeréticos, el parametro ductifidad
no es suficiente para definir el camportamiento sfsmico ya que a un miswo
‘factor de duct:.ln.dad pueden oorrespmder capacidades muy dlstmtas de disi
' pacifn de energf.a



" Comportamiento ante cargas dindmicas y estiticas: La mayorfa de los estu-

dios sobre el camportamiento inelistico 8&-estructuras:se han realizado com
‘ensayes ante pocos ciclos de carga estitica alternadas. Se ha considerado

siempre que esto es conservador con respeétd al comportamiento ante cargas

dindmicas, aunque hay algunos casos en-que parece’no ser asf.:.

2. Compontamiento de mateniales (medido en especimenes estdndar)
a) Concneto simple (ref 2 pp 65 a 150)

Ta curva’ U-Z  en campresifn y tensidn, fig 5, muestra un camportamiento
fraqgil en ambos casos. Las deformaciones de falla son pequefias. El mico~
agrietamiento causa desviaciones de la linealidad a partir de 0.4 £} y pro
duce deformaciones irreversibles.

Efecto de Za velocidad de canga, §ig 6. Aumenta la resistencia y la rigi-
.dez, -pero disminuye las deformacicnes de falla, y wvuelve mis fragil el com
pertamiento, '

fiecto del comfinamiento en el concreto (ver ref 3 pp 20 a 30). Al aumentar
el esfuerzo de confinamiento aumentan tanto la resistencia como la capacidad
de deformacién, fig 7; los resultados de ensayes de coampresién triaxial son
extrapolables para el estudio del efecto del confinamiento proporcionado por
el refuerzo transversal. La diferencia de eficacia de un zmc:lw espiral y
de: estribos se muestra en la fig 7b. Con espiral puede incrementarse fesig
tencia y ductilidad; con estribos solo ductilidad, pero en forma mucho menor
. que con espiral. -

Efecto de La nepeticidn de carga, §4g 8. Para repeticiones esfuerzos altos
de campresifn el concreto no confinado sé detericra rSpidamente.

- b) ' Aceno estructunal, de nefuenzo y de predfuenzo (ref 4 pp 42 a 64)

La curva esfuerzo-deformacién del acero depende de su composicién quimica y
del tratamiento a que haya sido sometido. El mSdulo de elasticidad es cons



- »

tante. El esfuerzo de fluencia (real o aparente) aumenta con el contenido
‘ decarbonoypmdeincrenen}:arsepormareducqidnde&reaoportorcido
efectuad en frio, fig 9. La meseta de fluencia se pierde a medida que au
- menta fy y si se trabaja en frfo. La relaci6n fu/fy y la &u disminuyen
al aumentar fy. Los fac_tores de ductilidad son siempre grandes, exceden
de 10 atn para los aceros menos dfctiles.

El efects de la velocidzd de carga en la resistencia y en la ductilidad es
poco importante.

Ante el efecto e caryas alternadas que exceden la flosncia, el lindte d&
proporcicnalidad se reduce y la 0-£ se hace mis redondeada (efecto de
- Bauschinger) ; los ciclos son myy estables y no muestran deterioro (fig 10).

<) 0thos mateniales

. En los metales el oomportamiento es d:alitativanente oamo el del aceroc.

En la mmpobte,&,ca varfa micho seglin los materiales que la copongan (piezas
-y morteros). La ﬁig 11 muestra algunas curvas tipicas para mampostexia,
vef 5. El camportamiento en general muy frigil, especialmente cuando se em
plean materiales de alta resistencia. El camportamiento ante cargas alter-
nadas musstra un deterioro total a menocs que se cuente con un refuerzo ade-
cuado.,

Las propiedades de la madera varfian segln la especie, la densidad, el conte

nido de humedad y son miy sensibles a la velocidad de aplicacitn oe la car—-

ga, fig 12. El modo de falla del material es muy fragil aunque las estructu
ras de madera pueden tener alta disipaciSn de energlfa si se detallan adecua-
damente las uniones (ver capftulo correspondiente).

3. Comportamiento de elementos estructurales

3.1 Vigas y columas de concreto reforzado (ver ref 3 pp 195 a 169)

a) Flexidn: La relacién momento-curvatura de secciones de concreto



reforzado se-obtiene a partir de las hiptesis baSJ.cas del ca;portarmento
del concreto en flexocconpresifn. Las curvas de la flg 13 meestran la in-
fluencia en la resistencia y la ductilidad G las.cuantfas de.acero de ten
sidﬂy campresifn en su relacién con la cuantfa kalanceada. Se cancluye que
si, la cuantfa de refuerzo de tensifn es muy inferior a.la balanceada se cb-
tienen grandes ductilidades (camparadies a las del acero). El refuerzo de
compresitn es de gran ayuda en incrémentarfla ductilidad. El efecto del re
fucrzo transversa! oo 1a relaci®n momento curvatuxa de vigas se ve en ia fig
i4. Fl confinamiento que este proporciona auventa la ductilidad cuando la
falla es cercana a la balanoeada. ' - '

L) Fﬂcxcccr‘ wesiln: La relaclén Asnentn cuovanira puede calcularse
con. el mismo procedimicnto que para elementos en 4.1e.x16n. La ductilidad de
"penae Gel nivel ce carga axial (fig 15). Para fa.le de canpresxdn 1a cuctl-
_lidad es casi nula a menos que se cuente con confinamiento importante, fl.g
16. Para falla de tensibn se tiene cierta ductilidad, pero solo para cargas
axiales muy pequenas esta es Importante.

cj Eéec'i';: Ze cangas repetidas en elementos en §lexocompresiin: En
£iexiGn simple v oon cuantfas bajas.de acero el compustamiento es cuaditati
vanente oumo ei Jdei acero: gran ductilidad y poco deterioro. Puede predecir
se con buena aproximacitn empleando las hipStesis para concreto en flexocom-
gresifn.  El deterioro ocurre solo para deformaciones muy altas debido al pan
Geo del acero de campresitn. La @gradac:.én es mucho mayor ouwando hay esfuer
v . cortantes altos an las secciones criticas (articuiaciones pasisticas) o
tamoidn cuando hay posiblidad de deslizamiento de las barras por adherencn_a,
ver fig 17. Inportantes estudios al respecto han side realizadce en
BerKeley (ref 6), y en Nueva Zelanda. Se recomiendan estribos poco espacia
dos para evitar pandeo de barvas y para confinar el concreto, altas .cuantiés
de acero de campresidn y despreciar la contribuciSn del concreto a la résig ‘
tencia en cortante. Fn el tema de estructuras de concreto se tratard con
mayor detalle este punto. '

Cuando hay cargas axiales mportantes la ductilidad es baja y el deterioro
ante repeticifn de cirgas es importante, fig 17c.

T



d) : Contante, tonsibn-y adhenencia. El modo de falla ante cortante
y torsi6n es netamente frigil; afn cuando exista refuerzo txansversal se.
gana poca ductilidad y el deteroro es muy rdpido. Algo similar es el com-
portamiento cuando hay problemas-de -adherencia. Pcr tanto deben tumarse
factores de seguridad mayores contra estos efectos que contra flexi¢n.,

LR £

3.2 | Elementis de concreto presfonzado’ (ver ref 7 pp 49 a 81)

Su camportamiento no difiere mucho del refarzado: pueden alcanzarse las mis-
mas ductilidades siempre que la cuantfa de refuerzo ses bhaja (g £ 0.2 y el
nivel de carga vertical también. El admitir que ante el sismo de disero flu
_ya el acero de presfuerzo es debatible, porque si f].uye =2 pierde ¢l presfuer
':";zo y es diffcil restaurarlo. '

Ante cargas repetidas el camportamiento es distinto: fig 18; se tiene raucho
" ‘menos disipacién de energfa; por tanto pard resistir un mismo sismo se re-

quiere mayor resistencia o mayor deformacién inelsstica que en ooncxeto re

~ forzado, fig 19.

' 51 arpleo de elementos continuos presforzados es poco usual.
3.3 Etementos de acero estructunaf (ver ref 8 pp 125 a 159) :

El comportamiento en flexifn es sumamente dictil, pero la'ductilidad puede
verse afectada por pandeo local o pandeo lateral despufs de la fluencia,
fig 20. El efecto de Baaschmger suaviza el acero y lo hace mis prc-;aehso

al pandeo. Hay que restringir las dimensiones de las secciones para asegu
. rar la plastificacién total sin que ocurra pandeo o colocar atiezadores po
o espéciados. Secciones campactas. En columas la capacidad de rotacidn
es'my reducida. La prictica recamendable es schredisefiar las columas de
manera que las articulacicnes plisticas se formen en las vigas.

Ante cargas alternadas los ciclos son muy estables (si no hay problemas de
~ pandeo) y hay gran disipaci6n de energfa, fig 21.



Hay que tener culdado con las uniones: deben scbresidefiarse porque normal-
mente son MENos ductlles que las seccicnes de las vigas.

3.4 Muros

Son elementos que proporcionan gran rigidez a las estructuras y frecuente-
rmente se requieren en edificios de mediana o gran alturé para limitar las .
daflexicnes a valores ad:us:.bleﬁ. ' )

a) Muros de concreto (ver ref 3 pp 610 a €60). Su'cmpormmto

Denda esencialmente de su relacifn alt:ura a longitud H/L (o mds correcta
mente de M) Usualmente H/‘L?Zy son por lo tantoelementosdc flexién
con bajos niveles de carga a)cial Se- cnrportan como vigas; mucha dmt.:.lidad,
fig 22. Ante cargas alternadas su absorcifn de energfa es alta y su dete-
rioro bajo si rice flexién, fig 23. Si rige cortante mucho deterioro, fig
24. En muros bajos rige cortante casi siempre y la falla es poco dfctil y
hay mucho deterioro, Problemas en las vigas que acoplan los murcs entre sf
© con marcos {se ver&n con mds detalle en el tema de Estructures fe Concre=
to). -

B) Muros de mamposteria: (ver ref 9). San elementos rigidos y £r8
Giles; aceptan miy poca deformacifn lateral. Requieren de confinamiento y/o
| refuerzo para tener cierta ductilidad, fig 25. Tienen mucho deterioro espe
cralmente si las pilezas son huecas. Pueden disefiarse para que rija flexifn,
~rtonces el camportamiento puede ser mucho m&s favorable.
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1. DEBCRIPCION DEL BDIF¥ICIO

Centro de Salud: Grupo A . i

Seis pisos mis un sétano: . ' A |

Altura de entrepiso: sétano y planta bajd: 4.5 m
T resto: 3.6 m

Area total construida: 5440 m2 (7 niveles)

Zona III, D.F.

Ver planta anexa

2. EBTRUCTURACION

a)

b)

Material ,
Concreto reforzado: econonmia

+ . resistencia de disefio del concreto a 1la

compresién: f£/=300kg/cm?: clase 1

+ resistencia de fluencia del acero:
£f,=4200 kg/cm?
Egtructuracion

- marcos ductiles: RDF, Q = 4
- muros, Q = 3 )
- marcogs-muros, Q = 3 &

Sistema resistente de fuerzas laterales:

- muros acoplados en la direccién NS ' B

- micleo de elevadores y escaleras ~en la
direccién EW ' R
*#%+* Los muros acoplados controlan

desplazamientos de las alas
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sistema resistente de cargas gravitacionales

‘Marco ;- . ( e

- - losa en dos direcqiénes

- vigas interiores y de fachada
- columnas — '

cajén de cimentacién

- losa y contratrabes
muro perimetral de contencién

Muros divisorios _

sismo

¥

no formarin parte del sistema resistente
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4. ANALISIS BSTRUCTURAL.
Hipétesis

anAlisis eléstico
- losa: diafragma rigido, aunque la forma del edificio
| sugiere "aleteo® del edificio
- se supone que el cajén de cimentacién es rigido
- los elementos no estructurales (muros divisorios) no
se consideran en el andlisis B

El edificio se modeld y analizé como estructura tridimensional
usando el programa SUPER-ETABS - )

40 lineas de columna

69 crujias

102 elementos muro (paneles) )

12 “"contravientos flexibles"™ . para estimar 1la

distorsién (AE/L=6.4 kg/cm)
. |
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£, < 4200 kg/cm?

d/h=.0.90

-

08

Ag= Area totol de refuerzo d

fe = 0.85 £, si 1X<250 kg/em?; fe=(105- =

Fn = Factor de reduccion de resistencio

P, = Cargo axial ditimg

Myy = Momento flexionante itimo en direccion y = Py - ey
Myx = Momento flexionanté iltimo en direccion x = P, - ey

Fig 10

f
go)fé’, si f2>250 kg/cm?



COMPRESION

TENSION

o,
LA
. 408
1y
AL L
A el
v L
I N fy <4200 kg/cm?
ERNRp4 o] d/b=0.90, Ry /Ry=0.5
SeZdus T 3
1 i 1. d.1 1 4 5 A 0!
e ' .ol
/Vr f A/'/r "/I‘;{‘ f"/ » .y !:O
1 LT L EER TR
- b1 Y
- L . 4+ T 1. ].. c9
LT A Seib= s g¥i2s
e T LS
L ] - -1 1]
Fi 1T = 1 1A -1
4 /\ [ -1 41 41 “g\,s
/ X ' 1 LT 1 "“!‘I
- B 'X‘ 11 | 1 .
A 1/ [7 4 V-1 ot ] 36
/ / A 3 - | ——— -
Y A Zz Z it ie =L s il . s o M
A T 8 e m ) I ; Ry
e s S o , T
R ol‘s il._,_. /| 9.50 0.75 L 1 1.00
o Iy S4N Vv e - - :
A AT L L AL 1 L]
' d ! 1 l % EREENENE 8y /h=
-3, L3 | b - .. . . -
4 -k N - l l t ; | 7 T\F-- F—"lh-_1 - . t-. - - [_ — -
-1 A //‘L | ' Y / - h-_“f""‘x; ! L} .
/Y - .- : : - . . BTN f\qu—- - - =t ——
N Z A 0 O I O O i I O B,
NIRRT =l Lo
A7 \ F} | . Py Ag f
gy . 2 ——— =
s NG 53] " T Fabnte Y en ey
dEP AP o N T
L T M M
PN 4 AN (TR —0f Rz
LA = : ** Frb®hic " Y FrbWt
[ I .
7| = AN El eje x debe considerarse tal que
i A ex/b < ey/h
Ag= Area total de refuerzo f: .
fe = 0.85 t&, si (<250 kg/cm?; fE=(1.05-]250)fc. si 1¢>250 kg/cm?
Fg = Foctor de reduccion de resistencia
P, = Carga axial Ultima
Myy = Momento flexionante ditimo en direccion y = Py - ey
Mux = Momento flexionante dltimo en direccion x = P, -ey

Fig 42




oo ameem g LM ":f!"‘- H!!ﬂ' 1]'"""!” N e e O

FACULTAD DE INGELENIERIIA O N A M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

XX CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

MODULO I11: DISERO SISMICO DE EDIFICIOS

COMPORTAMIENTO DE ELEMENTOS DE MAMPOSTERI[A

ING. OSCAR HERNANDEZ BASILIO

Palacio de Mineria Calle di: Tacuba b Primerpiso . Deleg. Cuauhtemoc 06900  México, D.F. APDQ:. Fustar 1A-2285
feléfonos: 51248955  512.5121- - 529-7335° 2 621.1987 " Fax '510-0573  521-4020 AL 26



¢

. .

COMPORTAMILNIO DE LLEMLNTOS DL MANPOSTERIA

Oscar Herndndez Basilio®

1. IHTRODUéCiON
La mamposteria es uno de los matcrialés de ¢onstruccion mas antigﬁosnutili;
zados por ¢l hombre, la noticia mds rcnbfa 'qﬁé se tiene de su empleo se
puede leer en la Biblia, donde en.el capitule del Génesis 11-3,b4 dice.....
3Un dia dijecron unos a of}os "Wamos a hacer ladrillos y a cocerlos en gl
fuego''. A1, wusaron ladrillos en lugar de piedra vy agfalto natural en Ju
gar de lm'::fc'lu.}F Despucds dijeron “angan vamos a construir una ciudad y una
: 3 ) .
.torre que lleyue hasta el ciclo. De este modo nos haremos famosas y no
tendremos que dispersarnos por la ticrra e
ast &ice el relato donde apérgptemeﬁfe se comienza a emplear las mamposte-

rias como elementos estructurales.

Grandes obras'dc mamposterfé h?n perdurado en el tiempo eomo simbolo de la
grandeza de los pueblos, muestra de ello son la piramides en Egipto, Méxi-

. €0, etc; o mis recientemente las viviendgs que tieéen.SOO o mas ahos de an
tiguedad. Sin cmbargo, probablemente es por esta razdn, que la mampostérfa
en México se asoia gcncralmcntq a procedimicnlos artesanales tanto en la Fa
§ricaci6n.dc las piczas como en los procesos copstructives. Sin cmbargo, i
blen todavia se utilizan amplianente nomposterias de piﬁdrn y adobe de barro
o de concreto de baja reﬁiSLcncia, también desde hace muchos anos se fabrican
piezas de alta resistencia y buen control de cal{dad.con.las cuales * se han

rcaliz

-4

ado obras de mamposteria cada vez mis atrevidas..

. . ‘ : pel o R DL
* " Director General, Proyectos Tensién, S.A., de C.V. , =i

'



Se fabrican comercialmence en HCXICO ‘tabiques de. barfo extruido c;n re-
sistencia de 400 kg/cm o superior y bloqlies de concreto en los que pue
den Iograrse-resnstenclas sobre &rea bruta superiores a los 200 kg/cmz.
" Con materiéles-semcjantcgenionas}hzbnjoricsgo sIsmico como Suiza, I'ngla
terra y los palses E§cnndinavos; Se han construtdo muchos edlficios de
“entre fS y 29'§isos é base de-muros de cérba sin nin§dn refderzo. En 20
- nas de hayor.riesgo sTsmico como el Suroeste de ios EEUU se han cghstrql
do edlficios del orden de 15 pisos con mamposﬁerfa de bloque ée concréto

con abundante refuerzo.

En México las construcciones a base de muros de carga de mamposter{a.han

sido muy populares en edificios-de pocos pisos,principalmente con lafmodg
‘ "l
lidad de reforzar los muros con’ dalas y castillos. El 1Tmite usual en

edificios ha sndo de 5 o6 plsos.

La ventaja p?incipal del ?mﬁleo de muros de carga'es que el mismo elemen-
to que sirve para 5ubdlv}dfr los e;pacios‘y pafa dar a}s\amlento, ticne
funclén estructural. Otras ventajas son que el sistema constructive no
reﬁu!ere deAequlbo clgborado Y costoso y es intensivo en uso de mano de
obra no muQ esPecialiéadaJ Por estaé-#antajas; la construcclén a basc de
muros de carga de mamposterfa rcsulta convenlente cuando el espacio arqui-
tectonico esté muy subd:vldtdo y la distribuelén de Sreas y elementos de

-separaclén es regular tanto en planta como en elevacién.

‘ Las desventajas dcl empleo de muros de carga son la fa]ta.de flexibilidad

en la subdivisién dc los espacios que resulta de 1o imposibilidad de remo

ver las paredes diviiorias; la dificultad de ejorcer un control de caltdad

estricto tanto en el material .como en la construccidn, y la baja resisten-



tencia en tensidn y la fragilidad ante deformaciones en su plano que obl)j-

gan al empleo de refuerzo y limitan su aplicacién en zonas sTsmicas,

Las recomenducioncs para el discﬁo estructural de la namposterfa han
sldo tradlcionalmentc muy someras, basadas en especlficaciones de tipo .
.geométrico, en pro;edimientos muy burdos de revisitn de esfuerzos y en el

empleo de factores de segpridéd mury altos.

En afos recientes se han, realizado estudios bastante extensos acerca de
las propiedades mecdnicas y el comportamiento estructura! de la mampos Le
rfa, Va.cual ha permitido 1a elaboracién de normas de disefo mas rvaclo-

nales. Un.ejemplo de ello son las normés'para mamposterla del reglamento

" de construcclones para e} Distrito Federal.

