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F.A.CULT.A.D DE INGENIER.I.A. U_N_.A._I\II_ 
DIVISION DE EDUCA.CIO·N CONTINUA. 

' 
·A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS 

las autoridades de la Facultad de Ingeniería, por· conducto del jefe de la 

División de Educación Continua, otorgan una constancia de asistencia a 

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso. 

El control de asistencia se llevará a cabo a través de la persona que le entregó 

las notas. Las inasistencias serán computadas por las autoridades de la 

División, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que 

tengan un mínimo de 80% de asistencias. 

Pedimos a los asistentes recoger su constancia el día de la clausura. Estas se . . " - . ;: 
retendrán por el periodo de un año, pasado este tiempo la DECFI no se hará 

responsable de este docum~nto. 

1 

Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y 

experiencias, pues los cursos que ofrece la División están planeados para que 

los profesores expongan una tesis, pero sobre todo, para que _coordinen las 
' 1 , • 

opiniones de todos los interesados, constituyendo verdaderos ,seminarios. 
' ! 1 ,' :· • 

Es muy importante que todos los asistentes llenen, y .entreguen su hoja de 
••• 1 .' • ' ' 

inscripción al inicio del curso, información que servirá -par'a integrar un 

directorio de asistentes, que se entregará oportunamente. 

Con el objeto de mejorar los servicios que la División de Educación Continua 

ofrece, al final del curso "deberán entregar la evaluación a través de un 

cuestionario diseñado para emitir juicios anónimos. 

Se recomienda llenar dicha evaluación conforme los profesores impartan sus 

clases, a efecto de no llenar en la última sesión las evaluaciones y con esto 

sean más fehacientes sus apreciaciones. 

Atentamente 

División de Educación Continua. 
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA FACULTAD DE INGENIERIA UNAM. 

FECHA HORARIO 

VIERNES 09:00 
14 DE SEPTIEMBRE 11:30 

VIERNES 11:30 
14 DE SEPTEIMBRE 14:00 

SABADO 09:00 
15 DE SEPTIEMBRE 14:00 

LUNES 16:00 
17 DE SEPTIEMBRE 21:00 

MARTES 16:00 
18 DE SEPTIEMBRE 21:00 

MIERCOLES 16:00 
19 DE SEPTIEMBRE 18:30 

MIERCOLES 18:30 
19 DE SEPTIEMBRE 21:00 

JUEVES 16:00 
20 DE SEPTIEMBRE 18:30 

JUEVES 18:30 
20 DE SEPTIEMBRE 21:00 

VIERNES 16:00 
21 DE SEPTIEMBRE 21:oo 

DISEÑO SISMICO DE EDIFICIOS 
CA027 

DURACION 40 HORAS 

TEMAS INSTRUCTOR 

CRITERIOS DE DR. AMADOR TERAN GILMORE 
DISEÑO SISMICO 

MODELACION Y ANALISIS ING. JAIME ANTONIANO 
SISMICO DE EDIFICIOS 

DISENO SISMICO DE DR. ARTURO TENA COLUNGA 
ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA 
ESTRUCTURACION Y DESErJPENO M. EN C. ENRIQUE DEL VALLE CALDERON 

OBSERVADO 

COMPORTAMIENTO SISMICO DE DR. OSCAR LOPEZ BATIZ 
ESTRUCTURAS DE COiJCRETO 

NUEVAS TECNOLOGIAS EN DISENO SISMICO DRA. SONIA E. RUIZ GOMEZ 
AISLAMIENTO SISMICO Y DISPOSITIVO DE ENER. 

DISENO SISMICO DE ESTRUCTURAS DR. DAVID DE LEON ESCOBEDO 
DE ACERO 

COMPORTAMIENTO SISMICO DE ESTRUCTURAS ING. RENE CARRANZA AUBRY 
DE CONCRETO PREFABRICADO Y PREFORZADO 

RESTRUCTURACION SISMICA DE M. EN C. ENRIQUE DEL VALLE CALDERON 
EDIFICIOS 

EJEMPLO DE DISENO DR. SERGIO M. ALCOCER 
; 
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DIVISION DE E>UCACION CONTINUA 

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM 
CURSOS ABIERTOS 

XXVII CURSO INTERNACIONAL EN INGENIERIA SISMICA 
CURSO: MODULO V: DISEÑO SISMICD DE EDIFICIOS 
FECHA: Del14 al 21 de septiembre del 2001 CA 027 

EVALUACIÓN DEL PERSONAL DOCENTE 
(ESCAlA OS EVALUACION: 1 A 10) 

CONFERENCiSTA DOMINIO USO DE AYUDAS COMUNICACION 

DEL T:MA AUDIOVISUALES CON EL ASISITNTE 

Dr. Amador Terán Gilmore 

Dr. Jaime antoniano 

Dr. Osear López Bátiz 

M. en C. Enrique del Valle Calderón 

Dr. Arturo Tena Colunga 

Dra. Soma E. Ru¡z Gómez 

lng. Rene Carranza Aubry 

Dr. Sergio M. Alcacer Maninez de Castro 

Promedio 

EVALUACIÓN DE LA ENSEÑANZA 
cor.:::::=r.:¡ CALI 0 

ORGAN:::ACION Y DESARROLLO DEL CURSO 

Gil ADO DE D~OFUNOIDAO DEL CURSO 

ACTUALI::ACION DEL CURSO 

AP!..I':A::r::N FRt..::-:-:::A DEl CURSO Promedio 

EVALUACIÓN DEL CURSO 
c::mcE?Tc CALIF 

CUMPLIMIEIHO DE LOS OBJETIVOS DEL CURSO 

COr-.;TINUI':AD EN LOS TEMAS 

CALIDAD DEL MATERIAL DIDÁCTICO unLIZADO Promedio 

Evaluac1ón total del curso ____ _ 
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1. ¿Le agradó su estancia en la División de Educación Continua? 

SI NO 
.. ,, 

Si ind1ca que ~'NO'' diga porqué: 

2. Medio a través del cual se enteró del curso: -

Penodic,:J L2 Jor ... ada 

Fol!eto anual 

Folleto del curso 

Gaceta UNAM 

Rev1stas técnicas 

Otro med1o (lndiOue cuál! 

3. ¿Qué camb1os sugenria al curso para meJorar1o? 

4. ~Resomendaria el curso a otra(s) persona(s)? 

SI NO 

S.~Qt.e cursos sug.ere que 1mpana la Div1s1on ae Educac.on Cont1nua? 

6. Otras sugerenc1as 
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CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMJCO 

Amador Terán-Gilmore 
Universidad Autónoma Metropolitana Azcapotzalco 

Av. San Pablo !80, Colonia Reynosa, México 02200, D.F. 

La respuesta dinamica de una estructura durante una excitación sísmica depende de las 
características mecánicas de la pnmera, y de la manera en que estas interactuan con las 
características dinámicas de la segunda. Dadas las complejidades e incenidumbres involucradas, 
no es fácil plantear ni entender el comportamiento y desempeño que una estructura pueda llegar a 
tener durante una excitación sísmica. Por tanto, el diseño sísmico no puede verse como una ciencia 
exacta. smo mas como un arte, donde la intuición y buen juicio tienen más que aportar que un 
cálculo numeríco. 

Dado lo complejo del tema. en la presentación que se ofrece a continuación se simplifican algunos 
conceptos con la mtención de clarificarlos, y enfatizar algunos detalles que son de importancia. 
Cuando es necesario profundizar en algunos conceptos, estos se ilustran a traves de ejemplos que 
involucran elementos o estructuras de concreto reforzado. Sin embargo, la presentación es lo 
suficientemente general para:que estos conceptos puedan extenderse con facilidad a otro tipo de 
materiales estructurales. 

FOR.\IULACIÓl'i DEMASDA-SUMINISTRO 

Nuestro enfoque acrual de diseño sísmico está basado en una fonnulación de demanda y suministro: 

DEMANDA SÍSMICA::;: SUMINJSTRO SÍSMICO ( 1 ) 

Este enfoque implica primero. estimar las demandas sísmicas, para luego estimar los suministros 
sísmicos correspondientes. La infonnación que se requiere para establecer la Ecuación 1 puede 
agruparse en 4 categorías: 

• Criterios de desempeño (comportamiento deseado). Es necesario considerar el 
comportamiento deseado de la estrucrura durante los diferentes niveles de excitación sísmica 
considerados relevantes. · 

• l'iiveles sísmicos de diseño. Es necesario establecer excitaciones sísmicas de diferente 
intensidad para defimr en contra de que se va a diseñar a la estructura. Es importante 
considerar que la estructura estará sujeta, a lo largo de su vida útil, a excitaciones sísmicas 
de diferente intensidad. 

• Demandas sísmicas. Primero, es necesario identificar cuales son las demandas sísmicas 

151 



relevantes para cada uno de los niveles sísmicos considerados; para esto es importante 
considerar el comportamiento deseado de la estructura para cada uno de estos niveles. Una 
vez identificadas, es necesario cuantificar las demandas sísmicas por medio.de un análisis 
estructural. · .~~~ 

• Suministros sísmicos. Una vez establecidas las demandas, puede entonces establecerse una 
sen e de suministros sísmicos que las satisfagan. Debe enfatizarse que la· predicción de las 
demandas y la evaluación de los suministros sísmicos no es una tarea fácil. Las demandas 
sísmicas en una estructura dependen fuenemente de sus suministros sísmicos (la respuesta 
de la estructura depende de las características mecánicas que se le suministran), mientras 
que los suministros sísmicos se proveen a la estructura en ftmción de las demandas 
estimadas. Esto hace que el diseño sísmico sea iterativo por naturaleza. 

CRITERIOS DE DESEMPEÑO/NIVELES SÍSMICOS DE DISEÑO 

Actualmente, la filosofia mundial del diseño sísmico se basa en que las estructuras de ocupación 
estandar deben satisfacer las siguientes cond.Jciones: 

• Resistir sin daño (estado limite de servicio) niveles menores de movimiento sísmico; 

• Resistir sin daño estructural, aunque posiblemente con algún tipo de daño no estructural 
· (estado limite de operación), niveles moderados de movimiento sísmico; 

• Resistir sin colapso. aunque con algún tipo de daño estructural y no estructural ((estado 
limite de seguridad¡. niveles mayores de movimiento sísmico. 

Lo antenor implica combinar tres criterios de desempeño (o estados limite), formulados en función 
del daño estruc:ural y no estructural aceptable con tres niveles sísmicos de diseño (menor, 
moderado y mayor). El definir la correspondenc1. que hay entre los cnterios de desempeño y los 
m veles sísmicos considerados da lugar a los objell\os de diseño. 

Corno podrá apreciarse. el tercer objetivo de diseño acepta daño en los elementos estructurales, lo 
que implica que es posible que la estructura vaya mas alla de su rango elástico, y exhiba un 
cornponamiento plástico de importancia. Esto a su vez implica que es posible utilizar summistros 
de resistencia que, dependiendo de la capacidad de deformación de la estructura, pueden llegar a 
ser vanas veces menor que la resistencia requerida para mantenerla en el rango elástico. La 
posibilidad de diseñar para estas resistencia reducidas se ha reflejado en mayor raciOnalidad 
económica durante el diseño Sismorresistente. 

CARACTERÍSTICAS MECÁNICAS RELEVANTES 

Existen cuatro propiedades de una estructura que tienen mucha relevancia en su comportamiento 
dinámico durante una excitación sísmica. Tres· de estas, la resistencia lateral, la rigidez lateral y la 
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capacidad de deformación son características mecánicas de la estructura que deben diseñarse; 
mientras que la cuarta, la masa reactiva, nonnalmente no se diseña, sino qÜe suele conocerse antes 
del diseño de la estructura. La Figura 1 ofrece una interpretación gráfica de las tres características 
mecánicas mencionadas arriba En esta presentación se tomará al cortante basal (Vb), tal como se 
define en la Figura la, como una medida de la resistencia lateral de la estructura 

Como ilustra la Figura 1, cuando se hable de la deformación de la estructura se hará referencia al 
desplazamiento lateral que en su nivel superior producen las fuerzas laterales inducidas por la 
excitación sísmica (o=-). De alguna manera, y aunque esta no representa una cuantificación ideal, 
se ha llegado al consenso de que el nivel de deformación puede cuantificarse por medio del 
concepto de ductilidad de desplazamiento global, J.l. La Figura 1 b ilustra la definición de ductilidad 
última J.lu, que es igual al desplazamiento de azotea último que alcanza la estructura cuando se le 
sujeta a un estado de deformación monotonicamente creciente (liu ), normalizado por el 
desplazamiento de azotea de fluencia (O,). Como se muestra se recurre a idealizar el 
comportamiento de la estructura por medio de una curva bilineal para hacer posible la definición 
de&. 

Aunque es necesario formalizar la definición de ductilidad y racionalizar su uso dentro del diseño 
sismorresistente, el concepto de ductilidad nos permite d.!stinguir entre la capacidad de deformación 
elástica de una estructura y su capacidad de deformación plástica. No exceder la primera implica 
que no habrá daño estructural; mientras que un desplazamiento creciente en el rango plástico de 
componamiento. caracterizado· por la fluencia del material estructural, implica daño creciente. Por 
tanto. imponer un lím1te máximo para el desplazamiento lateral que una estructura puede alcanzar 
durante una excitaCIÓn sísmica, implica un entendimiento claro de sus capacidades de deformación 
elásuca y plástica, o en otras palabras, de la ductilidad máxima que esta puede desarrollar. 

La rigidez de una estructura de concreto reforzado en su rango elástico (K.) depende del claro y 
d1mens1ones transversales de los elementos estructurales, así como del refuerzo longitudinal de los 
mismos. En el rango inelásuco. la rigidez lateral (K 1) depende de varias cosas, dentro de las cuales 
destacan la regularidad de la estructura el nivel de cargas gravitacionales y el detallado de los 
elementos estructurales. La resistencia lateral de una estructura de concreto reforzado depende de 
las d1mens10nes de los elementos estructurales y, si esta bien diseñada (el acero longitudinal fluye 
antes de que se presente cualquier tipo de falla frágil). de la cuantía de acero longitudinal de dichos 
elementos. Fmalmente, la capacidad última de deformación depende del detallado, d1mensiones, 
claro. y resistencia de los elementos estructurales y sus conexiones. Si los elementos no estructurales 
estan conectados a la estructura, y son de natwaleza tal (por ejemplo muros de- relleno de 
mampostería que son muy rigidos y resistentes l que afectan de manera imponante las características 
mecánicas de esta. es necesario tomarlos en cuenta cuando se establecen las características 
mecánicas de la estructura. 

"Puede notarse que el valor de las características mecánicas mencionadas en el párrafo anterior 
jependen del valor de varios parámetros comunes, de manera que existe una interacción importante 

· entre estas. Un cambio en el valor de una de estas características mecánicas afecta necesariamente 
el valor de las otras. A pesar de esto, su dependencia no es de tal naturaleza que pueda establecerse 
un relación directa entre ellas, de manera que puedan· obviarse; ·durante el diseño sísmico, algunas 
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de ellas en favor de otras. Esto implica que durante el diseño sísmico deben tomarse en cuenta 
explicitarnente cada una de estas tres características mecánicas. Dentro de este contexto, es 
importante reconocer que no hay ni material ni sistema estructural ideal para tomar las acciones que 
las excitaciones sismicas inducen en las estructuras. Cada material y sistema estructural ofu:ce una 
combinación de estas tres características mecánicas que ·exhibe fortaleus y debilidades para resisnr 
las excitaciones sísmicas. 

Con base a lo discutido arrib:: es conveniente plantear la ecuación demanda-suministro conforme: 

DEMANDA SÍSMICA ~ 

de 

Resistencia 
Rigidez 

Capacidad de deformación 

SUMINISTRO SÍSMJCO 

de 

Resistencia 
Rigidez 

Capacidad de deformación 

(2) 

Como se ilustra en la Figura lb,~ establece en el rango elástico una relación entre la fuerza lateral 
total actuando en la estructura y la deformación lateral que la primera induce en la segunda. La 
ng~dez lateral de la estructura no solo debe verse como una medida para controlar la deformación 
lateral. sino como una propiedad que determma en gran medida la respuesta de la estructura ante 
una excitación sísmica. Para entender esto, considere que el periodo de la estructura depende 
directamente de su rigidez, y que la respuesta dinámica de la estructura depende fuertemente de su 
penodo. Esto puede entenderse a partir del concepto de espectro. que se ilustra en la Figura 2. La 
Figura 3 muestra espectros obienidos para El Centro NS 1940 y SCT EO 1985, excitaciones 
sísmicas características de suelo firme y blando, respectivamente. '--' abcisa de las gnificas 
presentadas en las Figuras 2 y 3 corresponde al periodo. mientras que las ordenadas corresponden 
a la res1stenc1a mínima que requiere un sistema de un gr.¡do de li.bertad con un periodo dado, para 
permanecer en su rango elástico de comportamiento durante la excitación sísmica. Puede notarse 
que las demanda de reSIStencia depende de manera importante en el valor de periodo y, por tanto, 
en el valor de la ng~dez lateral de la estructura. 

Para una rigidez lateral dada. esto es, para un periodo T dado, la resistencia lateral de la estructura 
exh1be una fuerte influencia en su demanda máxima de desplazamiento plásuco (recuerde que en 
esta presentación se caracterizará dicha demanda a través de la demanda máxima de ductilidad). La 
Figura 4 Ilustra esquematicarnente la mteracción que existe entre la resistencia lateral y la demanda 
de J..l. Como se ilustra, un mcremento en la resistencia lateral disminuye de manera importante la 
demanda de J..l. particularmente cuando este incremento se da a partir de valores muy bajos de 
resistencia. Para un periodo dado, un incremento de resistencia disminuye las demandas plásticas 
de deformación, tanto máximas como acumuladas, y por tanto se ve reflejado en una disminución 
en el nivel de daño estructural. Note que. como se ilustra en la Figura 4, para un T dado existen 
diferentes resistencias asociados a diferentes valores de J.1. Con los diferentes valores de resistencia, 
pueden plantearse espectros inelásticos de resistencia, como los incluidos en la Figura 5, que · 
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resumen las resistencias que deben tener sistemas con diferente T para que su demanda máxima de 
1.1 durante la excitación sísmica sea igual al valor de 1.1 asociado al espectro. 

A partir de los puntos A y B ilustrados en la Figura 4, pueden plantearse dos criterios de diseño 
sísmico (el punto A esta asociado a demandas de 1.1 < 2, mientras que el punto B esta asociado a 
demandas altas de 1.1. digamos del orden de 6): 

• Punto A. Las demandas máximas y acumuladas de comportamiento plástico inducidas en 
estructuras con alta resistencia suelen ser bajas. Por lo general estas estructuras presentan 
elementos estructurales robustos con cantidades importantes de refuerzo longitudinal. El 
detallado del refuerzo transversal y otros aspectos de detallado (por ejemplo, traslapes y anclaje) 
no se cuidan mucho, de manera que los elementos estructurales en particular, y la estructura en 
general, exhiben poca capacidad de deformación plástica. Este tipo de sistemas basa su 
supervivencia durante la excitación sísmica practicamente en su capacidad resistente. Si esta se 
excede, normalmente ocurren fallas altamente indeseables y catastróficas; lo que implica que 
el diseño de su resistencia debe ser muy conservador. 

• Punto B. Las estructuras con baja resistencia lateral suelen sufrir demandas máximas y 
acumuladas de comportamiento plástico muy elevadas cuando se les sujeta a excitaciones 
sísmicas severas. Estas estructuras presentan por lo general elementos estrucrurales esbeltos con 
cantidades relativamente b'ajas de refuerzo longitudinal. Es muy importante refinar el detallado 
de los elementos estructurales (_estribos cerrados y cercanos, anclaje, etc.) para que estos sean 
capaces de mcursionar de:manera importante en su rango plástico de comportamiento. Esta alta 
capacidad de deformación es importante no solo para evitar la falla de los elementos 
estrucrurales. sino el detenoro progresivo de sus c::.:-acteristicas mecánicas debido a un fenómeno 
de fatiga de bajo ciclaje. Es importante recalcar que cuando un sistema entra, durante una 
excitación sísmica severa, de manera Importante a su rango de comportamiento plástico, es 
dificil predecir con precisión su respuesta dmárnica. 

Un gran porcentaje de estructuras sismorresistentes se diseña actualmente con un criterio intermedio 
entre el A y el B. Este criterio mtermedio enfauza la importancia de lograr un equilibrio entre las 
capacidades resistente y de deformación última que se le suministran a la estructura. De esta manera 
no solo se logra una solución economicamente factible, sino confiable desde un punto de vista 
estructural. Este criterio intermedio resulta en elementos estrucrurales algo robustos con un buen 
detallado sísmico: los cuales sufnrán demandas moderadas de comportamiento plástico durante 
excitaciones sísmicas severas. Bajo estas circunstancias, es posible predecir, con un grado de 
precisión aceptable, la respuesta dmitmica de la estructura 

MAI'iEJO DE LA RESISTENCH. LATERAL 

Se discutió antes que un incremento en la resistencia lateral de una estrucrura sismorresistente 
resulta en una disminución de sus demandas de deformación plástica, y por tanto, en su nivel de 
daño estructural. Dicho en otras palabras, un incremento de resistencia suele reflejarsé en 'un mejor 
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desempeño estructural. Sin embargo, un incremento de resistencia no siempre se ve reflejado en un 
mejor desempeño sísmico del contenido de la estructura o de sus elementos no estructurales. En 
algunos casos, un incremento de resistencia viene acompañado con incremenios importantes de la 
aceleración o distorsión de entrepiso, lo que resultaria en un mayor nivel de daño en el contenido 
de la estructura (equipo, inmobiliil.rio. instalaciones, etc.) y de los elementos Ílo estructurales, 
respectivamente. 

Anexo a estas notas se incluye el artículo titulado Efecto de la resistencia en las di(.:rentes 
demandas sísmicas donde esto se discute en detalle. 

AN.UISIS ESTRUCTURAL 

Dentro del enfoque actual de diseño sísmico, se considera que se conoce la capacidad última de 
deformación plástica que la estructura es capaz de alcanzar cuando se le sujeta a un estado de 
deformación monotonicameme creciente Como se discutió antes (ver Figura lb), esta capacidad 
se caracterizara por medio de ¡.¡.,. El diseño sísmico consiste entonces en determinar la resistencia 
lateral y ng¡dez lateral que deben proporcionarse a la estructura para que, durante la excitación 
sísmica de diseño asociada al estado limite de segundad, su demanda máxima de ductilidad no 
exceda !lu· De tal manera que el analis1s estructural se plantea a panir de la siguiente formulación 
parcial de la ecuación demanda-summistro: 

DEJMNDA SÍSMJCA :;; 

de 

Resistencia 
Rigidez 

SUMINISTRO SISMICO 

de 

Resistencia 
Rigidez 

(2) 

Dado que normalmente se uulizan·metodos de análisis elástico para resolver el análisis estructural, 
se plantea una relacion hneal entre la resistencia lateral y la ng¡dez lateral de la estructura, que no 
es váhda en el rango plástico de componamiento mostrado en la Figura 1 b. Otro aspecto por 
considerarse es que la ecuación 2 se plantea solo para niveles mayores de excitación sísmica, y se 
supone que el diseño de la estructura resistente bajo esta condición resulta en estructuras capaces 
de sansfacer los critenos de desempeño asociados a m veles menor y moderado de- excitación 
sísmica. 

La capacidad de deformación de la estructura no se maneJa explícitamente, sino a traves del 
detallado de la estructura. Los códigos exigen cienos requenmientos de detallado (separación y 
remate de los estribos, anclaJe. etc.¡ que se asocian con una ¡.¡,dada. Esta ~a su vez se asocia con 
un factor de reducción de resistencia. R", a parnr del cual pueden establecerse espectros inelásticos 
de resistencia, como se ilustra en la Figura 6. A partir de estos espeCtros, es posible definir fuerzas 
laterales-Concentradas al nivel de las losas de entrepiso, como muestra la Figura 7a, para modelar 
el efecto de la excitación sísmica de disei'ío sobre la estructura. Estas fuerzas inducen elementos· 
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mecánicos en los elementos estructurales, y producen distorsiones de entrepiso, que constituyen una 
medida de las demandas de resistencia y rigidez en la estructura, respectivamente. Los elementos 
mecánicos (axial, cortante, momento flexionante, etc.) inducidos en los elementos estructurales 
constituyen las demandas de resistencia que deberán satisfacerse mediante un refuerzo longitudinal 
y transversal adecuado. La distorsión de entrepiso (definida en la Figura 7b) da una medida de las 
demandas de rigidez, ya que los reglamentos especifican limites de distorsión máxima que no deben 
excederse durante el análisis estructural. El el(cederlos implica aumentar el tamaño de los elementos 
estructurales (esto es, su rigidez) hasta que se cumpla con dichos limites. 

Es importante enfatizar que el análisis estructural no debe utilizarse directamente para concebir el 
sistema estructural, sino para reforzar o replantear la concepción inicial de la estructura (que debe 
plantearse antes de pasar a la etapa númerica del diseño). Como se discutirá mas adelante. 
panicularmente en el tema de DISEÑO POR CAPACIDAD, antes de llevar a cabo el analsis 
estructural el proyectista tiene que tener una idea muy clara de como la estructura que concibe debe 
resistir las acciones que en ella induce la excitación sísmica de diseño. Esto es J)anicularrnente 
válido en siruaciones, como lo es la del diseño sísmico, donde la estimación de las cargas de diseño 
y de la respuesta de la estructura ante estas es altamente incierta. Bajo este contexto, los resultados 
del análisis estructural deben ser subordinados a un planteamiento conceptual sólido, que considere 
otro tipo de medidas de naturaleza no núrnerica que fomenten el desempeño adecuado de la 
estructura. 

A panir del estudio de la Figura 8 pueden vislumbrarse algunas de las limitaciones de un análisis 
estructural elástico. En esta figura se contrasta las respuestas elástica e inelástica de un edificio de 
lO pisos. Como puede apreciarse, tan pronto como el edificio entra en su rango plástico de 
comportamiento. se presenta una acumulación muy importante de deformación en los pisos 
inferiores. Esta acumulación, que es importante para una estructura regular como la mostrada en la 
Figura 8, puede resultar imposible de predecir en estructuras con irregularidades de importancia, 
tanto en planta como elevación, de resistencia, rigidez y masa reactiva. 

CO:'\TEXTO DEL DISEÑO SÍSMICO 

Es práctica comlin que los códigos prescriban métodos simplificados para estimar las demandas 
sísmicas en la estructura sismorresistente. Por ejemplo, una suposición típica con el fin de estimar 
las distorsiones de entrepiso (a panir de las cuales se determina la rigidez lateral de la estructura) 
es que el desplazamiento lateral de la estructura durante la excitación sísmica de- diseño, es 
independiente de su resistencia lateral. Esto es, el desplazamiento que tendria la estructura si incurre 
en su rango plástico de comportamiento es exactamente igual al que tendria si permaneciera 
elástica. Esto. como se discute en detalle en el aniculo titulado Efecto de la reststencw en las 
diferentes demandas sísmtcas, no sucede en muchos casos de interés práctico (por ejemplo, el 
desplazamiento de estructuras con periodo fundamental de vibración pequeño es muy sensible a la 
resistencia lateral de las mismas: lo mismo que para estructuras desplantadas sobre suelo blando y 
cuyo T se aproxima al periodo dominante de la excitación). A lo anterior, es necesano añadir el 
hecho de· que. como se ilustra en la Figura 9, muchas veces el espectro de diseño, y los espectros de 
respuesta obtenidos a panir de excitaciones generadas en el sitio· de la construcción· 'presentan 
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diferencias de importancia Lo anterior implica dos cosas: 

• El proyectista tiene a su disposición wi espectro de diseño elástico que no necesariamente 
refleja todas las características importantes de las excitacim .e ; sísmicas a las que estará 
sujeta la estructura. 

• La manera sobresimplificada con que el proyectista estima la demanda de desplazamientos 
y de comportamiento no lineal (demanda de ductilidad) en la estrucrura no siempre da 
resultados razonables. 

Por tanto. las demandas de desplazamiento y ductilidad que se dan en la estructura durante una 
excitación sísmica pueden variar significativamente con respecto a aquellas presumidas por la 
normatividad vigeme. \ 

Además de lo anterior, es necesario reconocer que la incertidumbre inherente en la respuesta sísmica 
de las estructuras hace que el cálculo de sus demandas de desplazamiento y ductilidad (aún si se 
contara con un espectro de diseño que incluyera todas las características de los movimientos 
generados en el sino de la construcción) da lugar a estimaciones aproximadas de dichas demandas. 
Esto es, es necesario reconocer que la respuesta sísmica de una estructura especialmente si t:ntra 
de manera importante en su rango de comportamiento plastico, es altamente incierta. La Tabla 1 
resume las fuentes más importantes de incertidumbre, y una aproximación a su contribución a la 
incenidumbre total asociada a la predicción de la respuesta sísmica de las estructuras. 

Tabla 1 Fuentes de incertidumbre en la respuesta sísmica 

Fuente de incertidumbre Porcentaje 

Características e intensidad de la excitación 50 
SISrnica 

Resouesta sísmica no hneal de la estructura 30 

Modelado 10 

D1señn vs Construcción 10 

Total 100 

Ante semejante panorama, que incluye metodologías sobresimplificadas y alta incertidumbre, es 
necesario tomar precauciones que permitan garantizar el comportamiento adecuado de las 
estructuras ante excitaciones sísmicas de alta intensidad. Un parte importante en cuanto a esto e~ 
garantizar que el comportamiento de la estructura sea: 

• Estable. Sea cual sea el mecanismo sismorresistente seleccionado, es necesario que este 
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funcione a lo largo de toda la excitación sísmica sin exhibir una degradación excesiva de sus 
propiedades sismorresistentes. · · 

• Consistente. Es necesario fomentar que se active el mismo mecanismo sismorresistente 
(aquel que ha sido seleccionado) independientemente del tipo de excitación sísmica al que 
se sujeta a la estructura Por ejemplo, considere el caso en que el proyectista decida que la 
estructura que diseña debe resistir la excitación( es) sísmica( s) de diseño desarrollando un 
mecanismo de viga débil-columna fuerte. En este caso, el diseñador deberá tomar las 
precauciones necesarias para que, independientemente del tipo e intensidad del sismo, el 
comportamiento no lineal en el edificio tienda a concentrarse en las vigas. 

' 
• Controlado. La respuesta dinámica de la estructura debe permanecer dentro de cienos limites 

de respuesta que son consistentes con el desempeño estructural y no estructural deseado. En 
muchos casos es deseable controlar las demandas mliximas y acumuladas (en su caso l de 
aceleración, desplazamiento y componamiento phistico, para así mantener la integridad del 
contenido de la estructura, y fomentar el buen desempeño sísmico de sus elementos no 
estructurales y estructurales. 

En cuanto a lo que esto implica para el diseño de la estructura, puede decirse que: "Es importante 
que el estructurzsta ltmue que es lo que puede hacer la estructura durante la(s) excuaciún(es) 
sísmica(s) de diseño, de manera que la excesiVa libertad en su respuesta no la condu::ca a límites 
macepwbles de comportamiento". · 

A estas alturas surge de manera natural la siguiente pregunta: ¿Que puede hacer el diseñador para 
fomentar que el comportamiento de la estructura que diseña sea estable, consistente y controlado? 
Entre las acciones que debe tomar, destacan las siguientes: 

• Configuración es:.-uctural. Tanto ci:>mo sea posible, la configuración estructural del edificio 
debe ser. sencilla. simétnca, regular y redundante. Cabe aclarar que si Jos elementos no 
estructurales contribuyen a resistir las cargas laterales, entonces también deberán tomarse 
en cuenta para definir la configuración estructural de la estructura. 

• Sencilla. Los mecanismos sismorresistentes deben bajar las acciones sísmicas desde 
donde se generan hasta el suelo, de una manera clara y sencilla. 

• Simetría. Dentro de lo posible, los elementos resistentes deben ubicarse en planta de 
manera simétrica con respecto al centro de masa de la estructura. De esta manera, 
se mi mm iza la respuesta tors10nal del edificio, que en algunos casos puede llevar a 
que las demandas de ductilidad se concentren de manera excesiva, y por tanto 
peligrosa, en unos cuantos elementos resistentes. Por razones similares, es 
Importante evitar distribuciones asimétricas de masa en planta. 

• Regularidad. Es importante mantener una distribución razonable de resistencia, 
ngidez y masa en altura (esto es. evitar discontinuidadeS importantes). Variaciones 

159 

~" ~· 
" 

·~1 

.,: ~: 

" ~ 

,; ·~ 

l~' 

.~ 



importantes de estas propiedades en altura pueden resultar en concentraciones 
excesivas de comportamiento no lineal en los elementos de un piso. 

• Redundancia Es muy recomendable rep3rtir lillabor de resistir la excitación sísmica 
entre varios elementos sismorresistentes. 

• Suministros sísmicos·. Las cáracteristicas -mecáriiclis ·de la eStructüra deben diseñarse 
exphcitamente. considerando cuidadosamente como su resistencia lateral. rigidez lateral y 
capacidad de deformación impactan su desempeño sísmico. 

• Detallado. Un buen detallado es esencial para fomentar un compon:tmiento dúctil en la 
estructura, así como para evitar que se generen mecanismos frágiles durante la respuesta 
sismica de la misma. 

DISES'O POR CAPACIDAD 

Para motivar la discusión acerca de la necesidad del diseño por capacidad, se discutirá el ejemplo 
resumido en la Figuras 1 O y 11. El ejemplo consiste en el diseño bajo cargas gravitacionales y 
laterales de un paso a desnivel que puede idealizarse como un sistema de un grado de libertad. La 
Figura 1 O muestra que la masa del sistema estructural se asume concentrada al nivel del tablero del 
piso del paso a desnivel. Además, se ilustran las acciones de diseño por concepto de carga 
graviiacwnal y sísmica. así como la superposición de estas dos condiciones .para obtener las. 
accIOnes de diseño. 

La Figura 11 muestra una serie de summistros sísmicos que satisfacen las demandas sísmicas 
obtenidas en la !"igura 1 O. Dichos suministros no contradicen los requerimientos ni filosofia de una 
gran cantidad de códigos actuales. Sin embargo. como se muestra en la Figura 11, el diseño que 
resulta a partir de ellos est: ·ejos de tener un comportamiento adecuado cuando se requiere que el 
paso a desnivel entre a su rango no lineal de comportamiento. En particular, el mecanismo 
SISmorresistente deseable para el paso a desmvel es el mecanismo dúctil definido a partir de la 
fluencia a flexion del acero en la base de la columna. Para que este mecanismo se forme, es 
necesario que el cortante basal en la columna alcance el valor de 7.5. de manera que por su brazo 
de paianca de 20, de un momento en la base de 150. Sin embargo, como se muestra en la Figura JI, 
la resistencia a corte de la columna es de 6, por lo que la columna exhibiría un falla frágil a corte 
antes de que pueda formar un mecamsmo dúctiL La Figura 11 muestra, suponiendo que la carga 
gravitacional en el paso a desnivel es igual a la mostrada en la Figura 1 O, que aun proporcionando 
una resistencia adecuada a corte a la columna, el mecanismo dúctil deseado no se formaría, ya que 
amc:s fa! lana la cimentación de la estructura. 

El ejemplo anterior, aunque muy simple, demuestra que los suministros sísmicos deben satisfacer 
ciertas condiciones que no siempre son requeridas por los códigos de diseño sismorresístente. Esto 
ha llevado a plantear filosofias de diseño. como la de diseño por capacidad, que garanticen el 
comportamiento adecuado de las estructuras. 
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El objetivo del la filosofia de diseño por capacidad es producir sistemas estructurales que sean 
capaces de resistir las excitaciones sísmicas por medio de mecanismos estables, consistentes y 
controlados. Este concepto normalmente se aplica al diseño de estructuras dúctiles, y se enfoca al 
planteamiento de un mecanismo dúctil para disipar la energía que_el.sÍSIIJ.o .introduce a_! as .mismas. 

__ , -.- . ., .. - ·:· -~--~. . . - .. --

El correcto uso de cualquier filosofia de diseño sismorresistente empiei.a por identificar el contexto 
bajo el cual se da el diseño de la estructura. En particular, existen una serie de limitantes que el 
diseñador debe tomar en cuenta como punto de partida: 

• Critenos de diseño. En la mayoría de los casos, los criterios de diseño de las estructuras estan 
definidos acorde alias funciones (tipo de ocupación) que debe desempeñar la estructura. 
Estos criterios suelen expresarse en función del daño estructural y no estructural que es 
aceptable en la estructura durante los sismos a las que estará sujeta. 

• Configuración arquitectónica. El proyecto estructural esta limitado por los requenmientos 
arquitectónicos. 

• Normatividad 'vigente. Los códigos de diseño sismorresistente imponen requerimientos 
minimos de diseño que no pueden ignorarse. 

• Excitaciones sísmicas de diseño. Las propiedades del terreno en el sitio de la construcción, 
y las posibles fuentes:sismogénicas que afectan al mismo, determinan las características de 
las excitaciones sismicas de diseño. 

• lncenidumbre. Como se menciOnó antes, existen varias fuentes dé incenidumbre inherentes 
al diseño sismorresistente. 

Entre las herramientas con las que el proyectista cuenta, para establecer un buen diseño a partir de 
las limitantes planteadas. se encuentran. 

• Conocimiento. Es deseable que el ingeniero posea un nivel de conocimiento que le permita 
ir mas allá de la simple aplicación de los requerimientos mínimos planteados por la 
norrnatividad vigente. 

• Intuición. Ademas, es deseable que el ingemero sea capaz de intuir la penmencia de las 
soluciones que plantea. los cambiOs que deban hacerse a su planteamiento original, y la 
confiabihdad de los cálculos que realiza durante la fase numérica del diseño. 

• Herramientas de análisis estructural. Actualmente existen poderosas herramientas de análisis 
estructural que permiten al proyectista estimar, y hasta visualizar, el efecto que la excitación 
sísmica tiene sobre la estructura que diseña. 

• Filosofia'Metodología de diseño. Se debe recunir a metodologías de diseño basadas en 
conceptos estructurales sólidos. como es el caso del diseño por capacidad 
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Los pasos que deben seguirse para hacer un diseño por capacidad pueden resumirse conforme a lo 
siguiente: 

• Primero, es necesario identificar los posibles modos de comportamiento y falla de la 
estructura, v establecer entre ellos una jerarquía de ocurrencia. En el ejemplo de! oaso a 
desnivel e~isten tres modos principales: uno estable de disipación de energi". y dos 
indese2bles. El proyectista debe decidir en cual( es) modo(s) es deseable que la esuuctura 
responaa, y cuales deben evitarse a tOda costa. En el eJemplo del paso a desnivel, los modos 
se clasificarian, de mejor a peor conforme a lcn¡ue sigue: fluencia en la base de la columna, 
falla a corte de la columna, falla de cimentación. 

• Segundo, es necesario seleccionar un mecanismo sismorresistente estable y consistente. ESt<' 
implica definir el material y sistema estructural. que en el caso del ejemplo planteado 
consiste en un sistema dúctil de concreto reforzado. Parte esencial de este planteamiento es 
que se identifiquen las zonas donde se concentrará el comportamiento no lineal en la 
estructura. que para el paso a desnivel es la base de las columnas. 

• Tercero, es necesario fomentar que la estructura responda controladamente a traws del 
mecanismo seleccionado. Esto generalmente se logra por medio de: la seleccion de 
configuraciOnes estructurales adecuadas (que eviten la concentranción excesiva de 
deformación no lineal en unos cuantos elementos); el diseño contra modos de falla 
indeseables (proporcionarles suficiente resistencia para que no se produzcan antes de que 
se active el modo de disipación de energ¡;. deseado): y el detallado de las zonas que disipan 
la energía (para garantizar un suministro adecuado de capacidad de deformación en el rango 
plástico l. En el caso del ejemplo del paso a desnivel, esto Implica proporcionar suíiciente 
capacidad a corte a la columna, y suficiente capacidad a la cimentación para que la 
estructura sea capaz de desarrollar su mecamsmo dúctiL Además, esto implicará un 
detallado adecuado en la base de la columna que le permita acomodar las demandas de 
deformación no lineal esperadas durante las excitaciones sísmicas de diseño. 

Uno de los casos mas ilustrativos en cuanto al uso de la filosofia de diseño por capacidad dentro de 
la norrnatiVIdad actual es el de diseño de marcos dúctiles de concreto reforzado. Al respecto. cabe 
menciOnar que los requenmientos especificados en el Reglamento de Construcciones del D.F. 
!RCDF) fomentan un mecanismo estable de disipación de energía por medio de la fluencia a flexión 
del acero longitudinal. Pane Importante de este enfoque consiste en: 

• Limitar la relación de esbeltez de los miembros estrucluraies (especialmente las vigas) para 
fomentar un comportamiento a flexión en ellos y disminuir lo mas posible los efectos de 
corte (en la Figura 12 puede verse que I.JH se limita a valores mayores de 4, donde Les el 
claro de la VIga y H su peralte total). 

• Limitar las cuantías minrma y rnáJnma de acero longitudmal de los ek :1entos estructurales 
a cantidades que permitan un comportamiento dúctil (ver los requerimientos para A. y A.' . 
de las vigas en la Figura 13); 
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• Proveer acero longituciinal a compre5ión en cantidad ""impórtañte -pan¡ fomentar --el 
comportamiento dúctil de la pieza (por ejemplo, en la Figura 13 se especifica que en vigas 
la mitad del acero positivo no debe ser menor que el de acero negativo en ti); 

• Proveer confinamiento adecuado al concreto, por medio de estribos, para incrementar su 
capacidad de deformación y permitir el comportamiento dúctil de los elementos 
estructurales (ver en la Figura 14 los estrictos requerimientos-de separación y detallado de 
los estribos en la zona LI de las vigas)_ 

Note que la zona definida por la longitud LI es la zona donde se presume se concentrarán las 
demandas de comportamiento no lineal, esto es, las zonas críticas de disipación de energía. 

Para fomentar que el mecanismo de disipación de energía sea consistente, el RCDF tiene 
requerimientos para evitar que ocurran los varios mecanismos frágiles mediante los cuales pueden 
fallar los diferentes elementos de concreto_ A continuación se incluye una lista de estos modos de 
falla indeseables y algunas de las medidas que toma el RCDF para evitarlas. 

• Pandeo lateral de los elementos estructurales. Para evitar el pandeo lateral de los elementos 
estructurales se limita la relación que su ancho b puede tener con otras dimensiones (ver en 
la Figura 12 las limitaciones impuestas al valor de by a sus relaciones con otros elementos)_ 

• Pandeo prematuro del refuerzo longitudinaL Una de las funciones del acero transversal es 
proporcionar sopone lateral al refuerzo longitudinal para evitar su pandeo (ver en la Figura 
14 los estrictos requerimientos de separación y detallado de los estribos en la zona L 1 de las 
vwas ). 

• Aplastamiento del concreto en zonas de compresión excesiva. Otra de las funciones del acero 
transversal es mejorar las propiedades del concreto que se sujeta a compresión para evitar 
su aplastamiento prematuro (ver en la Figura 14 los estrictos requerimientos de separación 
y detallado de los estribos en la zona L1 de las vigas) 

• Fractura del acero. La cuantía mínima de acero a tensión especificada en la Figura 13 tiene 
como objeto el evitar la fractura prematura de este acero. 

• Fallas a cone de los elementos estructurales. Las Figuras 15 y 16 ilustran que los 
requerimientos del RCDF eXJgen una resisiencia a cone en los elementos estructurales que 
les permita alcanzar la fluencia a flexión en sus dos extremos_ 

• Formación simultanea de articulaciones plásticas en columnas. La Figura 16 ilustra que los 
requerimientos del RCDF fomentan un mecanismo columna fuene-viga débil por medio de 
proporcionar una resistencia a flexión en las columnas bastante mayor a la correspondiente 
a las vigas. 
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• Conexiones o nudos. Se promueve que el acero de las vigas fluya antes que falle la conexión 
viga-columna, por medio del suministro, en cantidad suficiente, de estribos en la :rona de la 
conexión (ver Figura 17). 

• Anclaje/Adherencia. Un aspecto muy importante para permitir la fluencia del acero 
longitudinal de los elementos estructurales es evitar las posibles fallas de adherencia o 
anclaje por medio de los estrictos requerimientos mostrados en la Figuras 18 y 19. 

Cabe aclarar que aquí no se ha realizado un examen exhaustivo de los requerimientos del Capitulo 
5 de las Normas de Concreto del RCDF. Solo se han ilustrado como algunos de estos forman parte 
de una filosofia de un diseño de capacidad. También es imponante mencionar que esta filosofía 
tambic:!n va implic1ta en los requerimientos para el diseño de muros dúctiles de concreto reforzado: 
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RESUMEN 

La capacidad resistente de una estructura puede tener un efecto imponante en sus demandas s1smicas de 
desplazamiento, aceleración y disipacion de enerJ!la. Un aumento en la resistencia láteral de una estructura 
sismorresistente puede ser beneficioso o perjudiCial a su desempeño sísmico. Por tanto, contrano a lo que 
sugieren vanos investigadores que promueven un diseño sisrnico basado en el control del desplazamiento 
m:iximo de las estructuras, la resistencia lateral de una estruCiura sismorresistente debe deterrninar;e 
cuidadosamente de acuerdo al desempeño deseado de la misma. 

SUMMARY 

The strength of an eanhquake-resistant structure can have an imponant effect in its displacernent, 
acceierauon. and energy dissipation seismic demands. An increase in tbe lateral strength capacity of an 
eanhquake-res1stant structure can be beneficia] or detrimentalto its seismic performance. Tbus. opposne to 
what severa! researchers that promete displacement control seismic design suggest, the lateral stren;,.'lh of 
an eanhquake-resistant structure should be carefully established according to its destred petformance. 

~TRODUCCIÓN 

En años rec1entes, la comurudad mundial de ingeniería estructural ha invertido esfuerzos imponantes por 
actualizar los formatos y enfoques de diseño Slsmorresistente. En panicular, se ha hecho enfasis en la 
transparencia que debe tener la normatividad sismorresistente y en metodologías de diseño basadas en el 
control de la respuesta s1smica Aunque se ha reconocido la imponanCia que las demandas de enerJ!la 
pueden llegar a tener en el desempeño de las estructuras sismorres1stentes, actualmente se promueve el 
d1seño s1smico basado en el control de las demandas máximas de despiazanuento. Por desgracia. varios 
mvesugadore> con gran prestigio internaCional han sugerido que, dentro del marco de control del 
despiazarmento ma~imo. la capacidad resistente de la estructura sismorresistente puede dejarse en un 
segundo plano de imponancia En panicular se hÍice referencia a dos citas hechas por Priestley en el último 
Comrreso lmemaCional de lngeniena S1smtca (Priestlev 2000)· 1) Un incremento en la resistencia puede no 
meJ;rar la seguridad de la estructura. ni necesariamente reducir su daño, 2) Se acepta por lo general que el 
daño estructural esta asociado a la defonnacion. no existe un relacion clara entre resistencia y daño Con 
base en la mahnterpretación de citas como las antenores, varios investigadores, dentro de los cuales puede 
mciwrse a Pnestiey, sugteren que la determtnacion de la capacidad resistente de. una estructura puede 
hacerse de manera independiente al desempeño s1smico deseado para la rrusma Lo antenor deja entrever 
una falta de entendimiento del efecto que la resistencia lateral de una estructura sismorres1stente tiene en 
sus diferentes demandas sísmicas, y por tanto en su desempeño Stsmico 

Dado lo anterior. es necesano r.-isar v enfatizar la imponancia que tiene la resiStencia en el control de la 
respuesta s1smica. tanto ma.'<!ma como acumulada. En este aniculo se presenta un estudio del efecto que la 
resistencia lateral tiene en diferentes demandas SISmtcas impuestas a sistemas de un grado de libertad 
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(SlGL) con COmPortamiento e~oplástico perfecto. Para eDo, los SIGLse sotnetietoo a la acción de 
acelerogramas, tanto sintéticos como reales, representativos de movimientos del terreno generados en 
diferentes condiciones de terreno (firme y nruy blando). 

Con base en los resuhados obtenidos se discuten las consideraciones que deben hacerse durante la 
determinación de la capacidad resistente de una estruCtUra dentro del marco de una metodología de diseño 
siSIIIlco. Ademas, se presentan sugereocias y observaciones sobre cuando es conveniente o no incrementar 
la resistencia lateral de la estructura para obtener un desempeño SIS!IIico adecuado. 

DEMANDASS~~CASCONSIDERADAS 

En este trabajo se consideraron diferentes demandas sísmicas. tanto máximas como acumuladas. dentro del 
siguiente contexto. 

Desplazamiento (ó ). El control del desplazamiento lateral maxtmo de una estrucrufl! es un factor 
imponante en el control de su dailo estrucrural y no estrucrural. En panicular. varios investigadores han 
sugerido que esto puede hacerse mediante el contrOl de la milxima distorsión de entrepiso (ID!..,.¡. defiruda 
como el miximo desplazamiento lateral relativo que puede soponar un entrepiso nonnaltzado por su alrura 
(Qi and Moehle 1991. Berrera et al. 1991. Benero y Benero 2000. Ptiestley 2000). A pamr de esto. varios 
autores han planteado metodologías para controlar la distorsión milxima de entrepiso a panir de linutar el 
desplazamiento lateral global ma"<imo de la estructura (Qi and Moehle 1991. Benero y Benero 1992, 
Terán-Gilmore 1996, Priestley 1993, 2000). Las metodologías anteriores se han planteado de tal manera 
que la demanda de desplazruruento global puede determinarse directamente de un espectro de 
desplazamtentos 

Demanda de ductilidad (11). Dado que el enfoque acrual de diseño sísmico para estructuras estandar 
acepta la posibilidad de que estas incurran, de manera imponante, en su rango de componarruento phistico, 
es necesario considerar las demandas de ductilidad locales y globales en las nusmas. Aunque es necesario 
formalizar la definición de ductilidad y racionalizar su· uso dentro del diseño sismorresistente. el concepto 
de ductilidad nos permite distinguir entre la capacidad de deformación elástica de una estructura v su 
capacidad de deformacion pla.stica. No exceder la pnmera implica que no habrá dailo estrucrural. mientras 
que un desplazrumemo creciente en el rango plastico de componanuento. caracterizado por la fluencta del 
material estructural. implica daño creciente Por tamo, imponer un limite máximo para el desplazamiento 
lateral de una estrucrura implica un entendimiento claro de sus capacidades de deformacion elastica y 
plastica. o en otras palabras, de la ductilidad má."<Jma que esta puede desarrollar. En este aniculo se 

· emendeni como demanda de ductilidad. el valor del desplazamiento global lateral ináximo normalizado por 
su correspondiente desplazamtento de tluencia 

Artlerarión absoluta (a,.,). El nivel de aceleracion absoluta de entreptso esta relacionado cercanamente 
con el movimiento o posible caída de las instalaciones v objetos ubicados el imerior de una estrucrura. y· 
por tamo, con el daño que puedan sufnr La aceleracion puede ademas causar Cierra sensación de 
inseguridad entre los ocupantes de la estrucrura, y hasta la perdida de su equilibrio. De tal manera que si el 
áesempeño deseado de la estrucrura considera las Instalaciones y el contenido de la misma (instalaciones 
electricas e hidniulicas, equipo. mobiliario. etc ) y la segundad de sus ocupantes, es necesario limitar el 
valor de la aceleracion absoluta de entreptso 

Energía de entrada (E,). La en~a de emrada representa una medida de la energía que una excitación 
stsmtca introduce er una estructura sismorresistente. la cual sera absorbida y disipada por la nusma La 
unerpretacion juiciosa del valor de L: proporciona una idea de la imponancia de las demandas sísmicas 
acumulanvas en el desempeño stsmico de una estructura Si se considera la ecuación del movimtento de un 
S 1 GL con arnontguamiento de tipo \1SCOSO se uene· 
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En la ecuación (i) m es la masa del SlGL, e es el coeficiente de amortiguamiento,_(, es fuerD restauradora. 
ves el desplazamiento de la masa relativo al ten'ello, v1 es el desplanm»ento del terreno y v,=v+•t es el 
desplazamiento absoluto de la masa. Integrando la Ecuación {1) con respecto a v(l} es posible obtener la 
siguiente ecuación (Uang y Benero, 1990) 

m(i•,) . -·-~. ff,dv . .. dv 
--+ lt.YUY+ = -lfml, f 2 • S • 

(2) 

La Ecuación (2j puede expresarse de la siguiente forma: 

(3; 

A su vez. el ténnino E. puede expresarse como la suma de la energía plástica disipada por el sistema rEyJ 
y la energía elástica de deformación almacenada en el sistema {EES). de tal manera que la ecuación (3) 

puede expresarse de la siguiente manera: 

(4) 

El significado fisico del ténnino E1 • implicito en la Ecuación (2). nos deja ver que este es igual al trabajo 
realizado por el conante basal en la c'.mentación del sistema con 'respecto al desplazanúento del terreno 
(Uang y Benero,l990). Si la ecuacion de movimiento se expresa en termines del desplazamiento relativo. 
la ecuación (21 se transforma en (Uang y Benero,l990)· 

m(v) . dv . 
1
. ~ . ~ 

-,- ... JO' + 1. ,u\·= -_lmv,~:u~g (5¡ 

y la ecuación (3) en: 

(6) 

donde L", y E'1: son las eryergias de entrada y cinetica relati\'aS respecti\'amente Desde un punto de vtsta 
fisico. E·, representa el trabajo realizado por la fuerza estática equivalente sobre la estructura de base fija, .,._. 
es deCJr. este planteamien;o no considera el mm;miento de cuerpo rígido del sistema. El terrruno E'1 té .. 

pudiera utilizarse durante el diseño stsmico de una estructura. ya que los desplazamientos de cuerpo rígido ., ·, · 
de la rrusma no se ven reflejados en daño estructural. Se ha encontrado que para un rango de penodos que 
cubre a la mayoría de las estructuras (0.3 a 5.0 segundos). los valores de E1 y E'1 resultan ser practicamente 
iguales (Uang y Benero.l990) En este an.culo se comentará acerca del valor de la ener!'Ja de entrada 
reiaw•a.. y se denotara a esta como E1 

Entr¡!Ía plástica ([""). La energía plaStica proporciona una idea del número promedio y magnitud 
promedm de c1clos en que la estructura mcursiona en su rango plastico de comportamiento. o en otras 
palabras. de las demandas plasncas acumuladas Aunque la Eli• por SI misma no proporciona directamente 
información acerca de la distribución real de la magnitud de estos ciclos ni su secuencia en el tiempo, 
estudios recientes sugieren que LHu puede utilizarse para estimar el daño que se acumula en la estructura 
como consecuencia de un fenómeno de fauga de bajo ciclaie. producto de la incursión repetida de la 
estructura en su rango plastico de compon81111ento en dos drrecciones opuestas (T erán-Gilmore 1996; Chai, 
RomSJad v Brrd 1992. A\ila y Teran-Gilmore 2000) Park et al (1987) han propuesto un índice de daño que 
perrnne estimar el daño en elementos estructUrales de concreto reforzado, y que torna en cuent~ s1multanea 
e independientemente. el daño producido por la deformación máxima y por la EH". · 

Es importante resaltar que el uso directo del valor de la 1::11• puede no aportar inforrnacion suficiente acerca 
de la 1mponanc1a que las demandas plásticas acumuladas pueden llegar a tener en el de5ernpeño SJsmico de 
la estructura Para ilustrar esto. considere la posibilidad de que la demanda de EH" en un sistema con una 
resistencia muy elevada y que incursiona una sola vez en el rango de comportamiento plástico, resulte 
mavor que la demanda de F.if. para un sistema con baja resistencia y que incursiona varias veces en el rango 
de comportamiento plástico Desde el punto de vista de daño acumulado, el elernerno con menor resistencia 
sufnrá un ruvel mayor de daño. no obstante que su demanda de Ej," es menor. Por tanto, es necesario tomar 
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·':·"·:~· .. , 
en cuenta simultáneaÍnelit los-valores de EH,.;yde la resisiencia y nSidéZ del sistema.'.Para evaluar la 
importancia de las demanclas plásticas acumuladas. _Dentro de este contexto, resulta .conveniente introducir 
el concepto de energía pllistica normalizada fNEHJ definida como la relación entre la EHp y el producto de 
la resistencia fF,) y desplaz.amiento de tluencia del sistema (O). 

(7) 

En la figura 1 se ilustra la EHp (igual al área sombreada) para un sistema con componarniento 
elastoplastico-perfecto y sujeto a un_estado de defonnación monotonicameme crecierne. Se obsen·a que 
para este caso, A'LH" tiene un significado físico muv claro, ya que representa una medida de la demooda de 
ductilidad maxima en el Sistema, como_,., aprecia en la Ecuación (8). Para un sistema elastopiastico
perfecto sujeto a deformaciones plásticas acumuladas en dos sentidos opuestos, NEuu repres,nta la 
demanda de ductilidad acumulada en el sistetna durante todos los ciclos de deformación plástica (Teran
Gilmore 1 996) Aunque para un sistema con componamiento histeretico degradante. A'EH" pierde el 
significado fisico que tiene para un sistema elastoplastico-perfecto. el manejo juicioso de NEu" permite 
evaluar la imponancia de la demanda de energJa pllistica en el desempeño esuucrural. Vale la pena destacar 
que el mdice de Park y Ang lleva a cabo la norrnalizacion de Eu •• de una manera similar a la aqui descnta, 
para evaluar el daño producido por la misma 

Fj 
1 

/F.\' r-
1 

1 

1 
' 

¡ 1 
' ' 

/¡ 
¡ 1 

limar S 
figura 1 Energta plástica disipada para un sistema elastoplastico 

. E¡;" F, (o_ - ~·) 
1\F.nu = -_--,-- . . - =p-I 

o,.f 1• oJ, 
(8) 

"iúmero de cirios histrretico• a una ductilidad promedio (N). Tomando en cuenta alf!unos de los 
conceptos desarrollados con anterioridad. se define N como el valor de la NEu" normalizado por 11-1. 
FtSicameme. el valor de 1\' representa el numero de ciclos de magnitud p requeridos para disipar la Euu que 
algún evento S1smico impone a la estructura Aunque _,.,. no puede considerarse como una representacion de 
la histona de carga. ya que no todos los ciclos tendrán la misma amplitud. 1\' resulta un buen indicador del 
mvel de las demandas de distpacton de energta y del daño que estas representan en la estructura 

ACELEROGRAMAS FTlLIZADOS 

Para los estudios aqui presentados. se utilizaron dos familias de 20 acelerogramas smtettcos Estos 
acelerogramas fueron generados filtrando ruidos blancos g.aussianos con un filtro Kanai-Ta_iimi (Tajirni 
19601 El uso de este filtro implica la definición de los parámetros T, y ;;,. que están relacionados con el 
penodo predominante del terreno y con el comerudo de frecuencias de la excitación (Lai 198:. Tung et aL 
1992) La tabla 1 muestra el valor astgnado a los parametros del filtro Kanai-Tajimi para la generación de 
las dos familias de acelerogramas sintettcos Cabe aclarar que se eliminaron las frecuenCias ba_1as de las 
muestras por medio del filtro de Hodder ( 1982). y que dichas muestras se filtraron en el dominio del tiempo 
de acuerdo a las indicaciOnes de Tung et al (1992). de manera de suministrarles una variación razonable en 
el uempo de la intensidad sismica 
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Tab la l. Panimetros - latiDll u . del filtro Kanai T .. . tilizados. 
Tipo de terreno T.(s; '- ·-

Firme 0.3 0.35 
Blando 2.0 0.05 

Ademas de las dos familias de acelerogramas sintéticos se utilizaron dos acelerogramas reales, El Centro 
NS y SCT EW. los cuales son representativos de terreno firme y terreno- blando ~ente: En la 
figura 2 se muestra el promedio mas una desviación estándar de los espec:ll os de resistencia lineales de las 
familias de acelero gramas sintéticos y también los espectros de resistencia lineales para los sismos reales 

t.:--·----------------

l -· ~. • • • CENTRO-NS 

08 -},.\ ----- _____________ , __ 

.-. u 6 - -; "' 
' ,¡ 

04 -<-

o.: - ' ...-...__-...._ ., 
o ____________ -__ -_-__e•:_::• 

o ) 4 Tm 5 

a) Terreno firme. 

1.2 ---·----.. ·--------- ---s""""" . 

1 ------------ -------- • SCT-EW 

08 ----------------

04 --

O.:! -

0-------------------
u : ) 

b) Terreno blando. 

figura 2. Espectros de resistencia ehisticos para los sismos utilizados(; =0.05) 

RESULTADOS 

En esta seccion se estudia el efecto de la resistencia en las diferentes demandas sísmicas En las figuras 3 a 
7 se presentan curvas obtenidas para S 1 GL elastoplástico-perfectos con diferente periodo (una curva por 
cada valor de penodo. 7) y un coeficiente equivalente de amortiguamiento(.;) de O 05. En las absisas de las 
figuras se presenta el valor de C.. definido como el valor de la fuerza de fluencia del S 1 GL (F,.) 
normaltzado por su peso fU). mientras que las ordenadas corresponden a las diferentes demandas SJsmicas. 
Las fi~Yllras 3 y 5 presentan demandas promedio correspondientes a los acelerogramas smteticos 
representativos de suelo firme y blando. respectivamente. mientras que las figuras 4 y 6 presentan las 
demandas correspondientes a los acelerogramas El Centro NS y SCT EW. respectivamente Finalmente. las 
figuras 7a y 7b presentan demandas promed1o correspondientes a los SJsmos sintéticos; mientras que las 
figuras 7c y 7d corresponden a los acelerogramas El Centro NS y SCT EW. respectivamente. 

Ardentcióo absoluto (a. .. ). Las figuras 3a. 4a. 5a y 6a muestran que el valor de a.,, es practicamente 
igual al valor de C, para un amplio rango de valores de C. Puede notarse que para valores muv bajos de C, 
el vaJor de Ga¡, 1 tiende 8 ser mayor que el de (",. mientras que Un8 vez que ( 1• alcanza el VaJOr mínimo 8 

parttr del cual los SIGL exh1ben un componamiento elastico (marcado en cáda curva por medio de un 
d1amante ). el valor de a.-, permanece constante La similitud entre los valores de a.,, y C, para un amplio 
rango de valores de resistencia puede explicarse a parttr de la ecuación ( 1 ). que representa la ecuación de 
equilibno dinamico para un S 1 GL Si se cons1dera que cuando el S 1 GL alcanza su deformación maxima. 
su velocidad es cero. entonces la ecuac1on O J se reduce a· 

mt1
1 + .1: :O (9) 
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Si el S 1 GL incurre en sli limgo pláStic:O: ·de· comportamiento; el valor de· f, correspondiente at 
desplazamiento m8ximo es prácticameute i~_a_ Fy,_ de tal~ que:_ 

.;-• - ' •• -. J :. 

(JO) 

Note que para S1GL con T cercano;,¡ pc;riodo predominante del terrenO (0.3 seg para las figuras 3 y 4, y 
2.0 para las figuras:.5 y .. 6),CWI 'inUuneiJto,irnporWne en el valor de e_.. se refleja en un incremento 
igualmente imponante en el valorde a •• ,, que puede llegar a alcanzar valores cercanos a 1g. Si la a., es 
relevante para el desempeño sismico de la estructura, un incremento indiscriminado y poco cuidadoso de la 
capacidad resistente de estructuras con características dinamicas similares a las de la excitación. puede 
resultar en un componamiemo poco satisfactorio de su contenido e instalaciones 

Desplazamiento (ó). En las figuras 3b, 4b, 5b y 6b puede apreciarse que tanto, para terreno firme como 
para terreno blando. un aumento en el valor e,. resulta en una disminución importante en el valor de ó para 
sistemas con valores bajos de T. Esta tendencia puede observarse hasta que el valor de C, alcanza el valor 
mínimo de resistencia a partir del cual los S 1 GL exhiben componamiento elástico. 

En el caso de las excitaciones características de suelo firme, figuras 3b y 4b, se observa que cuando el \alor 
de T está cerca o es mayor que T,. la demanda de t5 suele ser practicamente independiente del valor de C, 
1 excepto para valores muy bajos de C,.¡. Observaciones como la anterior han dado lugar al plantearmento de 
que las demandas de deformación en las estructuras, y por tanto su nivel de daño estructural v no 
estructural. son independientes de su capacidad resistente 

Lo planteado en el párrafo anterior resulta incorrecto para el caso de las excitaciones caractensticas de 
suelo blando. figuras 5b y 6b. En panicular, se observa que cuando el valor de Testa cercano al de T,. la 
demanda de t5 suele aumentar considerablemente con un incremento en el valor de eY. El incremento es tal. 
que el desolazamiento correspondiente a un S 1 GL con resistencia elevada puede llegar a ser del orden del 
doble de aquel correspondtente a un sisteml de baja resistencia. Aunque menos pronunetada, esta tendencia 
tambien se observa para sistemas con T mayor que 7~ Dado lo anterior. un incremento de resistencia para 
sistemas ubicados en suelos blandos no necesariamente resultara en un mejor desempeño sismico. y en 
ctenos casos. puede ser altamente petjudictal para los elementos no estructurales. 

D~manda de dudilidad (J.l). En las figuras 3c. 4c. 5c y 6c puede observarse que a diferencia del caso de la 
demanda ae 8. un incremento en el valor de C,. suele resultar en una reducción en la demanda de f.J Este 
efecto se aorecia panicularmente cuando el incremento de e, se da a pamr de valores muy bajos de e,. La 
reducción del ,-alor de f.J {definida por la relación entre 6 y ó;) con un mcrememo de C,_ aún para las 
excitaciones características de suelo blando. implica qu·.- "! valor de ó; "" :ncrementa mas rapidamente con 
un incremento de la reststencia que el valor de 6 Note que en las F1!..r.ls 4c y be no se presenta una 
reduccion monotonica del valor de f.J con un incremento en la capacidad resistente de los S 1 GL. hecho que 
ha llevado a vanos investigadores a afirmar que un incremento en la capacidad resistente de las estructuras 
no necesanamente resulta en un mCJor desempeño stsmico Las figuras 3c y Se si presentan una reduccion 
monotomca del valor de .u. ya que promediar los resultados de varios eventos siempre resultara en una 

. sua\1zacion de las tendencias observadas para un solo evento Si se considera que una estructura no se 
dtseña para resistir un sismo en panicular. sino toda una familia de sismos representativa de la excitacion 
sisnuca de diseño. puede encontrarse el contexto bajo el cual puede afirmarse que un incremento de la 
capaCidad restStente de una eStructura siempre resultará en una reduccion de sus demandas maximas de 
deformacion plasuca, y por tanto. en una reduccion de 5o nivel esperado de daño estructural. 

Enrrgia de ~ntrada (E1). Las figuras 3d y 4d muestran que en el caso de terreno firme, un mcremento de 
C, suele reflejarse en un incremento de la E, que absorben los S 1 GL Una vez que e_,. alcanza el valor 
requendo para que los Sistemas permanezcan elasncos. el valor la E1 permanece constante La única 
excepcion para lo anterior ocurre para sistemas con r menor o cercano al de la excitación En el caso en 
que T este muv cercano T,. el incremento en E1 es notable. panicularmente para el sistema con T de 0.5 
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seg., el cual exhibe un incremento de 2000/o en su energía de entrada al incrementme su capacidad 
resistente. 

Como muestran las figuras Sd y 6d, en el caso de terreno blando, un incremento de resistencia en S 1 GL con 
T cercano T1, se ve reflejado en un incremento de E¡. Esta observación es paniculamtente imponame pan1 

el caso en que T este muy cercano T1, ya que el incremento en E1 para un T áe 2 seg puede alcanzar niveles 
por arriba del 1000%. Para SlGL con T alejado de T60 un incremento de resistencia suele verse reflejado 
con una disminución de E1. 

Energía pl.ástira (E8 .). Las figuras 3e, 4e, Se y 6e muestran que un incremento de e, tiene un efecto 
imponante en las demandas de EHu· Empezando a partir de valores muy bajos de C,_ un incremento de C. 
produce un incremento sustancial en el valor de EH,. Sin embargo. el valor de(,. alcanza determinado '"lor 
pan ir del cual un incremento de e,. se refleja en una marcada disminución de la demanda de EH JL e uando 
los S 1 GL alcanzan el umbral de resistencia a partir del cual exhiben un componamiento elástico. la 
demanda de E};" es igual a cero. 