La ﬁayor parte de los dafios materiales y pérdidas de vidas humanas a ralz
de temb[ores'importanteé se han debido cl colapso de construcciones de vi
viendas de uno a cinco niveles. Las razones principales de estos colap-

sos han sido: el empleo de materiales de baja resistencla, o cuya resis-

tencia se deteriora rapidamente con el tiempo, el uso .de procedimientos

constructives que no permiten una liga adecuada de los muros entre si y ta

adopcidn de soluclones a base de muros muy altos con pocas separaciones

Interiores y con techos muy pesados o poco rigidos.

En muchos casos la adopcibn de estas ‘formas constructives se debe a la

falta de recursos econdimicos que hace que se puedan emplear solo materia
. . 'l ! » :
les que se pueden obtener pricticamente sin costo cn el lugar, como cl

! .

lodo, la piedra, la madera rolliza etc, y solo permite adoptar procedi-

mientos constructivos que puedan ser realizados directamente por lo§ habi

tantes. No resulta muy diffcil encontrar modificaciones a estos sistemas

.
.



.dc mancra que, sin que se requiera un costo adicional signlf:cativo Yy sin

cambliar radlcalmente las caractcrfsticas de Ias vlvlcndas, se obtenga una

segurlidad adgcuada con el efecte de sismos.

Cuando se trata de vivicndas en las que se pueda Invertlr en ﬁaterlales
comerclales. como el ladrillo el cemento y ¢l acero, puede ogtenerse
sgggrldad ndccpada contra sismos, y a. la vez condiclones de habltabl-
lidad favorables, medlante. el empleo de muros de mamposterfa, dé plezas
.de.barro o de bloqué de éoncreto, reforzados en distlntus formas péra
propofglonar una mayor resistencia Y éontfﬁuidad al conjunfdz En ;ﬁos
. reclant;s se ha incrementad§ notablemente el conocimiento de) cdmporta
- mlento sfsmlco de estos elementos estructurales. lo cual ha permitido
. la elaboraclén de recomendaclones especrficas para el disefo y construc‘
cl&n.de_muros de mampo;terfa en zonas' sTsmicas, -
En.este'ifaba]o se tratard de resﬁmlr:los.brincipios del'ﬁiseﬁo sismico
“de las conétrdcéibngs de mamposterfa, pérfiehdo del campoftamiento sls-
_amico observado y de resuléad;s he ensayes de IaSoratorlo° se recomenda-
rén Ias formas de estructuraclén que se conslderan s eflcientes se .se
" halardn los defectos que més comunmente dan lugar a fallas y se darén re
) cpmendaclones gSpecfflcas de diseﬁo._ Se !ncluyen materiales y procedi-‘
mientos constructivas muy distintos ;omo las’ construccionqs de.adobe: las
_.dé ladritlo no refo;zado,lléﬁ reforzadas con d;las y céstlllos_y las que
- tienen réfuprzo en el intcrlof_ﬁe piezas h“cc;s'. Seianallzafén también
algunos nuevos procedimientos de refucrzo que pueden resultar conveﬁlenr

tes en algunos casos y se hardn.algunos comentarios acerca de las formas

de reparar las construccloncs dafadas.



(s
2. COMPORTAMIENTO SISMICO OBSERVADO DE CONSTRUCCIONES DE MAMPOSTERIA
Construcciones de adobe. La experiencia con este material es difiniti-
vamente negativa, La esca;é resistencia en tensién del adobe y la poca

adherencia que se logra ;n |a§ juntas con log mortetros de lodo.son solo
algunos de los inconvenientes. Aln con adobes de buena calidad no éuede
Iog}arsc una bucnP liga entre Yo$ muros transversales; esto aunado al gran
peso de los muros.:y'gencralmentc de los techos, hace quc.;stos!muros fa-
11cn-gencralmcntcﬁpor el cfcctg'dc Fucrzas.norﬁ;ics a su plano, ya sca por
.vqltcamicnto o por fallas locales por los cmpujcs:dc ios elementos de te-
cho. En muchas ocasi;nes las fallas de estas construcciones han sidg agra

vadas porque ¢l adobe sec encontraba muy debilitado por efecto del intempc-

rismo.



.

. " ©
Como recomcndaciénés gencrales para.mejorér el comportamicnto sTsmico de
estas construcclone; ;e pueden mencidnar la seleccién cﬁ{dadosa de los
suclos con qu; se fabrica el adobe, su mejoramiento con fibras o con
aditivos estabilizadores, la reduccidén de la altura de los muro; al mfﬁi-
mo admisible para la hablltabfllda& de la vlvléhda, la subdivisién de la

misma en espacios pequeilos por medio de muros ligados entre si con el me-

" Jor cuatrapeo de las plezas posible, el evitar techos muy pesados y el

estructurar estos techos para que tengan rigidez en su plano.

Sin embargo, una mejora sustancialen el comportamiento sfsmico solo pucde

.

obtenerse por medio de algiin refuerzo en el adobe.que'produzéa una liga"

'.adecuada entre los elementos Yy prqborcione cierto confinamiento y ductILL

"dad a los muros. Algunos de estos procédimicntos de refuerzo se descri-

ben én la ref 1 .

Construcciones de mamposterfa no reforzada. Las construcciones de tabique

.0 bloque de concfeto sin rcfucrzo han tenido.también un comportamiento sis-

hlco muy deficuente ya que adolecen esencialmente de Ios mismos defectos

que las de adobe. llga pobre y falla muy frégil. -Una fuente muy frecuente
de dafios y . colapsos es la presencla de huecos de puertas y ventanas no -re-
forzadas, en los que la conccntrucldn de esfucrzos que se¢ presenta en las

esqulnas provoca 1a lnlclaclén de grletas dlagonulcs quc llcvan a la falla

"8 todo e! muro. Este tipo de construcctéo debe evitarsc en zonas sfsmicas

. exceptuando quizas ;onstrucciones que encierren espacios pequeﬁos y con te-

chos ligeros,

Construcciones de mamposterfa confinada. Se denomina asi 2 los muros que

estsn rodeados cn su perfmetro por castillios y dalas quc forman un marco que
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cncierré tab}uros relativamente pequeiios, propofcionénéoics una capacidad
de dcformacién mucho hayor que la del muroc no rcforéado y una liga mdy
cfectiva con los clementos adyncgnlcs. -E1 comportamiento. observado de
construcciones de este tlpo'hasfa de varios pisos ha.sido definitivamente
mejor que el de la mamposteria no refor;ada;_scvcucntan'con criterios pa-
ra fljér la-disﬁéibucién dgvloé'elemenéos reslstentes y de su refuerzo vy
con procedimientos para el disefio de 1a ﬁémpoétérfa asT reforzada. Hay
qué hacer notar sin embafgb, que'él ggn ésté'éistema se reduce mucho la’
. probabilidad de.ﬁn colapso de la cohstruccién y de dafios mayores, no se
evita la poslbllldad de agrietamientos dlagonalcs en los mures, ya que la

'rcsistencla en tenslién diagona) de la mamposterfa no se incrementa aprecla

.b]emente por la presencia de las dalas Y castillos.

CénStruccione; de mamposteria Eon refgerzo Interior.“ Eﬁ afios recientes

se ha popularizado en diversos palses un sistema constructivo que cdpsiste
en'reforéar los muros de piezas huccas con barras verticales en los huecbs

de las plcias y harlzbntnle; en las Jungns o en plezas esbccialcs. La ex-
perlencia sobre el comﬁqrtamipnto sfsmico de estas construcclones es mas o
menos.qmblia, hay evidencia de que ﬁon cantidades altas de‘reéuerzo se obtie
né un incremento en la resistenclé coﬁ respecto a.la mamposterfa no reforza-
" da ¥ un comportamiento bastante ductil Hay que recalcar que las cantidades
de rcfuerzo necesarlas para lqgrar un comportamlento adecuado son _muy altas
.. Y que se requieren scparaciones pequeﬁa; tanto vertn;al'como herizontalmente,
El procedimicnto ticne distintas modal;dadcz que llegan en muros de edificios
altos hasta el relleno total de los huccos de las piezas con concreto y el co f
lado de murgs delgados de concreto chkrg dos paios -de muros dc mamposteria
(eaélty wali). La fig 1 mﬁesfréﬁlaS'cafabterfsticas de algunos procedimicn-

tos ‘de refuérzo tfpicos. En Méxlco, el refuerzo interfior no es muy popular
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debido a la dificulta “de supervis!én y, cuindo se usa, se emplean cant ida-

»

des de rcfuerzo mucho menores que las minlmas eSpeclflcadas en otras partes,
con lo cyal sc'ha demostrado, tanto &n |aboratorio como cn estructuras rea-
les, que se tiene un comportamiento sTsmico muy defectuoso debido a que la .

resistencla sc deteriora répldamente por la repeticién de cargps alternadas,

Este pfocgdimiéntb‘de refuerzs tlene-la ventaja, sobre el de confina; con
daléé y castilios, de que el refuerzo Interior poco espaclado idcrcménta la
res}stencla y limita el égriefamiento a eébesdfes'pgqueﬁos, y de que el mu-
ro pucde quedér aparente. Tiene sip embafgo la desveﬁta]nld? que las piezas
huecas.fienden a tener fallas locaies por.deSprcndjmiénto de sus pared;s, que
ia Ilga»quE sc obtiene entre los distintos.elemcntos es menos efectiva Y que
-ia cantldaddg refuerza ngcesarla péra aseqgurar un buen ,comportamiento e¢s ma~
yor. "~ . |

b

.En~§;tados.Unfdds'y.Nﬁéva ;qiandalla mamposterfa con refuerzo interior es bas
. tanfe popular.cdmoAsigtema cénstructiVo‘ sin’émbargo es usual que se llenen

. ,completamcnte Ios huecos de "las’ piezas con un mortero muy fluido y con abundan
' te refuerzo vcrtical Y horlzontal Con este sistema, en mamposterla de blo-
ques de concreto. s€ obticne préctlcamente un muro monolftico, ya que cl coé-
creto colado en Ios huecos se adhlere perfcctamcnte al bloque; en piezas de

barro la oficlenCIa del procedlmlonto es menor porque el concreto del colado.

“al contraerse por fraguado, se separa del tahiquc el emplco de adltivos esta

- b[llzadores puede evitar este problema...-

3. EVIDENCIAS EXPERIMENTALES DEL COMPORTAMIENTO DE LA MAMPOSTERIA ) !
" El diseﬁo de estructuras de mamposterfa habia. estado, hasta hace poco tlempo,

basado en consideraciones emplricas sin aplicarle en forma racional los prin
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ciplos Ingcnlcflles Ul timamente se han efectuado anﬁllsls rucionalcs pa~-
ra predecir la reslstcncla de mamposterfas bajo dlferentes solicltacioncs
de carga. como s5on flexocompresién, cnrgas verticales cargas lateralcs. etc.

Slmult&neamente se han Ilevadd a cabo mul titud dc ensayes para comprobar la

validcz de dichos anilisls.

Para determlnar.Ias.prépfgdédeg b&s!cgg'dgllauﬁampostcrfn. se cfectﬁén
dlv;rsos ensayes. La prueba de coﬁpre§i6n on pllas, flg 2,se emplca pora

' Indlcar la reslstencia axlal de com#fesléé (f') debléndose toﬁar en cuenta
los efectos de esbeltez cuando esta resistencla fndice se extrapole a muros.
El ensaye en muretes, flg 3, se emplea para determdnar el osfuerzo cortante
.resls;ente en esta prueba se aplica al.aspéclmen una carga dlagonal qug, le .
' Induce la falla, encontréndoﬁe una buenﬁ correlacién eﬁpre los resultados de
esta prueba y muros con caracterrstlcas afines. En la parte correspondiente
a Diseﬁo de Estructuras de Hamposterra se descglbe con clerto detalle la rea

lizacién de dlchosﬂensayes.

]

3.1 Comportamieﬁto bajo distintas sollcltaclones

*

3.1,1° Flexocompres(8n'Enla fig h se mupstrﬁ la didtribucién de esfucrzos
supuesta para la mamposterfa en el caso dc'flexddoﬁprosiéh, para diferentes

“valores de excentricidad de 1a carga vertical apllcada al muro,

.
.

© Se ﬁan presentado d]versas tdorlis par; calcular la reslstenéfa en flexo-

. _compresién de muros tomando en cuenta cfoctos éa asbeltaz. 1a més acertada
es aquella on la que se procade en In mlsma forma quo para columnas de con-
creto , determinéndose taérlcamonta diagrnmas dc !nteracclén carga axlal-go

monto floxlonante que como se: observn en lo flg s,oxlsto buenn correlacién

entre teorfa y rosultados do lnborntorlo. o
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3.1.2 Flcxién y cortante ] :

"En estructuras sltuadas en zonas sfsmlcas es venta]oso emplear muros para

resistir fuerzas laterales por Ia gran rigidez que ‘tienen estos elementos
para cargas en su-plano, sin embargo.es necesario verlflcar que su resls-

tencla seca compatible con dicha rigidez, _Son tres las formas'princlpales

de estructurar a base de Mmuros:

1. De carga, para soportar fuerzas vcrt!cales ¥ horlzontale¥ flg 63

2, Como diafragma, estando conflnados en marcos. de acero o concreto

que le transmiten Iq-fuerza.latgral, fig gb

3.-'Hufo de cortante : .

" El primer tipo-de muro es eficiente debldo a la presencla de cargs ver?i-
cal que hace que el muro sea mis resistente a las fuerzas cortantes y a los

momentos de volteo producidos por el sismo.

Ld.priﬁéipal funclénlde los' muros diafragma es tomar la fuerza horizontal
que le trasmite él_slstemﬁ de marcos, qﬁe:tbman las cargas verticales; el

. .

muro funciona entonces como un puntal de compres!én. ‘ A

Los muros de cortante, alslados de la estructura de marcos, se construyen

" de concreto reforzado debido a que la bajJa carga vertlcal los hace relati-

vamente criticos, raramente se hacen de mamposterfa .

.. Para el diserio sismico no solo Intergsa la resistencia de la estructura an-

‘te carga lateral sino que también es necesario conocer la capacldad de la mis
ma para absorber la energfa introduﬁida por el sismo y amortiguar el movimien

to Inducido; aslT como tombién la alteraciédn de cstas propledades con la pe-

riodiclidad de la fuerza horlzoﬁtnl ;‘

I,ln

B ‘I"'h ¥
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Las propledades de rigidez y resistencia pueden calcularse en muros enssya
dos en carga’ estitica y en ciertos casos en especimenes mSs pequefos:,para
tener una idea:de la capacidad de amortlguamiento Y deterloro de la mampos

terfa es necesario eTectuar pruebas dinadmicas clcllcas.

Por lo gcnéral cn la mamposterfa se presentan dos tlpos de falla: flexién
Y cartnntc.. La falla por flexIGn se alcanza cuando f!uye el refuerzo ver
tical con el que se refuerza el muro;-lé.reslstencia ante esta solicita-
cl6n’pu§de éalcularse fécilpente supéhlen&o un bloque équlvalénte en com-
preglén en un extremo y que el acero de rgfuerzg en ei ptfo extremo del

muro éété fluyendo.

- Para alcanzar la falla por cortante es necesarlo que primeramente no s¢-al’
cance la de flexl6n; es decir, solo se obtlenc aquella cuando existe abun-
dante refuerzo vertical y/o mucha cifga oxlal o sc trata de muros de gran

'Iongltud.

Hasta 1965‘la”ma;orfa de los ensayes qu;:se realizaban péra determinar las
caracterfsticas de )as ﬁampogtérfas eran egté;lcos; de lo observédo en los
ﬁltlm6§ sismos, ha sido evidente que los rc;ultadoﬁ de esos cﬁsayes monatS
nlcos son de valor limitado- para disefio sismico, por lo que actualmente
.los proccdim{ehfos de disefio que prpponén'los giversos reglamentos estdn ba
. sadas en resultados obtenldos ﬁé pruebas anfé.cargas Iate;alcs alternadas,
‘aﬁn cuando no de cardcter dindmico, Esto hltimé no parece ser una limitante
borquc se ha observgdd que ]os resuiragbs de énsayes.dlnémiqos proporcionan
valores mis grandes 'a los obtenidos bajo cargas laterales alternadas

pscudoestdticas, lo que se explica porque las mamposterfas son muy rigidas

¥ su velocidad de respuesta ante- las excitacloncs es . baja.

.

Ef
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el comportamiento de’ las mamposterfas son: tlpo de pieza y mortero; confl
namiento; cuantfa y disposiclén del-refucrzo;-relacién a.tura a longitud,

la carga vertical sobre el muroc y en ciertos caso el aplanado que se colo

. ca en una o en ambas caras del mismo.

Se puede alcanzar gran capacidad de deformacién para valores altos de la

relacién altura a longltud, ba]ds caFgas axiales y poca cantidad de re-

fuerzo vertical en los extremos del muro. Reduciendo la relacién de as-

pecto del muro, aumentando la carga axial y el acero de refuerzo en los

exf?eﬁcs se alcanzan fallas de tipo frigll por cortante a través de gr@e-

taS'diagohales que pueden correr'por'la juntas de mortero o atravesar Ias

.plezas y juntas (tensidn dlagonal); este ultlmo tipo de falla por cortan-

'te es indicativo de la méxlma capacldad de la mamposterfa porque el prime

‘ro solo Indica que se tiene un mortero de baja calidad.

Tanto para flexién cémd'pd; cﬁrtante;e[ comportamlenfo 6b§ervado ante alter
naclones de cérga puede resumirse en la sléuleqtc forma; paré niveles bajos .
de carga'gl comporfamfanto es prﬁctlcamcnée llneal, una vez que sc agrieta
el mura, tanto para flexién como péra cortante,se.obgerva que para un mlsmo

nlvel de deformacién-se.tiene un decremento en la resistencla ante alterna-

ciones de carga. siendo mayor para.el casos de cortante' también se diferen -

cia la forma de los ciclos histerdticos, ya qpe para cuando predomina la fle

xl6n estos enclierran On drea mucho mayor gue para cl caso de cortante. Al

" Fncrementar la carga, nuevamente se prescnta el fendmeno antes menclonado,

hasta que finalmente sé llega al colapso para deformaciones pcqucﬁas'cn‘cl

caso- dec cortante o grandcs en ¢l caso de flexidén; :en las figs9a y9b se mues

tra esqucm&tlcamcnte el comportamlento antes descrito..

.
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A pesar de ser la falla por cortante la menos déseada porque desarrolla
menor capacidad dc disipacidn de energfa, ¢s la que mds cominmente se tle

ne presente en la realidad durante un sismo,

»
.

En meos tipos de fallas, flexidn-o cortantc; se presenpén aplastamieﬁtos
Y desprendimiéngosvlocales en_ios extrcmos_dc los muros para etapas cerca-
nas a la falla, dichos aplaétamicnqos son debidos a la gran expansién ltatee
ral.quc tienc el mortero para altos nlvélés de esfuerzo, lo que produce
tensiones en las piczas. En diversos pafses se evita lo anterior co
locando placas de acero perforadas eﬁ-lés extremos de‘lqs muros en las dos o
tres h}\adas inferiores y sdperiores,-ref 2, esto resultarfa impractico en

nuestro medio, una solucién no tan eficlente pero que ha dado muy buenos re

o ' !

sultados, ain en mamposterias de piezas huecas, es colocar varilla corruga-

da de pequeio didmetro (5/32") en las juntas de mortero, este refucrzo tam-

. bién ha probado ser efectivo para resistir fuerza cortante una vez que ¢l

muro se agrieta.

En una serie dé ensayes eqtﬁtltos y 3In5micos realizados por William y Scri-
vener, ref 3, en lag cuales éplicqron ciclqs.a.diyprsps.nlveles de carga vy
frecuencias, encontraronique en éduellds muros p}obados estSticamente y que
fallaban por.cortante, prescﬁtaban la misma degradaclén de carga que aqgue-

1los ensayados baJo condiciones dindmicas; sin embargo, en aquellos gue fa-

- 1laron por flexién, los ensayados dinimicamenté se -comportaron menos satlis-

.factoriamentes que los estiticos equivalentes, - Esto Gltimo es debidoe por cl

movimiento violento en e} caso dindmieo se pierde mids rdpidamente el mate-

rial que confina el acero, pormitiendo el pandeo y reduciendo la capacidad

del murec a flexién; no es el caso de cortante donde la résistencia estd ba-

sicamente proporcionada por la mamposteria .
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Tamblén se ha obscrvado que es més eflcicnte para sopo}tar fuerzas cortan:

tes el rufuerzo horlzontal colocado en las Juntas y-distribuida en forma

unlforme en la-alturg del muro, que el vertical colocado en los extremos o

en el Interior de las plezas huecas,

Cuando la mampostérfa.sc coloca en el Interlor de un marco robusto de ace-

ro o concreto, "se pueden segulr dos caminos. .
'.1.' Alslar la mamposterfa del marco para que aquella no sopdrte'

: cargas '

2. Hpcer'que trabaje la mamposterfa ai colocarla con contacto:

“con el marco perimetral, . ' oL b

‘-hEl primer ;spccto es muy diffcil de realizar adem§s de costoso; en el se-
' gundo caso se ffenelhn gran lncremento ae la rigldez laéeral del -sistema
y de- su reslstencia.. Ensayes realizados demuestran que es posible tener
comportamiento dGctll cuando las columnas tlenen refuerzo suflclente por
'_ cortante para pcrmltlr que dcsarrollen su momento de fluencia El refuer
zo horlzontnl colocado entre. 1as juntas de mortcro ayuda a rcpnrtlr me Jor
CLale fuqrza cortapte en toda 1a- altura del muro evlitando que se concentre

en sus ocxtremos superior e Inferlor,

f

.3.2 Evidencia expér!mental'}eallzéaa en México

(3

.En la ref 4 se compfla,la informacién experimental qde se tenfa en M&xi

co hasta 1972 aproxImadamente. .

Para carga lntoral cstética sc ofactuan dos tipos da prucbas; ol denomlna-
do en voladlzo, flg 7a, donde 8¢ precsentan momentos (lexlonantos quo puadon
1legar-a ser crftlcos, y el ensaye dc comprcslén dlngonal flg 7b donde so-

lo se Inducen deformacloncs por cortante. El ofccto de plsos superlorcs se
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representa 'tOIT TITya- veyoital.
La primera forma de ensaye trata de ser representativa de los muros de car
ga; mientras due para cuando se' tlene un marco confinante, el ensaye de
compresion diagonal intenta réprdduclf'a un muro diafragma.

.Para cargas laterales dindmicas y alternadas también se efcctuan las mis- .

mas formas de ensaye,

En las figs 8 y 9 se muestran diversas cucvas cargas-deformacién angular para

" diferentes formas de ensaye y en la flg 10 1a forma tfpica de falla.

Se tienen en general tres formas de agr:etam!ento la debida a flexidn se
caracteriza porque es una grleta sobre una junta del mortere cerca de fa
basc del muro; la falla por cortante corre alternadamente por las juntas

verticales y horlzontales y la falla 'por tenslén dlagonal atraviesa indis~

tintamente plezas y mortero.

La presencia de alguno de estos tipos. depende prlnclpalmente de las caracte

- -

¢fsticas de la mamposterfa asf como también de la soiicltacién de carga.

ﬁn‘el ﬁurd en voladizo la falla s; Inicfa por agrletamiénié en la base,
) prcscnténdOSe'deSPués.una félla pdr:égfletaaiento diagonal a) aumentar las
deformaciones. El tener carga vertical aumenta apreclablemente la cargﬁ de
. primer ngrlctamlcnta y ticndo a llevar o un tipo de falla por Lun;ldn diago
) nal disminuyendo la duclllldad det muro. El agritamlento por.flcxldn se re
duce también al aumentar. el acero de refuerzo en los extremos de! muro. El
refuerzo interior puede aumentar la resistencl?'m&xima pero no sustancial-

mente. la de.agrletamientd.

Para muros en compresi6n diagonal sc presentan fallas de cortante o de ten-
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- sl6n ﬁlagonél‘y esto depende de las caracteristicas de la mamposterfa;
aqul. tamblén la carga vertical Incrementsa la resistencia al agrictomiento

y la méxima pero tamblén la deformabilldad del muro; el acero Interior 4y
menta llgeramente la carga resistentc al agrictamlento pero disminuyc la
deformaclén correspondlente,aumentando la carga mixima y la deformabilidad
post-ngrlctamlgnto 3 aplanado del muro contrlbuye en forma Importante
a la reslstpncla del ﬁlsmo. Sa hd-vlsto que cl‘conflnnmlonto Oﬁtcrior dol
muro‘no'lnfluye apreclab[cment& en tla resistencla al agrietamiento, pero s

- en da resistencia y ductllidad a la fqlTa. f
La presencia de agrietamiento no Implica necesariamente la falla del muro
" slno que eé;a depende del confinamiento, refuerzo ;xterior e interior, que

" aste tenga y que puede hacer que el muro reslsta cargas mayores a la de

agrietamiento.

Desde el punto de vista préctico sl se refuerza convenlentemente los extre-
-mos del muro, el problema de flexi6n desaparece y puede conslderarse que la
principal solicitacién es una carga dlagonal de compresién equivalente,a ta

que sc. afade . la carga vertical proveniente de plsos superlorés.

Los estudios baJo cargas dindmicas - 'y alternadas son bastante complejos. en
1a flg ll se muestran las caracteristicas de respuesta que. mds nos intcresan
ﬁel muro siendo estas: la capacidad de energfa,. capacidad de disipacién de
energfa, el factor de ductllld;€ y el det;rloro.del muro,el cual sc define

. - " . ']
como la pérdida de rigidez y resistencia debida a 1a alternacidn de’ carga,

f'g ‘20‘

Para cargas alternadas ¢l deterioro del muro ¢s pequefio cuando se tienen de-
formaclénes angulares mencres a la del agrictamiento y después de dste cl

deterioro decpende de la resistencia del marco confinante. E1 material hue
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co es mas sensible al deterioro que una maciza, y es diferonte la Intensi-
- dad de) deterioro si la falla es por flexién (dictil) a que sl es por cor-
tante o por tensién diagonal (frggll) siendo mayor en los Gltimos casos.
La carga vertical reduce apreclablemente el deterioro. El deterioro mayor
se tlene al pasar al segundo éiclo de carga después del cual permancce casi

ina]terado.'

En {n ref 3 se.estudié el comportamichto Jc muros bajo cargas ciclicas di-
_nﬁmlcas observindose que el mismo comportamlento que un muro tiene para caf
‘ . .

gas alternadas se presenta para cargas dindmicas con excepci6n dec la prucba
en VOlaJIzq sin carga vertical {la de mis flexibilidad),en la cual la p}ueba
.dlnémlcas &uestrﬁ gran détgrlofo del muro, pero este caso tiene poca Eméortaﬂ
'c[a'desde el punto de vista pf&ctico pa}a una mampoSteEfa. !

ée reallzBArécientemente un estudio p&ra tratar de,osteger procedimientos eco

n6micbs para mejorar el comportamiento sismico de la mamposterfa de piezas

huecas con refuerzo interfor {ref 5).

-Se estudiaron diversas distribuciones de refuerzo (fig 13) que permitiesen
- -‘ * - ’
mantener la capacidad de carga de! muro después del agrietamiento sin que se

viese disminulda por repeticlbnes de cargas'alternadas.

Se ehcontr6 que la adlclén de barras de refdcrég de pequefo didmetro (thd y
de alta r;slstencla (6 oo00 kg}cmz) ;n las juntas horizontales, aumenta ligera
me;te la résistencla, restringe ia propggacléﬁ del aérietamiento del muro vy
reduce elndeterloro ante la repeticidn de cargas. Este refﬁerzo puéde colo-
carse.tamblén en muros Je plezas macizas con caétiilos, broduciendo una ‘dis~
;rlbﬁclén mSs uniforme de los esfuerzos cortantes en ‘toda la longltud del mu-

ro y evitando las altas concentraciones de esfuerzos que se producen en los

.castillos cuando ¢) muro se agrieta didgonalmente. Cuando no se coloca este



refuerzo en las jJuntas, resulta muy convenlente que los castlllos cuenteon

&

"~ con refucrzo especlal en sus extremos para evitar su falla por cortapte

+

después de que el muro se agrieta diagonalmente.’

4. REGLAMENTACION SOBRE ESTRUC*UhAS DE MAMPOSTERIA

Desde gWempo_,lnmempriai se hé tratado ‘de lmﬁlantar reglamentos de discfio
© que aseguren bdcnlcomportamj;néo qétructural. Del primer reglamento éuc se
tlené evldeﬂc!a es ol que se contempla dcnpro del Cédigo de quu%abf, decre
_tado por el Rey de Babilonia,Hamurabi,en ol siglo 20 A.C.. En ese cédigo
se coﬁ;cmplén.dlvérsos tipos de leyes: civflcs. penales, técnlcas, etc.f
pentrd ée Ip;rblacionado con el aspecto construccidn,el c6digo mcnciona?o
“héstablece ;ﬁe ciesesses 51 por causa adjudicable al constructor.se daﬁa?!a,.
propledad, aquel tendr§ qde pagar la rebaraclén del inmueble; si un esclﬂ
vo -ﬁhere'por la falla de ]a construccién,el constructor deBeré sustituir
';l gsclgyo al duefio de la vivlénda; sl muere un hijo del propietario por la
~misma razén Sg tendrid que ﬁ;tar a un Bijo del constructorf......; si muere
i'el propietario, se debe dar mucrte al constructor---—=-======-- , CONR NOrmas
como las antefiores'seguraﬁente en nuestro- tiempo serfan muy pocos los que

se dedicarfan al disefdo y construccifn de estructuras.

ﬁfortuhadamentq los avances de la técnolég[a han hecho que ahora las ‘regla-
mentos equillbren los principales aspectos de una construccién: scguridad vy

economfa .

E! Reglamento de Censtrucciones para el Distrito Federal, ref 6, incluye un
capltulo sobre diseiio {'construcclﬁn de estructuras de mamposterfa, el cual
" ha sido modificado sustancialmente con respecto a la versién anterior y tra-

ta en detalle los requisitos parb disefo sfsmico.

Uno de los problemas que se enfrentan al elaborar recomendaciones de discilo
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pafa mampostqrfé e;-fh gran varledaq.de materiales de distintas formos y
proplcdades que se.fiéne que cubrir, Si se estﬁbieéénlrequlsltos genera-
- , .
les, hay que fljar criterios cofunes para determinar los esfuerzos bisicos
‘resistentes de la maﬁpo;terfa (brln;ipalmente resistenclia en compresidn y
en corfantes)l_ Con este fin én el reglamento "+ se establecen pro-
cedimlentos de ensaye relat|vamente slépleé para determinar dléhas prople-~
dades cuando no se tenga !nformaclén pr;v!a'ucefca‘de los materlales en
cuestion y se pfoporcionan, ademé;, valores especlflcos para {os materia-
-les‘de empleo m&s comin para los cuales se cuenta con un nlmero suficien
te de dﬁtermlnaclones; los.ésfuerzos éropucﬁtos representan valore; car%g_
terfstiéos; o mfinimos probables, Jpl esfuerzo de faiia, determinados con
;el criterio de que la probabilidad de que no sean alcanzados por los malg
rfales empleados en la estruqtura.sea muy pequeia, Dichos esfucrzos con-
rrespondeﬁ ala rcslst;ncia_de 1a mambostcrfa sin refuerzo. Sec considcra
que la prosenélu de cagtlllgp vy dalas Incrementa solo llgeramente la resis-
tencla a compreélén y a cortantes. El refuerzo interior sl proporciona un
.' aumento apreciable Qe la rqusrbncla ﬁon respecto a ta mamposteria no refor
':izadé; dicho incremento golo'pbede determinarse en forma confiable mediante
ensayes'a escala natural &e muros‘con lé misma disposicién de refuerzo que ;e
.Ga a emplear en la con;trucdlén. En forma conservadora el reglamento per-
mitc:que los esfuer;os resistentes para la mamﬁpsterfa no ' reforzada se iﬁcrgf

“menten en 50% cuando se emplee las cuantias y distribuciones de refuerzo in

terfor especificadas por el reglamento'ﬁue se describlrin mis adelante.
. ) . ' o . |

Las normas para mamposterla del nuevo reglamento especifican dos modal idades

para el refucrzo de o mamposterfa;la que sc denomina mamposterfa confinada

es la usual con castillos y dalas para los cuales se fijJan separaciones y re-
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quisitos de rcfpefzo similares a los del reglamento anterlor. En el otro pro

cedimiento, denominado mamposterfa con rcfuerzo Intérior, se coloca refucrzo
1]

vertical en el interlor de los huccos de las plezos y refuerzo horlzonta! cn

plezas que permitan colocar varlllas en las juntas y proporcionarles el recu

brimiento necesarlo para que puedan transmitirse los esfuerzos de adherencia.

.

“Las normas admgtén también construcciones de.mamposterfa sin refuerzo; sin em

bargo, exlgen que se disefien con factores de seguridad muy altos, lo cual hace
{

que solo para construcciones de un nivel con alta densidad dc muros vy techos

'Iigeros, resul te econdmicamente factible construir muros sln refuerzo.

él_reglamento incluye dos procedimientos de diseiio con distinto nivel de refli
. naﬁienth .El.métodb-s!mpllficédo es aplicable a la mayorfa de construcciones
para vivienda que qumplen’éﬁn fequisistos ﬁo muy estrictos en cuanto a densi-
dad.de muros,.altuéa méxima de muros y'aﬁéencia de grandes excentricidades de
. las ca?gas. E1l m&todo detallado ae diséﬁo es aplicable cuando no se cumpiaﬁ

..ias condlciones impuestsé péra el empleo del:método simplificado o cuaﬁdo se

qulera obtpner un dischio mis refinado. Ambos broccdlmlcntos cstan planteados
en un formato de disedo por résisteﬁcla que cs ¢l adopatado en gencral por el

.Feglameﬁio (hay que revisar qué el eféé;o de las’ cargas de trabajo multiplica
do por un factor .de carga, Fc.'no exceda de la rcsfsfeﬁcia calculada mul tipli
cada por un factor de reducciéq de resistencia, FR).- La conversién a uh-forf°
maro- de esfuerzos admisibles es-casl_lnmediata si se agrupan los factores par

clales de seguridad en uno solo que afecta al esfuerzo resistente.
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‘la carg; vertical rcsistcnte se calcula com PR = F F f* AT’ en que AT esEZ)'
el &rea transversal bruta de) muro, f* cI esfuerzo - resistente en compresién
y Fg un fgctor correctivo por ]q-psbe!tez‘del muro y por la excentricidad
de la carga para el cpal sei&an-va}o}es fijcs en ef método simplificado y
un'procédimieﬁtos para su determinacién en él método general en fuﬁcidn de
la esbeltez y excéﬁtrlcidad ;alculadas.- El factor de reduccién F, vale 0.6

. para, muros reforzados y 0.3 para no reforzados.

E! c8lculo de 1a resistencia a cargas laterales estd llgada a Yos métodos .,
de dlsefio sfémico especlficados por el reglamento. Para la mayorfa de las
conétru;Elongs de mamposterla es aplicablp un método- simplicado de disefo

»

sfsmlco,que“permitc encontrar #n forma muy directa las fuerzas Iateralea;qg

';a las que hay qﬁe dfseﬁar los muros. Se especifican en este método slm}ll-'
.flcado fuerzas actuante$d mayorés para muros de piezas huecas que para muros
de pleiasrmacizas debido a la dlferente ductlllﬁad y deterioro que se tiene
en los dog césos. Los requ!sitos que, segﬁn el reglamento, debe cumplir la
mamposterfa confinada en lo que respecta a ublcacién de Ios castillos y da-

. Yas y a la cantidad de refuérzo longltudinal y transversal en ellos, se pre-
sentan.cn el manual sobre Dlseflo de Estructuras de Hﬁmposte([aﬁ Los requisi -
tog par; la mamposterfa con refuerzo Interior, fijan la canéldad total .de re-
-fuerzo en 0.00i veces el ére; del muro y su separaclién méx!mu en 90 cm.

Para la determinaclén de fuerza cortante que resliste el muro se especifica

en el mitodo simplificado - o _ ‘ |

VR s 0,7 FR v AT

en que v es el esfuerzo resitente en cortante y FR el factor de reduccién

que dcbe tomarse como 0.6 para muros confinados o con refuerzo Interior y
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.y 0.3 para muros no reforzados o cuyo rétGérzé no cumple con 1os reqyisitos

minlmos éspeéiflcados: En el método detallado se especifica una exptpslﬁn

més refinada dué toma en cuenta el efecto de la carga axiat, en la resisten

cia al cortante. . .. .

Ademéﬁ_de la (eslétenéla a fuerza cortante uvs necesario revisar la resisten
cia a momento {lexlonante dcbidé a las cargas laterales,para 1o cual puede
liedar a necesitarse refuerzo e;péclal en los extremos del muro; en este ca=
so la feslstenclalse puede calcular ﬁon los proquimientos qﬁc'se emplean pa
'-ra concreto reforzado. ' _ o . .
Todo lo anterior se puede ver con ﬁés detallg en el manual sobre disefio de ﬁ
’ ' |

_ . : (0) :
".estructuras de mamposterfa® - ’ ' K

5, OTROS TOPICOS SOBRE MAMPOSTERIA
. 1 A

5.1 . Recomendaciones generales socbre la estructuracién de construcciones de

mamposteria .

" Las recomendaciones siguicntes se refieren a la estructiracidn de las cons-

_trucclones, a los materlbles.y el refuerzo, a los detalles y proccdimientos

. constructivoes.,

‘Debe proporcionarse un sistema resistente en dos direcciones ortogonalés, es
te requisito obvio no siempre se éumpie; espec{élmente en casas habitacién
“es frecuente que los e[ementos'resistentés cstén alineados en una direceidn
'y que en la normal a ella exisgh un nqp;ro muy réducido de muros cbn grandes
aberturas para'puertas y:vcnianas. En cada direccién dcbcré-provccrsc.una

densidad adecuada de elemenos para resistir las fuerzas sfsmicas, l

La distribucién de clementos reststentes: debe ser aproximadamente simétrico

.
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. A3
para evitar problemas de torsiones en planta que aumenten las fucrzas lotera
les an los muros; esto debe cuidarse especialmente en las construcciones de

varlos niyveles.: . .

Los Elsteﬁas de techo ylentrepiso deben ser .capaces de trasmitir las fuerzas
!a;er&les a los elementos que tengan resistencia en la direccibn de la acciédn
sTsmlca. E;ta éondlcién no se éumple en teciios de vigas o armaduras no -con-
treéenteadas eﬁ'su plano, las cuales ;mpujan directamente sobre los muros
traﬂsversales y provocan fuerzas Importantés pefpendiculareg a los p!ands,dé

dichos muros, causando frecuentemente su falla por volteamiento. &1 contra-

venteo del techo, la colocaclén de una dala de remate perimetral, la liéa»eﬂ

. tre muros transversales y el anclaje de los muros en su clmentacién son fac-

" tores que eliminan este probiema.

La falla por efecto de} slsmo,actuanﬁb sobre la masa misma del muro en direc
clép normal éﬁ su plan§ ocurre con frecuencla en bardas y muros pesados no res
tringldos cn su_cxtrcmo superfor. Es Importantes por lo tanto proporcionar un
' anélajé aproplado a_la clmgd;adlén y elementos verticales resistentes. £n my
ros.apoyadoé en sus cuatro extremos, la falla por empuje normal al plano es
poco frécuente, pero puedé péeseniarse si se emplean morteros muy pobres (p&r
.éjemplo, los morteros a base de lodo paralpegér adobes) o si se llenan solo
parcfalmente ias juntas (como es usual en alguﬁps lugares: para bloques de con

.

creto).

-
.

Lo presencla dc aberturas en los muros provoca concentraciones de eJFuerzos
que favorecen la formacién de las grietas diagonales. E£s convenicnte que

exlista un refuerzo contfnuo en la periferia de los huecos.
_ . ) \
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Debe evltarse el cmpleo de piezas con altos porcentajes de huecos y paredes

delgadas porquc esto propicla fallas fréglles ¥ detcrloros graves y muy rd

*
.

pidos. ) d _ ‘ ' . .

.