Como se comentó con anterioridad. es conveniente normalizar el valor de EH u con el propósito de encontrar 
un significado fisico a la demanda de dis1pación de energia plástica. Las figuras 3( 4( Sf y 6f resumen el 
efecto de la resistencia en las demandas de NEHu Como puede concluirse. un incremento en el valor de (~ 
se refleja en una disminución de NEHu. y por consiguiente en las demandas acumulativas de deformación 
plastica en los S 1 GL Este efecto es panicularmente imponante cuando el incremento de C, se da a panir 
de valores muy bajos de C,.. Note que las demandas de NEHu exhiben una reducción monotonica con un 
incremento de e,. ailn para eventos indi,iduales, como es el caso del El Centro NS y el SCT EW Ademas. 
es posible notar que ailn para las excitaciones características de suelo blando, la demanda de NEilu en 
S IGL con T bajo es mayor, en uñ amplio rango de valores de e,_ que aquella correspondiente a sistemas 
con periodos intermedios y. largos. 

La comparación de las figuras Jc a 6c con las figuras 3d a 6d y 3e a 6e muestran claramente la imponancia 
de distinguir entre la energia que se i,nroduce al sistema y la que se disipa en el rango pla-·uco de 
componamiento. así como:·la imponancia de darle un Significado fisico a las demandas de energ:ta plast1ca. 
En parucuiar. es imponante resaltar que un incremento en la capacidad resistente de la estructura puede 
"erse reflejado en un incremento considerable de la energía que la exc11ación sísmica introduce a la misma, 
pero, independientemente de si este es el caso o no. un incremento de resistencia siempre se vera refleJado 
en una dlsminucion de la demanda acumulada de ductilidad, y por tanto. en el ruvel de daño producto del 
fenómeno de fatiga de bajo cicla¡e 

lliúmero de ciclos bistén:ti<os a una ductilidad promedio (N). De igual forma que para el caso de la 
NEHu el valor de la resistencia tiene una gran influencia en el valor de N. En pamcuiar, y como se ilustra en 
la Figura 7. un incremento de C, se ve reflejado en una disminución imponante en el valor de N. La 
consideracion simultanea de las figuras 3c a 6c, y la figura 7 enfatiza la imponancia de la capacidad 
resistente de la estructura en su desempeño SISiruCO En panicular. un mcremento de resistencia no solo se 
ve refleJado en una reducción de la demanda maxima de deformación plastica, sino en el número promedio 
de ciclos en que la estructura alcanza deformaciones plasucas s1milares a su deforrnacion plástica maxima. 
En otras palalrras. proporcionar una resistenCia insuficiente a una estructura sismorresisteme no solo 
acarrea problemas en cuanto al incrememo de su demanda máxima de componamiento plástico. sino que 
adernas trae consigo una exacerbacion pronunc1ada de la problernatica ocas1onada por el fenómeno de 
fauga de ba¡o ciciaJe 

CONCLUSJOSES 

Se ha mostrado la influencia que la capacidad resistente de una estructura tiene en sus diferentes demandas 
SJSrrucas. asi como tarnbien la imponancia de estimar dicha capacidad tomando en cuenta explícitamente, 
el efecto que esta tiene en las demandas de aceleración. desplazanuento, ductilidad y disipacion de energi:l 
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plástica Un incrememo en la capacidad resistente de las estructuras no necesaíiameote coiilleva a un mejor 
desempeño sísmico. 
Para periodos cercanos a T1 un aumento indiscriminado de la resistencia puede conducir a altos niveles de 
aceleración, que aunque no pusieran en riesgo la seguridad estructural podrian provocar problemas en el 
contenido de una estrucrura (equipo, mobiliario e inst•l•ciones) o bien poner en riesgo la seguridad de sus 
ocupames. A pesar de varias afirmaciones en el sentido opuesto, un inaemento de resistencia puede afectar 
de manera irnponante la demanda de desplazamiento en las estructuras sismorresistemes, aim para penados 
grandes En panicular, es necesario definir ruidadosamente la capacidad resisteme ·de estructuras 
desplantadas en terreno blando, ya que cuando su periodo fundamemal esta cercano a T,. un incremento 
descuidado de su resistencia puede reflejarse en un incremento importante de la demanda de 
desplazamiento, que conduzca a un desempeño no estructural deficiente. 
La capacidad resistente de una estructúra tiene una influencia irnponante en sus demandas de 
comportamiento plástico. En panicular, un incremento de resistencia necesariamente se refleja en una 
reducción de las demandas, máximas y acumuladas. de ductilidad. Por tamo. el control del daño estructural 
dentro de una metodología moderna de diseño, sólo es posible mediante el manejo juicioso de la capacidad 
reSistente de las estructuras. de manera que sus demandas máxirnas y acumuladas de deformación plastica 
se limiten a valores consistentes con el desempeño estructural deseado. Dentro de este contexto, es de gran 
relevancia proporcionar a las estructuras una capacidad resistente minima para evitar fullas debidas al 
fenómeno de fatiga de bajo ciclaje. 
Den:ro del contexto del diseño sismorresistente es necesario considerar Simultanea y explícitamente los 
sunurustros de resistencia. rigidez, y capacidades de deformación últuna y disipación de energia. de manera 
que sea posible establecer una combinación razonable de estas propiedades que conduzcan al mvel de 
desempeño sísmico deseado. Resulta muy importante no enfutizar unas cuantas de las caracteristicas 
mecanicas de la estructura. en detrimento de otras. que como la resistencia. son colocadas en un s~gundo 
plano de importancia "? algunas de las metodologías de diseño sismicó propuestas recientemente 
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Problemas fundamentales y direcciones futuras en el diseilo sismom:siS!eniC. 

v.v. Benero ··· --=- ~--- • 

Nishkian Profesor Emeritus de Ingeniería Estructmal e Ingeniero Investigador del "Eanhquake Engineering Research 
Cenu:r," Universidad de California en Berkeley, EE.UU. · · 

Resumen: Despu~s de comentar brevemeniC la naiuraleza del problema sísmico, se discu1en las condiciones .que 
determinan la ocmrencia de los desastres sísmicos, así como los riesgos sísmicos exisiCniCS en nuestras áreas urbanas 
y rurales, y la importancia y el·papel que juega la ingenierla sismica. panicularmeniC el diseilo sismarresistente 
(DSR) y la construcció:1 sismorresiSICiliC (CSR), en el control de estos riesgos. Se enfatiza la necesidad de que 
existan programas de ~óó sísmica .. :~ análisis de los ~ventas acon~d,os. en los cuatro ~os que si'uicron 
al WCEE de 1988 muestra un mcremento, más que una reducc1ón, del nesgo. sis1111co. La evaluación e mvesugac•ón 
de las lecciones aprendidas en siSmos· pasados y el análisis de los resultados de investigaciones recienles ex)Xlnen 
W. razones para eSIC inctemc:nto y remarcan que las lecciones aprendidas se olvidan rápidameniC o que no son 
consideradas sc:riarneniC e indicao la necesidad de una preparación sísmica para controlar estos riesgos. Esto requiere 
del control del medio construido (built environmenl). lo cual constimye un problema muy complejo cuya solución 
requicn: de la inlegración del conocimiento C:XÍSICDIC, asf como de la colaboración de expertas en difcn:ntes 
disciplinas. A partir de la evaluación breve del estado del conocimiento, y particulannc:niC del estado de la práctica 
del DSR de estructuras nuevas y del mejoramiento sísmico de estructuras exislentes, se identifican los problemas 
fundamentales que requieren solución urgente. Se enfatiza la identificación de los problemas fundamentales en la 
formulación y aplicación de los procedimientos de diseilo encontrados en los códigos sismorresiSICDICS. 
particulannente en la definición confiable de los sismos de diseilo. Se sugieren soluciones basadas en el uso de los 
conceptos de energía. Se propone una metodología conceptual para la parte del diseño sismom:sisiCniC que 
comprende al diseño númerico. Esta metodología, que esta en conformidad con la fllosoffa de DSR aceptada 
mundialmeniC. se basa en principios fundamentales y bien establecidos de la dinámica e5tructunl.l, del 
componamiento mecánico del siSICma completo de una estructura. y del diseño comprensivo. Se disculen las 
principales ventajas de esta metodología concepblal. Esta conferencia concluye con súplicas. primero, a. todos los 
expertas de las diferen1es disciplinas involucradas en la búsqueda de una solución al problema sísmico, para que 
colaboren juntos en la búsqueda de una solución oponuna a esiC problema; y segundo, a todos los participaniCS de 
esiC ~cimo WCEE para que flltren los resultados. de las investigaciones y del desarrollo tecnológico que se 

.... presentan en esiC congreso, y que diseminen en sus comunidades aquellos que puedan aplicarse inmediatamente: así 
. como su colaboración en la preparación e implementación de programas de preparación sísmica. 

; 

1 INTRODUCCION 

1.1 Observaciones Preliminares 

Muchas gracias, Dr. Blasquez.. por su amable 
presentación. Profesor G..ndori, presidente de la 
Asociación lnlemacional de lnge~iería Sísmica (IAEE), 
miembros del comité organizador del O«imo Congreso 
Mundial, oficiales y delegados nacior\ales que 
representan a la IAEE. invitados distinguidos, damas y 
caballeros: 

Es un privilegio para mi atender a esiC ~imo 
Congreso Mundial de lngenierla Sísmica (d6:imo 
WCEE), y un gran honor participar por medio de esta 
confcn:ncia inaugural en este evento tan importante. 
Esta reunión. con la participación de más de 1.500 
investigadores y profesionales de primera lfnea de tanto~ 
países. y con un programa técnico impresionaniC, pone 
en evidencia el notable progreso que: ha ocurrido en este 
campo tan imponante de la ingeniería desde el primer 
WCEE en 1956. Cada cuatro años. es un gran placer ver 
y renovar las relaciones que he 1enido, a través de los 
años y alrededor del mundo, con tantos colegas. 
ex-estudianles y compañeros de investigación que 
trabajan en el campo de la ingeniería sísmica. Es 
alentador ver a tantos ingenieros y científico> jóvenes 
reuniendose con aquellos de nosotro> que hemos 
trabajado muchos años en este campo, porque todos 
estos jóvenes investigadores y profesionales van a 
conducir las investigaciones y el desar;ollo tecnológico 
necesarios (1&0) e implementar sus resultados en las .. 
obras. para reducir los riesgos sísmicos en nuestraS 
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áreas urbanas y rurales. No es posible sobreenfatiiar la 
imponancia de la etapa de implementación: no puede 
haber reducción del riesgo sísmico sin la implementación 
en las obras de los resultados ob1enidos en la 
investigación y en el desarrollo tecnológico. Esto .. a su 
vez, requiere de la transferencia del conocimiento a los 
profesionales y funcionarios del gobierno que 
administran los programas de respuesta aniC desastres 
naturales. Sería de gran inlen!s saber cuantos de los 
1.500 participaniCS son profesionales y funcionarios 
gubernamentales, porque ellos son los únicos que: ~ 
concretar la tan necesitada mejoría en la reducc16n del 
riesgo sísmico, al implementar los resultadon¡btcnidos 
en I&D. Para lograr esta implementación, es necesario 
formular e implementar programas masivos y 
comprensivos de educación. Esta conferencia. que tiene 
los objetivos y alcance que se esbozan a continuacio: .. 
enfatiza la necesidad de tales programas de educació1 e 
implementación. 

1.2 Objetivos y alcance tú esta conferencia 

Cuando se me pidió que preparara )' diera esta 
conferencia inaugural. mi primerd intención. como 
profesor e mvestigador. fué la de preparar una 
conferencia técnica c.. Problemas fundamentales y 
direccioN!s furura:. e11 el di.setio si.smorresistente (DSR) 
de estructuras IIULI'as y tú la rehabilitación slsmica dL 
estructuras existentes". Después, una serie de eventos. 
incluyendo sismos recienles y mi participación en una 
serie de comités para la reducción de los riesgos 
sísmicos, hicieron que cambiara de parecer y empezara 



a pensar más profundamente en el objetivo principal de csttucturas nuevas y la rehabilitación de esauc:turas 
, . la JAEE: "Promover la cooperaci6n internacional entn .. exislenleS. Esto ~uierc de la colaboración de expertos 

_ ciQUIJicos ·e inreniHos en ,el campo tk la ingenierla en las diferentes disciplinas involucradas en la ingeniería 
slsmica a rravú tk/.inurcambio tk-co~IIIO, idelu ·· sismomsistente. ~giUido, deben fonnularse programas 
y rurúlado.s; · , tk · "-invutigacious _-·_ y_ upu~ncias de -preparación sísmica comprensivos; y tercero, existe 
pr6cticas". Me prégun~ si esto es todo lo que la IAEE la necesidad de crear e implementar un programa 
espera. y cuesti~ el propósito de fomentar el educativo masivo y comprensivo para facilitar la 
inir:rcan\bio. La respuesta se encuentra en la definición implementación Cllricta y- sistemitic:a de los programas 
de Ingeniería_ Sísmica;, "La ingellierla súmica u la de prql&r&ción y de los nuevos códigos. 
ramtJ tk la ingeniería q~ abarca todos-los esfuNzos --· 
prdcticos para nducir, · e itkalme~ eliminar7 la 
paigro.ridod slsmica". . . _ . . ... _ . 

Claramente, la ingeniería sísmica es de gran 
importancia para la vida y el bienestar humano. Decidí 
estudiar el papel e importancia de la ingeniería sísmica, 
particularmente del DSR y la CSR, no solo como un 
Investigador, sino desde un punto de vista humanístico. 
Decidí presentar una conferencia con los siguientes 
objetivos y alcance; 
(1) Presentar comentarios generales acerca de la 
naturaleza del problema sísmico y de los riesgos 
sísmicos exiStentes en nuestras áreas urbanas y rurales. 
(2) Repasar el papel e imporuncia de la ingeniería 
sísmica, particularemcnte de la CSR de consttucciones 
nuevas y exiStentes, dentro del marco establecido por el 
problema general de la reducción del riesgo sísmico, a 
niveles aceptables, de nuesttaS áreas urbanas y IUI'llles, 
q_ue debiera ser la meta dltima de la ingeniería sísmica. 
(3) Discutir brevemente el estado de nuestro 
conocimiento, y particularmente el de nUCSUII prictica 
en el DSR de estructuras nuevas '1_ de la rehabilitación 
sísmica de estructur&S existenleS. (Esta discusión se basa 
en las lecciones aprendidas en sismos recientes e 
investigación afín). La mayoría de estas lecciones se 
discuten en la "Primera Conferencia Internacional 
Torroja", 1989 prcsentllda por el conferencista, y cuya 
publicación se ha distribuido a los participantes de este 
d6cimo WCEE. Lo anterior involucra; (a) un intento ~r 
identificar los problemas que requieren de una soluc1ón 
urgente y confiable a cono plazo; y (b) sugerencias para 
las futuras direcciones que deben sc~ir nuestro I&D y 
práctica para encontrar e implementar las soluciones 

ueridas. {:)1 Collcluir con: (a) primero, una breve discusión de la 
netll! •id"' de establcccr un programa masivo y 
c;aupeusivo de educación para tranSmitir nuestro aaual 
conocimiento, permitiendo la implementación de 
programas de prqwación sísmica y de ·¡os resultados de 
I&D en el DSR y a la CSR. que conducirá ñpidamente 
a la reducción a niveles aceptables del riesgo sísmico en 
nuesns Mc&s urbanas y rurales; y (b) una sóplica a los 
cxpc:nos de las diferentes disciplinas involucradas en la 
búsqueda de una solución al p-oblema ásmico, para que 
colaboren juntos en la búlqucda de una solución 
oponuna. Debe notarse que todo lo que pueda dc:cir. ya 
se a dicho en WCEEs anteriores. L.t única diferencia 
r1ldica en las cosas que yo pienso deben enfatizarsc. de 
manera que el riesgo sísmico pueda reducirse 
"'Pidamcnte a niveles que sean económicamente y 
socialmente aceptables. Elle l!nfasis se pone en: 
pritltero, en una evaluación deiAIIIIda de los resultados 
obtenidos en los LlD que han sido conducidos en 
inp:nicrfa sísmica, y que puedan ser aplicados 
inmediaramente para mejorar eJ CSilldo de la prjctica de 
es1e campo niediante la formulación de nuevos c6digos 
sísmicos que supeR~~ a los aaualmente cxiStcnleS (en 
fonnato y rc~aciones) para el DSR y la CSR de . 
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2. LA NA1URALEZA DEL PROBLEMA SISMICO. 
OCURRENCIA DEL DESASTRE SISMICO; Y 
CONTIWL DEL RIESGO SISMICO. 

- .,, ... 
2.1 Naturaleza tkl problema slsmico 

La naturaleza de este problema ha sido muy bien 
definida por Press (1984):"Los sismos son un tipo muy 
especial de peligro natural, ya que son eventos muy 
raros. con baja probabilidad de ocurrencia, y cuyas 
consecuencias son de gran importancia en 16rminos de la 
desuucción y sufrimiento que provocan". Pcl.igros de 
esta naturaleza crean un problema de polftica póblica que 
es muy d1ficil de resolver, y que consiste en sostener el 
intcrú pllblico y auacr recursos gubernamentales 
suficientes para financiar programas de mitigación. Solo 
los países que han sufrido catástrofes recientes han 
mostrado inquicnxl y organizado programas nacionales. 
Desafortunadamente, los esfuerzos por implementar estoS 
programas disminuyen y caen al olvido unes cuantos 
allos dcspu6s de la catástrofe. Es de gran importancia 
para una sociedad civilizada la tarea de anticipar y 
controlar los dcsasuu, en lugar de solamente reaccionar 
ante ellos. 

Los sismos son desastres naturales cuya característica 
m4s notoria consilte en que la mayoría de pmiidas de 
vida humana y económicas no son producto directo de 
los mecanismos del sismo. sino de la falla de estructuras 
construidas por el ser humano: edificios y lfneas de vida. 
tal como presas, puentes, sistemas de transportación, eu: .. 
que supuestamente se diseñan y construyen para el 
bienestar de los seres humanos. Aunque esto es 
deprimente, tambi~ es afonunado y alentador, porque 
nos dice que a largo plazo. el problema sísmito puede 
ser, en principio, resuelto. 

Con suficientes recursos para I&D. para la fonnulación 
de progrtllfiQl d~ prrparaci6n slsmica. y para la 
ttblcaci611 necesaria para la imp/e~ntaci6n de los 
resultados obtenidos en LlD. los sismos son peligros 
ante los cuales podemos responder· eficientemente. Es 
posible reducir su amenaza a trav~s del tiempo tanto 
como se desee, as( como aprender en donde no se debe 
construir y como construir para qué nuesttaS CSII'liCIW'IS 
no fallen. En promedio. se rcgitran más de 10,000 
sismos cada año, de los cuales 60 son imponantcs (que 
producen daños significativos o que poseen una 
mapitod M i!! 6.5). En1rc 1890 y 1978, ha mueno un 
promedio anual de 10,000 personas. y cm:a de SOO.OOO 
perdieron su hogar, debido a estos sismos (Figura 1 ). Las 
pmüdas económicas debido al daño ffsico se encuenll"ln 
aln:dedor de los SIO billones de dólares anuales (un 
billon • mil miJJones). · · 

El impacto sicológico en miJJones de pcnonas que han 
experimentado un sismo importante consiste en un miedo 
enorme y complejo, que para ellos se constituye en una 
pesadilla a ttav6s de muchos años. Por lo tanto, 



es de gran imponancia que nosotros, los ingenieros y excelente conferencia inaugural cuestionó la efectividad 
cienlfficos intentemos encontrir las razones por las que global del 1I11bajo de la IAEE por medio de las 
se producen los desastreS sísmicos, y que eliminemos o siguientes· preguntas:· (f}- ¿Hasta· QUl' punto t~Mestros 
reduzcamos las consecuencias cataStróficas de .Jos. esfuerzos nas han aylldado ti reducir la amenaza de los 
sismos importantes. · sismos? (2) ¿Q~ tan lejos estamos de prevenir que los 

- sismos ·se transforrrte~ BJ·dnas~? '.·.:,·. · .. · 

~ 

·-· oo:·-··-· 
'; 

··-: ; . ¡:· ·.:. ~-= ::·: ;•: 

Figura l. MuerteS causadas por sismos imponantes 
(Hiroo Kanamori, 1978) 

2.2 Ocurrencia del desastre sfsmico 

2.2.1. Potencial destructivo de los sismos. La ocunencia 
de un desastre sísmico esta determinada por cuatro 
condiciones. La primera es la magnitud del sismo. ya 
que los sismos de magnitud pequeña no inducen 
movimiento del suelo que sea lo suficientemente severo 
para producir daños severos. Segundo, la fuente del 
sismo debe encontrarse lo suficientemente cerca al área 
urbana.' pon:¡ue a grandes distancias; el movimiento del 
suelo se atenua por debajo del nivel que se requiere 
para inducir daños serios._ . Debe notarse que los 
desastres sísmicos pueden ocurrir a distancias del 
epicentro que son considerabl~nte mayores a los 160 
a 240 km, que IIlldicionalmente han sido consideradas 
como límite máximo: a 400 km en los sismos 
mexicanos de 1957 y 1985 y a mas de 900 lcm en el 
sismo de Caucete (Argentina) de !972. Estas 
experiencias demuestran que. bajo condiciones 
especiales. puede ocurrir daño a distancias epicentrales 
mayores a los 400 km. Tercero, el tamaño y la 
distribución de la población y del desarrollo económico 
(industrias de tecnología avanzada): y cuarto. el grado 
de prep!:t'3Ción sfsmica. detenrunan la posibilidad del 
desa~.re. Obviamente, el potencial del desastr~ crece 
r:;,n la magnitud y la cerconfa del sismo al área urbana, 
con un incremento en el tamaño de la población y del 
desarrollo econ6míco, y con uno preparación sfsmica 
más pobre. 

Claramente. el peligro sfsmico no solo depende de la 
sismicidad de la región, sino también de su densidad de 
población, su desarrollo económico, y su nivel de 
preparación. Al respecto, los peligros sfsmicos aumentan 
en importancia cada año: Aunque .la sf~micidad se 
mantiene constante. el crecmllento nip1do e mcontrolado 
de la población, de la urbanización y del desarollo 
económico de nuestras áreas urbanas no han sido 
balanceados por un aumento en nuestra preparación. Por 
ejemplo, en terminas de población y desarrollo 
económico. el potencial de desastre en California es 

-ahora por lo menos diez veces el que exisúa durante el 
sismo de San Francisco de 1906 [Committee on 
Earthquake Engineering Research, 1982). 

In 1988, en Tokyo. duran~ el noveno WCEE. el 
Profesor Hudson [1988). en la conclusión de su 
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La conclusión del profesor Hudson fut!: "Delmnos 
apresurarnos a admitir q~ estamos muy /eje; de 
alcanzar nuestra meta". 

No hay duda de que ha habido un aumento 
impresionante en el conocimiento de la ingeniería 
sísmica, particulamtente en el diseño y la consuua:ión 
sismorresistentes de nuevas estructuras. Sin embargo, si 
hoy, en el dt!cimo WCEE. nos pregunwnos. "¿Que lilfl 
efectivo ha sido este incr~fllo en el conocimiefllo en 
lo reducción· del riesgo sfsmico en nuestras áreas 
urbanas y rurales?", practicamente tendriamos que das 
la misma respuesta que dió Hudson. Estamos muy lejos 
de alcanzar nuestra meio fundam~ntal, que consiste en 
la reducción del riesgo s{smico en nuestras áreas 
urbanas y rurales. ¿A que se debe esto? Una respuesta 
a esta pregunta puede obtenenc: a IIllvt!s del análisis que 
sigue. 

2.2.2 An41isis de lo acontl!cido, debido a la ocurrrncia 
de sismos importantl!s. durallle los cUDtro años que 
siguieron al fiOVt!fiO WCEE. Como se definió 
anteriormente, un sismo importante consiste; en aquel 
evento que produce daño significativo o que 'tenga una 
magnitud M ~ 6.5. Los principales resultados "obtenidos 
de tal análisis se resumen en la Tabla l. Las pt!rdida.< de 
vida durante este· periodo (1988·1991) se Ilustra en la 
gráfica contenida en la Figura 2. 

Para resumir. este análisis ha demosiilldo que el númerc 
promedio de muertes anuales ha aumentado, a pesar de 
que las magnitudes, M¡, y M, (ondas superficiales), de los 
sismos registrados no exceden de 6.8 .. y 7.7. 
respectivamente. El n6mero lOCal de personas que han 
perdido su hogar, debido a los sismos que ocwrieron 
durante estos 4 allos, excede 1.7 millones, i.e., un 
pro111cdio anual de 425,000. Una descripción breve de los 
desastres sísmicos que ocunieron durante este periodo 
sigue a continuación. 
• El sismo de A1"1J!enia del 7 de diciembre de 1988 
[Wyllie et. al. (! 989) y Bommer y Ambraseys (1988)): 
El evento principal, con una magnitud de onda inu:ma de 
Mb=6.3 que corresponde_ a una magnitud de onda 
superficial de M,-6.8, ocJI!P.ó~a J~ 11:41 de la mallana, 
hora loéal, cerca de la relali'vaméme nueva ciudad de 
Spitak (población aproximada de 20.000), situada entre 
la< ciudades de Leninakan (290,000 habitantes) ,. 
Kirovakan (170.000 habitantes), y localizada unos 60 kn• 
al este de Leninakan. Es~ even10, con un foc•> 
(hipocentro) localizado a 15 km- de profundidad y con 
una duración de movimiento fuerte aproximadamente de 
30 seg, causó dailo catastrófico, y fut! segllido cuatro 
minutos más tarde por una rt!plica con Mb = 5.9, que 
causó daño adicional muy considerable. Aunque no se 
conoce el número exacro de muertos. los reportea 
oficiales lo ubican alrededor de 28.iJ..'lO (entre 25.000 y 
30.000) y los reportes no oficiales lo estiman entre 
45,000 y 60,000. Se ha estimado que hubo cen:a de 
130.000 heridos, de los cuales, 18,000 fueron 
hospitalizados. La mortandad entre los heridos tu.! muy 
alta. especialemente entre aquellos que permanecieron 
entemldos· vivos ·por largos periodos de tiempo. El 
número de personas que perdieron su hogar se estima 
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Tabla 1. Efectos ele sismos imponanleS, 198~·1992 

No. OF MAX. No. No. 
SIGPIIF1CANT 

Ma 1 Ms DEAD HDMELESS 
EQo 

! 2'1.000 
1918 .60 ... 1, .. ID 100,000 

1 t ll,OOO 

l!llt .. 6.5¡7.41 600 %10.000 

1 
' . ' 41,000 1 1 1 1 J(IQ,OOO 

1900 i " 6.7 • 7.7 1 ID , ! ¡ 51.000 ! 

' 1991 " . 6.! ' "~.4 J.JOO 109.000 

1992' 
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7 4 to ~.000 ,, ... 
't.:P TO JULY 1992 

100.000 
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•o.ooo: """' u~m- · / .r- ·"'--,_'o ¡ •c.ooo 
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1 ooc. ¡ 1,000 
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Fi~ 2. Muertes causadas por sismos: 1988-1991 

entre .500,000 y 700,000. El sismo de Annenia fu~ uno 
de los mú lelales de la d~ pero la lección más 
imponante de eSie sismo. con M$=6.8, consiste en que 
la mayorfa de las pérdidas resUJ taran del colapso de 
alifícias mode:mos (Fip¡ra 3). 

' ' 
• El ÁJJitC tk Manjii-Rudbar, Jran, del 21 de junio de 
1990 (Aaaneh (1990)]: Las magnitudes ele este sismo, 
que ocuri6 en el norte de Irán a las 0:.30 (hora local), 
fuc:ron 1\4-6.8 y M, .. ?.O. Se ha estimado que hubo mú 
ele 35,0011' (quiús hasta .,50,000) muenos y alrededor de 
400,000 . p<nonas· perdieron su hogar .• Cientos de 
rruel!! ... y villas fueron desll'llidas [Fipra 4(a)], y mú 
d• J30,000 hogaJa y edificios comerciales se dañaron 
IFipra ~b )]. Una .ttplica severa con una magnitud 
Richtm' M-6, que. ·Oflllrió 12 horas despu6s del evcn10 
principal: del 21 de junio, contribuyó al colapso de 
varias estructunls óañadas dlli'IDIIe el evan10 pnncipal. 
·lil sisrm de Manjii-Rudbar wnbién.caus6 daños severos 
en los sislarw de ·II'Bnspon&Ción y de líneaa de vida. La 
mayoria •del. daño JIPIRilla ser produc10 de un diseño 
SÍinMicaillellte, eo~~mucción y mantenimicniO 
deficialces. 
• El nsmo de Luz6n. Filipinas, del 16 jlúio de 1990: 
Es1e ·sismo, con una magnitud de 7. 7, afect6 un 11rea 
muy enensa. Hubo más de 2.000 muenos y 3.500 
heridos;. Alrededor de 22,000 edificios fueron 
destruidos, y se estima que 1,600,000 ~tuvieron 

on 

que ser evacuadas. En la ciudad de· Baguio, más de 50 
edificios de concreto reforzado de varios niveles 
colapsuon o sufrieron daiio. ¡¡qvt;ro •. -incluyendo varios 
holeles. EUtotcl que.se.~ ~.,la f.i&lllll:_5(a) se 
discilci· e1e· acu~ cwL.nOilniS,.'. ¡í¡nij¡:as ,que 
praclicamenac son,j¡pales •. aquellas del código UBC de 
los EE.UU. En la ¡r;j.udad .de Qaguplll, varios edificios 
sufrieron daño COCJsiderable.Aebido .a la licuefacción del 
suelo [Figuras .S(c) y S(d)]~.,Un .. graq,;nC~mero de 
camtcras fueron .bloquqdu 'por desliumien10s de 
DaTas. . • ... .,., 
• 61 simro tk Loma Pmta .dé/ 17 tk octubr~ de 1989: 
Un ejemplo claro del incremcniO en el'rieiigo Sfsmico de 
Califonúa esta dado por el an~isis de lo ocwrido 
durante el sismo, de ~ l'rieiL .A pe5ar .ele que el 
número de her.Kios .. (alrcdcclor de 3,000) y 
paniculannente eij!,!Ímero de, muertos (alrededor de 6.5). 
fueron sorprendentemente bajos, anilisis de los aspectos 
sismológicos e ingenicriJes.del. siSITIO de Loma Prieta, 
dcmuesllllll que k\5. ef~, dt;.:~. sism.o. fueron 
devasradores, produciendo uno de los.desasaes naturales 
más grandes de la historia de los EE.UU. Las ~rdidas 
económicas derivadas 1011;1 daiiQ .. &ico. (i.e.. el cosao ele 
reconsaucción) alcanuron los $8 billones de dólares. 
Además ele eslos daños físicos hay, que coosidc:rar los 
"daños funcionales. . .e indiroc&os~ Jos cuales afectan .el 
rilmQ nonnal de vida. El . dailo funcional incluye la 
tensión nerviosa y la irncmqx:ión de la rutina diaria 
causada por el desonlca . funcional. de .las esaucturas 
urbanas; mientras que el daño .iJxlim:to dellola la pérdida 
de oponunidades comen:ialcs. Cuando a estos se añade · 
el dalio físico, las .pádidas totala ascendieron a $10 
billones de dólares. .. 

Las púdidas económicas del desastre de Loma Prieta 
fueron del mismo orden que aquellas del (!J'llll sismo de 
San Francisco de 1906. Es10 es sorprendeme, porque 
mientras la magnitud (M) del siamo de San Francisco de 
1906 se estimó en M5F'"8.3, la. magnitud de onda 
supe¡ficial del sismo de Loma Priela (MI..PJ se estimó 
onginalmemc: en 6.9 para Juego ser.com:g¡da a 7.1. Es 
claro que la energía. E¡_p. liberada por este sismo fue 
significamente menor que la energía. Esp. liberada por 
el sismo ele S111 Francisco. De hecho, 

E 
....!!. •63 (1) 
E u 

Además, dado que el epicenD'O se ubicó a más de 90 bn 
de Oakland y San Francisco (Figura 6}, este sismo no 
puede ser con,iderado un sismo del Area de la Bahía. 
Emonces, ¿Pon¡ué es que el desastre de Loma Prieta de 
!989 es comparable al desastre de San Francisco de 
1906? ¿Acaso la mayor púcfida económica no~ indica 
que nuestro conocinuento del disdio y conslniCCión de 

· esaucturas sismorresistentes no ha avanzado desde 1906? 
No, e$LG no es el caso: aunque la ingeAieóa sísmica es 
una ~ relativameme nueva de la investigación 
mgemeril, los avances en este campo ya han j~ un 
papel muy importaNC en la .rcduc:c:ión del ries'o .wruc:o 
a llllvés del mejoramiento del meQ.io COIWJUldo,. y han 
hecho posible el diseilo y la conW\ICCión de esll'liCIUiaS . 
sismom:sistentes (auaopistas, presas, tubedas. facilidades 
críli~. edificios de gran al lUla, elej, y. mejondo la 
seguridad sísmica de las construcciones informales. 

Mú bien. la respuesta puede encontrarse en i&s 
sicuientes circunSWicias. Printero, varios estudios han 
elemoslrado que la mayor amenaza a la vida y seguridad, 
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(a) Daños~ y colapso de edificios de 9 ·.pisos 
estrucr.mulos con marcos de concretD precolado ~ . 

(b) Colapso de un edificio estructurado con I'IUU'COS y 
paneles de concreto precolado (primer plano): edificios 
similares que permanecieron de p1e (fondo 1 

(e) ¿~.,d~.'ii~~~'fi~~o.'ii~o."Cori 0~'~'' 
paneles de co'!_qeto precolado ··· ··· · '··.·:..,:.-: .. _;'e 

ldl Falla en muros de relleno y losas en un edificio 
estructurado con marcos de concreto refOI'ZJido 

Figura 3. Sismo de Armenia. Fotografías que ilu.<tran el colapso de edificio; moderno~ de marcos de concreto 
precolado [Biblioteca de Oiapomivas del EERij. 