5,2 MNuevas formas constructivas para la mamposterfla

35@ han-dasarrollado réclentemente.fo.es;én.e6 la etapa d; desarrollo, nuesvas
técnlcas para la construccldn y'rgfqeqzd de'loslmurps qUe'presenfan algunaﬁ.
vantajas sobre las tradiqionaleg. En algunos casos sc tréta'de sistemas ra-

'dlcalmcnte dlferentes é los usuales, en otros, de péqueﬁas modificaciong?

que pretenden me jorar el comportnmiento estructural de los muros. Algunas

- de Ias alternativas mis Interesantes se descraben a continuacuon.
. . . "
- Refuerzos especiales en la mamposterla convencional. Con el fin de mejorar

‘Ya ductilidad de los muros y reduclr el deterioro de su rigidez y resisten
cla -ante el efecto de cargas alternadas se estin estudiando detalles de re-

fuerzo aplicables ya sea a muros confinados con castillos o a muros con re-

" fuerzo interior o a ambos,

La adicién de Sarrag de'refuerzo de pequeﬁo diémctro (¢'= hmm) y de alta re
_sistencla en las juntas horizontales aumenta ligeramente Ia resustencua, res

tringenla propagacién de) agrietamiento del muro y reduce el deterioro ante la
'.repetlcién de ca;gas. Este refuerzo pUede colocarse también cn muros de pie-
. zas macizas con castlllos produclendo una distribucién mis unnforme de !os
" esfuerzos cortantes en toda la Iongltud del muro - y evl tando Ias altas concen®
." traciones de esfuerzos que se producen en los extremos de los castilllos cuan

. ) w
do el muro se agricta dfagonalmente . Cuando no se coloque estc rcfucfzo en

" las juntas, resulta muy conveniente que los castillos tengan refucrzo especial

en sus extremos para evltar su falla por cortantes despufs de que ¢l muro se
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agrieta dlagonalmente. La fig 13 muestra una forma en que puede proporcio

narse este refuerzo. R

En muros con refuerzo interior tamb{én resulta muy conveniente confinar ¢l
refuerzo vertical en los extremos de los muros, 1igando por medio de estri-

bos, placas o mallas, como se muestra también en la fig 13. .

Mamposterla con Junta scca y con rcfucrzo en lns caras exteriores. La mam-

posterfa con junta seca conslstc en colocar las plezas sin mortero en 'aa
- Juntas, formando el muro por la slmple sobreposiciSn de las piczas. La I;ga

estructural de! muro puede lograrse medlante el empleo de piezas machihembra

v .

-das en !as.hue_se produzca un anclaje mecdnico de las plezas, o mediante un
. K "
-aplanado en las dos caras del muro que proporcione continuidad al conjunto,

La principal ventaja que se aduce para estos procedimientos es la rapidez de

la construccién. . Co

En lo que respecta al! comportamiento sTsmico para la mamposteria de piezas
machlhembradas no se cuenta con Informacidn experimental. Para asegurar que

' se desarrolle la trabazén mecdnica parece necesario que los muros estén con-

finados por dalas y castillos, lo cual elimina en parte las ventajas de la

rapidez de construccién En este procedimiento se requiere que las piczas

_tengan dimensiones muy uni formes para poder construir el muro a plomo y a ni
vel slIn la ayuda de las juntas de mortero que absorben las difcrencias geomé

- tricas. Se requiere ademds que las piezas tengan bucna estabilidad volumé-

L]
ot "

trica. Se han empleado péra este procedimiento piezas de suclo-cemahto, de
concreto ligero y de barro macizas o huecas. En_la fig 14 se muestran algu-
nas de las formas propuestas. Las plczés huccas machihembradas permiten la

colocacién de refuerzo ¢n los hueeos verticales, lo cual aunado a la trabazén

mecdnlca dec las piczas posiblemente d€ lugar a un sistema constructivo conve-

4
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niente en zonas sismicas., Se requiere, sin embargo, estudios adicionales

para éncontr;r las fqrhas, materlalés y procedimientos constructivos con-
venlentes.pnraltas plezﬁs y para ?omarobar experléentalmcnxe el comporta=
mfento sfsmico. Desde el punto.de vists del comportamisnto slsmico parece
convenlente, y amerita estudlio, el empleo de plezas mochlﬁcmbraﬁns con jun-
ta de mortero, gén lo cual a? anclaje mécénicd‘do las pleias se suma a la

adherencla del mortero para mejorar la resistencla al cortante.
T . ‘

Recientemente se ha introducido comercialmente un mortero a base de cemento,
aditivos que proporcionan alta adhesividad y flbra de-vidrio, el cual coloca-
do comoaplanado en muros con Junta seca, les proporciona una alta resisten-

cla en tensién. Se han realizado diversos ensayes {ref 7) para estudiar el
" . . - " .

"comportamlento estruciural de este materlal, aplicado principalmente a huros
de bloque de concreto.. Se ha.observaﬁo.que, con respecto a la de un muro dcl
mismo material junteado con mortero, 1a resistencla a carga axial de los muros
asflconéirqldbs es ligeramente menor, 1a resistencia a cargas normales al pla-

. no del mu?o eé'v;rias veces.supeflor, la resistencia a fuerza cortante es li-

'i"‘gerament;‘mayor y la ductilidad es mayor para las mismas condiclones de confi-
namiaﬁtb. Sl se coloca algin refuerzo Interior en los huecos extremos para.

'.proporclonar liga entre Jos ‘muros y para mejorar la ductilidad, se considera

que este procédimlcnto da lugar a u;a seéuridag aceptable contra sismg.en

construcciones de uno a dos niveles. El costo del prouducto,patentado,para

el aplanado es rclativamente alto; sin embarge, se requicren espcsores muy pe
- - - - . . . i

queios para los aplanados (3mm). Se aflrmn que e} costo total e cdmpetitive

con el de un muro convencional con aplanado de yeso en ambas caras.

Parece prometedor el estudio del empleo de otros materiales para proporcionar
al muro continuldad y resistencia en tensién por medio de un aplanado, aplica
do va sea a las piezas colocadas con ﬁortcro'o con junta seca. E) uso de fi-

bras mincrales o vegetales (henequén, bambd, ‘etc) mis econdmicas que las de
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vidrio y la sustitucién del cemento por e} azufre son alternativas que se

[l
-

han sugeridd pero que no han sido suficientemente estudiadas,

Un procedimiento de gste tipo qdé ha sido ampliamente usado y que resulta

muy eficiente es el de reforzar los muros con una malla de acero {elcctro-
soldada o tela de gallinero) anclada perfectamente al muro y recubicrta

por un aplanado de mortero de cemento. "Este procedimiento se ha cmpleado

esencialmente para refuerzo de muros agrietados.’

' Mémppsterfé con morteros de alta adherencia. Cuando se emplegn piczas Jc
buena calidad (tabiques extruidosy bloque ae concreto tipo pesado) la re-
sistencia al cortante del muro estd regida por la.;dhcrencia entre el mor-

' tero yilas ple;as en las Junfas; sl se mejora dicha adherencia se puedg al
céngar la mixima resistencia del muro que estd regida por la falla en ten-

sién de las plezas.”.

se. han estudiado dlversos aditlvos para el morterp a base prlnc1palmente
de resinas’ epéxacas y se han obtenldo incrementos muy sustancualcs en la
adhercncla. En nlgunos-pafses estos morteros de alta adherencla se prodg

cen comercialmente, pero su empleo aumenta radicalmente el costo de los mu

.‘pf

Mamposteria postensada, Lo capacidad de targa de mures de mamposteria estd
~limitada por su baja resistencia a esfuerzos de tensién producidos por fle

. xl&n o fuerzas cartantes._ La reSIStencIa a estos efectos pucde mC{orprsc
sustunclnlmcnte sl se Introduccn en los muros csfuerzos de compresién median
tr t&enicas de postensado. Aunque el postensado reduce la capacidad Gtil de
lox muros a carga axlal, esta rara vez e¢s crftica en zonas sfsmicas y normal

mente son mucho mds Importante las ventajas que el presfucrzo proporciona,
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que son las slguli'en't-es: se evita el ggrletamlcﬁt'é"pér" flexién cn muros, se 8‘
lncre@enta la reklséen;la 5 fuefzé cortante paiéue se reducen los esfucrzos
de tenslén dlaédnal Yy se ldgrd_ung distribucién &e carga mis uniforme en la
éfmentacl6n. El ﬁostensado ha sido poco usado hast& la fccha prfncipalmcn-
te por el desconocimiento de las pérdldas de presfuerzo que se pueden tener

Yy por las diflcultades del procedlmlento.

: Alguéos qnsayes'realizados en el;léstliuto de Ingenierfa, ref 8, than B;mqi
'}radd que las pérdidas de ‘presfuerzo son de} mismo orden de las que se °P1
tienen en estrﬁcturas de cén?re;o ( gntre lq y 20%) vy ﬁon menores en pie;as_
de_bérr;wqug en bloques de concreto, que deben evitarse los sistemas dc:an-
.c]aje a basﬁ de cuiias y que rqsﬁlté'convenlénte el empleo, dé un ;istema.?e
_“postensado éomo el mbs&rddo en la fig15en el que los cables pueden tensarse -
en etapas de acuerdo con el pr;ceso constructivo, reduciendo asf, o eliminan

d&, las pérdidas de p}esfuerzﬁ.

‘5.3 Reparaciép 'y refuerzo de 1a mamposterfa

. ‘ . ! ' '

“"Cuando una construccién ha sufrido daio por efecto de un slsmo no es sufi-
clente normalmente con repararta (relntegrar su resistencia orfginal) sino
que es necesarlo reforzarla 0 sea Incrementar su resistcncla con reSpccto

‘a la que tenfa antes de la ocurrencla del daﬁo, para que este no ocurra nue
!b‘

.vamente sl se presenta la misma sollcltacion.
. . . 'fa|‘ R -
. . i

.Los procedlmientos de rcfuerz Tmpllcan casf slempre una restructurac:on de

la construccién mediante Ia adlcién de nuevos eIcmcntos resistentes, o la ri

gldizacién, el conflnamiento cl anclajc y el refuerzo de los elementos exis-
tentes, En general hay que hacer que la estructura cumpla con los rcquusutos
desqutos en los capltulos anterlores. El refuerzo de construcclones de mam-

posterfa Iimplica operaclones bastante laboriosas como el colado de dalas y cas
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do 'actual de conocimlentos acerca del diseiio de mamposteria ante diversas

solicitaciones de carga ha avanzado notablemente, °

Para el caso de flexocompresiSn se pueden elaborar diagramas de .interac-
¢lén que se ha visto experimentalmente dan valores acertados del compor-
‘tamiento de )a mamposterfa.

Las estructuras rfgidas, como las mamposterias, son mds senslbles a los
) §

efectos producidos por un sismo; sin embargo,el criterico eldstico gue se

‘ha éstado empleando y que consiste en-disefiar 1a mamposterfa para que rg;'
slsts un_sismo intenso sin que esta sufra dafio es-lrracional; La tendc?
cla acéual.ael disefio sismico de mémposterias debe.ger el disefar la es-
:tructura péra soportar sin sufrir dafo en sismo moderado y resistir sin’
Iléggr al colapso para un movimiento intenso aprovechan&o asi ei compor-

tamiento ineldstico de la mamposterfla reforzada.

Parg'cste criterio de dlseﬁo'lés estructuras dictlfles son las mis adecua-
ldas; se-puedﬁndlscﬁar una mgmpgstcrfu suflcientcmcntc dictll después de
'juagr[etamlekto suponlendo. al muro como un voladlzo y disedado como viga me
diante una teorfa de reslstencia dltima similar a IS del concreto reforzado,
aseguraﬂdo.al mismo tiempo que no se excgda de la resistenc;a.al corte o
.tcns!én diggoéal'de la mampo;terfa. Es implléa que se teqdrfa que Vimitar

la cantidad de aceroc de refuerzo para evitar una falla frigil al igual que

en flexidén en concreto.

. S .

‘Una vez reforzado convenlentemente por flexion, un muro debe ser capaz de
resistir la fuerza cortante con muy poco daho slendo ahora representativo
¢l estado de compresion diayonal, Por este estado de carga sc pretende que

de la prueba en muretes se obtenga el indice de resistencia de la mamposte

rfa que forma al muro hasta el agrictamicento; asimismo se¢ puede valuar cl
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efecto de la carga vertical del refuerzo interior, y en forma indirecta la

contrfbucién’del aplanado en el muro.

Es conveniente que los reglamentos de construccién contemplen la idea de que
la mémpbsterfa convenlentemente ;eforzada tienc comportamiento incldstico,
con la f!nalldad'dc_aumcntar el factor de reduccién por ductilidad de este
tipo de estructuras; csto pofquc cllaqtual Reglamento de Construccionés pa--a
el D}strlto Federal es mﬁq estricto que el anterior en cuanto a los requisi-
. to, de disefio sfsmico para construccioneg de mamposteria, Las. fuerzas sfsml.
cas de disefio se hacen debapdcr de la ductilidad de los sistemas estrucipqg
les vy, Eamo los distintos sistemas ‘a base de muros.de mamposteria tradicionales
sof poco dictiles, deben disefarse para fuerzas mucho mayorés que las qué co |
'rfgsponden,;por ejemplo, a una estructura a base de marcos de concreto. Llas’
-fuerzas de dlseio que se especifican en la nueva versidn son en algunos casos
hasta dos veces mayores que Io§ que s¢ empleaban con el reglamento anterior.
. Por otra parte,los esfuerzos resistentes de disefo que se han deducido de 1a
Informacién experimental. son més bajos paro algunos materiales que los que.se

emplean usualmente. .

.

Lo antérior va a hacer msg crftica-la coﬁstruccién de edificios de varios ni-
veles a base de muros de mamposterfia, obligando a proyectos con una mayor den
gidad'de muros,'al.emplgo de materiales de resi;;encia mayor y m3s controlada
y a procedimientoﬁ de.refuerzo-que broporcjonen'mayor resi;tencia y ductilidad.
Csn estas prccaucinncs.sc considera que ;s posibié seguir construycndo, en for

ma sequra y econdmica, cdificios de habltacion a base de nuros de corga do mam

posterfa ya sea confinada o reforzada Interiormente.,

Un problema de ta construcci6n en mamposteria muy distinto a los tratados hasta

aquf ‘es el de la v!viendb rural, La mayor‘parte de dafios materiales y pérdi-
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des de vidas a raiz de temblores e debe ﬂl’colhpso de construcciones de vi-
vienda de bajo costo. En estas construcciones se cmplean matariales da baja
. resistencia o que se deterioran radpidamente con el tiempo. Se usan adewas -~
procedimign%os constructivos que no permiten vna buena liga de los.muros en-
tre st y con el techo. Aforéunédnhente, también a este problema se le ha en-

contrado solucidn faverable (ver ref 1).
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COMPORTAMIENTO DUCTIL DE MUROS DE MAMPOSTERIA .. 12 @

-
No se ha incluido en ningln reglamento un procedimiento para calcular explf
citamente 1a contribucién del refuerzo a la resistencia por considerar que
éste solo actua cuando la mamposteria se ha agrietado. Despues del agrieta-
" miento, el refuerzo deberd ser capaz de resistir la fuerza cortante total -
en el tablero; un procedimiento que se ha observado proporciona buena apro-
ximacién para calcular 1a capacidad del muro después de agﬁ@ﬂt@do es el que

a continuacién se menciona.

Para ca]cu]ar la resistencia del muro deSpués de agrietado se harén las si
guientes suposiciones

‘ -1) E1 refuerzo del muro "funciona una vez que éste se agrieta.

2) La grieta es (nica. ' ' : : T

3) La resistencia a fuerzas cortantes va a ser proporcionada por el acero -
horizonta] h los estribos en los castillos) xY y la friccion desa
rrol]ada en la grieta Vf

cast’

.
..__,4

Con las suposiciones anter1ores Ia res1stencia del  muro despues de agrie-
tado estard dada por la sigu1ente expresuon '

VR N Vﬁ ¥ vcast ¥ vf |
sin embargo, debido a que no es pos1b1e que se llegue a desarrollar total--
mente la capacidad del. -acero. de refuerzo por el deterioro progresivo que su
fre el muro ante las alternaciones de esfuerzos, ya que se introducen es--
fuerzos' por flexidn en las barras de refuerzo en adicidén a las de tensidn,

la formu]a anterior puede escribirse en la siguiente forma:

Yo K (Yh * veast)i+ VfﬂT

ﬁonde

Ve " es el refuerzo promedio que puede desarrollarse por fr1cc1on y
Ay el drea transversal bruta del muro

K - 12 constante toma en cuenta_lo expresado en el'pirrafo anterior.

La.contribucién de 1a friccion en la resistencla se supondré independien-
te del tipo de material mortero y -refuerzo quc forman el muro.
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La constants Ky el esfuerzo debido a la friccion Ve se determinaron a
partir de los datos experimentales. resul tando

o . trj?;vR 3 0 A (Vh d vcast) * AT o . (1)
"donde

V, © IAsh/st)fyAT' Ash es el frea de acero horizontal colocado a uha se -
paracion s en el espesor t del muro; fy es el esfuer
,l'zo de fluencia y AT el &rea bruta de la secc16n trans
versal del muro.

" Capacidad del castillo, interior o exterior, para re-
sistir cortante; es igual a la suma de lo que resiste '
. el concreto mis la contribucidn del refuerzo transver
' sal (estribos). La capacidad del concreto es igual a
A, f donde_Ac es el drea del castillo y fe 12 re--
.sistencia a compresidn del concreto, La contribucion
de los estribos se calcula en igual forma que para vi,
gés Hay que tomar en consideracién a todos 10s casti
l]os que confinan al muro y que entran en una longi-- |
tud menor que 1a altura del muro.

cast,

se observa que la fricc1on contribuye a la resistencia con un esfuerzo pro
medip de 1 kg/cmz. aproximadamente. El coeficiente variacion de la rela---
cion de valores calculadas con la expres1on anterlor. a valores experimen--
" tales resultd del 10 por ciento.

La .anterior expresion permite diseﬁar el refuerzo de un -muro para que sea
_capaz de soportar Va fuerza -cortante de disefio, -

A manera de ejemplo se calculard el refuerzo'nécesafio._hbr%zontal‘y en 1os
castillos, para que bajo alternaciones de esfuerzos un muro sea capaz de re
sistir una fuerza cortante igual a la que indujo el agrietamiento;.suponien

L do que este esfuerzo de agrietamiento sea de 2.3 kg/cmz.'y el muro tenga un

drea.de 2290 cm?, la fuerza cortante actuante que lo produjo es

V = 2.3 x 2290 = 5270 kg
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Esta fuerza rs la que tiene que res%étir el refuerzo del muro. Se tienen

tres alternativas de refuerzo: usar solo refuérzo.en los castillos, usar

solo refuerzo horizontal. o emplear una combinacién de amnbos refuerzos.

. Se resolVeran a continuacién las-tres alternativas, en €llas se considera

' que las dimensiones de los castillos son 12 x 14 cm; se utilizard para -

los estribos alambron No. 2 con fy = 2 500 kgfcm? y se desprec1ara la con
tribucién del concreto a esfuerzos cortantes; como refuerzo horizonta] se

supondrd que_se_emp]gan varillas de 5/32 pulg de diamgtro y fy = 6000 ko/cm?,

(r?

. a) Solo refuerZo en los castillos; de la expresién 1

Vg = 5270 = 0.34 (V

cast! * A | : )

v = 8756 kg

cast

- Cada extremo del casti]lo deberi ser diseilado para resistir una fuerza -
cortante de ' ’

cast 8760/2 = 4380 kg

‘1a separacion .de los estribos es

2 x 0.32 x 2500 x 12
5= 7387 = 4.4 cm

S=10 cm st fy = 6000 kg/cm?

Estos estribos se colocardn en las partes'extremas de los..castillos en -
una longitud de 40 cm a partir de) vértice.iﬁterior. En los castillos --
"q&e confinan al muro puede aceptarse una sepafhcién de los estribos ma--
' yor que d/2 pero menor que d; esto debido al tipo y trayector1a de las -
gr1etas que se presentan en los castillos.

b) Solo refuerzo horizontal .
| S
o o V= 760 kg = = Ay



S v A = 876D e
| ’ o ) sh fyﬁt, )
suponfendo una separacion de 30 cm {a cada 5 hiladas) y t = 12 cm

A, = 0.23 an?;
+ 2'varillas 5/32 pulg = 0.24 cm?

) mu?o Se re%orzaria con 2 varillas 5/32 cada 5 hiladas
‘c) Combinando .refuerzo en los castillos con horizonta

Aplicando la'expresién_l resulta

W Vit Veagq = 8760 kg
. ) .