(a) Villa que sufrió daño considerable 

!bl Colapso de edifictos 

1 ¡· i Oailo~ en ~dific10' causados por cantos que rodaro~ 
cuesta atlif.:!"\ 

Id·, Colap"" de ~n huspital 

~-::~ 
. .,¡-~~:#F. 
-"-4 • .,.. --··· ~ 

Figura 4. Sismo de Manjii-Rudbar Irán. Fot·J¡;rafías que, ilustran el daño en los edificios (conesfa de A.H. Astaneh) 
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(a) Colapso de un hotel moderno 

fbl Colapso del ¡mmer p1so de un hr>tel mod~mo 

(C) lnclinac10n de un edif1c1o de e"iuma 

Cdl lnchnac16n de un edif1cio esbeltro 

F1gura 5. Sism0 de Luzón fnrn¡:rafia.' que ilustran 
colapso y dañr ~r e-dtficto\ t"'l;.t'ite-ntc~ 

prodúCiiia Jl!lr-Si&moS!!Jl~~s.a.sev¡:!'QS que ocurren 
cerca de w áféás.¡¡rbarias, ~ dal:la. por las estrucruras 
existentes; Exi*ri m!JC.h;a,J.esttucturas~n los EE.UU. que 
represcntlU) un rics_go sísmico. \na¡;eptable, ya que 
muchas dé ·cuas 5e· construyeron_ cuando la ingeniería 
sísmica ·estaba en su infancia. · :t\dcmás, aunque los 
requirimientos sismorresistentes · de los códigos de 
consii'UCCión son ahora_.más rigurosos, . .Y han mejorado 
significativamente, ,.estos _cód¡gos no· son infalibles. 
Segundo, el problema que representan estas estrucruras 
existentes ha sido marcadamente exacerbado por el 
crecimiento continuo e incontrolado de la población ~ 
urbanización, y por el desarrollo d~ indusaias de 
tecnología avanzada en nuestraS áreas urbanas. El 
crecimiento de San Francisco y el aumento concomitante 
de su riesgo sísmico se ilustra en la Figura i. En 1906 
había muy pocos edificios de. mediana altura. San 
Francisco no se conectaba a otraS ciudades del Area de 
la Bahía por medio de puentes o autopistas elevada5 
Esto confuma la afirmación hecha previamente respecto 
a que el potencial para el desastre en California es 
s1¡mificativarncnte mayor ahora que en !906. 

El sismo de Loma Prieta puede llamarse "el si.mw tk 
la tngenieria tk transporte y geotécnica", ya que hubo: 
( 1! un gran número de autopistas. carreteras y puentes 
que sufneron daños, y el daño a varias eStrUcturas en el 
aeropuerto y en el puerto de Oakland; (2) la fallas 
espectaculares de un tramo del Bay Bridge (Figura 8) y 
del viaducto de dos niveles de C~ss Street !Figura 9). 
j del impacto económico de estas fallas; (3) las muchas 
fallas relacionadas con efectos geotécnicos; y (4) la 
nqueza de registros de movimientos sísmicos fuertes que 
perrruten el estudio de estos efectos. Aunque la 
ocurrencia de las fallas espectaculares no es sorprendentr 
deb1do a la ocurrencia de fallas de este 11 po en el pasado 
i F1guras l ()a 131. esta~ fallas enfatizan que. u olvidamos 
np1damente la~ lecciónes aprendida.< en stsmos 
antenores o no tomamos las advenenc¡a!'. sc::namentr 
o\unque el colapso de estructun .. , de autoptstas 
1 parucularm~nte de pa.sos elevados) fueron la.s leccione> 
má' Importante' durante el sismo de San Fernando (o 
S>lmar)de 1971 (Figura lO),nohaydudaqueelcolapso 
dramáuco del VIaducto de dos niveles de Cypress Stree! 
1 F1gur. 9) e> el primer colapso observado en este tipo ' 
panicular de estructura. Dado que se le diseñó entre 
l '151 y 1957. cuando se tenía poco conocimiento acerca 
de la cot•strucción StSmorresistente de este tipo de 
"tructum. su colapso dramático señala 
claramente la necesidad de evaluar la vulnerabilidad de 
las esrructura:-. eXISlc:ntes que reprcsc:ntan un ries~o 
'"mico maceptJble. y la necesidad de rehabilitaCión 
m mediata v . .:onf1ab~e de ('Structurd.s eJtistentes similares 
Parecena que la.< lecchJne' aprendida.; durante el SISmo 
.1e 1971. y el recordaton-.• dado por la falla de los pilares 
tk uno o do~ pórticos de un pasn devad,: durante el 
SISIT•L• de \\rnttuer Narrows en 19RX (Figura 111 no 
! <JC:n'n tomadas en seno. 

E: colap'o del tablero superior del Bay Bridge (Figura 
K 1 remarca :a ne<:estdad de conducir análisis confiable> 
del rosible movimiento relat1vo entre dos estructuras 
ady;..~~.:entes ~ diiereme~ t:r. e-l ~.~aso d~ puentes con varios 
clam' de gran Jongllud sujetos a mmflmientos sísmicos 
del terreno 1\lST~¡. moderados o severos. asf como la 
necesidad de aprender como deben rehabilitarse tales 
esO"Ucrura.o;, De nuevo, esta no es una ieccJtin nueva. El 
análisis ~ In acontecido durante el siSmo de Nigata de 
!9(14 (F1gurJ 121 y en el sismo de C'hil~ de !985 (Figura 
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Figura 6. Ubicación de los ~ismos de San Fr:mcisco de 
1906 y Loma Pneta de 1 Q~'l 

r a 1 lnmedJatarn{"ntc despué-. de; j,.l.smo dr i Qf)() 

rb l En la actualidad 

F1guro - Vista.< de San Franc1scn 

13) vuelve a subrayar el hecho de que olvidJmos mu• 
rápido las lecciónes aprendidas en sJSmos anienores; ' 
q¡¡c .ilil.iomimos .seriamen~r·. s~-' ad:verten~ias. acerca de 
la necesidad. de evalúai 'urgentemente la vulnerabilidad 
de estructm:BS sjmilares .. e" imponantes ub1cadas en 
nuestr.u áieaS Urbanas. · .. · 

El ccillpso cliarnétieo de varios edificios en· el Maiina 
District de San Francisco durante el sismo de Loma 
Priet.a nO ap<ina nuevas lecciones. Los colapsos fuéron. 
en la mayorúi eh:: ·los casos,. consecuencia de una 
combinación de los siguientes factores: licuefacción del 
suelo, cimencaciones inadecuadas, primer j:ii5o "blando". 
y condiciorics deficientes de la estructura (elementos de 
madera infectados y en malas condiciones debido a un 
mantenimiento deficiente). La imponancia de los efecto' 
de la licuefacción nos ha sido enseñada por varios 
stsmos anteriores. En general. la ocurrencia de 
lu:uefacción no es una sorp.resa. En lo.> Sismo' de N1gatli 
(Japón) y Alaska de .1964 _(ver Figura 14). muchos 
ediftcios se asentaron, se inclinAron, se volcaron, y en 
muchos casos fueron trasladados grandes distancias por 
el deslizamiento de tierras producido por la licuefacción 
de la arena saturada. La comparación de las fotografía; 
mostradas en la F'lgUJll 1 S, tomadas en 1%4 en Ni gata 
y en 1989 en el aeropueno de Oakland, ilusll'tl que las 
cráseres de arena observados en el aeropuerto de 
Oakiand no son nada nuevo. Además. existe evidencia 
4ue durante el gran sismo de San Francisco de 1906. 
hutx' licuefacción en la mismas áreas en ·,las qu~ se 
ob>crvó en 1989 U na cuahdad sorprendent:· y 
>~gmiicativa del stsmo de 1989 es que la licuefacción 
ocumó a grandes distancias del epocentro ( 100 km J. y 
después de muy pocos segundos de movtmiento fucnr 
r m~nos de siete segundos en el Area de la Bahía). 
Aparenoement::. si el m0vimien10 int~n'o hubiera durado 
un poco más, la licuefacción. y por lo tanto la cantidad 
dt naños, hubiera aumentado dramaocamente. Hay 
exoec.sas áreas, a lo largo del Area de la Bahía de San 
eran, rsco. con sitios susceptibles a licuefacción. y que al 
no ser apropiadas para la CSR sobrr tipos de 
umentación estándar (tal como se ha hecho a la fecha), 
e,w..; conStrucciónes constituyen un riesg~ considerable 
en so smos severos. . 

Más de 105.000 casas y 320 edificios de depan.."llentos 
se daoiaron durante el s1smo de Loma Prieta de 19b:- Se 
esuma que el número de personas que ruvieron que • ·r 
de>a;oJada.' de sus hoga.re> exc~.d.ió los 14.000. Fué un 
¡::ran problema dar refugio a las personas desalojadas. 
<.,ptroalmencr en Watsonville y otras pequeñas 
comunodades ubicadas en la región epicentral. El gran. 
numero de casa' dañadas y pe!"'-onas desalojadas no r.>L 
.tpunt.a. de manera clara. 1• necesodlld de mejor.u lJ 

construcción mformal de vivtendas a ll'tlvés de: 
me_1orwruento de los códigos y de la.< prácucas de diseño 
y consO"Ucción, sino tambi~n la n=idad urgente de 
des:JITOlla: tecnicas ·efectivas y e1:·onómicas para la 
reha~oíitaci6n sísmica de viviendas existentes. 

2.:2.:1 El problt'mtl d# la preparación slsmit:11. Se ha 
aformado antennrmente que "mientra.> más defjcle11U sea 
la pr epa."'acuíJJ. mayor ~s. t'l desas"e'". Un paú con una 
prepara;ión deficiente sufrirá más que un país con una 
preparación adecuada. Es necesario estar prep:rados 
Cualqu1er programa dt reducción del nesgo asociado a 
cualquier Jll=llgTO natural debe tnclurr el intento por 
prevenir ei evento que crea el peligro, i.e. prevenci611 
del r.l'enro. So esto no es posible. ei programa debe 
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Figura 11. Dimensiones y daños en el sexto.-Pc\i-tico 
del paso elevarlo d~ una autopista [ Priestley 1988] 

Figura 12. Y1sta aerea del colapso de un pueme 
durante el SJSm" de l'o.'i¡!ata. Japón. de 1%4. 

F1gura 13. Colapso dei puente Lo-Gallardo 
durante el ,¡,111() de Ch1le ae I085 íEERI 19R6j 

Figura 14. Efectos !k la licu~facción del'.suelo en 
An<:horage. Alaska (área de Turnagam Heightsl . , 

la) N1gata. Japón, 1964 

tb> Oa.ldand. EE.UU .• 1989 
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contemplar la pos_ibilidad de la predícci6n del evento 
usando_ un .. planteanúento probabilista (análisis), y la 
prevención . der desastre" liiediante · Ia preparaci6n a 
travts de un plan comp~nsivo de,¡educción de los 
peligros sísmicos. • ~ . _ 

Debido a este contenido, tal programa comprensivo 
puede ser llamado_ ~1 programa de las 4P (frevención, 
Probabilidad, fredicción 'r ~ión). Nóte~e que la 
ji'revención nonnalmente unplica pmlicción. En el caso 
de sismo, no se podrá lograr la prevención o control del 
evento ni su predicción confia&le, por lo -menos no en 
un futuro cercano, y posiblemente nunca podrán 
conseguirse para ciertas fallas. La ónica manera efectiva 
de prevenir un desastre sísmico consiste en reducir las 
consecuencias de los efectos del sismo a trav~s de un 
programa comprensivo de preparación, que sea 
implementado de una manera efectiva. La solución ideal 
al problema sfsmico se conuguird a trav~s de la 
predicción del evento y en la reducción del peligro 
mediante una buena preparaci6n. La investigación 
asociada a la predicción debe continuar, pero no debe 
interferir con los esfuerzos que deben dedicarse a 
resolver los problemas apremiantes a través de un 
programa adecuado de preparación. 

Resumiendo: los sismos son inevitables. sin embargo, 
la ruptura de la falla que genera al sismo no crea por si 
sola las grandes pérdidas de vida humana y económicas. 
Lo que causa la mayoría de lesiones y pérdidas es la 
interacción de los MSTs con el medio consauido. Se 
necesita controlar el riesgo sísmico en nuestras áreas 
urbanas mediante el control del medio consauido. El 
anterior deberfa ser el punto mú importante en un 
programa de preparación sísmica. 

2.3 Control del riesgo sfsmico 

Antes de aprender como a controlar el riesgo sísmico, 
es necesario defmirlo. De acuerdo al glosario del 
Comité en Riesgo Sísmico del Eanhquake Engineering 
Research lnstirute [1984), el riesgo sísmico es "fa 
probabilidad de que las consecuencias soc1a/es y 
económicas de los sismas sean iguales o acedan 
valores especificados para un sitio, para varios sitios, 
o para un drea, durante un tiempo de exposición 
especificado". De acuerdo a Dowrick [1987), el riesgo 
sísmico es producto de la peligrosidad sísmica, como se 
describe en la siguientc relación, y se ilustra en el 
diagrama de flujo de la Figma 16. 

RiagoSúmico • (2) 
(PellgrosidadstsmictJ)(Vubterabilldad)(Valor) 

La peligrosidad sfsmica se def111e como cualquier 
fenómeno físico relacionado con los siJmos (e.g., 
movimiento del suelo, falla del terreno, etc.) que pueda 
producir efectos adversos en las actividades humanas. 
Como se indica en la Figura 16. la peligrosidad sísmica 
en cualquier sitio o región es consecuencia de la 
interacción entre las fuentes potenciales de peligrosidad 
sfsmica (creadas por la actividad sfsmica local) con el 
nivel de vulnerabilidad del medio construido. El medio 
construido denota las estruCturas (formales o 
informales), tal como edificios, sistcmas de transporte 
y comunicación, presas o líneas de vida en general, y 
equipo, que se localizan en un sitio o en un área. 
Vuln~rabilidad es el aumento de daño inducido por un 

nivel dado de peligrosidad, expresado como fracción del 
valor de la esaucrura dañada. Por lo tanto. para estimar 
el nivel de vulnerabilidad de un medio consauido, es 
necesario estimar la respuesta (comportamiento) del 
sinemá completo (suelo, cimentación, superestruCtura, 
componen~s no estructurales y contenido) de las obras 
que fonnan parte del medio consauido. 

De las consideraciones anteriores, es claro que para 
conuolar el riesgo sísmico en un sitio dado, es necesario 
estimarlo, lo cual requiere: · 
• Primero, tstimaci6n de la actividad sfsmica en el sitio, 
lo que a su vez requiere de la identijicaci6n de todas las 
fuenrcs de sismos que puedan afecw al medio 
construido, i.e., que puedan inducir daño. Una vez que 
han sido identificadas las fuentes que puedan originar la 
peligrosidad sísmica, es necesario determinar si los 
sismos van a ser eventos sencillos o múltiples, y estimar 
la magnitud de su momento sísmico, periodo de 
recurrencia, y la atcnuación de su intensidad con la 
distancia. 
• Segundo, prtdicci6n de si la ruptura de las fallas que 
originan los MSTs podrían inducir algunos de los 
siguientes peligros sísmicos potenciales en el sitio o la 
región vecina a la falla: ruptura superficial de las fallas. 
tsunamis, seiches. deslizamientos de tierras, inundaciones 
y fallas del terreno. 
• Tercero, predicci6n de los acelerogramas de las seis 
componen~s del MST en el sitio y en la cimentación de 
cada obra. 
• Cuarto, predicci611 del potencial de los MSTs predichos 
para inducir algunas de las siguientes fallas del terreno: 
licuefacción, asenwniento, hundimiento, compactación· 
diferencial, ~da de la capacidad de soporte o de la 
resistencia al corte, ineslabilidad lateral y/o 
deslizamiento del ~e~reno. 
• Quinto, evaluaci6n para una obra dada del 
comportamiento mecúüco (respuesta) del sistema total 
de la obra completa cuando su cimentación es sometida 
a las seis componentes predichas del MST. Estimación 
del nivel de daños y ~rdidas, considerando la 
posibilidad de incendios, inundación, y otras fuentes 
indirectas de peligros sísmicos. . 
• Sexto, evaluaci611 de las pérdidas y de su impacto 
socio-económico en la comunidad. Estimación de los 
costos y beneficios de la rehabilitación sísmica de 
estructuras existcnrcs. 

El análisiJ de la Tabla 2. la c\1.11 resume que tipo de 
expertos se necesitan para lleva: a cabo las estimaciones 
requeridas, indica que: (1) la estimación de la actividad 
sísmica debe ser conducida por geólogos y sismólogos; 
(2) la predicción de las fuen~s potenciales de 
peligrosidad sísmica debe ser conducida por geólogos, 
sismólogos e ingenieros geotécnicos; (3) la predicción de 
los MSTs en el sitio y en la cimentaeión de la esll'DCtura 
debe ser conducida por geólogos, sismólogos e 
ingenieros geotécnicos y estructuraleS; (4) la pnxücción 

. de la posible falla del terreno que pueda ser inducida por 
los MSTs en el sitio debe ser conducida por ingenieros 
geotécnicos; (S) la estimación del comportamiento 
mecánico del sistema total de una estructura, cuando se 
le sujeta a los MSTs predichos, requiere de la 
colaboración de ingenieros geotécnicos, de 
cimentaciónes, estructurales, de consaucción, y 
mecánicos, en colaboración con arquitectos y 
contratistas; y (6) la evaluación de las ~das y de su 
impacto socioecon6mico en la comunidad requiere de la 
colaboración de ingenieros, arquitectos, contralilllas, 
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socioeconomisras. funcionarios gubernamentales y 
políticos. De este.an4Jisis, u.dJ:Ico;que·JaTtduct:i6n y 
control·del riugo·s&mico,eiFlllf ·dntfOIII'baM' es·"" 
problema muy complejo, cuya solución7w~n de la 
integraci6n del conocimiento y de la colaboraci6n de 
upertos de variizs .disciplinas.. __ 

Figura 16. Diagrama de flujo para la evaluación del 
riesgo sísmico 
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Tabla 2. Expertos que se necesitan para evaluar el 
riesgo sísmico · 

Hasta ahora; se ha puesto enfásis en: (1) preaicción 
de' Ionlsmos por medio de enfoques probabilistAs; y 
(2)"ollllención"-del conoeimiento del componamiento 
mecúlia» (desempefto) de diferelite ti~s de estruc:turas. 
Aonque ato es necesario; 111' predicción. por si sola no 
será capaz de resolver todos lcis problemas. Lo que se 
necesita ea d tMjoramjento ·de ·la· preparación ·del 
póblia» · a»ntra los desastres,. sísmicos. Existe--la 
necesidad · ur¡enae · de coordinar - 1a· ·obtención. 
procesamiento; evaluación y·síntesis 1ie los resultados 
que se hayan obtenido en las investigaciones tulizadas. 
y del conocimiento que se ha ganado a travl!s de esta 
coordinación e integración de' las lecciones que Sé han 
aprendido en sismos· anterion:s. ·El conocimiento 
adquirido debera mtonces convertirse en acción·.:·er¿;;" 
la necesidad de fomtDr 'grupos multidiscipli1111rionú 
investigadores. profesionalu. usuarios, funcionarios 
guberlltlmentales, etc., que desarrollen y "psegunn-·la 
implementación de estrategias'y·medidJJs (ldecuadDs y 
confitJblu que ayutk1r-a reductry controlar el riesgo 
sfsmico a nillt!les aceptables..... · ' · · .e • 

2.4 Comnttarios finales acerca del co;,'tról del riesgo 
sfsmico, tk la ·necesidJJd de Ullll preparaci6n slsmica. 
y de las direcciones futuras en la búsquedJJ de Ullll 

solución · 
En 1984, durante el octavo WCEE. Press [1984] 
af~ que, "La buelltl administración por.parte del 
gobierno es el factor clave en la preparaci6n, por lo 
tanto, el desempeño del gobierno es un factor 
controlable. muy importante que tiene gran influencia 
en el impacto de un desastre". No hay duda de que si 
los gobiernos no asumen su papel en el manejo de la 
peligrosidad, des~s de haber sido provistos de las 
estimaciones pertinentes por profesionales competentes, 
no se obtendrá la reducción del riesgo sfsntlco li niveles 
aceptables. Dada la posibilidad que tenemos de reducir 
la peligrosidad sísmica mediante el mejoramiento del 
medio construido (a travc!s de una evaluación confiable 
de los riesgos, los códigos de ci:lnstrucción y las 
normas de construcción, uso del suelo, y criterios para 
la identificación y rehabilitación de estrUcturas 
existentes que representen un riesgo inaceptable), uno 
se pregunta porque es que no hemos encontndo 
soluciones adecuadas a los siguientes problemas: 
• ¿ Porqul no hemos alcanzado progresos consltkrablu 

Aderr.as, el problema de la reducción del riesgo en la reducción del riesgo sfsmico en nuestras tinas 
sfsro~co no podrá ser resuelto uilamente por los urbanas y rurales? '· 
investigadores que adquieren el conocimiento • ¿Porque no hay programtJS adecuadJJs tk preparación 
necesario a travls de sus investigacioMs. La sfsmica en la mayor( a· de los pafses? · ' · 
investigación debe acompaiiDru con el desarrollo Mientras que la falta de preparación contra desastres 
tecnol6gico necesario y con la implementación. tanto sísmicos puede ser justificable en países pobres. es 
de/ conocimiento como del desarrollo tecnológico, en difícil entender la falla de visión de algunos países 
la prdctica. Lo que u necesita es una traducción del industrializados. Hay muchas panes en el mundo 4ue 
conocimiento actual (del saber como resolver los son particularmente propensas a la ocurrencia de 
problemas) en las dreas de ingenierfa y arquitectura sismos. y que no han sacado ventaja de la evaluac16n 
a opciones simplificadas que respondJJn a las del riesgo para sus regiones, ni han desarollado y/o 
preocupaciones socio-polfticas y económicas. Esto no implementado programas de preparacion sísmica. La 
solo requerird de un enfoque multidiscipli1111rio, sino importancia de desarrollar e implementar progrunas 
tambiln de un programa educativo comprensivo, no comprensivos de preparación sísmica se demuestra 
solo para los dueños y futuros usuarios. sino para claramente por lo acontecido en las siguientes cllidades: 
todas las difuentes audiencias, que de una manera 11 • San Juan, Argentina. En 1944, esta ciudad f~ 
otra .. estln involucradas ~n la imP_Iementación de las destruida P.'?~' un sismo. Se formuló un código sísmico 
medidas para la reducción del r~esgo sfsm1co. Este muy senclllo, con recomendaciones muy específicas 
programa educacional debe enfatizar la importancia de acerca del uso de la mampos~erfa y el concreto en la 
la prep~ión _contra los desaslres sísmico_~· ...... con_s~c~ión d~ edificios. A travc!s de la imposición 
Incluyendo mcend1o, control del pámco. etc. . obhgaton.a de este código. la ciudad fue rcconstrllida y 
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sobrevivi6 .. sili (lilióscorisid~blés ni p&dida de vida, 
un siSJDC1 en 1977. con wac~sticü. .. "!'iY.~imjlare.~ a 

~E¡tels~:!:~-!ii!~." ii&u':·e:·iu4acf f'ue··¡naeik~ñie 
destruida. 4-u,t:~~~~~ .. - un sismo ·en 195_4. Como 
consecuencia se desan'óll6 un c6di¡O 'sísmico moderno, 
pero este no tü~ implementado adecuadamente en la 
reconsaucci6n de la ciudad, particularmente en el gran 
número de edificios construidos en la d6iada de los 
setentas. Durante el sismo dé 1980, la mayoría""de 
estos edificios colapsaron. · · 
• Erzincan, Twqula. Esta ciudad f~ destruida por un 
sismo de magnitud M-8.0 en 1939, y fu~ advertida 
una vez más por un sismo moderado de M=S.6 en 
1983, que dalló varios edificios. En 1992, la ciudad 
fue severamente dallada por un sismo de M=6.8. Más 
de 2.100 edificios llegaron al colapso o sufrieron dallo 
considerable. Este último sismo tambi~ afectó 
alrededor de 70 villas y pueblos, en la mayoría de los 
cuales, 40% de las casas llegaron al colapso o 
sufrieron dallo irreparable. El número total de personas 
que perdieron su hogar se estimó en 120,000. La 
mayoría de los edificios que fallaron en la ciudad eran 
edificios modernos de cuatro o más {lisos (Figura 17) 
diseñados, y particularmente constnudos. sin cumplir 
con los estipulado en las regulaciones del código 
sísmico. La historia de los efectos de los sismos en 
Erzincan demuestra que; o olvidamos muy rápido las 
lecciones aprendidas, o no tomamos en serio las 
advertencias. 

Es claro c!e los ejemplos anteriores y de las lecciones 
aprendidas en otros sismos recientes que el potencial 
destructivo de Jos MSTs no espera a que nuestro 
conocimiento se transfiera por osmosis de las 
publicaciones de I&D a los profesionales y 
funcionarios gubernamentales a cargo del manejo de la 
peligrosidad sísmica. Existe la necesidad urgente de 
educar, no solamente a Jos profesionales involucrados 
en la ingeniería sísmica (particularmente en DSR y 
CSR), sino a Jos funcionarios gubernamentales. 
polfticos. y al público en general. 

Resumiendo: el problema fundamental que nos 
confronta a todos NJSotros en el campo tk la 
ingenierfa sfsntica consiste en la necesidad de 
controlar el riesgo sfsmico en nuestras dreas urbanas 
y rurales. La solución ·consiste en el control tk la 
vulnerabilidad del medio construido. porque esto nos 
permite el control sobre las fuentes potenciales de 
peligrosidad sfsmica, que son consecuencia de la 
interacción de la actividad sfsmica (que no podemos 
controlar) con la vulnerabilidad del medin construido 
(que podemos controlar). 

3. PAPEL E IMPORTANCIA DE LA 
INGENIERIA SISMICA EN LA SOLUCION DEL 
PROBLEMA GLOBAL DEL CONTROL DEL 
RIESGO SISMICO EN NUESTRAS AREAS 
URBANAS Y RURALES 

3.1 Papel ~ importancia de la ingenierfa sfsmico 

3.1.1 Definición )' objetivos de la ingenierfa sfsmica. 
· Como se af1m1ó anterionnente, la ingeniería sísmica es 
la rama de la ingeniería que engloba Jos esfuerzos 
prácticos para evitar o disminuir la peligrosidad 
sísmica. Es un campo relativamente nuevo de la 

ingenieña: en los .. EE.UU. no tiene más de 65 allos. 
~ún ill, la in~riiena · sí~ca · á jugado ya un papel 
muy impórtante en la mitigación de la peligrosidad 
sísmica en todifel"lllilhdo-:-·sc han loi!'IÓO avances muy 
. significativos en' 'el "8114lisis de ·¡a respuesta sísmica de 
modelos matem4ticos de las estructuras y aún en el 
entendimiento del comportamiento de las estructuras 
reales. Sin cmbai¡o, no ha habido ·¡a correspondiente 
mejora en la confiabilidad con la que se diseñan. 
construyen y se da mantenimiento a las nuevas 
estructuras, ni en la rehabilitación sísmica de 
estructuras existentes para que-- sobrevivan. de ·una 
manera eficiente, los peligros sísmicos a los cúales 
están expuestas durante su vida útil. Por lo tanto. no es 
sorprendente que, como se mencionó anteriormente, la 
mayoría de las lesiones y pérdidas económicas 
asociadas a MSTs moderados y severos sean causadas 
por la falla de estructuras formales. U na de las razones 
principales por Jo que esto sucede consiste en que el 
estado de la práctica en la ingeniería sísmica. y 
particulannente en el DSR, tal como se refleja en los 
códigos sísmicos. esti basado en mapas de zonificación 
que no describen la peligrosidad sísmica real en Jos 
sitios donde puede ubicarse la esii'IICtura. La lentimd 
con que se reduce la peligrosidad sísmica es 
consecuencia de la introducción tardía de Jos avances 
en la zonificación y la microzonificación a la ingeniería 
sísmica. 't particularmente a los códigos de diseño 
sismorreststente [Bertero, 1991 (Seismic Zonation)). 

Como se ha remarcado con anterioridad, la evaluación 
de la peligrosidad sísmica a la que están sujetas las 
estructuras es una tarea muy compleja. que requiere no· 
solo de la consideración probabilista de la ocurrencia 
de los sismos, los efectos físicos en la zona epicentral, 
la trayectoria de propagación, la geología local del 
sitio. sino tambien de la interacción del movimiento del 
terreno con el sistema completo (suelo. cimentaCión, 
superestructura, componentes no estructurales y 
contenido) de la obra que se va a diseñar. 
Desafortunadamente, debido a la especialización de las 
disciplinas. la mayoría de la investigación en las 
diferentes áreas se ha hecho en forma aislada. No ha 
habido esfuerzos serios por integrar e! conocimiento y 
los requerimientos de las varias disciplino~ involucradas 
en la búsqueda de una solución al problen., ~loba! de 
la reducción de la peligrosidad sísmica. · (,¡ .. •, ú los 
ingenieros no le formulen las preguntas correcta. • ~"' 
geólogos y sismólogos, y estos. a su vez. es~n m.:' 
interesados en predecir los sismos que en los problemas 
involucrados en el DSR de estructuras formales. Esta 
actitud debe cambiar. 

3.1.2 Papel e imporroncia del DSR de las esrnu:ruras. 
De la discusión previa. es claro que el DSR de las 
estructuras es actualmente el elemento clave en el 
problema de la reducción de la peligrosidad sísmica. 
Como ya se ha mencionado. una de las maneras más 
efectivas para mitigar Jos efectos destruCtivos de Jos 
sismos consiste en mejorar y desarrollar lnttodos ntis 
conf~ables que los actualmente disponibles para el 
diseño, construCCión. mantenimiento y supervisión 
continua de estructuras nuevas y de la rehabilitación 
sísmica de estructuras existenteS. Para encontrar la 
información que se necesita para la consecución de 
estas mejoras, es conveniente analizar los problemas 
fundamentales. Estos pueden formularse como 
preguntas acerca de lo que se ha hecho o resultado mal 
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_, ~-- ~- :··:' en éJpaSadO. Ú,~rqut hay tanÍlis esttuCtUTliS exis~nie~ . 
...... ;; .. :· ·.~;que n:¡;~e~ui'." !!IÍ.riesl!Ó inaceptable?), que e~ lo que 
·---~ ·_- ·- -~-. esta suceíliendo aciualmente (¿cual es nuestra situación 

'> • .-.:h:.•mcu:~ · ~·- · .::;:~ .::~·:::.-:·.·_-_- _· actual?).. y adonde debemos ir (¿cuales son las 
·- -- · ... · · · dii'Ccciones que debe seguir la búsqueda de soluciones 

.. · " · - a corto y largo plazo?). 
Debido a que, en la práctica. el diseño y la . 

···.: 
construcción de la mavoría de las estructuras 
sismorresistentes (particularmente edificios) 
habitualmente siguen las e~ificaciones de un código 
sísmico, es conveniente examinar brevemente esw 
especifaciones y estudiar lo que se ha heeho. y debe • 
hacerse. para mejorar el estado actual de la prictica. 
Antes de examinar los códigos sísmicos, es convemente · 
~pasar brevemente los problemas involucrados en el 
DSR y la CSR. y la filososfía general del DSR. 

3.2 Problemas involucrados en ~/ DSR y la CSR 

Los a.~pectos generales y los problemas involucrados en 
el DSR ) :a CSR de edific1os 1 en los q:~r se concentrará 
la discusión que sigue) han sido díscuudos por Bercero 
11982). y del análisis de estos aspectos generales. es 
claro que los códigos sísmicos deben regular: 
i 1 1 La selección del sitio de la edificación. restricciones 
en el uso del sitio, uso del suelo. v el análisis de si el 
sitio es adecuado: · 
r2) La defuución de los sismos de diseño. criteri!JS para 
el DSR. y la metodología de diseño; '· 
(3) Las restricciones y/o guías par• la selección 
apropiada de la configuración del edifi~io. cimentación, 
disposictón o planteamiento estructural. sistema 
estructural. materiales estructurales y componentes no 
estructurales; 
r 4) La esumae~on de la~ demanda~ en b estructura v en 
<u contenido ame los diferentes nivele~ de los stsmós de 
01seño: 
(51 Lt ~snmación de las capacidades surrunistradas a la 
estructura. 
161 El ar.álím del desempeño de la ~SlJ"Uctura diseñada 
ba1o l0s d!lerenres mveles establecidos para lo' sismos 
<le dl'<'nn bto debe hacerse visualizando la< 
características que tendrá la estructUTll real ya construula 
1?' La construcción (supervisión), uso. mantenimiento. y 
modJftcaciones de la estructU111. 

Como se dis.:unrá más adelante. el estudio de los 
resultados obt.en1dos para e~blecer la importancia v los 
efectos de los aspectOs generale~ del DSR de las 
estructura~ indroa que los problemas tundamentales que 
necesitan reS<llverse para fonlenwr el mejoramiento de 
t;;: diseño están relacionados con los siguiente~ !Tes 
eie""'mm báSicos. siSmo dr ~nrradn. drmanJa.r en la 
rsrrucrura. ·, capacrdades sumimsrradas a itJ esrrucnlra. 

·Después del brne repaS<l de com<; se han d~llado 
'"' codi~os <Í<rnicos en lc-< EE.UL'. v de como han 
mtent.ldr> re~ol,.rr esros !Tes rmblemas. esu conferencta 
s' enfo;;ará en el pnm,-ro .. el """" de entrada. que 
trp.·otu(:rü lo- \t;mc:mt:-.. pruhl~m~' lnt!'rrelacionados: 
.nsmos (f,.· di'fl'ñn. crif~rros dr di·. ·•·n. · . .'u .u•lt.TCl6n. cJ, 
Ja merado/opta de dt.'l~ño ~ :m¡-··~-:anc¡a d~ una 
definición .ldccuada de ¡,,, """''" de d1seño se refleja en 
la n.t>r~.üdad dr sahitr cnnrra q¡v .::t• de!N du~ñar a la 
es!ructuru 

Figun 17. S1smo de !:.rz1r.car.. 'i urquía. de 19<12: 
fotografías que liusrran •:: rl::•':· ~·· diÍI~HlS modem·os 
de collCT'Cto reforzaoc 

Los cnterios de diseño deben refleJar. de una manera 
transparente. la filososffa del DSR: aue ha sido bien 
establecida y e' ·aceptada mundialmente. Sin embargo. 