'Supoﬁiendo que ‘cada uno de los refuerzos deba resistir la mitad de la -
‘carga se determina, s iguiendo pasos similares a los incisos a y b,

Jdos estribos No. 2 deberan ir espaciados a cada 8.5 cm y el refuerzo ho

.-rizonta) consistird en 2 varwl]as de 5/32 pulg cada 9 hiladas (o una va

rilla cada 4 hiladas)

En el caso de un muro de tabique rojo de 4 m de longitud, el refuerzo ne
cesario para sostener Ta fuerza cortante resistente a un esfuerzo v* =
=3 kg/cm 2 consistirfa en estribos de alambrén No. 2 eSpac1ados a cada

" .2.5 cm, 7 cm en caso de usar alambron con f = 6000 kg/cm?®; otra opcidn

es reforzar el muro con ‘estribos en los castil]os acada 7 ¢emy anad1r
2 varillas 5/32 pu]g {alta res1stenc1a) cada 8 hiladas.

"S1 las piezas que forman el muro son hyecas. se pide en diversos regla-
mentos colocar una cierta cantidad minima de refuerzo interior. General
" mente se establece (probablemente sin una base sélida, sino mis bien --
"por extrapolacién de resultados en muros de concreto) que la cuantia de
refuerzo vertical y horizontal del muro no seria menor de 0.2 por cientol
debjendo colocar una tercera parte de esta en cualquier direccion. Esta
fittima cant1dad colocada como refuerzo horizontal: ‘representa una cuan-
tia 25 por c1ento mayor a la que necesitaria el muro ana]izado en el pa
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rrafo anterior. suponiendo que estd formado de piezas huecas y reforzado
solo con acero horizonta] En general, se observa que dicha cantidad mi-
nima de refuerzo horizontal estd en exceso de 1a necesaria'para desarro-
Nar la capaC1dad del muro; seria necesario que 1a mamposter\a de un mu-
) ro de las mifmas caracteristitas anteriores’ tuviera un esfuerzo nominal

. de d'sefio, v* dgual a 3.4 kg/cm®, para que con solo el refuerzo horizon
.ta) fuera capaz de sostener 1a fuerza'cortante resistente una vez que el

muro se agrieta. Con Jo discutido anteriormente se qu!ere hacer ver que -

la-especificacifn sobre cuantfa minima de refuerzo para mamposterfa de -
piezas huecas ‘estf en exceso para la nlayérfa de los materiales a los que
hacen mencifn los reglamentos mencionados; sin embargo a falta de mayor
informacién y estudio sobre el particu1ar se sugiere respetar dicha dis-,
posiciﬁn. : a

' 5.2;3 .Re§1stencia a_flexocombreiiﬁn en e}ipléno del muro -

Es Jmportante recordar due']as cargas‘laterales'produceh no solb fuerzas

‘cortantes en los muros, sino_ también momentos flexionantes que frecuente '

mente requieren de’ refuerzo especia] por flexidn ‘en Jos extremos del mu-
ro.. . . _l . . . N

La resistencia a flexidn y-a flexocompresidn en el plano del muro se cal-
culard, para muros sin-refuerzo, segin la teoria de resistencia de mate--

riales suponiendo una distribucién lineal de los ésfuerzos en la mamposte .

ria. Se considerard que la mamposterfa no resiste tensiones y que la fa--

.11a ocurre cuando aparece en Ja'seccién critica un esfuerzo de compresidn
igual a 2. :

La capacidad a f1exi6n o a flexocompresion en el plano de un muro con re
fuerzo interior o exterior se calculard con un método 'de diseﬁo basado en
las hipoxesis v1staspara ‘el caso de carga vertical excentr1ca.

Para muros reforzados con barras co]ocadas simétricamente en sus extremos,

las férmulas simplificadas siguientes dan valores suficientenente aproxi-
"mados y conseryadores del momento resistente de disefio, '

Para flexién simple, el momento resistente se calculars como

My = o ATyt
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. . Y3
donde » ' ' :

As - es el drea de acero colocada en 1os extremos del muro
d' la-distancia eptre los centroides del acero colocadb en ambos ex-
tremos del muro ' '

.Cuando exista carga axial sobre el muro el momento de ]a secc1on se mo- .
d1f1cara de acuerdo con la ecuacién.

Ma

IR | ‘

=H°"F0.30Pud .SiPuigg._'_._, o
- Py . PR

MR =(1.5 Mo:‘ 0-15 PRd)(l - FE‘); si PU-> T -

“p es la carga axia] de disefio tota] sobre el muro, que se considerara
_‘positiva si es de compresidn.. S

d el peralte efectivo del,refuerzb de tensidn

‘Pp 1a resistencia a compfesién axial

FR en este caso igual a 0,6

Estas formu]as simp11f1cadas se deducen al considerar que el diagrama de
{nteraccién en flexocompresion (representacion gr&fica de las combinacio-
nes de. carga. axia1 y momento flexionante que ocasiona 1a fa]la del eIemen
: _to) estd formado por dos tramos rectos. :
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REPARACION DE DAROS ESTRUCTURALES .
ELEMENTOS DE MAMPOSTERIA

" Oscar Hern&ndez BI’II

INTRODUCCION

Dada la gran actividad sismica que se presenta en México, se congidera de gran im-
portancia conocer el efecto de los sismos sobre las estructuras, los dafios que les
producen y la forma de lograr que &stas recuperen o superen sus caracteristicas de
resistencia y capacidad de deformacidn. . -

Al examinar los dafios que ocasiona un sismo se encuentrs que en general &stos pue-
den :ser de dos tipos: estructurales y no estructurales; Estos (Gltimos, .como agrie~
tamientos de muros de relleno y caida de acabados, son arreglados en forma rapida

aunque en ocasiones a costos elevados. -

Los dafios estructurales corresponden a una categoria que es mucho mids importante
que la otra; en este caso es necesario rehabilitar la estructura tomando en cuenta
diversos aspectos cuyo analisis y deseripcidn constituye el objetivo del presente

trabajo. Entre los aspectos que se considerardn estdn la identificacidn de las fa- |

llas que se producen en estructuras convencionales y las causas que las originan,- -
la prescripcifn de m@todos para evitarlas y los procedimientos para reparar y re-
forzar elementos estructurales y estructuras completas. Lo anterior se efectuard
para estructuras de mamposteria. :

EVALUACION DEL DARO EN ESTRUCTURAS

Aspectos generales. A pesar de los avances de la ingenieria sismica, en opinidn de
muchos investigadores y profesionistas, el diseilo y construccibn de estructuras re
sistentes a sismos es parte de un arte y parte ciencia. Un hecho que ha mejorado
el juicio de los ingenieros ha sido el observar el comportamiento, bueno ¢ malo,
de las estructuras después de que ha ocurrido un sismo; esto ha proporcionado in- .
valuable ayuda para mejorar los cddigos y métodos de an@lisis y dimensionamiento.

Entre los problemas de la ingenierfia estructural que constituyen um reto esti el
definir qué accidn debe tomarse cuando una estructura es dafiada por um sismo, ya
que se tiene que decidir si es susceptible de repararse o gi debe condenarse a ser
demolida.

En principio, cualquier estructura dafiada que permanece en p1e es reparable, pero
. infiuixdn en la.decisifn de hacerlo aspectps de, tipo econdmico, social BRI algu—d
“‘nas.circinstancins, aspectos polfticos. -.. B TN LT e

-

La reparacidn y refuerzo de estructuras es una actividad a la que sflo eventualmen
te se le ha dado importancia, generalmente después de que un sismo ha ocurrido; cn
algunos paises se legisla acerca de la necesidad de que las estructuras con varios
anos de uso cumplan con los nuevos cddigos de diseiio, forzando incluso a realizar

el refuerzo de las mismas aun cuando no hayan tenido dafios durante temblores pre-

vios. .

Después de la ocurrencia de un sismo severo, gencralmente se procede a hacer una

\ T

Ditector General, Proyectos Temsién, S.A. de C.V.
II Profesor, Divisidn de Ingenierfa Civil, Facultad de Ingenicria, UNAM.
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evaluacidn superficial de los dafios y a la reparacifn de la estructura; en la ma-
yorfa de los cas80s esta reparacidn comsiste en la remociSn y sustitucidn del mate
rial dafiado, sin realizar estudios acerca de la conveniencia de restructurar la
construceisn, dejdndola en condiciones .precarias ante otro sismo. Por lo anterior,
es necesario que se forme mayor conciencia de lo peligroso y anti-econdmico que
resulta procedar en esta manera, y que es necesario entender mejor el porqué de
las fallas, la wanera de evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar
el dafio. - : )

Procedimiento para evaluar el dafic. El problema principal radica en establecer la
magnitud del dano en la estructura y decidir si esta debe demolerse o repararse,
y en este {iltimo caso, recomendar el procedimiento de reparacidn adecuado.

Para tomar esta decisidn es necesario que el ingeniero haga uso de sus conocimien
tos y experiencia en la forma wés razonada posible, afin cuando dispone de poco
tiempo para hacerlos, porque por motivos econdmicos y sociales las estructuras
tienen que volver a su uso a la brevedad posible. :

El problema de diagnSstico y evaluacidn de los dafios consiste en determinar la re-
gsistencia de 18 estructura en una situacidn actual y revisar si tiene un factor

de seguridad adecuado; -es decir, si la zelecifn entre su resistencia y la intensi-
dad de las cargaes que puedan afectarla es suficientemente grande para cubrir con
seguridad la posibilidad de un eventual colapso ante.sismos futuros. Para esto, la
primera accifn a8 tomar es realizar una inapeccidn detallada de la estructura para
localizar los dafos estructurales y no estructurales existentes, especificar el ti
po de dafio y elaborar planos con la informacidn que al respecto se recabe; esto es
indispensable para tener una visidn de conjunto del comportamiento que tuvo la es-
tructura, con el fin de establecer las causas de los danos. ' '

Como segunda accidon a tomar, o en paralelo con la primera, es indispensable anali-
zar los plano# estructurales y arquitectdnicos de la estructura en su concepcidn
original, con el propdsito de determinar su estructuracifn, dimensiones y refuerzo
de los elemcntos estructurales, localizacidn de elementos no estructurales, propie-
dades deé los matcriales, ctc., asi como también las magnitudes de las cargas vivas
y muertas de diseio. Cuando no se cuenta con los planos wencionados (situacidn nuy
frecuente), sa debe llevar a cabo un levantamiento f£isico para recabar los datos
necesarios incluyendo calas para determinar cantidades de refuerzo existente, asi
como obtencidn de muestras de concreto, mamposterfa y acero de refuerzo para prue-
bas de laboratorio. '

Con lo anterivr, se procede al anilisis de la estructura en condiciones originales
(antes del daflo) bajo cargas verticales y horizontales, con el fin de comparar los
elementos mecfnicos resultantes con los dafos observados y registrados em el Jevan

" tamienco previo ¥y llegar a conclusiones sobre la posible causa’ de log“daiior; sgi: eg-:
ta no es grave ¥ los dafios no son de gran magnitud, &stos pueden tepararse localinen
te. Si la causa de los dafios es grave, estos son numerosos y de consideracidn la
estructura es insegura y se procede a redisenarla a la brevedad posible; decjarla -
tal como estfi, efectuando unicamente reparaciones locales, es peligroso porquc sc
presentarfan dafioa ante otro movimiento sismico, posiblemente con mayores consecuen-
cias.

Para este prupésito y tomando en cuenta las causas de la falla, hay que procurar un |
mejor comporramiento de la estructura. S$i tenia una excesiva flexibilidad, deben
incluirse suficientes elementos resistentes a cargas laterales distribuidos en for-
ma mids o menot uniforme para no introducir excentricidades indeseables.



Con la nueva estructuracidn y secciones propuestas debe efectuarse otro anilisis pa
ra dimensionar los miembros estructurales adicionales y, si asi resulta necesario,
proceder al refuerzo. de los ya existentes.

Finalmente viene otro aspecto que es difficil de determinar: la eficiencia de la re
paracidn, refuerzo o restructuracidn. La manera mds conveniente de verificar lo an
terior es mediante pruebas de carga, tanto.verticales como laterales; desafortuna-
damente en muchos'casos no se cuenta con el sistema para proporcionar cargas late-
reles de la magnitud deseada, quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de
loa procedimientos utlllzados para restaurar o aumentar la ‘resistencia y rigidez.

Una manera de lograr una idea burda acerca de la rigidez es mldlendo el periodo de
vibracifn de la estructura para oscilaciones pequefias; sl este periodo disminuye
quiere decir, ai no se ha incrementado la masa, que se ha aumentado la rigidez la-
teral de la estructura.

Por todo lo comentado con anterioridad y por les incertidumbres que se tienen du-
rante el proceso de redisefic debe buscarse que se tenga un alto margen de seguridad
entre la resistencia calculada y la necesaria segiin los nuevos andlisis.

DAROS MAS COMUNES EN ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA

En esta parte del trabajo se indican los dafios mis comunes que presentan distintos
tipos de construcciones, las causas que los originan y la manera.de evitarlos. La
forma de reparar esos dafios se verd en detalle mis adelante, donde se describirin
distintos procedimientos que se han estudiado en México.

Mamposterfa de adobe. El1 adobe es el material mas empleado para los muros en la -
vivienda rural en México y muchas otras partes del mundo. Las viviendas miAs comunes
se caracterlzan por un cuerpo principal de un solo piso, planta rectangular alarga-
da de 30 a 50 m* de area, muros de 3 8 3.5 m de altura con espesores de 40 a 60 cm
sin refuerzo, frecuentemente sin muros divisorios, y escasa restriccidn de la parte
superior de los mismos. Todo ello hace que el comportamiento este regldo por la fle
xi6n de los muros' en direccidn normal a su plano. : e e

En 13 fig la se muestran los sistemas de techos mds comunes y en la fig 1b la falla
caracteristica de estas viviendas.

Al vibrar los murcs durante un sismo, se inducen momentos flexionantes criticos en
las esquinas superiocres de los mismos, los cusles se agrietan progresivamente hacia
atajo, de mancra que el muro frontal comienza a vibrar como en voladizo, ocurricn=-
do el volteamiento cuando la alturaagrietada del murc es suficiente para que la -
resultante de las fuerzas cnlga fuera de la seccxon del muro., El volteamiento ocu-
‘rfe caci sicupre hacia afucra, ' ayudsido por ‘el coceo’'del techo; este modo de £alld -
es el que se ha observado con mayor frecuencia a -causa de SiQNOS. i

En viviendas en las que la longitud no soportada de muros es pequefia 0 en las que
los techos proporcionan restriccidén a la flexidn, o en las de mds de un piso, la
falla suele ocurrir por cortante a trav@s de grictas diagonales. Este modo de falla
es propiciado con frecuencia por la existencia de aberturas importantes en los mu-
ros.

Sc ha observado que el colapso se inicia en ocasiones por la caida del techo, ya -
sca por fallas locales en las concxiones o en la madera misma por encontrarsc muy
deteriorada, o por deslizamiento de los elementos del techo sobre los muros, a les



que estfn fijados en forma muy precaria. ™ 4

Son diversas las soluciones que se han propuesto en la literatura para evitar el
dafio en viviendas de adobe. Como recomendaciones generales para mejorar el compor-
tamiento sismico de estaa construcciones' se pueden mencionar:

1. Hacer una seleccidn cuidadosa de los suelos con que ge fabrica el adobe y su me
joramiento con fibras o con aditivos establllzadores. '

2. Reducir la altura de los muros al minimo admlslble para la habltab;lldad de la
vivienda.

3. Subdlvxdlr los espacios interiores. medlan:e muros ligados entre si .con el mejor
cuatrapeo posible de las piezas.

4. Evitar techos pesados y estructurar €stos para que tengan rigidez en su plano.

Si se siguieran las recomendaciones anteriorcs, ee aliviarfan algunos inconvenien-
tes como son la escasa resistencia en tensifn del adobe y la poca adherancia que se
logra en las juntas con los mortercs de lodo, Sin embargo, aln con adobes de buena
calidad, no puede lograrse una buena liga entre los muros transversales, por lo que
es probable que los muros fallen por el efecto de fuerzas normales a su plano, ya

sea por volteamiento o por fallas locales debidas a los empujes de los eleémentos-de

techo. En muchas ocasiones las fallas de estas construcciones aumentan porque el -
adobe se encuentra muy debilitado por efecto del intemperismo. En consecuencia, una
mejora importante en el comportamiento sismico sdlo puede obtenerse por medio de al
gia refuerzo en el adobe que proporcione una liga adecuada entre los elementos y -
cierto confinamiento y capacidad de deformacién a los muros. La manera como esto -
puede lograrse se verd mi&s adelante.

Elementos de mamposteria de piedras artificiales. Existen diferentes modalidades
para conagtruir muros de mamposteris, desde la no reforzada hasta las modalidades
mis conocidas como son la mamposterfa confinada y la mamposteria con refuerzo inte
rior.

Las mamposterfas de tabique y'bloqﬁe sin refuerzo han tenido un' comportamiento de-
ficiente ante el efecto de sismo o de movimientos de las cimentaciones; adolecen -
de dos defectos graves: la liga que se logra entre muros transversales por el sim-
ple cuatrapeo de las piezas, no es suficiente para impedir el volteamiento de los
murcs ante empujes en su plano, y la falta de confinamiento y refuerzo hace que -
pueda ocurrir una falla £r3pil por el efecto de las cargas en el plano del muro.
Su comportamiento gismico es similar al de las counstrucciones de adobe.

El comportamiento sismice de coustrucciones cuyos muros estfn confinados con dalas

"y castillos ha-eido:definitivamente mejor que el de la mamposteria no reforzada. ~.. ..

Al estar rodeadecs por un elcénanto perimetra’ de concreto, los muros kienan una na
pacidad de deformacidn mucho mayor y no fallan bruscamente al agrietarse. Los cas-
tillos y dalas permiten realizar ademis una llga eficaz de los muros entre sf y de
estos con los sistemas de piso.

Hay que hacer notar que a pesar de que con este sistema se reduce la probabilidad
de un colapso de la construccién, no se evita los agrietamientos diagonales en los
muros, ya que la resistencia en tensifn diagonal de la mamposteria no se incremen-
ta apreciablemente por la presencia de las dalas y castillos.
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Para la mamposteria con refuerzo interior, tanto el comportamiente sismico obser-
vado en estructuras reales como los ensayes de muros en el laboratorio iudican que,
si se coloca f{inicamente refuerzo vertical muy espaciado y no se proporciona refuer
zo horizontal, el comportamiento sismico es ‘deficiente debido a la falla local de

. las piezas huecas.

T

Los dafios que puede presentar lag mamposteriag son' principalmente debidas al ina--
decuado refuerzo o liga con los elemantos que 18 confinan, por las torsiones cau-
sadas al estructurar en forma deficiontae la construccibn o por la falla del auelo
dabida a asentamientos diferenciales, momentos de volteo o a la licuaciBn del sua-
lo.

En t8rminos generales, en la mamposteria se pueden presentar tres tipos de falla:
compres;&n, flexidn y cortante. La primera de ellas es muy raro que llegue a ccu-
rrir y por lo tanto no se hablard mis de ella; la falla por flexién se identifi-

ca por las' grietas horizontales que se abren en un extremo del muro sobre las jun-
tas de mortero situadas en la parte inferior, mientras que en el otro extremo del
muro ocurre el aplastamiento de las piezas y/o elemento que confina al muro; ocurre
una variante de la falla por flexidn que se identifica por grietas verticales en la
parte inferior del muro, esta se debe b@sicamente a hundimientos del terremo ocurri
dos en un lapso considerable de tiempo. :

Mucho mAs frecuente que los dos tipos de falla antes descritos es el debido & fuer-
zas cortantes producidas ya sea por fuerzas laterales externas (sismo principalmen
te) o por hundimientos diferenciales del terreno; fHcilmente se identifica esta fa-
1lla porque son grietas diagonales sobre el muro que pueden seguir dos trayectorias:
1) sobre las juntas del mortero, en cuyo caso se dice que es una falla por cortam-
te y 2) sobre piezas y juntas, dando lugar a la denominada falla por tensibén diago-
nal.

En el caso de falla por tensidn diagonal practicamente se puede decir que se ha ago:
tado la resistencia de la mamposteria, por lo que de requerirse el reforzamiento de
la misma implicard necesariamente el uso de acero de refuerzo o cambiar la mamposte-
ria por otra mis resistente. No es asf el caso cuando se tiene falla por cortante
(por las juntas) en donde, como se verd postericrmente, se pueden utilizar otros =
procedimientos para aumentar su resistencia ante fuerzas cortantes.