._ como se discutir::i posteriormente. la.' metodologías de. 
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diseño de los códigos actuales de los EE.UU. no lograr los objetivos de la filosofía general. estas 
alcanzan las niCtás y objetivos de esta fllosoffa [Benero estructuras tienen. como própo.<ito primordial el'itar las 
y Breslci.(l977), Bertcro.(l986)].. · · ... ." fallas mayores y. la pérdida de vida, y no ell1mitar el 

Los prob~mas involu~C),s_en_cl DSR son complejos, daño, mantener ... el funcionamiento, o permuir una 
y por Jo Wlto, en general, sus soluciones también son · · reparación facíl. En unas .. pocas palabras, la 
complejas. Considerando que el procedimiento de metodolog(a actual de diseño del códi11o se oasa e_n un 
diseño de los códigos debe ser lo más simple posible. solo nivel de los sismos de diseño. Ad~más, el 
como debe ser para facilitar .su .uso, es necesario comentario de SEA OC establece que. ,"la protección a la 
especificar regulaciones muy severas y esuictas para la vida se provee de una manera . razonable. pero no 
ubicación de la esttuctura y la selección de su absoluta". Resumiendo, la meta primonhal de las 
configuración, disposición esttuctural, sistema regulaciones sfsmicas de los EE.UU. consiste en proteger 
esauctural, materiales esttucrurales y componentes no la vida humana. La -ta secundaria consiste en rúiucir 
esaucturales. Esta es la mejor manera para no crear (no eliminar) /Os dáños"iiTa propiedtid. En vista de-éSto~ 
problemas complejos (interacción suelo-esttuctura. objetivos y metas de los códigos de EE.UU .. es 
movimientos de la cimentación, efectos P-a, efectos necesario responder las .--iguientes preguntas: Primero. 
torsionales. etc.). Cuando no se sigan estas regulaciOnes. ¿Es posible alcanzar los objetivos mencionadm 
el código debe exigir que sus procedimientos de diseño anteriormellle mediante la aplicación de las 
se complementen con análisis dinámicos lineale~ y no especificaciones actuales del códi¡¡o sfsmico?: y 
lineales y procedimientos de diseño que deben estar segundo, ¿es suficiente el alcance de estas metas? Antes 
sujetos a una revisión detallada por pane de un panel de de hacer el intento por responder, es C!l_nveniente repasar 
expertos. la filosofía de los códigos de consiTUcción de edificios. 

3.2.1 Filosofta general del DSR. La que puede ser 
considerada como la filosofía general del DSR de 
edificios que no alberguen instalaciones esenciales o 
peligrosas, fué mtroducida en los EE.UU. por primera 
vez en el comentario de la edición de 196 7 del Libro 
Azul de la Strucrural Engineers' Association of 
California (SEAOCl [ 1967]. y ha cambiado muy poco 
desde entonces. Esencialmente, esta filosofía del DSR 
establece que el diseño debe alcanzar los sigUientes 
obJetivos: 
l. Prevenir todo tipo de daño en movimientos sísmicos 
de baja intensidad. que puedan ocurrir fl'<'.cuentemente 
durante la vida uúl de la estructura. 
2. Prevenir el daño esttuctural y nunirnizar el daño no 
esaucmral durante movimiento~ sísm1cos d~ intensalad 
moderada, que puedan ocurrir ocas1onalemen~. 
3. Evitar el colapso o daño s~rio duran1e los 
movirruentos sísmicos severos que riúamenle puedan 
ocurrir. 

3.2.2. Filosofla ideal del DSR. S1 se reconcJCe pnmero 
que la aceleración y las deformaciones que puedan 
desarrollarse durante la respuesta del SIMema total de 
una .construcción cuando se le sometr a mnvim,enlOS 
sísmicos severos, y aún moderado~. son muy ¡,.'Tandes, 
y segundo, la existencia de ¡rr:!llde~ mcerutlumb"'s en 
la estimación de las demanda' v caoac1dades 
suministradas, la filosofía ideal debe intenw alcanzar 
todos los objetivos de la filosofía general por medio del 
suministro de rigidez. reSI~tcnc•a ' ... apdcHi.d de 
disipación de energía que sean r.c;ct!>att:l,, cun ~1 menor 
incremento posible en el costo de la construCCión 1mc1al 
y con el menor sacrificio posible de las c:u-acterísuca< 
arquitectónicas con respecto a aquelios c·orrc"pondientes 
al diseño del edific1o para cargas gra' mcioroales 
exclusivamente. 

La filosofía general descnw arr.ba concuerda con el 
concepto de diseño comp...,nSivo. Sm embargo, la• 
metodologias actuales de diseño, por lo mena·; rn ios 
EE.UU., no alcanzan las metas ,. oh¡e11v"·' Jr esta 
filosofía. · · 

Aul_l(lue en ~1 comentario de las rec,..mendacJOne~ de 
la edictón 1988 del Libro Azul de SF..AOC se esu.blece 
que las esiTUcturas que se diseioen en conform1dad con 
estas recomendaciones del:>en. ~n general, ser capace< de 

parucularmente las regulaciones sfsmicas, así como 
estudiar su historia y desarrollo. 

3.2.3 Filosofla de los códigos de las EE.UU. Los 
códigos de construcción son primariamenle 
requerimientos legales técnicos, adoptados por agencias 
del gobierno. que especifican normas mfnimas para el 
diseño. fabricación, e instalación y uso de los materiales 
y componentes de consttucción. Aunque la función 
pnmana del código de consiTUcción consis~ en 
estahleur normas mfnimas para asegurar el bienestar· 
público, tiene también otros objetivos. Por ejemplo, la 
inlención del código UBC 1991 es señalada claramente 
en su sección 1.02: 

El propósito de este código consiste en proveer 
normas mínimas para salvaguardar la vida. salud, 
las propiedades, y el bienestar público por medio 
de la regulación y control del diseño, la 
con,trucción, la calidad de los materiales. el uso y 
la ocupación. ubicación y mantenimiento de todos 
lo' edificws y eSITUCturas dentro de esta 
jurisd1cción y cieno tipo de equipo especificamen~ 
re~ulado en ~1. 

F.n vista del propósito del código. no es sorprende01e 
que SEA OC haya establecido una filosofía del código de 
dio;eño que este xorde con este propósito. Por lo canto. la 
flic·:nj."u ""''"u Jel código sfsmico ~ SEAOC. as{ mmo 
de /u mav,JriJ .j,, los dnn4s códigos :rfsmicos, iw suJo Ir. 
dr .'"•"<"<'rr u· :uihlico usuario contra la pérdili<: de vub 
(1 IP:.¡uflt!~ ~rm :·s auranre los sismos importantes Str 
embar~c·. algun,>S cc\dJgos. que han sido paaocinados por 
el secror f'nvadc•. han ido un poco más lejos. Por eJemplo. 
en 1 ""< lo< Tí1u'ns 17 y 21 del California AdJnimstrarive 
Code --i•~'"""c3s con el diseño y consiTUCción de 
hr>· ¡o 1tak< v escuelas públicas. incluyeron como propósito 
;, 1"·¡onal. !u p. ;•lección de la propiedad. Actualmc:nle. el 
Titulo c4 dct C"i,fomia Administrativ~ Code, qut regula 
el diseño y CO'lsm;.:ción .J~ los hospiwle~. requiere romo 
prnr·'mo ad~e,on.li. <. :'ue lm hospnaL-.; permanezcan 
opcrac10naJe" de\(')ut~ tlt.: un sic;n•o. 

3.2.4 Histona tk los códigos sfsmicos. La edición de 
! 9RO del Libro Azul de SEA OC de<cnbe la hiStoria de 
lo> c&llgos <í,m'cm en C:alifom1a. l.;¡ Tabla 3 resume la 



Tabla 3. Historia de los códig_os sísmicos en los Estados Unidos 

Fecha -~igo;of>jOvision~·-· :.: ----~:~:-~-~-- . 

Post-1906 
1927 
1933 
1943 
1952 
1959 
1974 
1976 
1977 
1988 

San-Frañcisco se reconstruye usando 30 librálpiel de.~ón !!é viento: . . .. 
Primer apéndice de diseño sísmico en el Unifonn Building Códe: "V"'CW'{C=<l.075 a 0.10). 
Código .de la ciudad de Los Angeles:. V =CW, (C=0.08) Primer código sísmico obligatono. 
Código de la ciudad de Los Angeles: V=CW, [C=60/(N+4.5)) N mayor que 13 pisos. . 
ASCE-SEAONC:. (C=K1/TJ), ~ =0.0 15-0.025) · 
SEAOC: V=KCW, C=0.05 (T) 
SEAOC: V=ZIKCSW. .. 
UBC: V=ZIKCSW -
ATC-3 Recomendaciones tentaiivas: V=;~1F..~.:=l.2'A.,:'S/RT~.5 !\,IR ,_,,, 
SEAOC y UBC: V=ZIC WtRw. C.=l.25 1ft ,--5.1..75, ~.075 . . . . -- . - - -- "·. 

NOTE: W=peso del edificio: V=conante basal: T~periodo de vibrad6n: N=número de pisos; C, l. K, i y 
S=coeficientes númericos (originalmente Cera el coeficiente sfsmico de tüseño,pero en c6digos posteriores il /943. 
C representa un coeficiente númerico que depende de T; l=factor ile zona_ de acuerdo a mapas de riesgo sfsmico, 
!=factor de imponancia del tipo de ocupaci6n: and S=respuesta sitio-estructural o coeficiente asociado al perfil· 
del suelo); C =coeficiente sfsmico: A,.=acell'raci6n tjectiva asociada a la velocidad máxima del terr~no: R=factw 
de modificacf6n de la respuesta; y R.,=caefinente númerico (llamado factor de calidad del sistema). . 

historia de las especificaciones de los códigos de diseño 
sísmico en los EE.UU. [Committee on Eanhquake 
Enginecring Research, 1982). 

Los primero> requerimientos de diseño sísmico 
aparecerieron en la edición de 1927 del Unifom1 
Building Code. Aunque estas provisiones nunca se 
ejercieron en ninguna ciudad. estas ro:¡uerian que todo' 
los edificios con una altura mayor a los 20 pies se 
diseñaran para resistir un fuerza lateral, generalmente 
paralela a los dos ejes principales :de la eslnlctura, 
aplicada al nivel de cada piso y deL techo. La fuerza 
ro:¡uerida era un porcentaje del total de las cargas 
muertas v v1vas. con la e'cepción de edifici0< que 
tuvieran Úna carga viva que no excedJera 50 libra; por 
pie cuadrado, para los cuaJe; solo se requería del uso do 
un porcentaje de la carga muerta. Las eslructuras 
cons1ruidas en suelos con una capacidad de car~a de do> 
o más toneladas por pie cuadrado debían ser diseñadas 
para 7.5% de sus cargas gravitacionales, y aquella.< 
ubicados en ro.~elos con menor capacidad de carga o. 
soponados ~,or pilotes, debían ser diseñadas para 1 0% 
de sus car ,;as gravitacionales. 
Cuan~,, en los códigos de cons1rucción dr Lm 

Anv;es (LAl aparecieron por pnmera vez a1~unos 
rrv1 uerimientos para el diseño sísmico y se aplic:ucm on 
•a práctica. ca.<i no había conocimt<nro do la inr•·n•~n·a 
sísmica. La edtclón de 193 '\ del cod,2<> dt· odifiC 10' de 
LA. por ejemplo, solo establecía que los cdllt<:tos 
debían ser diseñados para I'I"<JStir un ompure hnr. '""tal 
constante igual al 8% de su peso. en etect< .. ¡¡-;u ... ""' la.< 
fuerzas sísmtcas como pres1ones eólica,. En ;u;,, 
rec1entes, ha habido un desarrollo notable en <; 
entendimiento de los problemas relacionddO> .:on la 
mgeniería sísmica y el DSR. En los EE.L'U. esto ha 
sido posible. en gran medida. a trav¿, ~,. · .. 
mvesugae~ón de;arrollada después Je la Se¡:unc1~ '·'"""" 
Mundial en estructuras mihtares de prorecc""'· ~ 
después de 1 Q60 a uavés de los programa< c1c 
investigación ~n mgenierla sí,mica cnnrluci·1· · ;,~~ 
EE.UU. y otros paises. 

Lo'\ cócbgos de consU\Iccznn que regulan l~1 dlv:"ñl' l1e 
. edificios ordmario~ tamb1én han ,ufridn 'lr d~o, ,,......~,p,. 

notable, de manera que ahora estaJ, meJOf adaot..du> 
para guiar un diseño realista contra las fuel'Ui> ;i,oucas 
Claramenre. los mérodnc; .l .. ~ru:~r~:·, dt D5lR rr: 11" 

EE.UU. representan una mejoría notable con respecto a 
los métodos disponibles hace 20 años. y aún hace 10 
años. panicularmente en el dimensionamiento y detallado 
de la superestructura de edificios ordinanos. Para 
profundizar en este tema, es conveniente clasificar las 
especificaciones de los códigos sismicos en los dos 
grupos siguientes: 
l. Criterios sismorresistentes. Este grupo cubre: la base 
del diseño y la especificación de las fuerzas:'laterales 
mínimas y sus efectos (estimación de las demandL< 
sísmicas\. 
~- Especificaciones para los materiales. Este grupo 
regula el dimensionamiento y detallado de los elementos · 
dr la eslructura. 

En las ultima; dos décadas, las especificaciones de los 
código> para el dimensionado y detallado de los 
m1embros eslructurales, y de sus conexiones y ·Sopones. 
han meJorado notablemente. La Figura 18 ilustra los 
cambios en el espaciamiento de los esnihos en el DSR 
de columnas de concreto reforzado. Aunque ya en 1959. 
en los requerimientos recomendados por SEOAC. se 
r~conoc1ó la imponancia de dotar a la estructura de una 
gran du,·tilidad. ouas provisiones especiales para el DSR 
d~ eslructura> de concreto reforzado aparecteron por 
pnmera vez en la edic1ón de 1971 del Cód1go ACI. 
~bido a 4ue la cantidad y el detallado del refuerzo 
transversal que se ro:¡uicre para alcanzar altas demandL< 
de ductilidad difieren de los correspondientes a la 
pract1'" ordinaria del diseño y construcción de 
~'tn•ctur~s de wncreto reforzado. el <:Osto do la CSR es 
mavor. Este mayor costo ha causado preocupación y la 
que1a de que se ha puesto demas1ado énfasis en crear 
c1Jctilidad tar. -.nlu por crearla [Dowrick (1987)). Esto 
:amhtén a lle-.do a plantear-la sigUiente pregunta válida. 
, C:Jmo se di.\~Jian la.f estructura!~ poco dúctill's q""' 

'il'o•: In sufin,•ntemenu• cnnfiahies paro resisrir lo.\ 
. ., .. 

.)1.\mOL 

Fn cuanto ~ ostas qu~Ja' y pregunta;. el conferencista 
_.,_., que los re.¡uerim1entos de ductilidad no deberían 
roia¡arse en el DSR. por lo menos hasta que los 
re<ultados de nuevas investigaciones y su desarollo 
tecnológico esten disponibles para JUstificar esta 
relajación. Esto.< rigurosos requerimientos para el 
dimensionamiento, y particularmente para el detallado, 

· n~n sido la bendición tk> los requerimi<'ntos actuales del 
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código slsmico. Las razones para esto radican en la 
existencta de una gran incertidumbre en la-estimación· de., ·.· '··' _., 
las demandas y capacidades en el DSR. Como se dio;cute 
abajo, las especificacion~ del código acrual para estimar 
las fucn.as sísmicas laterales y sus efectos están ·muy 
lejos de ser confiables. Por esta razón, el confermcista 
cree que los rigurosos·· requerimientos para el 
dimensionamiento y el detallado, más que los complejos 
análisis rrúmericos que se corrducerr para cumplir con las 
fórmulas tú>/ códixo en la estimación de las demandas, 
han pt!rmiridn la supen•ivil'fiClO- de muchos edificiDs 
durarrtr .fismns recú>ntes, moderados a uveros. 

3.~.5. Criterios del ~ódifln slsmico de lo.l' EE.UU.· 
esn·mación dr las demafldas. Las dtstintas fuente> de 
incertidumbre en la estimación de la demanda pueden 
agruparse en dos categorías: 1) las fuerzas sísmicas 
especiftcadas, y 2) los mé10dos utiltzados para estimar 
la respuesta a estas fuerzas sísiTil~as. 

r 1) EsrimaciJn de las ftvr.:as .<!.<micas. ParJ edificios 
regulares. las fuerzas sismicas laterales pu~den est<marsr 
de la sigutenl<' maner.: 
1 aJ Cona"'" Ba.wl: 

(3) 

donde V es el conante ba,al. C, .\C define como el 
coeficiente de diseño sísmico, W es el peso de la masa 
reactiva (i.e.. la masa que puede mductr fuerzas 
merciales). CSP e' el coeficiente sísmic<' equivalentf' a 
una aceleracioh dei espectro de respue'ta lineal elásuca. 
s •. (C5 =C,R=S,,~\. y R es el factor de redtKción. 
'b 1 Disfrihu.citin Jt•Í cnr!antr has a! sohrp {Q r;,'.•11.ru dF la 
esrrurtur¡.¡ 

• 
¡4) 

rlonde F, '" una fuerza concenrrada er. !a pane ,upenor 
J~ la eso-uctur;J y repres~nta io~ ~fe-no~ ,k rt~odo~ 
~uperiores llatig-ueo) y: 

F • (V-F,)w¡., 
' . (5; 

es la fuerza lateral en ~¡ nrvei 1 lpor lo ~~n~r:.' .tpkad• 
al mveJ de p1Sfl. v., r'~ la pC1!"CiÓI1 de \\' locaJ:¿:Jda P 

asip1ada aJ n1v~l i. ~ h1 e" IJ a.lrurd. d~! mvel cnr. 
respecto a la ba'e 1 
12 l Esumanñn dl' la respuPsra estrur:ura/ u la.\ jur .... :u..· .. -
r¡¡_,miriJJ La re~pue~ta esrructura: pur-rle -:;;uma.r>~ .• 
:r;.l\ f"~ de~ anái1'1" ltr.~al t:!:.i<..tic~' \.: <..f"i..! ut:!1 ·:·nd(· 
tilrectam~ntc:' !.1· ! ut·rz..a-.. Jat~ralt"'- ecu1\ •. d·:ntt• f·,· ~ ·. 
5 J en un anáhs1' estatico. o mult1r!J..:1ndoi<J\ pOr 
factores de car¡!a. depc~dtendo d~ si el di<~ñn util"'"" 
el método de esfuerzo ~rmi.;;iO!e (esu.1r· d~ $~;-.i(IJJ l' 

el de resistencra úlú= 
La< mcerüdumbres tn\'olucrada.< en le estrrnac·tóo óe; 

cortante baul v su dJ<;L-ibución en alturn. a~i l"OOl<' la 
contiabiltrlad ·de los proced11m~ntm y v;Jare' 
e=ifrcad¡o·. ¡>Orlo' corlr~n' "C!ua'o' de Jo, EE UL' .. han 
'iJCif\ dlt.Clltlr.J, ·:-:-. r1~r.1'!· ~·,r H.,:~!"":-.. ·; \' f ;GS: ; 1 ~XtJ;. 

\ 
\._ 

F1¡;:ura i ~ F.1cr·;,ios ck camhro~ ~n lo' requenmientos de 
detJibdo er :;-: ~fue:-·¡"~ trd..."l~\l~f'-1: de elt·mentos de 
~0n.::~l· ret"r':Hi,. 
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Un resumen de la historia de los procedimientos 
utilizados en el cálculo del conante basal (Tabla 3) 
ilustra claramente que la ecuación recomendada para su 
cálculo ha llegado a ser más y más sofisticada, y ha 
requerido más y más coeficientes empíricos. Sin 
embargo, lo realmente sorprendente es que el valor del 
cortanle basal requerido por los códigos actuales 
pennanece praclicamente el mismo que en el primer 
c6digo sísmico de 1927, e incluso ha sido reducido, 
como se puede deducir al comparar las Tablas 3 y 4. 
Esto es sorprendente, porque la recnología de 
construcción de la d~ada de los a-einta era bastante 
diferente de la actual, y aunque ella resultaba en 
edificios con una menor ductilidad, estos edificios 
tenían p<Ír lo general una sobrcrrcsistencia más elevada 
que los actuales. 

Como se indica en las Tablas 3 y 4, SEAOC inlrodujo 
cambios significativos en las recomendaciones de la 
edición 1 988 de su código. adoptando algunas de las 
recomendaciones del A TC-3 de 1977. Las nuevas 
recomendaciones de SEA OC se adoptaron en el UBC de 
1988. Aunque estos códigos y recomendaciones 
recientes reconocen la severidad de la peligrosidad 
<í<mica en las diferentes zonas sísmicas de los EE.UU .• 
~ incorporan filosofías y enfoques modernos del diseño 
sismorresistente, continuan poniendo demasiado énfasis 
en el diseño basado en la capacidad resistente de 
fluencia. que es más o menos la misma o aún menor 
que aquella que resultaba al aplicar las especúicaciones 
del primer código sísmico de Jos EE.UU. en 1927. 

El conferencista a analizado recientemente las 
tendencias actuales en el DSR y la CSR de edificios en 
los EE.UU. y ha hecho Jos siguientes observaciones: 
( 1) Las recomendaciones de los códigos actuales 
reconocen la posible ocurrencia de MSTs muy severos 
(alta intensidad y larga duración) en .sitios ubicados en 
regiones de alta sismicidad. A pesar de esto y de los 
cambios tan significativos en la tecnología de 
construcción. ha habido muy poco cambio en el 
coeficiente 'de diseño para el que los edificios deben 
diseñarse. 
(2) El código continua enfatizando el diseño basado en 
resistencia, que a su vez se basa en el uso de fuerzas 
sísmicas ficticias y en el análisis lineal elástico para 
estimar sus efectos. 
(3) Debido a las presiones económicas, los diseñadores 
intentan satisfacer únicamente los requenm1entos de 
resistencia mínimos del código. 
( 4) El desarrollo y uso de los programas de 
computadora, basados en el diseño óptuno de los 
miembros de la estructura, conducirán a diseños finales 
con muy poca sobrerresistencia con rcspecro a la 
resistencia mínima requerida por el código. Este 
problema se ve exacerbado por el uso de edificios más 
altos y esbeltos. 
(5) El uso de elementos no estructurales más hgeros y 
débiles (muro~. particiones. revestimientos, etc.), 4ue 
además se construyen de manera que no interfoeran con 
la deformación de la estrUctura, produce edificios cuya 
resistencia y rig1dez son simplemente la.< del sistema 
estrUctural. 

Todos estos desarrollos y tendencias se refleJan en la 
construcción de edificios con muy poca 
sobrerresistencia más allá de la resistencia núnima 
requerida por el código. Existe la necesidad urgente de 
calibrar la resistencia y rigidez reales de lo< edificios .. , 
que han sido diseñados y construidos según Jos códigos 

actuales. No puetü ~r un ml!¡oramiento en ~1 DSR €U 
edificios nuevos, en la evaluación tkl comportamiento 
slsmico tü edificios existentes, en la evaluaci6n tk la 
vulurabilidod sfsmica y ~n la rehobilifiJción tü edificios 
existentes, si 110 u logra un mejorami~nto ~~~ la 
predicc:Wtt tü la rigitkz, resistencio. y las capacidades 
tü absorc:Wtt y dUipación iU eMrgfa ti# sistemtU reales 
(suelo, ci1Mntaci6tt, superestructwa y Compotu!ntu M 
estructurales). 

En años recientes, se ha incrementado la investigación 
del disello basado en enfoques probabiliStas. Esta 
actividad ha provocado el análisis de infonnación 
obtenida en el pasado, el análisis detallado de los 
conceptos de diseño, y la formulación de 
especificaciones de diseño para hacer que su uso sea más 
lógico para Jos profesionales. Todavía hay muchas cosas 
que deben hacerse para aplicar estas investigaciones a la 
evaluación del riesgo sísmico, panicularmcnte en las 
áreas de poca actividad sísmica. y para adapw esta 
investigación al diseño y construcción en la práctica. 

Tabla 4. Comparación ena-e: 

(1) &presiones pora el coefiCienle slsmico efectivo, C,•V/W. 
espec:ifoc:odo por el UBC de 1985, ATC·3. ~ las recomendaciones de 
SEAOC de 1988 

use ATC SEA OC 1 

' 
1.2 A., S ZIC 

!I~CS --
Rr 2!3 R.., 

---
l 1 

1 

1 l. 2' S e': e~---

¡; fi 1 Tzn 
1 • 

' 

J 
ZIKS 1.2A,. S 1 l. ZSZIS 

l S .fr R;-2/3 ! ' 
-213 . ..,_ .. 

C2> Valores de e, pora marcos dolctile.< espacial .. en re,innes de alto 
riesgo sfmuca · 

--
1 use 

1 
ATC 

1 
SC:AOC 

1 ¡K•0.1) 1 (R•I 1 1 IR.,•t%1 

' O. S 1 S 1 0.('150 S 
1 

O.O.t:Z !~ 

' --- : ----
1 ;: ¡; -·}: -=n 

' --
1 For ! • 1 &nc! T • l Sf'l:: . 

V e O.C5 5 
'1 

o 050 ' : o (''~ • 
---

' o V!.: ¡ __ 063 S ! O.MCI S ! o Cf~O < 

3.2.6 Comparación tk las ~spe< 1 i<'aciones tk los 
códigos Of'tuales. El análisis de la comparación de los 
códigos de EE.UU. con los códigos acruales de Europa, 
Chile, Japón, México, D.F. y Nueva Zelanda deja ver 
claramente la existencia de discrepcncias significativas 
ena-e sus especificaciones [Bertero eL al. (1991)]. Esto 
es producto de que Jos códigos sísmicos. por necesidad, 
son sobresimpliticaciones generalizadas del problema 
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real . .y muy . complejo del. DSR . ... Los . c6digQ~ _tú 
construcción modertws. que_ inte_ntan .reflejar dt .. uno 
manera muy- ·simple los grandu avances .. en .. el 
conocimiento y .el.entendim~ntQ;-.IJD. StHl:lliJ!ISI'arentes 
sobre el nivel esperado de comport~nro.del sistema 
total de la obra 1 suelo, cimentación,--superesn-uctura y 
componentes no· estructurales). El nivel esperado de 
comportamiento se ha transfomllldo · en una parte 
implfcita, más que exp/fcita, de los códigos a travts de 
una serie de factores empfricos y requerimientos tú 
detallado que oscurecen la verdadera lliJturaleza del 
problema del DSR: el comportam~nto del. edificio, . 

Los códigos sísmicos actuales carecen de transparencia 
en sus especificaciones para: la definición confiable. de 
los MSTs críticos para el componamiento deseado del 
sistema total de la obra para los diferenrcs estados 
límirc que pueda alcanzar durante su vida útil; ~ 
también la repuesta real que se espera del edificio :va 
diseñado y construido a los MSTs reales y criucos (es 
decir, no solo a movimientos especificados en el 
código). Aunque no existe un número suficient~ de 
MSTs, severos y moderados, registrados en nuestras 
áreas urbanas para permitir el análisis y juicio de! 
componamiento de las estructuras diseñadas de acuerdo 
a los códigos sísmicos actuales, el componamiento de 
algunos edificios modernos. observado durante sismo' 
recientes, particularmente en la Ciudad de Méx¡co 
durante el sismo de Michoacán de 1985, en el Area de 
la Bahía durante e! sismo de Loma Pneta de 19X9. en 
el de Luzón, Filipinas, de 1990 y en el de Erz~ncan. 
Turquía. de 1992, indica la necesidad de meJorar el 
enfoque (metodología¡ del DSR de los códigos de 
EE.UU. 

La lentitud wn que se mejoran nuestros _códigos 
~ísmicos no e> sorprendente. porque como ha SJdr. 
resaltado pe·; Housner ¡1984). el códign e' Ult 
documentr. legal que especifica el nivel nun1mo Je 
d1seño de las estructuras Dado su gran impacto 
soc;JCConónuco, los cambios sustancial" en los 
;equerimiemos del cód1go se hocen dc,r•no ' 
cautelosamente. Además. porque los cód1go' <.k 
construcción afectan a tantas agencia>. grupo>. 
individuos. etc .. hay una gran inercia contra el cambJO. 
y por lo tanto. el avance del código de construcción 
uende a retrasarse con respecto a lo< a,·onces en 1" 
investigación. como se d1scuurá en detalle má' addante 
Desafonunadamante. lo~ camb1o' necesano, en r! 
cód1go se d1fieren hasta la ocurrencia d,· un """'' 
destructivo 

4. PROBLEMAS Fl:NDAMEJ\TALES 
PROCEDIMIENTOS DE DSR DE LOS 
SISMICOS AcnJALES 

4.1 Observacwnes Prebm1nures 

[li' LOS 
CODIGOS 

Del análisis y la d1s::usióo pre~ont3d;; cr. 1;, .. ,.,., 
puede conclu1rse que lo~ cóchgo~ actt: .. ur-. e:-. 'P~ 
EE.UU. y en la mayoría de los demás país'"· IJCiil'J, 
como meta primordial la protección de la Vid ""'nand. 
y como meta secundana el reducir (no dimmar, el dañe• 
a la propsedad. Sin embargo. como e~tos C<><IIgu< "ta.' 
basados en el diseño considerando "r. solo n~>'.l cic 
s1smos de d1~eño. los problema~ fundamentale.< oue '-C 

encuentran en sus regul&.ciones e Implementación son 
( 1) ¿Se pueden alcanzar :a~ metas de es1o' códli'O' 

mediante la smplementación . de sus especiticac1ones 
actu&l~sL~.:.~.::-·· ·:---: •. ~ ~-~ ,: ..• ··· · 
(2).¿E.úilficierite etalcancc.de. . .estas metas'! .... 
. Como: .se discuWS~ -éon anteriO'ndad, . las estructW'aS 

·di5ifuid8s·¡¡¡¡ ·eonforiilidad ·con--·las regulai:iolleS ·de lo~ 
códig~ sísmicos 8ctuaics ncúajantiz;u¡ el:aJ.can.~e de las 
metas mencionadas con antenoridad, y parnculannente de 
los objetivos de la filosof'ta del.DSR. Pliía alc~zar tales 
metas y objetivos, los códigos sísmicos deben definir eón 
claridad: primero, los daños eri el sistema _total: de ~ _obra. 
originados por todos ·los posibles sismos que ¡if.ectan al 
sitio.donde se; ubica la o~.Y.· deSpués, .que ~.lo que 
consiituye un nesgo aceptable: Como ya 5e ha discutido. 
el daño. a las estructuras puede· ser el resultado de los 
diferentés efec-tos sísriiicós. que p'ueden clasificarse en cW> 
grupos pnncspales: los eiectos dm:ctos e mdirectos. Los 
efectos directos son: ( 1) fallas del terreno producto de la 
ruptura de la ialla sísmica o a Jos efectos de las onda.< 
sísrrucas, (2) vibraciones transimitidas por el terreno a la 
estrucrur.1; y (3) olas marina• sísmica.~ (tsunamis\ v 
perturbaciones similares en lagos (seiches). Los efectos 
inllirecros, o consiguientes, resultan de otros fenómenos. 
tal como el incendio, las inundaciones causadas por la 
falla de presa.•. y los deslizamientos de tiem1s y rocas. Por 
lo tanto, el primer paso, y probablemente el má.• 
imponante, en un enfoque comprensivo de diseño consiste 
en conducir una evaluación confiable de los peligros 
sísmicos porcncsales mencionados arriba y el análisis de 
si el sitio eleg1do para construir la· estructuro " adecuado 
o conveniente. Esto requiere una r·:¡crozonificación 
sísmica confiable de las áreas urbanas. Al respecto, el 
comentario del Libro Azul de SEAOC [1988] señala: · 

Debe enrcndersc: que el daño debido a los 
d"lizamientos de tierras, tal como los que 
o<·umer-•n en Anchorage, Alaska. o debsdo a la 
consolidacoón de! suelo, tal como ocurrió en Nigata. 
lapón. no pueden prevenirse aunque la estrucrura se 
diseñ~ en conformidad con el código de SEAOC. El 
código de SEA OC ha sido desarollado para proveer 
la rt'\JStt:nCid nún~ma requerida contra ITK.lvimientu~ 
'ísmicos úpicos, sin tomar en cuenta deslizamiento,, 
hundlmientos. o falla del terreno en la vecindad 
onmed•ala de la estructura. 

El efrcto ,¡,nuco que normalmente preocupa a los 
111~emeros estru·:turales. y que se toma en cuenta en la' 
e'pectilcattnnc' de DSR de los códigos de construcción. 
,., la respur,tJ ( l'lnrnc •ón.l de un edific1o suje1o aJ 
movamiemo (k. tc:rn=-no qu~: ocurre en su c1mentación. Sir. 
"f'thtl!p.l, ru la mayc•'1t' ck los casos, el daño prodUChl. 
J'llf Olll'' ~k.:w' e ... H•ayor qU(' aqueJ mducido por lo.~ 
v¡hrdclón u.-. r.J,ftcm. Su embal'¡:o, los -procedinnJenro 
para estimar la ornn :mhdad de tales -efectos, así como et 
mane1tt <lt ::::1• ... non~: .. l"P~ntl· s.e encuentran fuera del 
>lcancc d' la ingenierla estruClural, ~ por tanto río se 
'I''.:w· · .~ c:n lo' codigos. En general. la Unica maner11 de 
.a,·, 11 ei dar. .. nroduci.10 po: todo~ estC'I' efectos consi~tr 
:·n ca.mbmr le ubkac•on del eJific10. decisión que 
oc·>.:ansa ~" los hombros d~ los funcionario, 
;!U1~11'W1'1f'.lt:tk' .A. f\"',Jr (ie ~S!O. el ingenien> debe ser 
:·nnCI~~· .. de In~ diferentes ;>e 1; gros sísrrucos para poder 
oc en· .. "" ia '~ ri1eme ne la peh¡:rosidad :nvolucrada en la 
cnl.strucción de edifictn!'- en cienos s1tios. 

Como se •fmnó en la sección 3.2. 2. de acuerdo a lo' 
(. oml~fli~1 :-m ... .:1~ las recomendaciones de SEA OC. las 
t"' u·····; aras qu~ .. .(' di~ñen en confonn1dad con esta.\ 



recomendaciones 1 que se basan en el uso de sismos de 
diseño asociados a un solo nivel (estado lfmite)J deben. 
en general, ser capaces de cumplir con los tres objeuvos 
de la filosofía general. Esto. no solo es cuestionable, 
sino que. de hecho, la.~ especificaciones para el diseño 
sísmico de los códigos se han desanollado para 
satisfacer unicamente los criterios del tercer objetivo. 
Aparentemente, esto se hizo bajo la suposición de que 
si se alcanza el tercer objetivo, el primer y segundo 
objetivos se satisfacen automaticamente. Estudios 
recientes demuestran la falsedad de esta suposición. 