PROCEDIMIENTOS DE REPARACION Y REFUERZO

La filosoffa de disefo mis aceptada establece que para sismos de intensidad modera-
da gc deben disefiar las estructuras para que no prescnten daios estructurales, aun-~
que tal vez se tengan algunos dailos no estructurales si la construccidn es muy fle-
xible; y para el sismo de disefio, la estructura debe quedar en pie aun cuando pre-
sente graves daiios en sus elementos, estructurxales., Para sismos de intensidad incer-
media la estructura puede presentar algunos dafios estructurales debido a malos dcta
lles coustructivos, deficiente calidad de los materiales, etc.,. surgiendo eatoncas
la nccesidad de reparar los dafios. Se pueden establecer tres niveles de reparacidn:

1. Se resanan superficialmente los elementos estructurales. Esto ocurre con frecuen
cia en construcciones de personas de bajos recursos, o se hace por ignorancia en
otros tipos de estructuras; como consccuencia, quedan debilitadas para eventos -
futuros, '
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2. La estructura se repara para recuperar su resistencia y rigidez originaI: Esto
generalmente se trata de conseguir mediante la reparacifn local de los wmiembros
daiiados; sin embargo, se.ha observado que casi nunca se alcanza, quedando la es

tructura susceptible de presentar los mismos dafios, o miis graves, ante gismos -
de la misma intensidad.

3. Se redisena la estructura. A este nivel, ademis de la reparaci6n local se proce
de a rediseflar la construccidn para asegurar S5u auperv;vencla para sismos mis in
tensos que el que produjo el dafo.

De las alternativas anteriores; la tercera es’ la wds conveniente a seguir, aun cuan
do la segunda.es en ocasiones aceptahle, sobre todo cuando estin muy 1ocallzados los
dafios; la reparacidn superflclal debe evitarse.

Los procedimientos de reparacifn y refuerzo que actualmente se emplean son empfiri-

cos, ya que han sido desarrollados con base en expariencia acumulada. Cuando se pro
cede s6lo a reparar localmente debe quedar muy claro el objetivo a lograr, pero en

la mayorfa de las ocasiones, se tiene que restructurar la construccifn en vista del
comportamiento inadecuado observado para un sismo de menor intensidad al de diseiio.
En estos casos, el .-ingeniero depende de los resultados de la inspeccifin, del andli-
sis y, en un alto porcentaje, de su cricerio, conocimiento y experiencia: para hacer
el diagnbstico adecuado, :

Tambifn es conveniente tener en consideracifn que existen diversos elementos estruc
turales que, por su forma o por sus condiciones de solicitacifn, pueden. presentar -
falla de tipo frigil; ejemplo de esto lo constituyem las fallas por cortante en wmu-
ros. En estos casos serd necesario que el procedimiento de reparacifn ademis de res
taurar la resistencia, proporcione capacidad de deformacidn al miembro estructural y
a la estructura.

Cabe decir que los materiales que se utilicen para la reparacién deben alcanzar al-
tas resistencias a temprana edad porque en este caso la rapidez de ejecucifn es muy
importante.También es importante mencionar que al sentir general de los expertos en

- el tema de reparacifn de estructuras es que la construccifn mis problemitica de reha

bilitar es la formada a base de elementos de mamposteria, los cuales son capaces de

soportar altas cargas laterales, pero tiemen poca reserva de resistencia; ademis, se
ha observado que por lo general el costo de su reparacifn es mayor al de otras cons

trucciones con sistema de estructuracidn diferente.

Mamposteria dec piedras artificialec cin refuerzo. En el ceso que la estructura da-
fiada preseunte falla por las juntas puede no ser necesario utilizar refuerzo paca

aumentar su seguridad a niveles adecuados, a continuaciSn se resumiri un estudio rea
s lizado por el autor para tratar de establecer como se puede incrementar la rcslscen

T cia 'de este’tipo de mamposteria, TT It ST e e L e L v e

A N B N T . .
b FE var .. s Bean

Se ensayaron diversos tipos de mamposterfa (piezas y morteros) provocando lou tipos
de falla tipicos ante fuerzas cortantes, despuls de lo cual se repararon como a con
tinuacibn se menciona: 1) wediante un aplanado de mortero rico en cemento (1:0:3 ce
mento, cal, arena); 2) llenado con mortero los huecos de las p1ezas y 3) comblnando
los dos procedimientos anteriores. Cabe mencionar que en ningiin caso se volv1cgon a
pegar las juntas donde el asp@cimen fallS originalmente, sino solo se superpusieron
las piczas y se aplico el procedimiento de reparacidn; lo anterior se hizo para que
los resultados obtenidos estuvieran dentro de la seguridad al ser aplicados porque

por lo general s¢ acostumbra "rajuelar" la zona dafiada de las mamposterias.

|
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Los especimenes ensayados (muretes) eran de aproximadamente 60 x 60 cm y se les
aplicaba una carga en una de sus diagonales, lo que producfa una falla de cortan

t
t

e o tensibn diagonal en el murete, Las.caracterfsticas de las diferentes mampos
erfas antes y después de reparados se pueden ver en la tabla 1. En dicha tabla

solo se p-esentan los valores medios y sus coeficientes de variacifn; mientras —-
que en la tabla 2. se muestran los valores minimos probables que se calcularon

con la expresién propuesta por el Reglamento para construcciones del D D,.F., di-
cha expresion es

vk = A/
1+2,5Cv., ___.. ._.. .. -__. Lot
donde ) § _ ' "_ RS e ".:': e
v valor de disefio que tiene una probabllidad de no ser alcanzado del 2%
v valor medio obtenido del ensaye
c.v. coeficiente de variacidn de la muestra

La interpretacifn de los resultados se hatf con base en esta Gltima tabla con la
finalidad de tomar en cuenta la variabilidad de los datos y referirse a valores
que tengan una probabilidad muy baja de que no se alcancen.

Debido a 1o limitado del estudio en cuantn a nimero de varzables. piezas Y morte
ros, la interpretacifn que se realice deberfi tomarse con reserva, y servir Gnica
mente como gufa en caso de tratar de exbrapolar los resultados del estudio.

Considerando lo anterior, analizando los valores mostrados en la tabla 2 y el com
portamiento observados de los especimenes durante su ensaye, se pueden hacer los
siguientes comentarios:

‘81 la capacidad de la mamposteria estd limitada por la baja calidad del morte-
ro {(falla por las juntas), se puede lograr un incremento sustancial de la re--
sistencia empleando un mortero de buena calidad ya sea como aplanado o rellena
do de los hueccs de las piezas. -

A mejor calidad del aplanado mayor incremento de la resistencia. AGn cuando por
lo  limitado del estudio no se puede determinar, debe haber un limite para lograr
este efecto en forma Sptima; es decir, debe existir algunma relacin entre resis
tencia del aplanado, capacidad alcanzada y/o capacidad original.

El aplanado aumenta la resistencia a cortante cuando hace que cambie el tipo dec
falla de la mamposteria; esto generalmente sucede cuando el mortero del aplana-

. do es de muclho mejor calidad del que se tiene en las juntas. El incremento espe

" rado en'éstas condiciones’ es "cuando "menos del -40-por cienco.,

En el caso de llenar los huecos, sc ve de la tabla 2 quc el incremento as del
orden del 50 por ciento, pricticamente. independicnte del tipo de pieza (porcen-
taje de huecos) y mortero utilizado; s¢ observa tombifin que cambia el tipo de
falla. Este tipo de reparacifn serfa adecuado cuando se quiere conservar la apa
riencia de las piezas y la falla haya sido por las juntas.

El combinar el llenado de los huecos con un aplanado en las caras laterales av-
menta sustancialmente la resistencia; incluso, se nota una cierta influencia del
porcentaje de huecos de las piezas que componen la mamposteria. La fip 2 muestra
dicha variacién para los resultados de este estudio; en el eje vertical se tiene
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el factor por el que se 1ncrementa el valor. de la resistencia or1g1na1 de la mam
posterfa, mientras que en el horizontal el porcentaje de huecos de la misma. si
por los valores promedio para el bloque de concreto y el tabique extraido se pasa
una linea recta que también pase por el punto (0, 1), que corresponderfa a una pie
za sSlida (0 por ciento de huecos), se observa que se alinean aproximadamente so-
bre una recta haciendo ver que el incremento de resxstencla es pricticamente pro

~ porcional al &rea de huecos. ‘

Lo expresado en el p!rrafo anterior es cierto siempre y'cuando se cumplauxgimultanea
mente los siguientes aspectos: : :

a) La mamposteria orlginal no presenta una falla neta de tensiSn diagonal (que suge—
riria que estd agotada totalmente la capacxdad de la mamposteria). '

- b) Se llenan completamente todoa los hnecos.

¢) Se utiliza un morterc de buena calidad tanto bara el aplénado c&mo para el llena
do de los huecos. Cumpliendo con lo anterior, la expresifn que resulta de los -
datos de este estudio para calcular el incremento sobre la resistencia original
es ‘ - : : '

Fwl+ 0,03 ﬁz

donde F es el factor que incrementa la resistencia original y Ry el porcentaje
de huecos de las piezas. Debe tenerse presente que si la falla de la mamposte-
ria original tiende a ser por las piezas (o combinada), el incremento en resis
tencia es menor cuando la resistencia de la mamposteria original es alta; por
ejemplo, comparar la msmposteria de bloque de concreto con mortero 1:2:9 AB —
con aquella con morterc 1:0:3 AB; en el primer caso el incremento es del 80 -
por ciento respecto a la resistencia original, mientras que en el segundo es
solo del 30 por ciento. En el caso del tabique extruido-la diferencia es menor:
(2.35 versus 2.15) para los mismos criterzos de. repatacxon que en el caso ante
rior. .

.. e . s . e

- Se observa también que el unplear un buen murtero como aplanado es equivalente a
solo llenar los huecos. ,

Como conclusifn de esta fase experimental puede derirse que es posible incrementar
sustancialmente la capacidad de mamposteria sin refuerzo ya sea mediante la coloca-
ciSn de un aplanado a base de morteros de buena calidad y/o llenando los orificies
de loa piezas huvecas. En el caso de que las mamposterias danadas ya poscan un apla-
nado y el tipo de falla sea por las juntas, la colocacidn de otro aplanado de mucha

. . mejor calidad seguramente incrementgrd su capacidad; mientras que si la fallu de un

"muro, con o sin aplanado, es por tensidn‘diagonal, solo seri posible ‘incrementst su -
resistencia mediaute aplanasdos roforzadoe con malla de acero electroscldada. En las
mamposterias de piezas huecas el llenar los huecos incrementard su capacidad salvo
en el caso que la falla hubiera sido de tensibéa diagonal; en este caso el llcnado -
cuando mds recuperard su capacidad, pero como por apariencia debe ponerse un aplana
do, seguramente incrementard su reslstencla. Estas ultlmns variantes es necesario
valuarlas expotzmantalmente. :

Kamposteria de adobe. En diversos estudios, refs 1 a 4, se pzoponen algunos procedi-
_mientos para reforzar y aumentar la seguridad ante sismo de estas estructuras. A con
tinuacisn se describen los que se consxderan mis convenientes:

I T




1. Una vzga de coancreto en la parte superior de los muros, como se musstra en la
3 fig 3. Con este procedimiento se logra una liga adecuads.con el adobe y con el
techo mediante detalles constructivos sencillos (ref 2); se mejora sustancial-
mente el comportam1ento 8i, ademfis, se colocan tensores verticales en los extre
mos da los muros. ) . . .

2. Otra opci&n a8 emplear una viga de alma abflorts de madera (ref 3), como se mue3
tra en la fig 4a.

3. Una forma muy sencilla de 1igar lop.muros es mediante barras de acerc temnsadas,
fig 4b; este procedimiento se ha empleado para.reforzar viviendas ‘'de mamposte-
ria de piedra dafiadas a raiz.del temblor de Skopje, Yugoslavia (1963) y los del
Friuli, Italia (1975); el empleo de tensores verticales mejora sustanclalmente
el comportamiento.

4. Un procedimiento que tiende a lograr refuerzo, r131dizaci5h y lzga de 103 muros,
asf como su proteccifn de la intemperie as el que se muestra en la fig 5 consis
te, ref 4, en colocar un recubrimiento de morterc de cemento sobre una malla de
acero de refuerzo cuidadosamente fijada al muro--por ambas caras, formando un ele
mento compuesto de adobe y mortero reforzado. -

Se tiene evidencia experimental de los sistemas de refuerzo 1, 3 y 4, que propor-

cionarén una mejoria notable.de su comportamiento y resistencia ante sismo (cuan-

do menos se duplica); en la ref l se describe con detalle el ensaye de modelos de
vivienda reforzada con los proccdimientos antes descritos.

azstoa criterios de refuerzo también pueden aplicarse a construcciones de mampoate-
ria de tabiques de barro o de concreto s;n tEfuerzo-

Hhmpostaria de p1edtas artificiales con refuerzo. En algunos paises como Estados
Unidos y Nueva Zelanda la mampoateria con refuerzo interior es bastante popular
como sistema constructive; sin embargo, es usual que se llenen completamente los
huecos de las piezas con un mortsro muy fluido y con abundanta refuerzo vertical y
horizontal. Con este sistema, en mampostaerfa de bloques de concreto, se obtiene
pricticamente un muro monolfitico porque el concreto colado en los huecos se adhie-
re perfectamente al bloque; en piezas de barro, la eficacia del procedim;ento es -
menor porque el concreto o mortero empleado para llenar los huecos, al contraerse
por fraguado, se separa del tabique; el empleo de aditivos estabxllzadores puede -
evitar este problema. En general la reparacidn de mampos:eria con refuerzo interior
“resulta, si no imposible de realizar, si muy compllcada. :

El ptocedim1cnto da reparacifn a segu:r depende del tipo de pieza y mortero que se
tenga; por, lo general es necesario anad;r refuerzo al muro después de reparar Iacal
uente la grieta. A continuacién ea mencionan algunoa estudios’ que se han rea;lzado
en esta direccisn. '

En ln raf 5 se deacribe el empleo de manllas de acero en ambas caras del muro como
sistema de refuerzo:; tumbién ge describe la reparacifn local de las grietas.

En este {iltimo caso sc observ6 que la resistencia original se recupera casi total-
mente y en el caso de mamposterfa de piedra, aumenta aproximadamente al doblc, es-

?Coo lo explica el autor, es debido a que lamamposteria absorbe parte del material
que se utiliza para reparar las grietas..

a' #
s

R
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El refuerzo con malla de acero se realizf uniendo el refuerzo de ambas caras me-
diance alambrSu y cubriéndolas después con mortero que tenfa un espesor.de 3 cm;
ademis, se repar§ localmente la srieta. Con este procedimiento se sobrepasS la
resistencia original.

En el Instituto de Ingenioria de la UNAM se realiz8 un programa experimental explo
ratorio tendiente a determinar los procedimientos mfs afectivos para la raPlrﬂCiﬁn
de mamposteria dafdadas por sismo o hundimientos diferenciales. .

Se repararon ocho muros que habian sido previamente llevados a la falla; seis de
ellos se ensayaran bajo carga monotSnica, como parte de otra investigacifn, y dos
..se probaron recientemente ante cargas laterales alternadas. Los seis primeros eran
de tabique.extruido con castillos en sus extremps; la falla consistfa en una grie
ta de tensifn diagonal en el muro la cual se prolongaba tambi&n sobre los casti--
llos. En general, los muros se llevaron a un estado muy avanzado de falla y su ca-
pacidad estructural qued§ pricticamente anulada, Los dos Gltimos muros eran de ta-

bique rojo y quedaron en las mismas condlclones. -

En la tabla 3 se. presentan las caractaristicas originales de los muros y las que se
 determinaron despufs de la reparaciSn. El ensaye de loe wuros reparados se efectud
bajo las mismas condiciones que el original.

La reparacifn por tanto se hizo en el marco confinante y ei la mamposterfa. En to-
dos los casos los castillos se resasnaron con un mortero de alta resistencia; en la
manmposterfa la reparacifn se efectud de diversas maneras.

El muro 1 sufri8 falla de cortante (grietas por las juntas); se repar§ rellenaundo
las grietas con un mortero comercial denominado Polimor (de alta adherencia). En el
muro 2 la reparacifn se efectul resanando las grietas que se habfan desarrcllado
con un mortero de cemento que.contenia un aditivo para aumentar la adherencia; des
puds se volvis a colocar el aplanado que originalmente tenfa. El muro 3, que falld
por tensifn diagonal, (la grieta atraviesa tanto las juntas como las piezas), se -
reparf mediante rajueleo con mortero de cemente, colocando despu&s malla de alam-.
bre, tipo gallinero, en un lado del muro; fznalmenta se cubrid la malla con un apla
-nado de yeso. El muro nlimero 4 solamente se repaxS en la zona de falla con mortero.
de cemento., En el muro 5 se repard la- zona dafiada con mortero cowmiin, se colocd des
pués una malla de alambre entrelazada de 7 cm por lado, que se fijo mediante taque
tes al marco perimetral y al muro; finalmente, se anadif un aplanado de yeso y ce-
mento, En el muro 6 se elimind el aplanado de yeso que tenia para colocarle una ma
1la tipo gallinero, después de haber rajueleado la zona de falla con un mortero de
cemento; finalmente se volvié a colocar un aplanado de cemento y yeso. El muro 7 y.
8 eran. idénticos, al primero ge le coloec8, después de resanar la grieta con mortero:
de alta resistencxa, una capa de malla electrosoldada 6 x 6 - 14/14, por ambas ca—.
~- -T8B, .que. 8e cubris con,un aplamado .de- ceman:o—arana enuproporciﬁn 1 a 3 (en. volumen)
‘el muro“8 tenis e] doble de refuerzo.' ~ ° .t

Las fige 6 a 11 muestran las curvas carga diagonal deformacidn angular (desplaza-
miento en la parte superior del muro dividido por su altura) para los seis primc-
ros muros, tanto para el muro original como para el reparado, y en las figs 12 y
13, los dos {Gltimos ensayes; sobre el eje vertical se representa el esfuerzo cor-
tante promedio.

El muro 1 recuperd su resistencia y rigidez originales casi totalmente; la falla
del muro reparado le ocasiond una grieta diferente a la del muro original, la - -
cual da fe de las buehas caracteristicas de adhcrencia del material empleado.
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En los muros 2 a 6 se present§ la misma conflguraciSn de agrietamiento que en el
) muro original. .

El muro 2 conservd hasta la falla la misma rigidez qua el agrietamiento que en el
muro original. .

El muro 3 alcanz® casi totalmente la rosiastencia original y ‘conservé la misma ri
gidez; se .considera que el aplanado es el que contribuy® esencialmente a propor-
cionar la resistencia y rigidez al muro reparado y que el acero de refuerzo tra-
baj& solo despuls del agrietamiento, proporcionando ductilidad al muro para car-
gas menores a la del agrietamiento original; lo anterior se debif a la baja can-
tidad de refuerzo empleado y a que el tipode malla usada no es eficiente para es
tos fines.

Zl comportamiento del muro 4 demuestra que resanar simplemente las grietas con -
mortero comin no es eficiente como mEtodo de reparacibn; la rigidez y la resis—~
. tencia se reducen driasticamente,

El muro 5 conservé la rigidez original hasta el agrietamiento, el que se presen-
t6 cuando se rebasS la contribuciSn del aplanado (comparar muro 3 con 5); no dis-
minuyd la resistencia por la malla de refuerzo. .

Con el muro 6 se tratd de ver el efecto de la malla de refuerzo; originalmente

el muro tenia aplanadc de cemento. Se obgervS que el muro no conservd su rigidez
original, debido a que el aplanadc que se utiliz§ despufs de reparar las grietas
fue de menor calidad al que tenfa originalmente. La malla de alambre comenzd a -
sfunczonar después que se agrietd el muro, incrementando la resistencia hastaque
se dafi5 el marco perimetral; no se lleg§ a igualar la resistencia original proba -
blemente por la poca cuantia de refuerzo y por el C1po de malla ut;llzada.

Durante esta serie de seis muros se observs que,para deformaclones grandes.el -
aplanado se despega del muro haciendo que la malla se desprenda sobre la diagonal
de compresién, dando lugar a una disminuciSn de la resistencia. Serfa conveniente,
por lo tanto, utilizar algin aplanado que se adhiera mejor.a la mamposteria, o
bien sujetar mejor el refuerzo al muro para ayudar a este propSsito. Esto se hizo
en los muros 7 y 8 donde las mallas de refuerzo de ambas caras se sujetarun en-
tre si, evitando el desprendimiento del aplanado y mejorando el comportamlento
como se observa en las Figs 12 y 13,

Del anB8lisis del comportamiento de los muros, del estudio de las figs 6 a 13 y de
la ctabla 4. 2, se extraen las siguientes concluslones.

,8) La rigidez del murc regarado es casi la misma qua la del origlnal hasta el ins

tante de agr;etamlento, Biempra 3 J. coandé ‘ae’ ytilicen morteroe rea:stentes para S

resapar la grieta.

b) ELl comportamiento de muros en los que sGlo se resana la grieta con mortero co-
min, resulta muy inferior al del muro original.

c¢) El aplanado ayuda a retardar la aparicifn del agrietamiento en muros reparados
con mortero comin.

?d) El acero de refuerzo colocado en forma de malla y cubierto por un aplanado de
yeso o cemento, es efectivo una vez que se agrieta el muro.
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e) La presencza del acero hace dfctil y rasistente al muro después dsl agrxeta-
miento. C

£) Con los sistemas de reparacibn empleados nunca se igual§ la resistencia origi
nal, pero se llegd a valores bastante cercanos cuando se utilizé mortero de -
alta resistencia para resanar la grieta y porcentajes bajos de aceroc de refuer
zo en forma de malla.

g) Para las mamposterias aqui empleadas, la malla de alambre tipo gallinero pare
ce ser suficiente para restaurar la resistencia or;ginal y usindola por am--
boa ladas del muro dar!a mejor resultado.

' h) Después de agrietada la mampoateria, la resistencla dismlnuye notablemente -
cuando se dafia el marco perimetral y no existe otro tipo de refuerzo. '

i) La resistencia deséués'del agrietamiento es funcidn del porcentaje de refuer
zo. i

Por lo anterior serfa conveniente seguir con estos estudios qua tendrfan los si-
guientes objetivos: '

1) Detarminar brocedzm;entos para calcular la cantidad de acero.necesaria para al
canzar cierto porcentaje de la resistencia original y dar capacidad de deforma—
¢ifn al muro reparado. -

2) Probar aditivos que permitan aumentar la resistencia de la junta fallada para
que tambiZn se recupere la rigidez original,

3) Ensayar diversos tipos de armado con el obJeto de encontrar el recowenﬂable
para evitar la falla del marco perimetral.

CONCLUSIONES .

El comportamiento de una estructura de mamposterfa reparada depende en gran medi

" da de la eleccidn del procedimiento de reparacifn, el que se debe seleccionar -
despufis de estudiar las causas que produjeron los dafos, la naturaleza de &stos
¥ la estructuracién de la obra.

Generalmente los elementos de mamposteria sin refuerzo son los més dafiados cuan
do ocurre un sismo. Desde hace tiempo se ha tratado de establecer mé&todos de re
paracifa que restituyan o superen la resistencia y rigidez originales; de estu-—
dios recientes se desprende que esto es posible sicmpre y cuandv se empleg un
Procedimiento adecuado que considere lay establecido en el pidrrafo anterior. Gene
ﬂ"ralmente.habra necesidad de ‘colorar refuerzo_ en- el muro,-bien sea en forwa 'de ma
1la o dlspuesto niagonnlmente sobre el muro o enmarcacdo el alemento de wampuu- h
terfa, pudiendo ser sobre uua o las dos caras del muro. Es dudosa la efectividad
del rajueleo de las grietas como método de reparacidn. Al momento no existe -
eriterio alguno para calculuar la cantidad de refuerzo necesaria para hacer que -
la mamposteria alcance cierta resistencia predeterminada y aumente su capacidad
de deformacidn; el autor trabaja sobre el particular y espera que muy pronto pue-
da egtablecerse un criterio racional que permita llegar a determinar la cuantia
de refuerzo necesario para que un muro de mamposteria sea capaz de soportar cier
to nivel de fuerza cortante incrementando al mismo tiempo la capacidad de defor-
macidn de la mamposteria.
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LAS NORMAS TECHICAS PARM DISEROC Y CONSTRUCCION DE
ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA DEL REGLAMENTO' DE
CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL

Roberto Meli

BASES Y ALCANCE DE LAS MODIFICACIONES

La revisidn del Reglamento y de sus Normas Té&cnicas tuvo como
objetivos principales .incorporar las lecciones derivadas del
comportamiento de los edificios en los sismos de septiembré de
198% y actualizar los distintos documentos con - base en la
experiencia adiuirvida por su aplicacidn en lds méis de diez arfios
de su vigencia y en los nuévus conocimientos gue sobre el tema

.

se han generado en el pais y en el extranjero.

Las normas de mamposteria de 1976 representaron un cambio
radical con respecto a la practica de diseno anterior, por su
presentacidn en un formato de diseho moderno y racional Dbasado
en las propiedades meclnicas del material y eﬂﬁlos resui&ados
cxperimentales asi como en la evidencia del comportamiento de
estructuras reales. Lsas normas sirvieron de modelo para
diversas recomendaciones y reglamentos de otros paises sobre la
materia. En la nueva versidn no se consideraroq nacesarias
modificaciones radicales al documento; solamente,ée procurd - la
reorganizacidn de las disposiciones para hacerlas mis éléras, la
simplificacildn dc algunos métodos de diseio, que resultdban de un

grado de complejidad poco Jjustificade en - vista de las,
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incertidumbres'ihvolucradab Y el ajuste de algunos valores de

\

discho. . A

En términos g¢gencrales la evéluaﬁién de los efectos de los sismos
de 1985 indica que el comportamiento de las construcciones ‘de
mamposterfa fue satisfactorlo. Los dahos observados en muros de
mamposteria bueden agruparse en tres catugorfas:’

a) Falla de ﬁuros de relleno en edificios con estructura de
concreto o de acerd. La destruccibn de estos elementos fuq
notable y se deriv6 de una ‘incOmpatibilidad” entre’ 1;
flexibilidad de la estructura pfiﬁcipal_y la. fragilidad de
los elementos de mamposteria. Estds no eran generalmente
considerados como elementos estructurales y por‘tanté no eran
tomados en cuenta en el diseiic. En muchos casos la falla de
estos muros contribuyb a disipar la energlia introducida en la
estructura por el movimiento de su base .y evitd el colapso de
la estrﬁctura principal. Por otra parfe cuando‘los mufos dé
mamposteria teniah una distribucién y :éanﬁidad adecuada en
dos direcciones ortogonales y wuna 1liga apropiada con la
estructura principal, el com?ortahiénto de’ los edificios fue

- gatisfactorio.

b) Falla de viviendaé de materiales'fdébiles. -Un nfimero
importante dé fallas paxciﬁles o go;apsos se presentgfén.-en
viviendas de adobe o de :piedra .de Qno o dos pisos;b
especialmente en las_colohiés Guerrero y Morelos. Los dafios

se debieron esencialmente a las condiciones extremas de
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deterioro de ios materiaies que coﬁs;ituian'los muros y -1os
techos, debido al ihtempériémo y a las fiitréciones. No
pueden considerarse estas vivigndas' represcentativas de las

construcciones gque se obtendrfan aplicando 1las normas de

197e6.

c) Agrietamiento de viviendas de blogue vy tabique. Numerpsog
fueron tambié&n 1los dafics gque se detecﬁafon en viviendas de
tabique con caracterksticas similarés'a'.lag'_reﬁueridas por
las normas recien;es, sobre‘ todo 'én las colonias Alamos,
Obrera y Doc¢tores. De las decenas de cohstrucéionés de este
tipe que -se revisaron en detalle, se conluyd que‘en_su granz
'mhyoria‘los agrietamicntos exisgian previamentel al sismo vy
eran -debidos a hundimientos diferenciales. Los casos 'en gue
el dafio cra claramente atribuible al sismo moétraban una
debilidad manifiesta ante cargas . laterales en general por
escasez dc muros en-‘una direcéidn.. Por el éontrariq ~fueron
numerosos los casos de viviendas con resisﬁencia claramente
inferior a 1la requerida por las normas viéentes’ y que

tuvieron comportamiento satisfactorio.

Por otra parte los registros del movimiento - 'del terreno
obtenidos en la zona del lago indican gque las <aceleraci§nes
fueron sustancialmente superiores a las previstas en el
reglamento anterior, lo cual condujo a que en la nueva versidn
se impusicra un incremento en los coceficientes sismicos tanto en

dicha zona como en la de transicién. Para reflejar la diferente
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vulnerabilidad mostrada'por dxstlntos tipos de eutrUcturas ante

ﬁ sxsmos de’ la naturaleza de los ' que ‘son tIpicos en :1a5 zona. de'l
lago s¢ mod;f;caron, adcm&s de’ los coeficientes sIsm;cos, otxos

factores que 1nc1den en el nzvel de res;stenc;a que es necesario

proporcionar. a una - estructura,_ como flosA factores de

‘¢omportamiento sismico (Q);' los factores “de reduccisn  de
reéistencia (FR)“ y los requxsltos de calidad de materlales, de

refuerzo Yy de construccxdn. :

Bn estructuras dé concreto los factores antes: méncionad6s ‘se
modlflcaron de manera de’ obtener un incremento sustanclal de la
seguridad con respecto a lo prescrlto en el-reglamgnto anterior;
~ en ésﬁructurgs dé acerd los jcambios hén sido‘menQ{es pero

.también tendlentes a obtener wun . lncremento' adzc10nal Qe

".reSLStencza, por el contrar;o en estructuras de mamposteria los

cambios han sxdo en. sent;do Opuesto,' tend;entes"a_—reduc1r el

efecto del 1ncremento en el .coeficiente sismzco que se cons;deré,

para este mater;al_ excesivq. ‘;Asi-.se_ aumgnté_ el factor de.

'-reducci6n -para‘“c&lculO"de la capacidad-a fueria cortante para
los casos usuales de 0. 6 a 0.7 y se permxten esfuerzos cortantes

resistentes mayores cuando. se coloca refuerzo horlzontal en 1os

muros. El. saldo es ;nevitablemente hacia requlsitos mayores de‘

,_:esistencaa Bismica' para las zonas de lago y de. transxcxén, lo
ighe “no:.aféctn:a_ sensiblemente 16; proyectos fusuales -para
‘viviendas dé-“uho ;o dos pisos que cuentan~ éqn‘ cantidades

suficzentes de muros en. ambas d;recc;ones -para cumplir coh los

.

nuevosw‘rgqu;s;tosif 81n embargo para edificxos -de” cuatro o m&s?.

) Ty L
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niveles los efectéé son significativos;.por ejemplo-diveréos de
los proycétos ‘dc " vivienda multifamiliar_de:cinCO pisos que se
han empleado extensamente hasta_la fechaIdeber&n-ée;_modificaGOS

--para lograr el incremento en su resistencia a carga lateral gque

exige la nueva normativa,

En otros aspectos las modificaciones priﬁcipaigs se énquéntran
en el método de 'diseﬁo por cargaé verticales ; en la
reorganizacién de los dapitulos sobre 'métodos‘ de .disefio por
cargés ‘verficales Yy horizontaies.- .EStqs éambios.ﬁofdeberiaﬁ
redundar en diférénciaé s;gnificatiyas. gﬁ los - reépltados del

diseho. En las seccionesf_sighientesl dé_‘esté aftiéulo se
" comentarfn los cambios a cada.cépitulorésﬁe?ifiéo:de las normas.

L]

CAPITULO 1. CONSIDERACIONES GENERALES

Al igual que en la versién anterior las normas cubren - tanto 1la
mamposteria.de piedras naturaies como la de piedras a;tifibié}gs
(bloquesj ladrillos, tabiques)u’Auﬁque_lo-ré;ativo aApropiedadés
mecdnicas es de aplicacibén general, los pfocedimientos de disefio
Y reqﬁisitos-de refuérzo s6lo sé refieren af.mu:os. qué. cuﬁplan
una  funcidn -estructural:: no se incluyen 'récéﬁendaciohéa
especificas para bbvedas, arcos, - vigas .o ‘columnas de

mamposterfa.

Existe un gran nmero de materialesf'y procedimientos de

construccién para murcs de mamposterfa. Solo- se iﬁcluyen los
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muros de piezas unidas con morteros convencionales {de arenﬁ con
cemento, cal.q cémcnto de albﬁﬁilcria). No se tfaﬁan los muros
de 'piezas machimbradas o unidas con ‘otro tiﬁo de mezclas
aglutinantes. Se dan valores. numéricos especIfiéd; de las
propledades mec&nlcas solo para las combinac10nes mis usuales de
plezas y morteros, para ‘las que hay 1nformac16n exper1mental y
experiencia pr3ctiéa disponibles. Para . otros materlales se
indican las pfﬁebas necesarias pafa determinar dlchag
propiedades. Alguhas 'de.estas pruebas'eé;&n especificadaa por
una norma oficial; cuando este no es el caso se describe en las

normas el procedimiento de ensaye y su interpretacifn.

"El procedimiento - de diseﬁo; prescrito‘ es el deneral del
reglamnnto {de estados limite) . en el que sg:'requiere‘ qué' los
efectos de las acciones de diseno, multlpllcados por factores de'
' carga, no excedan de la re51stencia de d;senq que, incluye un.
factor de reduccifn de resistencia. Ademds de la févisiﬁn“
cuantitativa de la seguridad ante los distintos estado§ limite,

se imponen requisitos geométficos y ~de refuefzb que estin

i - basados principalmente en la experieﬁdié‘}de fcoﬁpoftamiénto  de

estructuras reales.

CAPITULO 2. MATERIALES PARA MAMPOSTERIA DE PIEDRAS ARTIFICIALES .

2.1 Plezas

La distincidn entre los muros construidos por piezas macizas Y

".los de piezas huecas (fig 1)_eS'iﬁportante en el comportamiento
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sIismico. Los muros de‘ piezés Imaciigs tienen, ante esta
0 : , . , ,
solicitacidn, un compo:;amiento menos frdgil que los de piezas
hueéés, en las gque  la ifalia de iaé_parédeg'darlugar a una
pérdida Brusca dé'c;pacidad: Es por ello :qu} eﬁAvlaé‘ normas
de diseﬁo por sismo ‘se gspeéifica éue baré muros de piezaé
macizas, gque cumplan éon los fequisitos de refuefzq'-impuestos
para muros diafragma, confinados o con refuefzb interior, se
reduzcan las fuerzas sismicas por un factor de comportamlento Q
= 2, mlentras qgue para las plezas huecas debe usarse Q 1.5, lo
’qge_impllca fuerzas _dg_ dlsenp 335 mayores} qugﬁ:eﬁ- el caso

. anterior.

La resistencia eﬁ compresién de las plezas es el par&metro m&s
'importantetdel gue dependen.las_ prop;edades: mec&nicas de los.
‘mutés-‘de mémposteria. Por ellolée reqﬁiere_Su;determinacién
" para fines de contfol de calidad Y ééra "deducir las . otras
propigdadés cuando‘no se cugnfa-cén;determinaciqﬁés directas dél
las mismas. o | o
T
. El ya;or de aiéeﬁo de la'résiétgncia‘en compresién?de‘l&sipiezasv
lgé :determina'como;un valor minimplpfobable_tam#nd§ en cuenga;la
variabilidad de la propledad en cﬁestién.-‘ En funéién de la
media y coefzcxente de . var1ac16n determinados en 1os ensayes se
Icalcula con la férmula espec1f1cada en esta secc16n, un valor de
dx;eno que corresponde aproxlmadamente a una probabllidad de 2%

de no ser alcanzado.

»



2.2'. Morteros

La funcidn del mortefo"es__permiﬁir; 1a  $6brep9sici6n de 1las
piezas formando un - conjunto que tengé una liga fuerte vy
dufadéra. Sus propiedadeéwméé importantes son: maﬁejabilidad,
resistencia‘ a compresiéﬁ y tenéiéﬁ yﬂadhéréncia ¢on las'éiezaé;
Estas propiedades'varian segin el tipo;dé ceﬁeﬂtantg' empleadb,
la relacidn entre arena f'cemenﬁante.yﬂfegﬁn“;acantidadrde'$gua

‘en la mezcla, aungue esto Gltimo no se suele controlar en obra.

La resistencia a cbmpresién-es el indiée.de éaiidéd'del' mQrtefo
generalmente_.éceptédo Y se'jdete#mina_ségép‘la ho?ma NOM C6l.,
Debe tenerse en qﬁénta que ésta re§ist¢ncia'n9=éofrésppnde a la
del méterial colocado entre .1as'piéiés dé‘uﬁrmﬁfo,udonde iés
condiciones delconfinamientO‘y'de éuradé sqn'mﬁy;-difgrentes de

las que se tienen en el ensaye est&ndar.

LOS.proporcionéﬁientos édmitidbséesgaétan éljﬁs§ §e ia cal como
Gnico cementante del mortero en ,élemehtos fqﬁe tenéan funcibn
estructural, debido a la baja resistencia y poca durabilidad que
se obtiene en las mortero$ a baﬁe'ﬁhidamenté.ée_éél;'jSe_ limita
la relacién volumétrica arenafcementanfe'a ﬁh,valqr-éntre.2;25.y
3 con el £in de poder lograr una meicia compégtq donde 1la pasta
llene }os. vacios aei}fagreéédo y alganzarréé£ una adhe:encia

' mixima entre pieza 'y mortero.

En la tabla del inciso 2.2 se consignan resistencias minimas que
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 debe cumplir = ‘el mortero . en obra para . diferentes
proporcionamientos; cstos valores son ficilmente alcanzados si

se efectia un control razonable en la elaboracifn del mortero.

2.3 Acero de refuerzo

Para el refuerzo gue debe colocarse en casfilloé y dalas o coﬁo
rafuerzo interior en juntas © en huecos de las piezas se admiten
las barras convencionéles para refuerzo de concreto, pero
también los alambres corrugados con esfuerzo de fluencia-ﬁomina;
de 6000 kg/cm2 y las mallas .eléctrosoldédasl incluyendo.ei
refuerzo de alambre soldad@'tipb "esdalerill&".-.Es recomendable
emplear barras y alambres de pequeﬁo.diﬁmétré pa;a asegurar un

recubrimiento adecuado y facilitar el correcto llenado . de 1los

espacios donde se coloca el refuerzo.

2.4 Mamposteria

Para la resistencia de diseiio ~en compresidn del .conjunto
piezas-mortero se proporcionan, en la.tabla de la fraccién c) de
esta scccibn, vaiores indicativos . para los matériaies més
comunes sobre los chales'l existen - sufiqientés'.-resultédos
experimentales. Para casos no cubiertos en esa tabla o cuando
se quiera obtener uan determinacidn .mésﬁﬂ gdnfiablé,-‘ sér&
necesario recurrir al ensaye de los ma;erialéS'eséecificos éue

se vayan a emplear,
-
St
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La forma m8s confiable para determinar la resistencia a

compresién de la mamposteria es mediante el ensaye de pilas

—

formadas con las pieczas y morteros .gque .se van a ﬁemplear'-en la -

construccién (fig 2). Las otras opciones que. se presentan son
- menos confiables y obligan, por tanto, a. fijar valores més

conservadores de la resistencia nominal a compresidn,

Cuandc se haga la determinacidn de la resistencia a partir dei
ensaye de pilgs.es acon;ejable emplear especimenes con relacidn
de aitura a espesor del orden de cuatro; éﬁra esbelteces ménores
se presenta el efecto de confinamiento de 'loé':apoyos de la
mégquina de en#aye: para relaciongé méyofes ﬁe:cuatté comienzan a
ser importanﬁes 165 efectos de esbeltez. Cuando no:sea factible
este tamafio, puede recurrirse al ensayé de pilas con otra
esbeltez, multiplicando los resultados obtenidos por los
faétores que se indican eﬁ la tabla del.inciéo 2.4.1 de las
recomendaéiones.‘ No se pretende gque estos ensayeé_ se empléen
para finés de control de calidad en.obﬁé;‘su‘funcién_es obtenér
un fndice de-resistehcia de. la mampﬁsterié _forma&a con ﬁna
combinaciéﬁ de Ppiezas .y mortero para la cual no sé‘tenga uﬁa
determinaci8n previa. La verificacin posterio:.en ob#a- podré
hacer%e sobre la calidad de las piozas y del morterd Gnicamente.
La resistencia de disefo a compresifn de la mamposterfia se
determina con el criterio estadistico ya mpnciongdo y que toma

en cuenta la variabilidad de la.resisteﬁéia.de‘las_pilas;'

l.a opcibn presentada en la fraccién b) permite determinar la
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rcgistencia de la'mampostefia a compresién'ﬁ ‘partif_ de . tablas
que estin en func15n -dé ias propiedades de‘log materiales
componentes. .La resiéténcia de la méﬁpoéteria-' depende
principalmente de la resistencia de la pieza y en menor grédo de
la del ﬁorteré. ‘Se ha observado de ensayes de laboratorio, que
la relacién entre la resistencia de la pila y de la ﬁieza_es
aéroximadamente lineal. El factor de proporcionalidad es; sin
embargo, va;iablé para las distintas piezas, dependiendo
princiﬁalmente de su forﬁa, del material de qu¢ estén _hechas Y
de ia regularidad de sus diménSioneg; " Este : factor ae
proporcionalidad es hayar para bloqués que para.tabiques " debido
a un nfimero menor de juntas'en-el mure de bloqué. Por élio se
tieﬁeh tablas distintas para los des ti#os de:piezas.