Uang y Benem 11991) han demostrado que el 
procedimiento de diseño sísmico especificado en el 
UBC (o SEA OC) no puede controlar, por lo general. las 
demandas que pueden ser impuestas por los MSTs de 
servicio. Además. es muy difícil satisfacer los criterios 
de diseño a.~ociados a los tres objetivos de la filosofía 
de di.seño sísmico por medio del uso de la metodología 
de diseño sísmico del los códigos actuales. qu~ utihza 
sismos de diseño asociados a un solo nivel (mvel último 
o de seguridad). Ha lleRadn el momentn en Qut' u debe 
pasar de la metodolog(a dr diseño s(smic:n !>asado en 
un nivel. a una metodoln¡¡fa basada en por In menos 
tit>s niveles dl.<llntos di' los si.<mn.r dr di.<eñfl: servicio lo 
funciona/) y último ( n de se¡luridad J 

Debe notarse que la metodologfa de diseño propuesta. 
basada en do' niveles d~ los siSmos de dio;eño. no 
necesariamente implica que el diseño preliminar d~ un 
edificio si~.norresistente deba llev~ a cabo 
considera~..io simultaneamente los SJsrnos de diseño 
espec;:.cados para los dos. niveles. Aunque esto sería 
rr"f deseable. la metodologfa propuesta, basada en dos 
niveles. imphca que el proceso del DSR debe conductrSe 
en dos etapas. En la primera etapa. el diseño preliminar 
del edificio debe basarse en el sismo del nivel crfticn qur 
cnnrrola el di.1't'ño. E•to reouiere de la comparación 
detallada y el análisis Oe. los SISmO< de diseño 
correspondientes a los dos niveles En la segunda etapa. 
el diseño preliminar de~ anal izarse y detallarse para 
asegurar su conformidad con el criterio dual de dio;eño. 
i.e.. el componamiento sausfactorio ante los sismos 
correspondiente• a los niveles de servicio y de seguridad. 
La idea de usar dos niveles de los sismos de diseño no 

es nueva. En los EE.UU .. su aplicación e ino-oducción 
a los código~ sísmicos fue discutida en la decada de Jn, 
sesenta [Degenkolh (1972• y Bertero (J975lj. lin 
estudio de los códigos sísmicos de otros paí't< [Berterl' 
et. al. (1991) y la World List of Eanhguake-Resistant 
Regulations 11 9RR)J revelan que la Japanese BuildJnf' 
Standard Lav. de 1981 especifica ~xphcJtam.-nte ,¡,_, 
niveli'S de IM sismo dt' diSPñn · MSTs mnderadoj. que 
pueden ocumr varias veces duranle In vida étil de: 
edificio 'In causar practicarnente dañ<' alfuno. y MST• 
severos. que pueden ocurrir meno~ de una vez durante 
el uso de! edificio sin provocar colapso o poner en 
peligro a la v¡cJ;¡ humana. Mienrras qu' lo' edifinos nn 
mayore< de 11 m 1102 · p~es) puecen se• j¡yf,ados 
excluSivamente baJO MST< moderaclo,. lo' o, 1ficJo' 
mavorc' a lo" ~! m dehrn di~rñar'r r.Jr.. ~'' cJp• 
niveles de MST<. 

4.2 Proh!Pma~ fundamf'ntalrr rn f'l mt>tf'ra~.~ .:to dr la 
CSR 

estructuras. en panicular edificios. mu•hns de los cuales 
se presumían haber sidos diseñados y construidos para 
proveer protección contra los peligros naturales y para el 
bienestar de los· seres humanos. Este hecho ha sido 

· conflnnado dramaticaménte durante los sismos recientes 
alrededor del mundo (Chile de 1985, México de 1985. 
San Salvador de 1986, Whinicr Narrows de 1987.LDma 
Prieta de 1989. Iran de .1!!99 ... FiJipinas de 1990. y 
Erzincan, Turquia, de 1992). Por In tanto. U/la de /a.r 
maneras más efectivas para mitigar lo.< eft'cto.< 

· desrructivos de los sismos coiiSiste en el mejoramiellln ,, 
el desa"ollo de nuevos y mejores métodos para, ,¡ 
diseño. coiiStruccidn v mantenimiento de estructura.• 
nuevas, as( como para./a reparaci(m y rehabilitacidn dr 
estructuras existentes. 

La respuesta sfsmica de cualiquier construcción y por lo 
tanto el nivel de daño que sufre. depende del estado del 
sistema total de la obia (suelo. cimentación. super
estructura. componentes no estructurales y contenido) en 
el momento en que el sismo ocurre: i.e .. la respuesta no 
depende exclusivamente de corno se diseña y construye 
el edificio. sino también en como se le ha mantemdo 
hasta el momento en que ocurre el sismo. Por lo tanto. 
los problema• fundamentales que deben considerane 
para mejorar la CSR. y por lo tanto. para reducir el 
riesgo sísmico en nuestra.• áreas urbanas. son aquello~ 
agrupados en las siguientes categorías. 
• Mejoramiento del DSR del sistema completo de la 
estructura (suelo. cimentación. superestructura. 
componentes no estructurales y contenido).~ 

Mejoramiento del proceso constructivo de la 
cimentación. de la superestructura y de las componentes 
no estructurales. 
• Mejoramiento en el mantenimiento (supervisión 
conunua y preservación) del SJstema Jotal 

En lo que sigue. solo los problemas nelacionados al 
meJoramiento del DSR del SJstemo total de una 
estructura (parucularmente el s1stema de un edificiol 
serán discutidos en detalle. Esto se debe a que. m1entras 
los problemas concernientes a la construcción ~n el sitio 
Jcampol y al mantenimiento vanan no solo de país a 
pous. smo aún de región a re~uón en un país dado 
!porque refleJan la tecnología constructiva disponible en 
cada región l. los problemas básicos creados por lo~ 
MST~ en el DSR de nuestras estructuras son los mismos 
.~JO emhargu. ame' dr JdentifJCar y d1scutir lo' 
prohlemas fundamentales que necesnan resolverse pan 
el meJoramaenro del DSR. la imponancia de una 
cnn~trucción ~t"\morresi!'u:nt~ 1 CSR) ~fic-ient~ ,. dt un 
mantemntit-nrn adecuarlo ~ra di~uuda brev~mente 

4.3 lmonrrannu de une: CSR. supen•uitin :·,,,,fl,Wa 1 

manwrumiPntn ()dt'Ctwtl ~'" dr lcu nhras 

Mienrras ouc un DSF .. adecuado de las estructuras e 
Ot",."~SatJtl. nc' e' '\Ut ICiente para garantJzar .\ll 
cumpn:'l~lrruenu ~ati~t.Kinno. Conw se dis¡,;-Uiió l',.lr. 
amrnondad. J;_¡ respu~'ito1 stsmtca. ' por In tanto el 
,·ompnnamJenw de cualqUier estructura baJO lo' efecto' 
d~ los MSTs. depende de como el ·'"tema Jota! d~ la 
obra SC' ha cnnstru1do. ~ ue como se aa sup<"n·•sado su 
~uncionamtemo y mantenimiento. El d1señt' ,¡•Jo puede 
'" ~f1o1ent~ " el modelo uulízado en el d"~ño puede 
'er. y es. construiclo y mantemdo (Benen•l !<l~5). ti 'IX~; 

Corno se discutió en la 'CCCióc: l. 1;, mavnr: .. rk '"' ';¡'l~f>)j. Aun4ue se hJ reconoc1do la Importancia 1\e 1.1 
lesiones humana~ ) pérd1da' r¡,;onómtca' deruda .... J . ~ ·"~'~:'\ll,:ción. u~o v mantemm1ento en el rnmrnrumit"ntft 
"'ST~ moderado~ y SC'V('rr'l\. V"'r. C3U~:.t de 1~ falla a~ , 'l'rnllil dr; ia ... estruCtllra.-.. '\t' hi:t he-cho ur. ('dUf'nf'l 
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insuficiente para mejorarlos a trav~s de el 
mejoramiento de la supervisión e inspección. El diseilo 
y la construcción están relacionados .intrínsecamente. 
Si se va a lograr una fabricación adecuada, el detallado 
de los miembros y sus sopones debe ser simple. La 
inspección de daños sísmicos ha revelado que una gran 
porcentaje del daño y las fallas se debe a un conttol de 
calidad deficiente de los materiales esuucturales y/o a 
una fabricación deficiente • problemtJS que no 
hubier011 surgido si el edificio hubiera sido 
inspecciolltldo adecuadomente durante su construcción. 

Las fotografias mostradas en la Figura 19 ilustran el 
dililo severo ocurrido en la mitad de un edificio 
durante el sismo de Chile de 1985, mientras que no 
hubo daño en la otra mitad. Las dos mitades, separadas 
entre sí por una junta consuuctiva, fueron construidas 
por dos contratistas diferentes. El concreto e·n la mitad 
que se dañó severamente tení~ una resistencia a la 
compresión de solo 100 kg/cm . Uno de los factores 
más importantes en la falla de varios edificios durante 
los sismos de México de 1985, San Salvador de 1986, 
Filipinas de 1990 y Erzincan de 1992 fué la baja 
calidad del concreto y la fabricación deficiente en el 
detallado y la colocación del concreto. La principal 
causa de la falla de muchos edificios prefabricados 
durante el sismo de Armenia de 1988 (Figura 20), fué 
una fabricación deficiente de las conexiones. En 
muchos otros casos, el daño puede atribuirse a una 
supervisión continua inadecuada del funcionamiento 
(uso) del edificio. como en el caso de varios edificios 
durante los sismos de México de 1985 (Figura 21). 
Algunos de estos edificios se construyeron para 
albergar oficinas o residencias, pero terminaron 
alojando industrias livianas. Similarmente, muchas de 
las fallas observadas en edificios se deben a su 
mantenimiento inadecuado a lo largo de sus vidas 
útiles. Las alteraciones, la reparación, y la 
rehabilitación inapropiadas de las componentes 
estructurales y no estructurales puede conducir a daño 
severo durante un movimiento sísmico importante. La 
implementación rigurosa de los regulaciónes de los 
códigos sfsmicos debe incluiru en los programtJS de 
preparación sfsmica, y esta implementación 110 debe 
relajarse bajo ninguna circunstancia. 

4.4 Problemas fundamentales en el mejoramiento del 
DSR de las estructuras 

4.4.1 Diferencias entre diseño y andlisis. En un intento 
por identificar aquellos problemas que necesitan 
resolverse para alcanzar el DSR eficiente de una 
estructura, es necesario identificar las diferencias entre 
diseño y análisis. Mientras que por lo general 
(particularmente para el diseño de estructuras formales) 
es necesario conducir un análisis para conseguir un 
diseño final eficiente. para conducir los análisis es 
necesario tener un diseño oreliminar Por lo tanro. el 
diseño consiste en algo más que el análiSIS. Para 
distinguir claramente entre análisis y diseño, y al mismo 
tiempo identificar problemas inherentes ~n ,. <Üseño 
sismorresisten~ de las estructuras. es convenien~ 
analizar los principales pasos. involucrados en la 
satisfacción de la llamada ecuac_ión Msica lÚ' 1 dJJrño. 
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La evaluación de la demanda y la predicción de la 
provisión (capacidad suministrada} no se puede hacer de 
una manera dim:ta, particulannente en estructuras 
sismorresistentes. La detenninación de la demanda, que 
por lo general se hace por medio del análisis númerico 
de modelos matemáticos del sistema total (suelo. 
cimentación, edificio), no solo depende de la interacción 
del sistema total con las diferentes excitaciones que se 
originan por cambios en el entorno del sistema, sino 
tambi~n depende de la interrelación intrfnseca entrr las 
demandas y las provisioiii!S. 

En las últimas tres dl!cadas, nuestra capacidad para 
analizar modelos matemáticos de estructuras sujew a 
movimientos sísmicos. a mejorado dramaticamente. Se 
han desarrollado y utilizado sofisticados programas de 
computadora para el análisis númerico de la respuesta 
sísmica lineal y no lineal de modelos tridimensionales de 
las estructuras sujetas a cieno tipo de MSTs (sismo de 
entrada). Ha llegado el momento de aprovechar es1a · 
mejoría en el análisis sísmico en el diseño de las 
estructuras. Sin embargo, en general, estos análisis no 
pueden predecir la respuesta de esuucturas reales, 
particularmente para el estado límite de seguridad. Como 
consecuencia de esro, y a la falta de modelos confiables 
para la predicción de las provisiones en utrucruras 
reales, no ha habido el correspondiente 
perfeccionamiento en el diseño sismorresistente de las 
estrUcturas. Es necesario mejorar urgentemen~ el 
modelado matemático de sistemas completos de 
estructuras reales, que a su vez requiere de la integración 
de investigaciones analíticas y experimentales. 

El dimensionamiento y el detallado de los elementos 
estrUcturales de una estructura se hace habitualmente a 
través de las ecuaciones derivadas de la teoóa de la 
mecánica del medio continuo o usando fórmulas 
empíricas. Excepto en el caso de flexión pura. una teoría 
genentl con ecuaciones confiables para predecir con 
precisión las capacidades de absorción y disipación de 
energía de los elemento• estructurales, y de los llamado• 
elementos no estrUcrur.tks. de edificios reales, no ha sido 
~esarrollada. Para "'"·'· 1ra: esta situacjón. se requiere de la 
mtegración de la.< investigaciones analfticas v 
experirnentaies en el campo (a través de la extensa 
mstrumcntación de los edificios) y en los laboratonos (a 
través del uso de simuladores seudodinámicos y/o 
-.mulado= de sismos (mesas vibratoria<)]. 

4.4.2 Proble17Ul.< fundom,ntalt•s qU<' debt'n ruolveru 
para el me;nramiento dei llSR de las esrruc-turas. Como 
se discutió en la sección 3.2. la información requerida 
para_ meJorar el DSR medJante el mejoramiento de la 
prediccJón d~ la respuesta sísmica dr las estructuras 
puede ser a¡_:rupada en los tres sigutentes elementos 
'Já.<JcCJs del diseño: Sismo de entrada, demandas ~n la 
rsrruerura. cupacidad~.< sumüitstradas a la estructura. 
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Estos tres elementos bá.•icos-- del probl¡:,ma de la 
predicción de la - rcspues141. .~slsll)ip¡ , -~- -.. discu1en 
brevemente a continuación,.:_:, , .. _. ·~ •• .·: _ 
• Sismo ck ~ntrada:- ~~ificacié,. del &ismo .y,·los 
criterios ck diseño. Los sismos de-diseño dependen de 
los critenos de diseño, o 'de los ~lados Umile que 
controlan al diseño. Conceptualmente, el sismo de 
diseño debe ser aquel MST. entre todos los posibles 
MSTs que pueden ocurrir en el sitio, que conduzca a la 
estructura a su respuesta .crítica. En ia práctica. la 
aplicación de este concepto tan-4imple enfrenta serias 
dificultades porque, primero, es muy difícil predecir las 
principales características dinámicas-de los MSTs que 
todavía no han ocurrido en el sitio donde se ubica el 
edificio. y segundo, porque aún la respuest.l critica de 
un SIStema esrructural específico vana de acuerdo a los 
estadm lirrute que controlan el diseño. 

Los cóc!Jgo< sisnucos especifican Jos sismos de dtseño 
en funCión de la zona, un factor de Intensidad o una 
aceleración máxima del terreno pard el siuo donde se 
ubica el edificio. Sin embargo. en general. estos indtces 
no son confiables. por lo que se ha recomendado el uso 
de métodos que utilicen a los espectros d~l movtmientr> 
dellrrreno (GMS !. y al espectro suavi:adt> de respuesta 
/¡neo/ elástica de dtsefw (SLEDRS) basado en una 
ace/eracil>h efecti1•a máxima del terr~no ( EPAI. 
M1enrras que e:sto represenUI una gran mejoría desd~ un 
punto de vista conceptual. persiste un• ¡:rae 
tncenJdumbre er. cuanto a Jo' valores apropiado; de la 
EPA y,eJ GMS. así como de otros parámetros que han 
stdo recomendados. 
• Estinfbción confwble ck las demandas. La mayor 
mcenidumbre en la estimación confiable de 1"' 
demandas (por lo general hecha mediantt- un anál"" 
númericol es producto de las dificultarle~ existente; en 
la predicción de: (1 \ la carga sísmica critica durante la 
vida útil de la estructura (falta de sismos de diseño 4ue 
haxan sido propiamente establecidos!: !2) el estado d~l 
<istema total (suelo, cimentación, superestructur.. 
elementos no estructurales v contemdo\ durante 1" 
ocurrencia del MST crítico ·!selección adecuarl• de 
eiOo:-., rnodelofsJ maternátJCOl.'>' q_ue dd'Clll, .\er 
anál•zadC'tS)j. t'31 Ja, fuerza, tr:terna; la' 
JeformacJOne\. lo!<ro e~fuerzo.... ' la' cktonnannnc' 
unitaria.' mduc•cla' er. ~1 m<XIelo.lanál"" e'tructural ' 
dr In·. e..;fm•r¡n,t ! :4t esttmaci!1r: dr- !a' ;,rn,i.,.tnn(:, 
reale:- de ngtdt>7 .. rcs1stenc¡¡¡_, c~tah,;Jl1ad ! ,_:Jpantl;tde' 
(1e ah,orción v dts.tpación dc enc:rpa ( t.c., 
: ,¡mponanHt>nrr hJ'<:!~rturfl ~a! 1 dr! '\l"tc:-m;• tnt:tl de-l 
edift.CHI. 
• Predtrruil¡ dr /a_, rro\'f.-:tr 1 'lf", i.a' l:aracaladc' 
'\UmtnP\trJda~ a una esrru:.:tur;..¡ dcpenden nl • 'o lo <lt' !a-.. 
(,:apac1dadc' ~umJnt.srrada~ a; -"'Jstc:m;.s dr: l.t 
,upere<tructura. ;mo tambtén Je aquella; que son 
pnx1ul:t0 d~ la interacción ~nt:rr' es~ si~trma con e! 
... u~IP-nment.ación ~ cor los llamado' component("' nt' 

e'tru' torales Por CJ~mplo. el us" de muro· '" 
mamp.>StcnJ pJIJ el relleno de las crujías d< marcn' 
n"g¡c!n"- cte un ~difino. tntroducr camhio!' st~lllflr.ít:•v ... 
en !a, característica~ dmanucas de este cuando n• • ~ 
toman la~ mechda.fo perrinen~~ para aislarlo~;. de- IJ 
,upere'\tru.:-turJ l..-0" camh10s en l.a n!?H1r7. rest~lt"nc:':.t.. 
'· l:aracuiad dr defnrmaC"I(')n ""' llll'i.tr~" ~!1 :;-. F1~ur;· :.: 
Una c·.-aluanón de ins resultado; c'penmen:.ale' 4ue "' 
:lu"rran er. :~ tí_~:ur3. \" las :mnlicactnn(""- ct:- ~'"'' 
resultarlr... ~r h~ J¡,L:;..::dC' r"~~\; brw ..... en , Fir-nen 
: ]91\;, f .. nr·-.w que c-uancin el:!l;.tt:' un:· mtr-raccwn 
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entre las comP<>nen.tes estiucmrales v no estructurdle' n 
posiblt obten~r u110 ~\·aiuacián complrtamrnte t'' ron~ .. 
riti las demlÍÍÍdas .. éiwniU"s•· d<•sprrcw ¡al mtr'rrJc, '' "' a 
ID -.selecQór¡ dl'.-la~-- carpf;grfsrica.• nÚinaicus p11ra _,·; 
andlisu de _la estruc11u;a._ -~- <'<JnseciU'tUI'metUe~ __ pumr 
resu/uzr -en un diselio.fiiWl.defjcienre del. sistema ,rora! 
riel edificio. Esta observación se confli'!Ila por el hech" 
de que -muchos.· edificic;¡~. de _concre10 reforzado. 
constituidos por marcos rígi!Jos espaciales con relleno, 
de mampoStería sin reforzar. wvieron un componamiento 
deficiente durante. el sismo de Mexico de !98~ 
AsimismO, un_ gran potttntaje de Jos <'difici~ .. que 
colapsaron durante el sismo de Armema de 19XX 
estaban constituidos por marco< d~ concret<' refnrzad<> 
rellenos c_on piedra. 

Al considerar· la .ecuación básica del dtseño. <: 
diseñador puede estar tentado a incrementar la' 
provisiones pJia superar In< problemas causados por la 
incertidumbre en la estimactón de las demanda' Sin 
embargo, la; prov!stone' d~ben m<·nemintar.-c 
cuidadosamente, porque pueden llegar a wnoibuu a un 
aumento considerable de la demanda 

---··· ... 
.- ---' 

•'11 ..... 

_, 

Fl¡?UrJ 22 Electo< d~ la achción d~ muros de rellenr "'
i; r"n' mtCJal d~ b curva de carga lateral IH \ '' 
clr'.;)¡az.amlt"nfl' rrlaJI\'f\ rl~ en~plsf' t.11ro.,-1 para marr.,, 
: 1}-! tdos 

J '- {)¡rp: ,·,,.,IF_I íu:Jt;n !n 'iO/U.Citlr, 1it' /O.\ prr•.hlt'ma• 
fundam~nwlt>.\ "'' la d_rlin;c-irln de .u.snws dr di.tt'ño 

~ ' ] ( ot-rWn!JriO.'I x~nera/p'; tJ("PrC{) de /ci nt'rt'Jidatf dt• 
t'\'U/unr Ju ¡wiJr:ro.Hd.at; .'iÍ.\mzn.: di'! Sifln Ante."- ,k 
r-mprender el chSeñn ~· constn.Jcc!On dr" una estructura r-r. 
ur. ·.1111~ .:adr- e" nr't:c:santl ~·nndw .. :lf un uruíltsn úr \; ,-.' 
.\In(• t'lt'¡•¡,:. ! •· {f.rm¡.-am~~nr,· ad,·.·uu.J, , drfnll' '"' 



eventos dt> dist>ñn. es decir. es ,necesario evaluar de 
manenn:óñfiabi,C la "pe!_igrosíil.a4 ~sí~cB:~d~Í~si!:\~- ·E~ 
estudió" de smnos récientes muestni'que para ·logw. !1.!1!1. 
mejoría' _en :_1a''có!if}&bJlidád; de' eslé '8riálísis .·y .es!!! 
definición, ·- 'es '"necesario: · priiñéi!i:~; . mejory- --:..IJl 
identificación 'de toda.r:Jas ;posibles. !Jiemir de sismos, 
que puedan afectar al sitio; "segunc:lo, ¡Jisrribir rn detallr 
y de manera confiable las caracterlsticas dindmicas de 
los movimientos del suelo ·en ·tiz fuente; tercero: 
cuantificar como se modifican los movimientos del 
suelo (atenuados· o amplificados) eñ sU. propagación de 
la fuente ·al· sitio (i:e. mejorar las llamadqs ·leyes ~
atenuacii5n): cuano: identificar los tipos de peligrosidad 
sísmica en er sitio elegido;· y finalmente. estimar los 
periodos de remmo de los MSTs con diferemes niveles 
de intensidad. · 
e Identificación de las fuentes sfsmicas. Existe la 
necesuiatf de mejorar la identificación dl' todas las 
posibles fuentes sfsmicas (fallas) qur pUI'dan -rau.sar 
peligro en el sitio. Esto hecho ha sido confumado por 
la experiencia del sismo de Tangshan de 1976 y los 
esrudios de la central nuclear en Diablo Canyon Esto 
requerirá mejorar los mapas de zonificación sísmica. 
Los esrudios conducidos después del sismo de México 
de 1985 demuestran que para cienos sinos uhtcados en 
la Ciudad de México, es necesario distinguir por lo 
menos cuatro fuemes: sismos locales; sismos de la placa 
continental; sismos de profundidad intermedia: y sismos 
de subducción, cuyo epicentro puede localizarse hasta 
400 km (250 millas) de la ciudad [Rosenblueth, 19R9]. 
Debe nowse que, hasta hace unos cuantos años. se 
consideraba que las ciudades y sitios localizados a 
grandes distancias de la fuente. digamos. 1 SO km (93 
millas). no se verían afectados por los sismos originados 
en la fuente. Sin embargo. en las dos últimas décadas, 
con el advenimtento de edificios más altos y esbeltos, 
algunos casos de oscilación alarmante y peligrosa han 
ocurrido en las estructura; con periodo notural largo 
construidas en ciudades ubicadas a distdllcias del 
epicentrO constderablemente mayores a los !50 km. 

Por ejemplo, el oscilamiento y agrietamiento de vario' 
edificios de mediana a gran altura (particularmente con 
un primer piso "blando") en Buenos Atres. Ar¡:enrina, 
causo pánico enrn: sus ocupantes durante el s1smo de 
Caucete (San Juan) de 1977. cuyo epicentro se localizó 
a más de 950 km (590 millas). Además. una torre 
tanque alta y esbelta de acero para el almacenamiento 
de agua. que se encontraba cercana a Buenos Aires, 
colapsó durante este sismo. Puede conclutrse que: 
• Un tksasrrl' sfsmico pUl'de ocurrir a di.<toncio.< de la 
fuente del sisrrw que uan consitkrahlemPnlt' moyorP.< 
que aquellas consideradas y r~ejadas en In< mara.< dr 
zonificación y /os c6di11o.< sfsmicns. E.<ta afi:mación .-w 
sustanc1ada por las observación Jo ll's daii•" duronte !ns 
siguientes s1smos: México de 1957. Cauce te de 1 Q'77 
(San Juan. Argentina). Chile ~ M~•icn .k 1 •tf< y 
Filipinas de 1 090. 
e Caracter(sticas de ln.t mnvimi~ntnf; di'/ :;u,•!n t•t• la 
jUI'nte 
• Es necesario considerar la posibilidad de 'l<."UI"T"tnc1a dr 
eventos múltiples. e< decir, dos o más ruptura• de lai<~ 
falla(s) (no necesariamente en la misma falb' yur 
provocan no solo la superposición de In' mf'\·,:n,~nto\ 
del suelo que se originan en cada fractura. SIRO tambt~n. 
V más importante. eJ"posib)e incrementO <t~nifiO[I\"fl en 
la duración del mo,·im•~nto f•Je:-1! 011 '·• f'C•ón 
epicentral v a largas distanctas del epicentro 1· <te ~.:cho 

puecle observarse en algunos MSTs registrados durante 
los siguientes stsmos: Chile de 1 ll85. Mexico de !985 y 
Filipinas de 1990. · 
• Es necesllrio buscar lUla 4e/it,Uci¡1p más con[IOblt, qw 
aquella provis_tq por la magnitud, ile la intensidad total 
de un sismo en kz fuenJe. Esto ha resultado en la 
introducción del concepto y la definición del Mome_f!(o 
Sfs..Uco, que está directamente relacionado con la-energía 
liberada en la fuente, y a su uso en lo que se ha defiilido 
como Maxnitud del Momento f Hanks r Kanamori. 
1979]. -
e Leyes tk Atenuación: movimientos dt>l SUI'Io en ti sitio 
• Mientral. que ..... ha logrado un mejoramientO 
significativo en la precisión con la que se predice la 
atenuación de la aceleración máxima del terreno en 
función de la distancia al epicentrO. foco o falla, cuando 
las ondas sísmicas viajan a través de roca o suelo firme. 
no puede decirse lo mismo del viaje de la ondas a través 
de suelos muy blandos. Las aceleraciones máximas del 
terreno dependen tanto del mecanismo en la fuente como 
del trayecto que siguen en su viaje de la fuente al sitio 
en cuestión. Los MSTs registrados durante los sismos de 
Chile y México de 1985, y particularmente aquello~ 
registrados durante el sismo de Loma Prieta,. han 
demostrado que: 
( 1) Debido a las combinaciones de escenarios geológicos 
especiales con ciertas condiciones locales del suelo. 
algunos sismos, que en sus fuentes tienen una magr.i~td 
de momento similar a la contemplada en los códigll.' 
sísmicos actuales, pueden generar MSTs con un 
potencial destructivo similar al especificado por los 
códigos, pero a distancias considerablemente mayores · 
que las que habitualmente se reOejan en los mapa.< 
acruales de zonificación sísmica. 
(2) Debido a la variación en las condiciones locales del 
sttio (topografía y perfil del suelo). las características· 
dinámica~ del los MSTs inducidos pueden diferir 
<•gnificativamente. aún para sitio~ ubicados a la mJSrna 
distancia del epicentro. 
0) El contt'nitfn de frecuencia del MST no solo varía 
con la distancio epicentral. sino que también depende. dr 
una maner" muy compleja. del mecanismo en la fuente. 
profundidad focal, naruraleza del trayecto de viaje. y la 
topografía )' perfil del suelo en el sirio. Las frecuencias 
altas se ar.-nuan más rápido que las frecuencias bajas. 
r 4) La durJción de los movimientos fuenes generados 
por la ocurrenc1a de eventos múltiples es más larga que 
aquella generada por eventos sencillos. Además. esta 
duración uendr a aumentar con la magnitud del 
mnm.-ntn, di<tancia a la fuente. y en depósitos de suelo 
'cuando se les compara con la duractón en roca). 
t5l Dirt-ctivutad. Se ha demostrado en estudios recientes 
ljilr' ia 3C"f"!~r:J(.'II)n m~hó.!m:l ctt'i {C:fTr.-00 PUf."(k Variar rnr 
11:· f •. II..'IOT h,1,ta .k )() •'i función..~,k Ja d1no¡;.,;ión dcol Sititt 
rc~pectCo al eph:rmro. :· que la veloCidad máx1ma puede 
'·.mar pnr un :actor alredrdor de ' en función del 
Prt'<:~..;,. ck .-uNura de l:i falla 
e 7 ir· ·e J,• p.-ligro.ndnd sfsmica rn ,.¡ sirin ~lt'gidt• 
~·, ...... , .. 1\r d1"-cutió ron l:.t sección 4.1. el daño a esuucrura~ 
''"'tru1da' por el ser humano puede ser el resultado de 

d:túente< ef~ctos del sismo (peligro' Estos han sido 
c;astficado, en rlo' !!TUrns principales· { 1) efectos 
.i~rectos v !2l efecto< md•recto,. Aunque los <'ódi~os 
actuales de EE.UU. requteren una resisrenc1a mímma .. · 
,·ontra las efr,·tns dr la vibración productda por SISmos 
:tpic:o~. l(l~ dañnc; obsr-rvarlC\'- en IOI\ si~uientes 'i!iimm. 
""" ·drmt><ITadn que las perdidas econón11":a< causadas 
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por oaos efectos pueden exceder aquellas provocadas 
por la vibración de l!!S edificios: Alaska de 1964 (en 
Anchorage) y Japón (en Nigata), Loma Prieta en San 
Francisco (en el Marina District), y particulanne!lrz:: en . 
el sismo de las Filipinas de 1990. Es urgente que Jos · 
funcionarios gubernamentales y los diseiladores pongan · 
más atención a estos y a oaos peligros sísmicos. El 
riesgo sísmico que resulta de estos oaos fenómenos 
físicos debe to!TW'SC en cuenta a travts de la 
elaboración confiable de mapas de zonificación regional 
y la microzonificación de las áreas urbanas. 
e Periodo de retomo del . sismo o relaci6n de· 
recurrencia del sismo. P11111 un sitio dado, 'es necesario· 
conw con información estad1stica de la activid'ld 
sísmica de la región donde se ubica el sitio p11111 
establecer un riesgo slsmico ac~tablt (i.e., una 
probabilidad aceptable de la ocurrencia de ciertas 
consecuencias económicas y sociales de un sismo). P11111 
cada uno de los diferentes niveles de la magnitud del 
momento (o, mejor, nivel del movimiento del suelo) que 
necesita considerarse en el diseño de la estructura 
(evento de diseño y MST de diseño), es necesario 
establecer una relación entre el potencial destructivo y 
la frecuencia del movimiento, i.e., su tasa de ocurrencia. 
Actualmente, existe una gran incertidumbre en la 
predicción de tales relaciones de recurrencia. 

4.5.2 Dtfinici6n de los ~entos de diseño y de sus 
sismos de diseño. Como se discutió en las secciones 
3.3.2 y 4.1, p11111 un edificio que se vaya a construir en 
un sitio dado, los códigos actuales de los EE.UU. 
definen solo un nivel de peligrosidad (MST). Desputs 
del análisis de los daños observados en sismos recientes, 
panicularmente los de Morgan Hill de 1984, Whinier 
Narrows de 1987, y Loma Prieta de 1989, es claro que 
e,¡iste la necesidad de considerar más de un nivel de 
MSTs para el diseñü de las estructuras (como se ha 
e,¡presado claramente en la discusión previa de la 
filosofía general para el diseño sismorresistente). Antes 
de establecer los MSTs de diseño para un sitio, es 
necesario definir los eve.ntos de diseño que les dan 
origen. 
• Eventos de Diseño. De acuerdo al Comill! de Riesgo 
Sísmico del EERI, el (los) evento(s) de diseño se 
define(n) como ""la especificación de uno o más 
parámetros de la fuente sísmica, y de la ubicación de la 
energía respecto al sitio de interés usado para el DSR 
de una estructura"". Aunque es común definir al evento 
de diseño mediante la especificación de una magnitud 
y su distancia focal. la definición confiable del evento 
requiere de la especificación de: magnitud del momento. 
periodo de retomo, distancia epicenD"al, profundidad 
focal, posición de la falla. tipo de falla y el Ú"ea de 
ruptura (longitud y profundidad). 
• Sismo de diseño. Para cada uno de los posibles 
eventos de diseño (i.e., los sismos que ocurren en la 
fuente que puedan controlar al diseño), es necesario 
definir el potencial destructivo de los MSTs que se 
generen en el sitio donde se ubica la estructura. o, aún 
mejor, en su cimentación. Como ya se ha mencionado, 
los códigos sísmicos especifican a los sismos de diseño 
por medio de una o dos variables. Por Jo general estos 
parúnetros no representan de una manera confiable a 
los MSTs. Para obtener una definición confiable del 
sismo de diseño, es necesario especificar. aceleración 
efectiva máxima. velocidad y desplazamiento, su 
contenido de frecuencia (en particular el periodo 

dominante del movimiento), y la duración de la parte 
fuerte del movimiento; ·Es· importantt' contar con IUIQ 

dejlnici611 coit/fDbte · dr· rtlda -11110 de los sismo.s qw 
pwdln ocurrlr en el sitio donde se ubica el edificio. Los 
plllÚ1ICII'os mencionldos con anterioridad, así como oaos 
parúnetros ingenieriles. se han usado pan definir el 
potencial destructivo de los MSTs. 