Los castillos y dalas.que se colocan en la mémposteriﬁ coniin&da
éohtribuyen significativamente a la resistencia en compresidn de
los muros solo cuando 1la mampostefia es de baja rési?tgncia; por
"ello se acepta que se incremente la resisténéiﬁ én qoﬁprgsién gh
una cantidad fija que es significativa ﬁatg mampdsteria débil vy
poco importante para _piezaé de alta iresistencia.i' Para ia
mamposteria con refuerzo ihtefipr Que cumple con los requisitbs
de cuantfa y distribucién eSpecificédosienIia'géccibn.a.d; se
permite un ligero incremento‘delcapaéidad que esrﬁné fraccidn de
la resistencia de la mamposteria‘ sin rgfuerzo, Cuando laé

cantidades de rgfuerzo sean .sustancialmente superiores a loé
minimos éspecifiéédos ‘ser§ v&lido calcular la resistencia en

compresi6n con base en las hipbtesis de flexocompesién esbozadas
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en el inciso 4;2.u o ,één base en evidencia expgrimehtal Y
alcanzar asi resistencias muy superiores a 'la de la mamposterfa .

sin refuerzo.

Para la resistencla en cortante se proporcionQn_tambiﬁn valores .
indicativos para las combinaciones m&s .comﬁnes de piezas y
mortero. Para los casos no incluidos se éspecifica éue la
resistencia debe determinarse mediante la prueba de compresién
diagonal en. muretes, 'la que constituy? un _éfocedimiento
relativamente sencillo y coqfiablé (fig 2) éue ha ’sido usado-
améliamenté en .la in?estigacién y. en 'lﬁ “préctica. Debera
teﬁerse cuidado en e}. manejo de .lqs espécimeﬁear para no

- debilitar la junta entre piezés y morteros antes de la prueba.

En cuanto al m8dulo de elasticidad, este puederbtenefse de la’
curva esfuerzo-deformacidn medida en un ensaye de piias “en
compresifén. ~-Una estimaci8n  aproximada se obtiene con 1los:
factores que multiplicén' a la -:esistencia en compresi6n.
propoxcionados en el incisﬁ._2;4.5. ;:Estos ﬁgctoréé. se han
incrementado con respecto a ;pé quélsé-prbpbnianjéh la .versién
anterior de las normaé, -pbr considera; q&e se*apliqan a la
resiétencia de_diseﬁo la cual ya incorpora factores_de ségurid&ﬁ
importantes con respecto -al valor-promedio:'estps factores de

soguridad no se justifican en el mbdulo de elasticidad.
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CAPITULO 3. SISTEMAS ESTRUCTURALES A BASE DE MUROS DE

MAMPOSTERIA

En este capitulo, que no existia en 1la versiGh anterior, se han
agrupado los reqguisitos que deben cumplir los muros para ser
catalogados en algunas de las cuatro categorfas consideradas en

las normas.

Los muros diafragma son los gue se colocén para cerrar las
crujiés formadas por las vigas [6 losas) y‘célumﬁas de marcos de
concretoe o acero Yy constithygn' un diafragma que'increhenta
notablemente la figidgz del.conjuntﬁ'ante:cafgas'laﬁera;es. | Es"
pr&ctica'CQmﬁn ligar estos muros a la éstructura ﬁfincipal sobre
todo en muros de ‘eolindancia Yy en nGcleos de escaleras vy
servicios. No es admisible ignorar el efecto de estos muros en
el andlisis por caréas 1ate;a1es,_yé.qug_ la. gran rig;dez- que
estos propércionan.altera sigﬁificativé@epte la:distr;buciﬁn de
las fuerzas entre los distintos eleméntos_r resistentes.
. Procedimientos précticos . para tomar en cuenta los muros
d;gfrﬁgmas en el anilisis de marcos se proponen en ia ref 1. 1la

gran rigidez gue estos muros proporcionan hace gque pueda Sgr

"”pé?jﬁdiéial'qﬁéfsé*éhﬁueﬁtféﬁﬁ“bolccadOS““con“"unaw“distxibuciﬁn"*“'”

‘asimétrica en la planta de- 1@"estructura o en cantidades'

radicalmente distintas de uno a otro piso.

Cuando se excede de la capacidad en tensibén diagonal de los

muros, estos . se agrietan pero mantienen una rigidez

A
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- significativa y' ticndep a concentrar fuerzas cortanues
importantes en 'lps cxtremos de las columnas (fig 3). Por ello
se requiere proporcionaf en estas zonés de’ las columnas una
.regiétencia a fuerza cortaﬁte"igual a la capacidad total del

muro, distribuida en partes iguales entre lds dos columnas.

Cuando no puede,lografse una distribuci&n'uniformé de murcs dé
relleno o cuando 1la estructura es muy flexible, eslprefefible
desligar esteos mures de la  estrucltura principal, evitands  gu
trabajo como diafragma. Deben en este caso proveerse holguras
generosas y elementos de refuerzo o fijacién que .eviten 1a
posibilidad de volteo del muro en direccidn normal a su plano .
sin aejar de permitif el desplazamiento relativo dei muroe y ia
_.estructura. Nuevamente puedé recurrirse a 15 ref 1 para

detalles al respecto.

Los muros confinados, o sca los formados con castillos y .dalas,
han demostrado dar Jluyar & un comportamiento gismico muy
aceptable en edificios de muros de carga de varios pisos  (fig
4). Estos elementos de refuerzo permiteﬂ'una bhepa liga de los
. muros entre sf y con los sistemas de piso, a la vez que
proporcionan un confinamiento que evita la falla fragil de;los
muros una vez gque se agrietan por‘ ;ensi6n diégonal. Los
requisitos que se fijan para la 'digtribuciﬁn Y fefuerzo‘de
castillos y - dalas son los que se derivan de la Apréctica
establecida. No se admite incremento alguno a la resistencia en.

"4 cortante-.de la masmposterfa por  la presencia - de - dalas y"

l».."




castillos, solo un ligero aumento en 1la irésisténcia en
compresibn, segﬁn'se;establecé en 2.4.1d). lLaf'GniEa' forma de
incrementar ‘la resisteﬁcia en c6rtanté de la mamposterfa es con
refuerze horizontal'célocado en la junta ;eh la ;fprma gue se

especifica en la seccibn 3.4.

- Bl refuerz§ de muros de ‘piezas huecas con barra; verticales
colocadas en los huecos de las piezas y con barras horizontales
“ubicadds” ‘en “las juntas’ ehtre hiladas 6" en ‘plézas’ especialea, es
un procedimiento de construccibn que se ests empleando con
frecuencia én diversos .paises‘ aun en zonas sismicas Yy en -
edificids de cierta Altura (fig 5). En México 1a- difﬁsién de

este procedimlento, conoc1do como mamposteria reforzada, ha sido
limitada prlncipalmente por la desconfianza de que’ puedan‘
realizarse adecuadamente la colocaciGn del refuerzo y el llenado
de los huecos, operaciones que son dif!cilon“de.lupervisar. 'Lon
requisitoQ que ae_eapecifi;an en 153 normas se derivan de lo que
contienen lds reélamentoa de’Iés Ebh Yy de Nuev;. zelanda; las
cuantIas de refuerzo hozizontal Y vertical esﬁécifieadas son las
mInimas para las cuales puede esperarse se’ logre evitar la falla
:fr&gil del . muroe y proporcionar cierta ductilxdad. Nuevamente,
no__se pretende, con- estos‘_refuerzos lograr un : incremento
sﬁstanéiai. en ia fesistehci# de la- mamposteria, solamente un -’
comportamiento .has-'faVOrablé; Es impor;ante observar . el
requisito del pirrafo final de esta saccién, el cual 1nd1ca que
para poder emplear los valorea_ de resistencia vy factorgs ‘de

;eguridhd‘ .correspondientes ‘a este tipo de mamp&ster!a es
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en estructuras‘de'vigas Y éolgmnés. Aaemés la heterogeneidad de
los materiales componehtes, las hqlguias:y los apléstamientosly
agrietamientos locales enﬁre mortero y‘pieias y éntre estas y el
. concreto hacen éug 'existan deform&cioﬁes_ ;nelaéticaé- desde
niveles pequeiios de Earga, lo que ‘altera lés resu}tados de los
anilisis - “~elésticos. | Por 1:e110 ~es aceptablé recurrir a
. simplificaciones dr&sticas bagadas “en. cbhsideracibnes de

‘equilibrio y en la experiencia de comportamiento adecuado.

Para .el anéliﬁis-por &argas‘verticales es vﬁlido suponer gue la
junta entre muro y losa tienesuficienté'capaqihad ~de rotacién
para -liberar al muro de los momentos que podria transmitir la
'losa debido a la .asimetria dé la  carga vertigélr y se puede
considerar que el muro estd sujeto a carga ve;tiqai.ﬁnicamente.
Deben, sin embargo, tomarse en cuenta lbs‘momehtosfque no pueden
ser redistribuidos por la rotacidn de 1la losa, como los que son
debidos a voladizos‘empotraddsien"el.‘murq' o a una posicién
excéntrica del muro del piso superior'y, en mﬁro# extrehos, por
la excentricidad de la cafga que transmite la 1o§a7que’se “‘apoya
directamente sobré el muro, médiahte,él critgrio ;lustrado'en la

£ig 6.

Es muy recomendable que la estructura ‘cﬁﬁpla losllrequisitos
indicados en los incisos a) hasta d) de esté seccibn, para
evitar situaciongé.que' puedan dar. iUgaf.-a ia"aparici6n de
‘momentos flexiqnan;es' imporpantés o é efecids de. esbeltez

' Signifi¢ativps. Cuando se cumplen dichos requisitos basta

7
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detcrminar las cargas‘ véfticaieé aébié cada:vttnﬁo ‘de muro
mediante una bajada de_carga'convehcibnal:y tomar en ccentn los
efectos de esbeltez ¥y excentricidad mediante el factor
correctivé,'FE, que se determxna directamente con las reglas'

xndxcadas en 4 2.2.

El anéliéis por cargas 1até£a1é§ eﬁfrenﬁa.tdmbiéﬁidif&cultades
para modelar al 51stema trldxmen51onal. ‘En 1a referencxa '1'.§g
encuantran recomendacmones detalladas y ejemplos al respecto.
El proced;mlento mas ldéneo es el de modelar' los muros ” COmMO
columnas. .anchas con el mismo momento de inercia Y &rea de
cortante que'ISS muros. Estas columnas estan acopladas por
vigés con el‘ moﬁénté' de- inerc;a de' 1a losa 'en -un ancho
equivalente, al cual deber& sumarse el momento de ine;cig ‘de

pretxles y dlnteles. ' T :;f*;:iy;

Nuevamente"és  muy ,recomendable"queT.i&'és%ruct;réqién de71$s
construcciones de muros de carga de mamposteria cumpla: COn ids
_reqﬁ;51tos de 1as fracc1ones Ia III del inczso 4.1. 3, para que
sea aplicable el. metodo Slmpllflcado de an&llsis sIsmico segﬁn
el cual se i gnoran las deformacionas de flexi&n y se asigna a
cada muro una £raccidn de la carga lateral que es proporcional

su area transversal, solo .se requiere revisar ‘la capacidad a
"cortantg de los 'muros. Yy se admite ignorar los efoctos de

" torsibn. Aunque la hipbtesis de ~Que pueden ignorarse las

deformacxones de flexi5n y los momentos de volteo parece poco,

'4":'-.

fgﬂ:ﬂfnndada cuando la relacxﬁn altura a ancho de 1os muros no es muy'
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'bﬁja, el coﬁportamiento ob;ervado de .edlficiés dlsenados con . _
- este método ha sido excclcnte y es lndudable que la cantidad d;
drea transversal de murqs que se tiene -en cada direccxén es eL

pardmetro decisivo en definir = 1la éapac;dad sismica dé

construcciones de este tipo.

4.2 Resistencia a cargas verticales . S v

- La expresxén para“el c&lculo de la carga vertlcal reSLStente es
la misma de la vers;én anterlor, seg(Gn ella la capa01dad es
igual al &rea transversal del muro por el esfuerzo re515tante en
compresidn de -ia mamposterfa; el producto es}afectado por un
coeficiente de reduccidn que toma en cuenta las 'aiferenéias en
excentricidad y esbheltez entre #h muro y la pila'ep que se baéa
la determinaciSn de £*. El resultado debe multipiicarsé por el
factor de ‘resisteﬁcia -que se cons;dera lgual a 0. 6 para muros
confinados o reforzados lnterlormente y a ‘0,3 para. ‘muros no
_reforzados, 'ya que en estos ﬁltlmos se requiére dé un”fac£or de
”segurldad muy superxor ‘por el carécter fragil de su- falla y por

su sen51billdad a los efectos acc1dentales.

'Cuando se cumplen los requls;tos de regularidad Y de relaciones
>'_geométricas anteriormente’ menclonados pueden usarse los ‘valores

: dxrectamente especxflcados ‘para el factor por excentr;cidad Y
esbeltez, FE,,segﬁn se trate de muros interiores q exteriores.
En caso contrario, Fe debe determindrse con una expreﬁi&n que es

mis sencilla gue 'la de la versi&n anterior y que estd derivada
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de la  gque tradicionélmégﬁc se ha aplicado para el discno por
carga vertical de muros de concreto. La expregiﬁn de la versién
anterior se ha climinado porque daba lugar a la posibilidad de
resultados poco confiables cuando no se eleglan adecuadamente
los parémetros. de momento de inercia, mb8dulo de elasticidad y

otros.

Para muros con refuerzo vertical éon una cuanéia significativé Y
colocado dg manera é@ecuada,se' pueden obtepér Hincrémentos
sustaﬁciales en la capacidad de carga_vert}cél calculada si se
aplica el criterio .general de 4.2.4 gue corresponde a las
hipbtesis com@nmente adoptadas para el diseno en flexocompresidn

de elementos de concreto reforzado.

4.3 Resistencia a cargas laterales

Las expresiones para el célcuio de la resistencia a fuerza
cortante de muros no han cambiado con respecto a la versidn
anterior. Para los muros di&frggmé el esfuerzo medio resisteqte
:§g§ 85 por ciento del gue corresponde azmﬁreteé; v*, ya que -ia
sﬁd;;tribucién de esfuerzos en el mu;b es'mﬁy‘simiiaf a la que se
obtiene en los ensayes de mﬁretes;,la reduccidn es esencialmente
por el efecto desfavorablé del méyor tamafio del muro. Para los
otros muros, sean confinados, reforiados ;nteriormente. © no
reforzados, . el esfuerzo resistente se reduce a la mitad del
~obtenido en muretes, por el efecto desfavorabie.de los esfuerzos

de 'tengién por . flexibn. Sin embargo.este esfuerzo resistente
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puede incrementarse hasta tres veces cuando se toma en cuenta el
efecto .favorable de la carga axial de’ compresiGn que

contrarresta los esfuerzos de tensidn generados por el cortante

- y por la flexién.

El factor de reduccidn, Fper se ha incrementado ae 0.5 a 0.7
tomando en cuenta que en los sismos ‘de 1985 la mamposterfia
mostrd tener 'una resistencia signiflcativamente superior a la

Calcplada.

Las dalas y castlllos que se colocan .en 1a mamposteria confinada
tienen por objeto proporcionar clerta ductilidad a. los muros
'pero no ﬁodifican.éiénificaﬁiQéﬁénte‘la carga _que produce el
agrietamiento diagon&l del muro Y, aundue aumentaﬁ lélcapacidad
‘maxima; este incremento se pierde cuando se aplican. ciclos de
carga alternadas. Por tantd no se admite incremento de
.capagidid'por-este'concgﬁtom " pe manefa' similar el ‘refuerzo
‘vertical vy hoﬁiiohtal, minimo que se requiera colocar en los

muros de mampoéferia con' refuerzo | interiorli nb modifica

sustancialmente la carga de agrletamiento dlagonal, solo permitem”@

‘Mantener ‘esa capacidad para deformaciones algo mayores que la de

agrietamiento, “aun’ cuando estas - B@ 'repiten cierto nﬁmero de

’ vecea .

Los ensayas raalizados en muros de 'distintas"caracteristicas
(ref 2) muestxan que para poder sostener cargas superioras ala

- de agrietamiento diagonal se requiere de refuerzo horizontal en'
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@l . muro. Es bor ello que se admite, tanto en la mamposter!a
confinada como en la. reforzada interiormente, un incremento- de
25% en la capacidad a co:tante cuando se eoloque una cuantfa de
- xefuerzo horizontal. igual al menos a la que se - obtiene en la

ecuacifén propuesta en esa seccibn. -

Es importante recordar que las cargas laterales producen no éolo
fuerzas cortantes en '103 muros, sino también: momentos
flexiqnantés_ en el plano del mgro los que, frgquenteménte
requieren la colocacidn de refuerzo vertical en los exirémos del
muro. Los résul#ades experimentaies "han demostrado que el
criterio general cllculo de.la capacidad en flexocompresidn .dé,
e;eméntos de = concreto refoizado'ea v&lido para lﬁ mampostef!a.
Para evitar la complgjidad de la determinacidn de. la éaﬁhéidad
~ con el criterio general, se admite el uso Qg‘Lﬁslexpresiones
,.expuestas en 4.3.3, las que se deducen dg"algunas hipStesis
. simplificatiQas sobre las cgndiciﬁnéé.'de. falla Y de'_la
suposicidn que el diagrama de interaccidn paxa flexocoﬁpresiﬁn

est& formado por tramos rectos entre el punto de flexidn. pura y

el de falla balanceada, asI como entre este y el de carga axial..
' CAPITULO 5.  CONSTRUCCION

Los requisitos de este.cgpltuio'.éé .basanA en la -pr&ctica de -
Héxic6 .y los jEUﬁ para garant;zaf una calidad ﬁceptabie de los
~ materiales y de 1a ejecucibn  de la obra.. No se . han hecho

modificciones-'impo:tantes a la véral&n anterior. Cabelfealizar
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la necesidad de una supervisién continua y calificada

espccialmente en la construcciGn de muros de mamposteria

reforzada.
CAPIfl‘ULO 6. MAMPOSTI‘ERIA DE PIEDRAS NATURALES

Tampoco este capitulo ha sido modificado con respecto a la
versién anterior. El procedimiento de cilculo de la resistencia
es congruente con el-que se especifica para la mamposteria . de
piedras artificiales. La - informacibn de.que'Se dispone gobxe
las propiedadés mecSnicas de la mamposteria_gs'mgy'e#caéa. Los
valores ﬁropuéstos. se suponen consetvadbkes para la éalidad de -

la mamﬁoster!a‘comﬁnmente usada en México. -
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a) Lodrillos de barro macizos b) Ladrillos de barro huecos
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c) Bloque de concrelo
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Fig 1 Tipos comunes 'de piezas pord mamposteria
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Fig 3 Interaccidn enire un muro - diafragma y el marco que ‘lo rodea
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Fig 4 Coracleristicas de la mamposteria confinada
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