Dado que el dafto involucra una respuesta no lineal 
· (defonnación ineláslica) de la estructura, es necesario 

considerar et comportamiento inelástico de la misma 
para pooer· estimar el dailo y su comporwniento real 
cuando se le sujeta a una · excitación sísmica severa. 
Guiados por este concepto básico, y por el hecho de que 
el potencial destructivo asociado a un MST .. aplicado a 
la cimentación de la estructura, depende de la mteracc1ón 
de su· Intensidad, contenido de frecuencia. y de su 
duración con las características dinámicas de la 
estructura. el conferencista cree que una de las maneras 
más confiables para definir el potencial destructivo de un 
movimiento del suelo consiste en el cálculo de la energía 
de entrada~-~!,'-~ la cimentación de la estructura. junto 
con oaos ~tros afines [Bcrtero. 1991]. 

El estudio de sismos recientes. particularmeniC el de 
Loma Prieta de 1989, indica que el nivel de "daño 
aceptable" debicn variar con la funci6n (categoría de 
ocupación) de la estructura. Para cierto tipo de 
ocupación, existe la necesidad urgente de n:gular el 
control del daño por medio del código. Para lograr esto, 
es necesario especificar por lo menos dos de los 
siguientes niveles de Jos sismos de diseño: 
• Sismos de diseño paro el 11ive/ de servicio. Dlll"llllte 
este tipo de sismo frecuente, el sistema total (suelO, 
cimentación, superestructura, componentes no 
estructurales y contenido) debe pennanecer en el rango 
elástico (i.e .. sin daño). 
• Sismos lit' diseño para el niwl funcional u Opt'racional. 
Durante este tipo de sismo ocasional. el sistema total 
puede sufrir ciertos niveles de dailo, no estructural y 
estructural (ligera fluencia), que no altere el 
funcionamiento de la estructura. 
• Sismos de diseño para el nivel de seguridad o 
supervivencia. Bajo esta TBB cin:unstancia, el edificio no 
debe colapsarse o sufrir dallós que resulten en una 
amenaza para la vida humana. 

P11111 definir correctamente al sismo de diseño, es 
necesario especificar por lo menos las rres componentes 
rranslacianDits de los MSTs críticos para el sitio. Esta 
necesidad ha sido puntualizada claramente en los 
e~tudios de lo; jaños observados durante los siguientes 
sismos: lmpen e: V al ley de 1979, y Chile y Mexico de 
1985. También se le ha confumado a través de la 
experimentación en modelos de edificios usando las 
instalaciones de ensayo seudodinámicas y simuladores de 
sismos [Benero 1986]. 

Como se ha remarcado previamente, mientras que la 
introducción del GMS y de un SLEDRS basado en una 
EPA ha sido una gran mejora co~ 
(panicularmente para el diseño de estructuras esenc•ales. 
es decir, a9uellas que deben permanecer prácticamente 
el,sticas aun cuando se les sujete a MSTs extremos), 
persisten grandes incertidumbres en los valores 
apropiados del EPA, GMS y SLEDRS, así como en otros 
parámetros que han sido recomendados para mejorar esta 
siwación [Bertero V. V., 1991, Kunming. P.R. OrinaL 
Bcrtero, V. V., 1991, lnt'l Conf. on Seismic Zonation. 
Las incertidumbres son aón mayores en el caso de 
estructuras ordinarias, en las que se acepta la aparición 
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de dallo escructural cuando se les sujeta a . sismos 
extremos. El confercncisra. a-ee· que un· __ -plirámci:ro 
ingenieril -prometedor .. Pllr1\~-inejorar la:. sel~ión ._del 
sismo de_ diseño, particulannente_ r.:uando_ 51:8-~ceprab,le 
la aparic1ón de dallo estructural y_ sea necesario definir 
el espectro suavizado de respuesrainelásticil de diseño, 
es el concep10 de eriergía de entnidi, Ej. del MST, y sus 
parámetros afines, que. pueden_ obtenerse a_ travts de los 
conceptos de energía. .. , .. . . .. .. , . . . _ ... _ . _ .. 

5 USO DE LOS CONCEPTOS DE ENERGIA 

S. 1 Comentarios generales 

Tradicionalmente, el fac10r de ductilidad asociado al 
desplazamiento se a utilizado como criterio para 
establecer el Espectro de Resp~sta /nelástica de 
Diseño (IDRS) para el DSR de edificio-s [Benero y 
Uang 1992). La resistencia mínima requerida (capacidad 
para resistir las fuerzas laterales) en un. edificio se 
estima a partir del IDRS seleccionado. Como una 
alternativa a este enfoque tradicional del diseño. 
Housner propuso un mé!Odo de diseño basado en el uso 
de la energía [ 1956]. Aunque la energía de entrada se 
ha estimado en sistemas de un grado de 1i benad. 
SDIGL, [Berg y Thomaides. 1960], y aún en sistemas 
de varios grados de libenad. SDVGL, (estructuras de 
acero diseñadas en la dtcada de los sesenta sujetas a los 
regisuos de algunos MSTs) [Anderson y Benero, 1969). 
es solo recientemente que este Tnttodo ha llamado 
extensamente la atención [Akiyama,-1985). Este Tnttodo 
de diseño se basa en la premisa de que es posible 
predecir la demanda de energfa durante un sismo (o 
conjunto de SISmos). así como establecer la provüión de 
energfa (capacidad para almacenar o disipar energía) de 
un elemento o sistema estructuraL En un diseño 
satisfac10rio. la provisión de energía debe ser mayor que 
la demanda de energía. 

Para hacer posible el desarrollo de métodos confiables 
de diseño basados en un enfoque de energía. es 
necesario denvar las ecuaciones de energía. Aunque las 
estructuras neales por lo general son SDVGL. para 
facilitar el análisis y el entendimiento del significado 
físico del enfoque de energía, es conveniente derivar 
primero la., ecuaciones de energía para SDlGL y 
posteriormente extenderlas a SDVGL. 

5.2 Daivación de las ecuanones de enerf?(a. 

Uang y Benero [1988] ofrecen una di~us:ón detallada 
de la derivación de las dos ecuacione' IJ;hicas de la 
energía. empezando directamente con la ecuación (7l 
para un SO 1 GL con amortiguamiento VISCoso y sujeto 
a un MST. 

mv •C'V•f. •O 
1 • 

(1) 

donde: m=masa; c=coeficiente de amoniguamiento 
viscoso; f5=fuerza restauradora (si k=tigidez.. f,=kv para 
una sistema lineal elá~oco): v1=v+vJ!= desplazamiento 
absoluto (total) de la masa; v=desplazamiento rclaovo 
de la masa respecto al suelo; y v ~=desplazamiento de 
suelo debido al s1smo. 

5.2. 1 Derivación de la ecuación de la enl!rgta • 
"absoluta" Puede demostrarse que si ~ considerd que 

v~ -v y si se integra la ecuación (7l con respecto a v. 
desde.ll instanie en que la excitación sísmica empieza. 
~~-9,~.ti~ne lo si~en~:~ ~-, '"- ~ · · · _. <. :, , ; •• 

·····- ··-m(vjc'' :.c:c,~"-' '" ,,,_ . ' :;,::::.-. 

__ --
2

- ·}~v + Jr,dv = Jmv~~· (8) 

.. -

··EK·-· ····Ec ·+··-·E0 -- =--'E1 ·(9) 

EDer¡lo CIMtlca EDer¡la por Ener,la ~ "A-uca• 
+ + = 

"Absoluta" AmortfiUIUil- Absoi"Yida do Entrada 
' ~ ._ - ' . . ,, 

Si se toma en cuenta que E
8 

esta compuesta ·por" la 
energía de deformación elástica (que es recuperable). E.:. 
y por la energía histerética (irrecuperable). EH. ra 
ecuación (9) puede expresarse como: · · 

E1 = Ell. + Ej + Et _ + E8 
. ' '" 

(10) 

E1 se deftne como .la "energfa absoluta di! entrada" 
porque depende - de la aceleración absoluta. \i .
Físicamente representa la fuerza de inencia aplicada a .la 
estructura. Esta fuerza. que es igual a la suma de la 
fuerza restauradora y la fuerza causada por el 
amortiguamiento (ver ecuación 7). es la misma que la 
fuerza total aplicada a la cimentación de la estructura. 
Por lo tanto. E1 representa el trabaJO hec~o por el 
conante basal total a través del desplazarruc;nto de la 
cimentación. v g· 

5.2.2 Derivación de la ecuación de la energfa "rt>lativa". 
La ecuación (7) puede expresarse como: 

mv + cV + f. = -mv 
1 1 

(11) 

La integración de la ecuación (1 1) con respecto a v. 
conduce a: .. -

+ + = 
EMrJII Cin~lao + Enerrfa por+ Ener,la = Eae,..la "Relativ1" 

"Relativa" Amortl/l.Uam. Absorvlda do Enlnlda 

Como E,=E5+EH. la ecuación (13) puede expresanr
como· 

, , E 
E1 • Ec + Es + Et + 8 

(14) 

La E1', que se define. como la "energfa relativa de 
entrada" representa el trabajo hecho por una fuerza 
externa estática equivalente (m\i ) en el siStema 
empotrado en su base: esto es. des~recia el efec10 del 
movimiento de cuerpo rígido de la esD1Jctura. 

5.2.3 Diferl!ncia entre las energfas de entrada 
correspondientes a las diferentes definiciones. Uang y 
S enero ( 1 9881 discuten en detalle las diferencias entre 
los valores de las energías de entrada E1 y E ... Aunque 
los perfiles de la energía a través del tiempo, calculados 
,con la ecuación de energía absoluta (8) difieren 
significativamente de aquellos calculados con la ecuación 
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de la energía relativa (12), los valores máximos de E¡ y_ 
E¡'. pan un factOr de ductilidad conSWite, so~ muy 
parecidos en el rango de penados que es de mterts 
práctico para el diseño de edificios, que va de 0.3 a 5.0 
seg. 

5.2.4 EMrgia de entrada en IUI SDVGi. La E1 para un 
edificio de N niveles puede calcularse como [Uang y 
Benero. 1988]: 

(15) 

donde: m¡ es la masa éo_ncenrrada ~ al i-~o 
piso, y Vd es la aceienlc16n abaoluca del 1-wmo p1so. 
En oll'liS palabras. E¡ es la sumatoria del trabajo hecho 
por la fuerza absoluta de inercia (111¡ Y ·) en e~ piso a 
travú del desplazamiento del suelo v 1. 'El anális1s de los 
resultados experimentales, obtenidos en sistemas duales 
de acero de mediana altura. indica que la E¡ de un 
edificio de varios niveles puede estimarse con lllificiente 
pra:iaión pñctica a partir de le E¡ calculada en un 
SD 1 OL que tenga un periodo igual al de la esauciUlll 
de varios pisos. 

5.3 Vmtajas delruo de los conceptos de enugfa en el 
dUt!llo sfsmico de utructuras. 

La ecuación (10) puede expresarse como 

_ E1 • E6 + ED (168) 

donde ~ y Eo pueden considerarse como la _energía 
elástica aimicenada y la energía diSipada, 
respectivamente. Si se compara esta ecuación con la 
ecuación de diseño (6), es claro que E¡ representa la 
dmwnda, y la suma de ~y E¡, represenl8 la provisión. 
La ecuación (168) indica claramente al diseñador que 
pan obtener un disello sísmico eficiente, el primer paso 
consiste en obtener una estimación confiable de la E1 
pan el MST crítico. Luego, el diseñador debe _analizar 
si es posible balancear es11 demanda mediante el 
comportamiento elútico de la estructura o si es 
coaveniente disipar, la mayor parte posible de la E1, a 
a-av& de fo. La ecuación (16b) ~ela que ~sten ttes 
maneras para liiCJtJnentar Eo: pnmero. un mc:Jtiileiito 
en E mediante el correspondiente incremen10 del 
~guamiento viscoso; segundo, un inc:rer:nento en la 
energía histen!tica, ~; y tercero, un mcremento 
simultaneo de E y ·E¡¡. Acwalmcnte, es común 
inaementar ~· ~to como sea posible, medianle el 
COIII{'Ottamiento inelúlico (plástico) de la estructura. lo 
que unplica daño en sus elementos estructurales. Solo 
recientanenlle se ha reconocido que es posible 
incrementar considerablemente la E0 • y 
simultaneamente controlar e 1 daño en la estructura. 
mediante el uso de dispositivos disipDdores dL enLrg(a. 
Además, como es puntualizado por Bcruo [1992) en 
un artículo p,resentado en eSI8 conferencia í Cil una 
diJcusión accica del uso de la ecuación de la energía 
pan la selección racional de esa-ategias para la 
rehabilitación sísmica de estrueturas existentes), 
ir.aunentar Eo mediante el incremento de E~ tiene la 

-gran ventaja de que permite controlar el comportamiento 
de la esauctura bajo los MSTs correspondientes a los 
niveles de servicio y següricWi. -. . . . - - . 

Si t6cnica o económicamerire- (o ambos) no es poSible 
balancear la E¡ requerida por medio de EE o la suma de 
EE y. f.o. el diseñador tiene la opción de controlar 
(C1ísminwr) la E¡ en la estructura. Esto pÜede lograrse 
medianle el uso ile tlciiÍCas de aislanriellto sismico. La 
combinación del control (disminución) de E1 por medio 
de r=nicas de aislamiento sísmico, y del incremento en 
E;, mediante el uso de dispositivos disipadores de 
eriergfa es una estralegia promelledora no solo pan 
alcanzar un DSR y_ una 2SR efici~teS _ de esau_cturas 
nuevas, sino también para la rehabilitación sfsnuca de 
esll\lctun.s existenteS [Bertero y Whittalcer, 1989). Para 
utilizar confiablemente el enfoque de energía, es 
necesario 1ener la capacidad de seleccionar el MST 
crítico (sismo de diseño); en oll'liS palabras, el 
movimiento del suelo que posee el mayor potencial 
desauctivo para la estructura que ~_diseña. Aunq~ hay 
muchos parámetros que se han- utilizado, y se utilizan, 
para esllblecer a los sismos de diseño, la mayoría no 
pueden eS18blecer de manera confiable el po~ial 
desauctivo de los MSTs. Como se menctonó 
anteriormente, un parámetro prometedor para evaluar el 
potencial desauctivo de es!Ds movimientos es l_a El' Sin 
embargo, como se discutirá más tarde, el uso Blslado de 
este parámetro no permite evaluar (visualizar) la Eo 
(particularmenlle la EH) que debe . proveerse para 
balancear la E1 para un ruvel especificado de daño 
acep18ble. Se requiere de información adicional. 

5.4 lnformaci6n nt!cesaria para conducir IUI DSR 
confiabl~ 

5.4.1 Comentarios geMra/es. Se ha señalado con 
anterioridad que el primer y fundamental !liS? para el 
DSR de edificios consisle en es18blecer los s1smos de 
diseño. Es10 requiere de la evaluación confiable del 
potencial destructivo de todos los MSTs que puedan 
ocurrir en el sitio donde se ubica la estructura. 
Actualmenle, para las estructuras que pueden !Olerar 
cierto nivel de daño, el sismo dL diseño para el m ve/tú 
seguridiJd se define mcdianle el Espectro Suavizado de 
Respuesta lnLitirrica dL Diseño, SIDRS. La mayoría de 
los SIDRS que se usan en la práctica (códigos sísmicos) 
se han obtenido direclamente del SEDRS, a través del 
uso del factor tú ductilidad del despfazamieflto, )J., o de 
factores dL reducci6n, R _ La validez de estos 
procedimienws ha sido cuestionada, y el conferencista 
cree que. al presen!C, estos SIDRS pueden ob1enerse 
como la media, o la suma de la media más algunas 
veces la desviación estándar, de los Espectros dL 
Respuesta lne/dstica. IRS, correspondienteS a lo• 
acelerogramas de los MSTs severos que puedan ser 
Ulducidos en el sitio por los sismos que se originc;n en 
la• fuentes sísmicas [Benero. 1991. Se1snuc Zonauon). 

M•enll'liS que la información amerior es necesaria para 
conducu un diseño confiable para el ni ve 1 de seguridad, 
i.e., evitar el colapso y/o daño serio que amenace la vida 
humana, ella no es sujicieme _ Aunque el IRS lOma en 
cuenta la duración del movimieniO intenso en la 
resistencia requerida, estos espectros no proporcionan
una idea de la cantidad de energía que se disipa en el 
sislema total. durante el MST crítico, a travl!s de su 
componamiento nisterético_ Los lRS solo proveen el 
máximo valor de la demanda global de ductilidad. En 
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otras palabras, la mdxima demanda global dt ductilidad 
por si sola no- provH UIIQ.,~fliciñn .. apropiada del 
pottnciol destruclivo.-de .los .. MSTs., Como se discutió 
anteriormente, se ba demostrado que .la E1 es _un 
parámetro más confiable, para evaluar el potencial 
destructivo de los MSTs, que Jos que se usan en la 
actualidad para tal objeto. La ecuación (8) claramente 
muestra que E1 depende tanto de las características 
dinámicas del movimiento de la cimentación como del 
sistema completo d~l edificio (suelo, 
cimentación,superestructura y . componentes no 
estructurales). Ahora, la cuestión es: ¿Acaso .el uso del 
SIDRS para una p global especificada y de la E1 
correspondiente al MST critico constituyen información 
suficiente para conducir un diseño sísmico confiable 
para el mvel de seguridad? 

Aunque el uso de ~puede identificar el potencial 
destructivo de un MST, y por lo tanto. permite la 
selección, entre todos los movimientos posibles, de 
aquel que se puede considerar como el movimiento 
critico para la respuesta de la estructura. el uso de E1 no 
provee información suficiente para el diseño 
correspondiente al nivel de seguridad Se ha demostrado 
en estudios recientes [Uang y Beneru. 1 98R: Bertero. 
1991, Seismic Zonation] que la capacidad de disipación 
de energía de un elemento estructural, y por lo tanto de 
la estructura. depende de las secuencias 1 htstoria l de 
carga y deformación. Aunque la capacidad de disipación 
de energía bajo deformación monotónicamente creciente 
se puede considerar como el lfmite inferior a aquella 
que se da durante una deform11ción inelástica cíclica. el 
uso de este lfmite inferior puede ser demastado 
conservador para el DSR. Esto es panicularmente cieno 
cuando el factor de ductilidad. digamos p, se limita, por 
la necesidad de controlar el daño no estructural u otras 
razones. a valores bajos (respecto al factor de ductilidad 
que se alcanza baJo carga monotónica). Por lo tanto. es 
necesario determtnar experimentalmente la capacidad 
para disipar energía de los elemento; estructura)e, 
principales y de sus subensamblajes básicos. en función 
de la máxima demanda de ductilidad que pueda ser 
tolerada, y de la relación entre la capactdad de 
disipación de energía y la secuencta de cttrga y/o 
deformación. 

De los esrudios mencionados anteriormente. también 
se ha conclutdo que el uso de un cntenn oc daño. 
basado en la constderación simultanea de E1. p !dada 
por el SIDRS) y EH (incluyendo Fa•wr dr Ducri/idad 
Acumulada. u

0
• y Número de Reverswn~s de FJurnn~. 

NYR, y Número de Ctclos Equivalentes de Fluencia a 
#mar NEYC¡¡max). puedt utili~ para e"ablec~r 
procedimientos racionales de DSR. La nece.'tdad de 
considerar simultaneamente todos estos parámetros 
ingenieriles. en lugar de uno solo, se ilustra mediante un 
ejemplo específico. De la dtscusión anterior. es ciar" 
que cuando pueda tolerarse daño signtficatJY<'. la 
búsqueda de un .rolo parámetro paro cara('tl'•izar u, 
sismo de diseño para t'l nivel de segurwad está 
condenada a fracasar. 

5.4.2/mportancia de la consideración simulrmtt'a dr E,. 
fDRS, y EH !incluyendo )4

0
• NYR _, /IIEYC<"'4J,' m fa 

definición del sismo dr diseño para ,.¡ nll·el di' 
·seguridad Las Figuras 23 a 27 permiten la comparación 
de la mayoría de estos parámetros mgentenle.\ para do, 
MSTs. uno registrado en San Salvador ISS l v uno en 
Chtle (CH): la Tabla 5 resume lo' m<"tmus valores de 

varios parámetros para los dos MSTs. La importancta y. 
-de. hecho. la occcsidad. de considerar simultaneamentr 
.todos .eSUlS . .panimctros . .cn la. selecdón de .los MSTs 
crfticos y. por Jo tanto, plllll..definir el sismo de diseño 
para el nivel -de seguridalt •. cstá bien ,ilustrada por el 
anüisis de los valores de estos_ parámetros para estos dos 
registros. . ___ 
Registros de San Salvador <SSl vs. Chile (CH): Del 

análisis de los valores. presentados- -en la Tabla 5 
correspon<!ientes .a .la Aultración M 4xima del T trreno 
( PGA), Actltración Eftctiva Máxi1111!: _(.if A J. "~· ./a 
v_elo_cidad EfectiJia. Mdxima .( EPV), que son parámetros 
qu~ se usan en la actualidad para definir los mapas de 
zonificación de peligrosidad sísmica, puede concluirse 
que el potencial destructivo de estos MSTs es muy 
similar. Se puede obtener una conclusión similar si se 
comparan los valores de la· Resisrencia de Flwncia, 
C :V ,/W, para diferentes valores de fJ. o, en Otras 
pátabfa.s, si se comparan los IRS para diferentes valores 
de p (Figura 23). Sin embargo, se puede. obtener una 
imagen completamenle diferente cuando se comparan los 
valores de E1, EH, p y NYR correspondientes a 
diferentes valores de p. '\.a E1 para el registro CH llega 
a ser 5 veces la E1 para el registro SS (Figura 24). La 
EH !representada en la Figura 25 ~ante la velocidad 
htsterélica equivalente. V~-(2E,Jm) 1 

] para el registro 
CH es más de 3 veces la del registro SS cuando el 
periodo, T. esta cercano a O. seg y casi el doble cuando 
T está entre 0.5 y 1.5 seg. La Pa para el registro CH es 
2 a 4 veces la correspondiente al registro SS (Figura 26). 
Los NYR para el registro CH. una f.1=6 y T<0.5 seg es 
más de 10 veces el NYR correspondiente en el registro 
SS (Figura 27). Para una tJ=4 y T ~ 0.5. los NYR para 
el ~gistrO CH son más de cinco veces los NYR del 
registro SS. 

De la comparación anterior. es claro que el potencial 
destructivo del MST registrado CH es stgnificativamente 
(por lo menos tres veces) mayor qJ.!e aquel 
correspondi~nte al registro SS. a pesar de que sus valores 
de PGA. EPA. EPV, ERS (rRS para fJ=I ). y aún aquellos 
del IRS para diferentes valores de f.l, son muy similares. 
Por lo tanto. se aclara la importancia de evaluar E1 y EH 
(representada aquí mediante los espectros de V H· Pa y 
NYR¡, que dependen de la duractón del movtmiento 
fuerte. 'u· Mientras que la 1u para el registro CHes dt 36 
se¡;. la ~ para el registro SS es de solo 4.3 seg (ver 
Tabla 5). La importancia de la t.J para establecer un 
control de daño ha sido discutida por Bertero [ 1991. 4th 
Zonatwn Conferencel. Mienrra' que lo' espectros 
antenores son muy Litiles en el dt'<=ño prehminar, para el 
dt<eño final (detallado d~ lm mtembros). lo ideal sena 
contar con la historia. ohtenída de un análisis paso a 
paso. de la relaetón car~u -deiormación de la estrucrura 
diseñada. El conJunto Je todos Jo> espectros anteriores 
junto con ~sulrados obtenidos del análisis paso a pa.<a, 
puede 'er cnnSJderado cómo la informactón ideal para 
un" romo de deci<tones t onfiable acerca del los MSTs 
críriro, y, por Jo tanto. para la definición confiable de 
¡,,.. "smos y cnrerios del dtseño Por In tanto. debe 
reuntrse esta información básica para mejorat los códigos 
<i"mcos. así como el diseño dt estructuras importantes. 
E' de notar que todos los espectro' anteriores pueden ser 
calculados por un ingeniero si se le prov~ con los 
resultado.< del anlllisJs paso a pa.o;o de los MSTs que 
puedan ocurnr en el stuo donde se ubtca la estructura. 

Se ha reconocido que. para simplificar al diseño 
prehmrnar prácuc-o dt la mayoría de las estructura.< 
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Figura 23. Espectros de resistencia de fluencia <<;> para los registros de CH y SS (5% de amortiguamiento viscoso) 
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Figura 27. Especuos de número de reversiones de fluencia (NYR) para los regisuos de CH y SS (5% de 
amortiguamiento viscoso) 

ordinarias, es conveniente minimizar la información 
requerida para el diseño. Se cree que, para un sitio 
dado, este mínimo podrfa consistir en la E1 y el SIDRS 
de resistencia y desplazamiento para los MSTs que 
puedan ocurrir en el sitio. U. E1 permitiría seleccionar 
el tipo de MST crítico, es decir, aquel que induzca 
mayores daños, mientras que el SIDRS, correspondiente 
al MST crítico, puede utilizarse para conducir el diseño 
preliminar de la estructura. Una vez que se complete el 
diseño preliminar, es ·posible obtener el resto de la 
información requerida, es decir, la El;!• JI,. NYR y 
NEY~ para distintas p, a parur ae análisis 
dinámicos paso a paso no linaJes, aprovechando los 
avances tan stgnificativos logrados en el desarrollo de 
programas de computadora para tal fin. Esto permitirá 
revisar si el diseño preliminar es adecuado. Mientras 
que el análisis estático no linw del diseño preliminar 
mediante el uso de fuerzas laterales monotónicamente 
crecientes puede proporcionar una idea de la resistencia 
y capacidad de deformación. así como un lírrute infenor 
de la E., disponible (y por lo tanto, debe utilizarse s• no 
es posilile hacer un análisis paso a paso de los MSTs 
críucos), este tipo de análisis no puede proporcionar 
otro tipo de información, tal como la ~.. NYR. 
'fEYQJ, •• o lo secuencia de daño. 

De íaruscusión anterior. es claro que, si los 
procedimientos simplificados para el diseño sfsmiro, 
basados unicamente en el espectro suavizado de 
resistencia, se perpetuan en fururos códigos, serd 
necesario exigir limitaciones mds rigurosas en el tipo 

de sistemas esmu:rurales qUL u pULdon utilizar. asf 
como en la aplicación de tales procedimientos:·ademds. 
serd necesario esrablecer regulaciones muy 
conservadoras para el dimensionamiento y detallado. asi 
como para limitar las defor7NJCJones máximas 
aceptables. 

6. NECESIDAD PARA LA FORMULACION DE UNA 
METODOLOGIA CONCEPTUAL PARA EL DSR DE 
LAS ESTRUCTURAS 

6.1 Observaciones Preliminares. 

Como se discutió con anterioridad. los códigos Sísmicos 
actuales no alcanzan las metas y objetivos de la filosofía 
del DSR aceptada mundialmente. Además, estos códil!lOS, 
en un intento por ser simple~ (como debieran ser). se 
han esforzado por simplificar, mediante el desanollo de 
procedtmientos de diseño basados unicamente en un 
parámeuo. el problema tan complejo que representa el 
DSR. Esto ha resultado en códil!lO~ que no son 
transparentes, es decu, código~ cuyas regulaciones no 
presentan de una manera clara los conceptos básicos que 
deben govemar al DSR de las estructuras. 

Aunque habitualmente se reconoce que el daño 
depende de la defonnación, no existe acuerdo .tguno 
acerca de cual deberla ser el criterio principal para el 
DSR preliminar de las estructuras. Tal vez. como 
consecuencia de los requerimientos de códigos pasados 
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y presentes. la práctica aCtJ!.lll. enfatiza el uso de ·1a ._: estructural •. el desp~zamjento ~la~vo -~imo no de_~.
resistencia en el diseño . preliminM de"_ las ~structuras.. ::oSer . ·.)IQIJI1!!1i_zago·--:cL del¡e ·;_ser:_ d!_vJdJdo_ · por el 
E~ifi_camenic, en la mayoría de los códígiis act~~;-- ,'. désJ)l~IO . rdl!!!vo; }:?I'Í'f:SI!9~ientt -¡¡~ · umbr<ll : 
el diseno prehnunar se basa exclusivamente en· IL . (conuenzo): .del· dlñil. .U!.-..:~v_aluac•6n. del daño no .. · 
resistencia al conante basal, con el requerimiento de estructwal a panir deJ· ··factor de ductilidad del 
revisar el desplazamiento relativo mediante un análisis · desplazamiento relativo puede · ser engañosa. Por 
elástico. La insistencia en el uso de la resistencia como ejemplo, el daño no esttuc:tural en escruc1uras 
criterio principal quizás sea producto de las siguientes relativamente rígidas puede ser pequeño. aún para 
dos razones: primero, permite la práctica de diseñar para valores elevados del factor de ductilidad de 
el estado lfmire último o de seguridad mediante la desplazamiemo, ya que el desplazamiento de fluencia 
reducción del diseño inelástico a uno de esfuerzos puede estar muy por debajo de aquel correspondienle al 
permisibles. donde se puede utilizar un análisis lineal comienzo del daño no esttuctural. Sin embargo, el daño 
elástico; y segundo, exisle la suposición de que exisle no estruclural y los despl~entos la1erales 
una relación unica entre la resistencia y la rigidez. ESta. correspondiemes a esttucturas Oexibles pueden llegar a 
suposición ignora el hecho de que, particularmenle en ser imolerablemenle grandes aún anres de que se 
el caso de estruclUras de concreto reforudo, es posible desarrolle una fluencia significativa. 
cambiar considerablemente la resistencia de la estructura /'ara obtener estructuras qUI! sean servibles, st!guras y 
sin cambiar su ngidez. económicas, los metodos del DSR deben incorporar el 

Mien1111s que un diseño preliminar basado control del desplawmiento relativo (daño) )' del factor 
exclusivamenle en la resis1encia al conante basal puede de ducti/Úiad del desplazamiento lateral. como 
justificarse para el diseño en el que controle el estado condiciones (constreñimiento) de diseño. 
límile de servicio (respuesta elástica), no puede ser El control del desplazamiemo relativo de un sis1erna 
aceptado cuando el estado !fmile de seguridad controle estruclural suje10 a una excitación sísmica es imponante. 
el diseño, donde se aceplan grandes deformaciones por lo menos, por tres razones: (1) para mantener la 
plásticas. En este es1ado límile, la resis1encia al conante integridad arquilectónica, y por lo lamo para evitar daño 
basal de una estrUctura no es sensible a un camb1o en inaceptable en las componemes no esttucmrales; (2) para 
su deformación y. por lo tanto, al daño. Una vez que las limitar el ·daño escructural y problemas con la 
escruclUras fluyen, y se deforman como mecanismos, la ... inestabilidad estructural P-t.; y (3} para evitar la 
resistencia al cortante basal se mantiene constante. incomodidad humana bajo movimientos sísmicos 
mientras que la deformación puede tomar cualquier frecuenres de· baja intensidad. o aún en movimientos 
valor que vaya desde su valor de fluencia hasta su valor sísmicos ocasionales de inlensidad moderada. 
máximo. en el que ocurre el colapso (reducción El desplazamienlo relativo de entrepiso y el faclor de 
inslantanea y significa1iva de la resistencia). En visla de duc1ilidad de desplazamiento relalivo también pueden 
la insensibilidad del la resislencia al cortante basal al proveer información acerca de la distribución del daño 
daño en el rango inelástico (plástico) de la respuesta. es estruclural. Desafonunadamente.el cálculo convencional 
desafonunado que en el pasado, la mayoría de los del desplazamJemo relativo de entrepiso puede no 
esfuerzos dedicados al mejoramiento del DSR se hayan reflejar adecuadameme los daños potenciales, 
gastado en tratar de mejorar solamente el diseño basado estfuctw'ales y no estructurales. en edificios de varios 
exclusivamente en resistencia. sin considerar de manera niveles. En algunas escrucruras, una pane importante de 
adecuada el papel de la deformación. El daño es los desplazamientos laterales es produc1o de la 
consecuencia de la deformación. Para cualquier deformación axial de las columnas. El desplazarniemo 
estructura que responda en el rango inelástico (plásuco) relauvo de entrepiso causado por esta deformación 
de deformación con una resis1enc1a prácticamenle habitualmente no es una fuente de daño [Figura 28a). 
constante. el n1vel de daño depende de la ma¡:ni1ud de Un índice más adecuado para reflejar el daño 
la deformación plásnca que sufre la estructura. Por lo estructural y no estructural, es el desplazamiento relativo 
tanto, para controlar el daño es necesario controlar la Jangencial de entrepiso, RT. Como se muestra 
deformación La cuestión es como lograr 1al control esquemaucameme en la Figura 28b, la función de este 
para los diferentes mveles de movimientos sism•cos que índice consiste en medir la distorsión a conante de un 
puedan ocurrir durante la v1da ú1il de la estructura. p1so. Pard las componentes del desplazamiento mosll'lldas 
Benero e t. al. )199 1) discuten "" de!alle los problemas en la Figura 2Xc. asum1endo que el p1so consiste de un 
involucrados en lo¡!l'ar tal ""ntrol en los es1ados limite d•afragma rigido en su plano. el desplazarniemo relativo 
de servicio y seguritU<l. apuntando la necesidad de tangencial de entrepiSO promedio es 1gual a: 
controlar la duc1i:· ;ad y el desplazanuemo relat.ivo. La 
necesidad de r•oltrolar el desplazanuemo relat1vo puede 
resumirse .... la siguienle afirmación: 
Mienn~s qUI! los factores de duct•bdad de 

des~azamiento habitualmente proporcionan una buena 
·.d•cación del daño estructural, por lo f(efleral no 

reflejan ,.¡ daño t'n los elementos no estrurturale.\. El 
control del daño no estructural es de mucho 
importancia en el DSR de edificios. _va qUI! una 
cantidad imr>onantt' del peligro a los ocupantes y del 
costo total dl' reparación es consecUI!ncia del daño no 
estructural. El daño no estructural depende más de los 
desplazamientos relativos qUI! de /m desplazamientos 
globales. 

Para obrener una medida confiable del daño no 

(J7) 

donde Les el ancho de la crujía (vano) y H es la alcunr. 
de entrepiso. El primer término en el lado derecho de la 
ecuación (17) es el desplazamiento relativo de entrepiso 
convenc•onal. mientra' que el segundo es la correción 
Que se aphca a cada crujía (vano) pam tomar en cuenla 
la inclinación de los pisos que están arriba y abajo del 
p1so en cuestión. Puede no ser correcto promediar los 
valores de RT obtenidos en un piso cuando el patrón de 
deformación axial de las columnas varia marcadamenle 
a lo largo de la estructura le.g. esttucturas con muros 
~structurales l. 
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Figura 28. Dustración del índice de desplazamiento relativo tangencial. de entn:piso (RT) 

Como consecuencia de la notorias debilidades de los 
procedimientos de DSR de los códigos sísmicos 
actuales, basados en la resistencia al conante basal (el 
cual es insensible al daño en el rango inelástico). se han 
producido propuestas para que el diseño preliminar se 
base exclusivamente en la rigidez lateral, es decir, 
mediante el control exclusivo del desplazamiento 
relativo de entn:piso. 

6.2 Mttodos prácticos paro el diuíio tomando t>n 
consideraci6n el ID/ · 

Un ~todo simplificado para estimar el desplazamiento 
relativo lateral de estructuras de concreto reforzado ha 
sido propuesto por Sozen [1983). El m~todo puede 
usarse para ·interpretar la experiencia y evaluar los 
méritos relativos de diferentes esquemas esuucrurales y 
de dimensionamientos de los elementos estructurales en 
base a un criteno de daño tolerable. El ~todo puede 
usarse para estimar, de manera conveniente y 
simplificada, el coeficiente de resistencia al conante 
basal. 

Shimizaki [ 1984 y 19881 ha investigado los efectos 
que la resistencia, la rigidez y el tipo de MST tienen en 
el desplazamiento no lineal de SDlGL. Los resultados 
q.u obruvo m.ustran q.u el desplozamientn nn lineal e_, 
ixual al valor esper·rral de respuesta lineal elástiro si 
ti sistema posee cieno resistencia, q.u se determ111a l'n 
función de pardmt>tros adimtnsionalf's de resistenria. 
periodo inicial, _v ripo de MST. 

Recientemente Qi y Moehle [1991) y Mochle [1992] 
han desarrolladr> dos procedimientos s1mples y 
prácticos, basados en infonnación del desplazamiento 
relativo, para el DSR. Uno usa directamente la 
información del desplazamiento. mientras que el otro. 
que consiste en un planteamiento basado en el factor de 
ductilidad, usa esta información de manera in<ilrecta. 
:stableciendo requenmientos de ductilidad en función 

de la resistencia que se provee y de aquella que se 
requiere p~ obtener una respue~ta elástic¡¡_ 

Resultados obtenidos por Miranda [ 1 QQ 11 han 
demostrado que el desplazamiento no lineal e~ muy 
sensible a las características dinámicas de los MSTs. y 
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que en ciertos casos. e.l desplazamiento . puede ser 
considerablemente mayor que aquel calculado a partir de 
una respuesta lineal elástica, particulannente si se utlizan 
~ elevados para estimar la resistencia de fluencia (ver la~ 
Figura 29 para el caso de los MSTs registrados en '.~ 
Corralitos y Hollister durante el sismo de Loma Prieta de ': 
1989). Este observación concuerda con los resultados · 
obtenidos por Kappos ( 1990) y por Hwang y Jaw [1990). 
Estos últimos recomiendan el uso de la stguiente fórmula 
empírica para estimar el factor de amplificación de la 
deflexión Cd (definido como la razón entre el máximo 
desplazamiento absoluto de entrepiso y el valor 
correspondiente obtenido en un análisis pa.w a paso 
hneal elástico).. '' 

lnC41 = 0.414(ln ¡.¡.,.) (18) 

donde 11m es el factor de ductilidad máximo de entn:piso. 
Hatamoto et. al. [1990) propusieron un método 

automatizado para el diseño sísmico de marcos de 
concreto reforzado, cuyo propósito consiste en conseguir 
una disipación uniforme de energía a lo largo ·y alto de 
todos los marcos del edificio. de manera que el daño 
resultante se distribuya lo mejor posible en todos los 
elementos. 

Deoido a la.~ limitaciones e>Ustentes (debido a la.< 
suposiciones hecha.~ para simplificar el procedimiento de 
diseño) en la aplicación de cada uno de los métodos 
prácticos que se basan en el uso de un solo parámetro. v:¡ 

sea n:sistenc1a (como en el código actual), ·o 
de~plazamiento relativo lateral. y debido a la dificultad de 
especificar limitaciones muy claras en la aplicación de 
estos ~todos. el conferencista cree que un planteamiento 
más rac•onal para el diseño sismorn:sistente preliminar es 
aquel que reconoce desde el principio del proce!OO de DSR 
la importancia de la resistencia y la rigidez (control de 
deformación). asi como el hecho de que estos dos 
factores. aunque fuenemente interrelacionados en el caso 
de respuesta elástica. claramente uenen una relación más 
Mbil en el caso de una respuesta inelástica. En el tiltimo 
caso. la deformación que corresponde al estado limite 
últi~ · depende de la resistencia de fluencia que se 
sul'l'ljmstra a la estructura. Para controlar la deformación 
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Figura 29. Espectros no lineales de desplazamiento 

inelástica, es necesario proveer a la estructura con una 
resistencia de fluencia mínima. Por lo tanto, para lograr 
un DSR preliminar eficiente, deben considerarse 
simultanearnente dos requerimientos: resistencia (basada 
en el uso racional de Jl y é,) y deformación (basada en 
la limitación del ID! y/o RT), y de sus efectos 
combinados en la capacidad de energfa del sistema 
total de la construcción. La necesidad de contar con un 
planteamiento racional y transparente para mejorar el 
procedimiento del DSR de estructuras nuevas y de la 
rehabilitación sísmica de estructuras existentes, ha 
motivado al conferencista y a sus asoc1ados de 
investigación a desarrollar y aplicar lo que puede 
llamarse una metodología conceptual para el DSR de 
estructuras. 

6.3 Metodnlo¡:fa Concepllll11 para el DSR [Benero. R .. 
y Benero. Y .. 19921 

Esta metodología conceptual propue~ta cumple con lo 
establecido por la filosofía del DSR 4ue es 
mundialmente aceptada. y se basa en pnnc1pios 
fundamentales 1' bien e~tablecidos de la dinámica 
estructural, el coinponamiento mecánico de SIStema lota! 
de la construcción, y del diseño compren~ivo. Toma en 
cuenta desde el principio del procedimiento de DSR 
(i.e. desde el diseñ0 preliminar) la' demanda~ 
simultanea~ de resistPncia. deformación v dt' .>us efectoJ 
combmados en las capacidades di' t'nt'r¡:(a.< clemandada' 
y sumimstradas en el sistema total de la construCCión. 
La metodología .:onceptual propuesta conduce a un 
procedirruentt' de DSR racional y transparente. que por 
convenoenc¡a ;e d1vide en dos etapa' " fase' La 
pnmerafase cubre la adqu1s1ción y procesarruento de la 
mfonnación que se requJerr para r-st.ahlecer '1'mo~ 
confiables dr diseño par• por lo meno' do' e'Uido' 
límite: serv1cio y seguridad. La u¡¡undu juJt' sr 
concentra en el diseño de la estructura contra lo' \1.'\ffin!-. 
de dJseño consrste en un procedim1enw 11erar •·· de 
dJseño. que empieza con un d1seño prelimonar efic 1eme. 
sigue con el análisis de este diseño prelimonar. _,.finaliza 
con el diseño final. 

La ventaJa pnnc1pal de esta metodología conceptual es 
que, mdependientrmenre de la gran onccrudumbre que 
existe en la cuanoficaciór. ae algunos de Jo, concepr"' 
mvolucrado!- en su codifacacaón. ia cuantificación 

númerica de estos conceptos puede mejornrse. mientras 
se vaya adquiriendo más y mejor rnfonnación. sin que 
esto repercuta en el formato de esta metodología 
codificada. 

Esta metodología conceptual ha sido desarrollada para 
mejorar el DSR por medio del mejoramiento de la fase 
númerica del diseño. Por lo tanto, esta metodología 
conceptual no debe confundirse con lo que el 
conferencista [Benero 1980 y 19821 a definido como 
"diseño conceptual", es decir. la nunrmización de los 
problemas creados por los efectos de la excitación 
sfsmica por medio de la aplicación del entendimiento del 
componarruento mecánico (componamiento) del srstema 
total (suelo. c1menración. edificio) como alternativa al 
uso del cálculo ntimerico. EJemplos de esta definición. 
así como guias para su uso en el meJOramiento del DSR 
y la CSR se dan en las referencias anteriores. que 
concluyen: "Debido a las xrande.< mcertidumbres 
exi:rtentt.< n1 la estimación dR /QJ demandas y 
f'"''"ISmne.< reales en el DSR de t•dificim. es de gran 
1mpnrtanna roner má.< atencirí" 1'11 el disl'ñt• 
'conceptual' qUt' ""el drseñn 'númenco' ".Mediante una 
selección apmp1ada de la configuración del ediflc1o. 
plan1eam1emo estructural, srstema estructural, maten.ile' 
estructurale~. ~omponente~ no estTUcturales ~ su:
materiales. y med1ante el d1mensoonamiento y detallado 
aprop1ados dr la' componentes escructurales 1 nr> 
estructurales. es poS1hle reducir y cono-olar la' 
onc~rudumhre' en las demanda, v la• provis1one,. Por¡,. 
tamo. el sofist.Jcami~nro con esta!'- selecciones ' Jr-, 
dimensionado ' detallado es de mayor impunan.:1·a <.ju< 
el 'otisocam1cnto en el an:i.hsrs ntimenco d~ los mndelo' 
matemátJct'' ~Jra l¡j c.·stimacJón rlr las demanda~ ·. 
pnw1~;one:-. 

1-J 1 a~ dt" mc:todología conceptual'' tdtseño núm~nco· 
dotx· aplicarse una vr7 qur la "fasr d~ diseñ<' 
concep1ua: · dd problema ¡¡loh:ll del DSR ) la CSR hayo 
s1do conduc<aa. Por lo tanto. desde .-. ~unln de VISUI d< 
la etapa dt"i d1seiio númen'-·o. la fon11uiacaon y solucwn 
del problema del DSR puede resumorse como sigue. 
DADO: • Func1ón del edif1c10; sitiO donde '"' 

ub1ca el edificio; configuraCIÓn generdi 
de edificiO. plante<~rruento estructur•• 
1 oncluvendo la cimentación), sistema 
estrucÍuml mat~riale' estruc-turale,. 
t.·omponenlC'!'I nn estru'"·rurale~ 
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COIIIeillido. · . . . · · ··· ~. "" . . de Jos sismos de disci\o es un paso clave para Q~ un 
. Bf1llffiRJM: • Un DSR diciente (óplimo) del DSR confiable, ·ya que para oblener una .predicción 

aúwma IUCil del edificio · · ·· ~ de·Jas11emandu en ia eslnletura, es necesario 
SOIJlPoH; • Ua 1111aci6a final, · ·eecmca· y . c:íalltar can -.deflllimm-c:onfiable de Jo¡ MsTs contra 

· ·· CICOII&d 1 •uweft lciiliO,I 4 he de' lea cale~ b8y qaedilellatl&. . . . . · . 
1111 paucedimialtD iLillfV que e ~ • .IG . ilr/tRrltDd61L La infonnación 
aslf*c;e con 1111 DS1t prellmilllr requerida y los problmw iiiYolucrldos en su·ldquisición 
eficiaue. pueden reaumine como sipe: . .. . . . · 

El UFn:oéediJié·a·mmliOI•· :nstDtu ilalliwe que .e· a ; • e ,.n· la DADOj • El sitio -.. se ubica el edificio 
101uci6n. clel pmblema clel DSR 1C1 Ülllll'l di la Fipn . (pe¡fil del ~o .y topog¡afl'a). 
30. P~rnlc:anzann DSRif i •• de-ellluctwa, es SEOUERIDO; • Periodo ele aea"AO de los difcren~a 
neccuriO que el p.wec~~n-..o anmlri <'11fMicl6n ICI . :, . . ... nMsles ele MSTs que puedan ocunir 
ncional,- Dilllpiidlle y ew6"'* Las pauCelhuiwiUI en el sitio donde se ubica· el edificio, y 
de diJelló de lOs c6diJOS s&mlc:oa .,..m lio lldifiCdl su potencW destiCK:tivo para el siSII:ml 
CIIOI rcqu=imiemos. Como se illlllrl en la Pit~n 30, complelo del edificio para por lo 
Cl CODferOciile que di la fannulaclón de' 1IJes mdiOUIIS esllldes límite de servicio y 
Jll'tJC*Iimiea-. ea se diVida en dos· fuel JiriaciJII1es: seguridad.· 
la de/ltúdl1ft * tos lúmos tJe diMitJ y el distlfrtillo tJe SOLUQON¡ . • Conducir 1111 Wlisis confiable del 
1111 p~IIIO M~~~-y~ para el lilio (perfil del ~o y tupograffa); 
edific:io c:oatra los .._.de rli'""'o ·A~ lo ideal iclenliñcar IIXIu las fucnleS sisnücas 
MrÍI que d diiCIIador IC imolac:le w Cilla dos fases, que den lllip a los MSTs que puaian 
ea pnenl 110 es necesario, penque lw IÍiiiiOS de diJello afec:ar 11 cdifMv; definir la acúvi&d 
paedon ICI' eablecidos para loa difaCllb tipos de sísmica en d silio debida a todas lu 
sitial por an pvpo de expenoa. · pos!Nes fuenlr:l sísmicas, por medio 

... 
1 FINAL DUION 1 -- ...... ...,.,. CHICit 

o ... cnw.: DITI-. 
____ .. -- o 
......,., ........ _ - ... GeTMI---NIIIt _...,.....,0 -·_... .......... __ 

Pipn. 30. Diqnma de flujo pa111 el procalimien10 de 
. DSR 

6.3.1 P,itwrtJ naptJ.lH/IIfld6lt •• a-* dúdo. 
Ella _. cubre la adquilk:i6n y pa• snlailu de la 
iafoaulliÚÓII que se requiere para eat.+ecer Jos lilmos 
de dildlo. Como ya se dilcuti6, la definici6a confiable · 
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· de los acelenJgrunu y periodos de 
. sa:uneucia (T¡.) de IOdos los MSTs 

posibles; sclecc:iorlll' el Tr para los 
""'dodlfmie ele -'cio y lilepridld. 

ldealmenliO, la~ cle la iRfCX!NciiSa .aece•ria 
debe biiSuse en los Rli&Ual de iCISc MST que hayan 
~ en . el sitio. Si ~ se !.irr9ooe de ~ iewes 
repsuos de MSTa, la info¡u..aón requcridac puede 
obu:uenc ya -de MSTs re¡iSIIIdol en sitios can pafil 
de -m y llip08i afia llimilanla o 'P•ndo IÍIIIeiÍS"' 
IIÓi'llerica para generar varios -leropvnu ,.-tJ!es_de 
MSTs. 
e Procesamiento M la informoci611. El objaivo pe &ICipal 
de es11e puo clave en la definición de Jos liiiiiOS odc 
diacño, consiSie en procesar la infomw.ciéla que 
concicmc a los MSTs que puedan ocurrir en el ~tio, 
para faciliW' la aclccci6n confiable de los sismos de 
disello. De acuerdo a las dilcusionca prcseltudas en las 
scc:ciones 4 y S, los problemas involucrados en eSIC 
~ 1 en su solución, pueden resumirse como sipc. 
~ • Acdcrogrvnas de los MSTs ·q.e 

puedan ocurrir en el sitio ~ por lo 
~!~'estados ~-de K:rvie». y 
se........... . 

REOUERJDO: • Pira el estado lín\lte ele sei'vitiO: lOs 
Especuus Suavizadoi de *¡¡r;•u 
Lineal E1útica de Discilo (S RS) 
para rcaistencia <C.l y dcsplazarrUcnto 
($_.,). . 
• Para el csrado límite de seguridad: el 
SLEDRS y los Espcc1ros Suaviz:ados 
de Respuesta lnclástica de Diseño 
(SlDRS) (para dlfemnes valores de p) 
pan c.. sd~ y aquellos ~ que 
pucdañ utilizarse en la eValliiiC~ÓI:I .dtl 
dailo acumulativo o.:IIISido ·por 1~ 
rnersioncs cíclicas ele r;arp ~ 
de Cillrlda (E1), enetxr., biSimUca 
(E¡¡), f~CU~r de ducülidid acumullida 
~. nómcro de reveniónes. éle 
fluencia {NYR) y m1mero ·* Ciclos 
et:¡llivalenleS ele Oueilc:ii . _a P.. 
<NEYCr )). . . : ,. . 

'' .; ... 

•• 

:• 

11 
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· SOLUQON¡ • alculo del LERS y el especao de (por lo menos los de servicio y seguridad). 
. . ·· respuesta -inelútj.ca (IRS)(para ' los . · • _ · .. ·. · · • . .. - . . . . --

-------~---- · difcreutea valore&-de p) para C. ySd' 6.3.2 Stgvnda /t~R: proctdimitlllo dt diseño.· Esta 
· •· .... ,,, UIUido cada anohde·loi MS1'a que·:: segunda e~~pa:cle·la·-maodología corK:epcual propues~a- -
· · : ·.. puédan ser indac:idoa en--el litiO por- -está datiCida aldilefto;(dimeasionamientay tlmnldn de..- .. 

· · laa diferentes fuentea s&micu. Del los mierilbroa, y de 1111 conc>doncs y sopones) del 
eaiDdlo estedíaico 'del. LERS y loa siAema total del edificio Contra la combiiiiCión crítica de 
IRS, encon1r1r el SLEDRS y el loa sismos de diseilo que 1e han·establecido con oau- · 
smRS. En el proceso de auaviZICión cxciiiCionea qüe J)1ledan IICUJar en el edificio de ICUel'do 
del LERS y del IRS. deben a 111 ubicación. Como 1e llualnl en la FiiW'& 30, pua 
coDJidcrvac cuidadoumente la aicanzlr el cllJe6o final d'M""o, ea necesario IIII~IQ-11' 
deaviaci6o e!!ttlnc!W', a, u{ como lu con 1111 proc:cdimieniD para el dileilo preliminar. 
incertidumbre en 1u cancterúticu e P~pturuldinAopnlilrlilttu. El objaivo . .- . .-.c. 
dinúnicu de los MSTs futuros. Para principal ele ella fue conailte en obtener un disello que__ 
obtener los MSTs críticos para el se ecerque, tanto como sea posible. al-disei\o fmal que 
nivel de seguridad. donde se tolera se desea. Como 1e iluslnl en la Fi¡ura 30, la fue del 
cieno nivel de dallo (Le. JI > 1), diacilo preliminar conaiste en tres grupos principela de 
concqnualnaule ea neceauio calcular puos: (1) lll41ilis preliminar, (l) diseño prelimillar~y (3) 
para cada uno ellos los siguientes an61iaia del diaeAo prdiminar. 
especaoa: Et· lltt• lla• NYR y h An@sis Preljmjnu. El objelivo de este primer pupo 
NEYCp,... w como la hiStoria del iiC puoa oonailte on la dcflllici6n de loa criu:rios de 
componamieato histe~tico. La dise6o, y en la uci!Mci6n .de ua periodo fundamental 
Jelocci6n de loa aismos críticos de múimo accpwble m y de 1u fucnaa de diae6o 
disello puede ámplificane mediante ( combiuciones crílicu entre todu las fuerzas que 
el uao de índices de dallo que se han puedan 1er inducidu). Por lo tanto, en la meuxlolopa 
propuesto recioncanente. conceptual, el anQisis pre1.iminar del problema de diaeilo 

Para la aplicación pr4cúca de esta aolución, R. Bencro f>'teo ser formulado como: 
y V. Bc:rteio [1992) han Ullldo la SUJU&IICia de Fajfar D : • Función del edificio: • configunción 
et. al. [1992], c¡uicn ha introducido el concepto de un general de edificio, planteamiento 
factor de ductilidad equivalente, Pe• pan tomu on estructural, sistema estructural, 
cuema el efecto del dafto IICIUIIulalivo callllldo por las materiales estructurales, componente~ 
reversiones cfclicaa de c:arp. como se discutió en la no estructurales y contenido; • c:ar¡u 
seccitln S.4.2. Se Ulilizuon 1re1 modelos de dal\o gravitacionales, de viento. de nieve y 
dif~enlea. Los primc:roa dos modeloa, que se baaan en otraS posibles cargas o excitaciones: y 
~~ desplazamicato máximo y la diliJ18Ci6n de energía • SLEDRS y SIDRS para loa MSTa 
máxima, pro¡)()lcionan límites, superior e inferior, para espaldos (establecidos) para loa 
el factor de ductilidad equivalente, 11e- El rcn:er modelo es!Bdos lími~e de servicio y seguridad 
se basa en el modelo de dallo de Parl(~Ang [1984], DM, REQUERIDO: • Definición de los criterios de diseilo, 
que puede escribine como: rigidez mínima (o T múimo) 

. aceptable para el control de dallo 
DM • .!. + p Es • ..!_ + p Es (19) (deformación. máxima del edificio), 

6 p 6 1' F 6 JI fuerzas s!snucas de diseilo y las 
• 1 • • ' 1 • combinaciones críticas de cuga. 

donde B es un parámetro que 
caracren'sácu estructurales. 

SOLUQON: • La solución se basa en un 
depende de las planteamiento uansparente que 

La siguiente ecuación para el cilculo de J.l.,: ha sido 
obtenida para un SD 1 GL median le el uso Simultaneo 
del modelo de Park-Ang y el parámetro adimensional y. 
introducido por Fajfar et. al. {1992): 

fl •4(DM)py2"· -1 
"·. 2jly2 

(20) 

Esta ecuación indK:a que la reducción de JI provocada 
por la f4tip de bajo ciclaje eltá controlada por los 
puámctros ji y y, y el Úldice de daños, DM. deseado o 
pamiddo. 

Como se ranan:6 con anterioridad, aunque es muy 
deseable que el discftador se involuac en la adquisición 
de inf011118Ci6n y en su proc:esamiento 11ara establecer 
loa-liamos de diiiCilo, en general CIZO es mnecesario: de 
acuerdo con las condiciones del 4rea urbana bajo 
considcrlción, un grupo de geólogos y sismólogos, e 
ingenieros geotknicos y estructuralcs puede establecer 
los sismos de diseilo para los diferentes cswios lfmite 

considere desde un principio que: la 
cstruciUR es un sis1ema de vuios 
grados de libenad (SDVGL); que 
pueden existir efectos torsionales 
imponantes aún bajo los efectos de loa 
MSTs de servicio (i.e., en la n:spuesta 
lineal elástica) y que para los MSTs de 
seguridad, estos efectos pueden ser 
diferentes; y que es -=enrio 
considerar la sobrcnaistencia esperada 
y el Úldice de daño deseado (control 
de dallo) para seleccionar un valor 
adecuado para el JI. 

La Figura 31 muesaa un diagrama de flujo de los 
pasos involucrados para estimar las fuerus sísmicas de 
diseño en el análisis preliminar. Nótese que aunque el 
objetivo principal de esle paso consiste en el anüisis del 
problema involucrado [i.e. lo que se da (configunlción 
general, planteamiento estructural, sistema CSiniCIUra1. 
mau:ria1 estructural, componentes no estruclllrales y 
con~enido); lo que se conoce (SLEDRS y SIDRS para 
los estados lírni!e de servicio y seguridad); y lo que 
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necesita (periodo múimo y laa fuerzas de disello)], es 
necesario llevar a cabo IBI Wlisis preliminar de 
predimensiorwninll:l de los miembros p1U11 satisfacer la 
demanda de defounaci611 · y ob!EI~a · el periodo 
fundamental de edificio, T1, que lf!' lUido pala estimar 
laa oow de dilello. Baldo, lt")' . .Benao, V. [1992] 
ofJ ec:en ana dea:Upc:i6n mú defallwla de los problemas 
que el diweAtdnr COIÚl"'OIII al· conduc:ir es le análisis 
preliminar. . - " .. ~ -. • . . . " 
2. g¡seno ~·:EJ. ;uo de disello preliminar 
(considerando~ predilnellliouniento por rigidez 
se· ha hecho. dwu•lle el UIQisis'prelilninar) para un 
edificio de COIICI't:ID reforzado puede fonnulane como: 
DADO: -~• · Las fuerzas de diseño 

(gravitacionales, de viento, de nieve: y 
sísmicas) para los estados límite de 
lt:I'Yicio y seguridad; combinaciones 
críticas de estas fuerzas; y 
C8I'ICiaÚIÍCÚ mecúúcas de los 
ma!eriales esiJ'Ucturales y no 

REOUERIDQ: 

SOLUQON: 

estruclllnles. 
• DimeÍisiones de vigas y columnas y 
111 ltfueno longitudinal (Deltión ). 
• Apüc:ando la leOI'ÍI lineal de 
optimización, lu vigas y columnas de 
cada piiD se disellan para minimizar 
el volumen de ICei'O longitudinal, 
asando como con111eftimien11:1s los 
requerimiauos pñctic:os uf como 
tambim los valores de los momentos 
flexionanteS bajo las excitaciones de 
serv:,o,.ca de esta manera lalisfacer 
la · · ón de que el disefto 
preliminar considere simultaneamente 
las demandas de IU'Vicio y de 
seguridad. 

3. Análisis del diseilo preliminar. Este puede resumirse 
como sigue: 
DADO: 

REQUERIDQ: 

SOLUQON¡ 

• Configuración general del edificio, 
planteamiento estructural, sistema 
estruelllnl. nweriales cmactwales y 
sus características mectnicas, 
componentes no c:struc:turales y sus 
nweriales y CU'liCieristicas mectnicas; 
• dimensiones de vigas y columnas, y 
su refuerzo longitudinal: y • sismos 
de diseño, combinaciones crlticas de 
las fuerzas y los posibles MSTs 
críticoa para los ~ Hmite de 
servicio y seguridad 
• Determinar la -=epcabilidad del 
diiCilo preliminar, es decir, evaluar si 
ll!iJfacc 101 crillerios de disefto que se 
han establecido. 
• Por medio de los resultados 
ob!midos en anlllisis estático~ y 
dinámicOI, evaluar el Cndicc: de 
despl.l.wniento relativo de entrepiso 
(IDO: las razones de esfuazos: los 
esfuerzos cortantes en los miembros y 
juntas: si la cimentación es adecuada: 
y el índice de dafto local (DM) bajo 
Jos MSTs crfticos para cada estado 
lfmite. 

l
e, ,_ 

~·-==r-T r-== ---
-

m. 

e, ·--
T 

1-. --_, __ ---g .. ---------= = --
. """'". ... 1. 1 1 :<· 

Figura 31. Análisis preliminar: diagrama de Dujo de ·los 
pasos requeridos para estimar las fuerzas sísmicas de 
diseilo 

6.3.3 Discusión del proc«iUr!ieflto de diseño prtlimbtar. 
e Andlisis PrtlimiMr. Para ob!ener un diseño confiable 
de una estruetura, es muy imponante contar en el disello 
númerico de la misma. con una cuantificación confaable 
de las excitaciones contra las que se tiene que disellar. 
Por lo tanto, la selección apropiada de los sismos de 
disel\o es una de las !áreas mis importantes y diffciles 
para obtener un disefto preliminar eficienre de una 
estructura. Como se resumió anterionnenre bajo el título 
de "Definición de los sismos de diseilo", es nec:esario 
cai.cular una serie de espec:uos. Actualmenre, la mayorfa 
de estos espectros se calculan para SDlGLs. Dado que 
un edificio es por lo general un SDVGL. como se illdica 
en la Figura 31, es necesario modificar los t:SJICCb os 
oblenidos para SD 1 GLs. Además, se necesitan 
modificaciones adicionales desd~ el principio del proceso 
de DSR para incluir los efectos de torsión y 
so~si~tencia (que a su vez depende del metodo de 
diseño). Esw modificaciones son necesarias para obcenc:r 
un diseño preliminar que se acerque lo mis posible al 
di~ilo final que se: desea. 
• Modificacionts para tomor 1111 cuenta el mltodo de 
dist~ño. Debido a !]Ue en el DSR. las regiones críticas de 
los miembros, y por lo tanto los miembros, se: dotan con 
un p local elevado, las esiJ'UCtlli'IIS diselladas usando 
metodos elásticos habitualmente resultan en una 
resistencia que es mayor a ~uella para la que han sido 
diseñadas. Por lo tanto,' habitualmente se obtiene una 
estructura diseilada · y construida que posee una 
sobrerresistencia lateral considerable con respecto a la 
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resistencia requerida_- PO.~_-,; ~l,c·~ códi¡ro .. "' Esta 
sobreJTesistencia _ va,riii:-con._ el T¡~:de- lá~fS~tur¡J, 
Mientras más alto el edificio (rruentras mayor ei_T1 )·y 
menor sea el número de erujfas, la sobieJTesisiencíil será 
menor. Debe notarse ·que si el diseñador detalla el 
refuerzo longitudinal de manera que las regiones crfticas 
de todos los miembros alcancen simultaneamente su 
resistencia, la sobrerresistencia- de fa _ esaucruiá 
resultante será menor. Por ló-tanto,..no~ solo es difícif; 
,;no hasta peligroso:·codificar un valor constinte para 
la sobrerresistencia. De manera similar, si el diseñador 
utiliza el método de resistencia del código ACI junto 
con la redistribución. debida a la deformación plástica, 
permitida por este código, la sobrerresistencia también 
será menor Si el diseñador utiliza el método inelástico 
de diseño. es decir. un método que tome en cuenta la 
redistnbución plá<tica de las fuerzas elásticas internas, 
la sobrerresis1encia será menor. Sm embargo, la 
reducción de la sobrerresistencia depende de como se 
conduzca el diseño. Si el diseño se ba.'la en la 
oplimización, procedimiento como el que sugiere aquí, 
la sobrerresistencia se reduce a su mínimo, aunque aún 
pueda ser Significativa. La sobrerresistencia máxima 
alcanzada durante la respuesta dinámica ante los MSTs 
registrados, es aún mayor que aquella que se estima en 
un análisis estático no lineal mediante el uso de cargas 
laterale' monolónicamente crecientes (pushover tesl). 

Debe notarse que al especificar la posible reducción. 
debido a la sobrerresistencia, en las ordenadas del 
SIDRS de e,. es necesario tomar en cuenta no solo la 
posible sobrerresistencia. sino también su efecto en el 
!DI máximo. Un incremento en el ID! que vaya más 
allá de un lími1e aceptable puede controlar dicha 
reducción. De esta discusión, es claro que el diseño 
final habitualemente tendrá una resistencia de fluenc1a 
mayor que la requerida por el espectro de resistencia de 
fluenc1a IC,! adoptado. y que por lo tanto. las ordenada' 
correspondientes al SIDRS pueden reducirse por un 
factor Rr.vs· Sin_ embargo, ¿que valor de Rovs debe 
utilizarse'1 Como este valor depende de muchas 
variables (método de diseño. efectos dinámicos. T 1 y 
T 1tr1. etc.), al presente su selección debe hacerse 
juiciosamente y conservativamente, por lo menos hasta 
que las invesugaciones necesarias produzcan 
mformación suficiente que permita una cahbrac1ón 
confiable de esta sobreresistencia. 
• Modificaciones debidas a los efectOJ torsionales. 
Debido a la torsión, existe un mcremento de la demanda 
de resistencia y de IDI en ciertas panes de la estructur.l, 
con respecto a la.< demandas que se producen cuando 
solo hay deformación translacional. M1entras mayor sea 
la eccentncidad entre los centros de rigidez y de masa. 
mayores son los efectos de la torsión. Es1os efe<: JOs son 
diferentes bajo los MSTs de servicio que bajo los MST> 
de seguridad. Dado que el nivel de seguridad involucra 
comportarmento melástico. los efectos de torsión pueden 
mcrementarse Significativamente en func1on de la 
locahzacoón mic1al del centro de res1stencm torsJOnal ) 
de los cambios en la posic1ón M este centro y en la 
eccentricidad de resistencia con la fluenc1a de la 
esauctura !Sedara! y Bertero, 1990]. Los efecto~ 
torsionales pueden tomarse en cuenta en la esumac1ón 
de las fuerzas sfsrrucas de diseño mediante la 
modificación de las distribuciónes del cortante basal y 
del ID! promedio que se obtienen del espectro de 
diseño. o pueden mcluirse más tarde, en el anáhs1s del 
d1seño prelimznar. Como se ilustra en la Figura 31. en 

la metodología=C:OftCCPtual~ ·,~propuelila. ,-::Jf.l.'i. :..ei5¡o' 
Jorsionales se~c~i<::-!!l principW:..1~111~ 1.1 
modificación :~t'vwO,;-nbtenido. de!-csPii<-:Ú<I 
Para ello, -se,:desartollaron'.~;BnB'·'seJie- d('-_'ecusJOne' 
prácticas (Benero; jt; ~'JJ_C!r(do, V:C:T-992]:~ .;,>:::: '"~~ 
e Diseño Prelimíq::Cófflo'se mencionó bre~~n 
el resumen de los- pam"-involuerados~en·ee]c_lliseñ<' 
preliminar,- las dimenSiones-y el ri:fue~~on!!itudiitahk 
los elementos esauctu~~s ~ estiman::¡¡~~~'-Pbr~'fñio. 
empezando deSde el techo. Para elló;· sr}~-"-el 
diseño plástico y la teoría de 'optimización. y se formula 
como función objetivo la minimización del refuerz<• 
longitudinal sujeta a constreñimiemos derivados de 
requerimientos prácticos y de la resistencia axial-flexión 
requerida por el sismo de diseño de serv1no. <k manera 
que el diseño preliminar considere simultaneamente Ja, 
demandas impuestas por los sismo' de servic1o ' 
seguridad. 
e Análisis del diseño preliminar. Como se mdicó en el 
diagrama de flujo de Ja Figura 30 ~ en el resu~ 
presentado con anterioridad, el ob_Jetiv,, tundamental de 
este paso consiste en determinar si el análisis_preliminilr 
es aceptable de acuerdo a los criterios de d1seño que ·se 
han adoptado. Para ello, es necesário conducir una serie 
de análisis de las demandas de los princ1pales parámetros 
de respueslll usados en la definición de los cmerios de 
d1seño, considerando lo; estados limi1e pnnc1pales a lo' 
que pueda estar SUJeta la esauctura durante su vida litil 
Los parámetros princ•pales son: peso total ¡W¡; !DI: la 
razón de esfuerzos; los esfuerzos ~ortanle, en lo' 
miembros y sus juntas; el 11 global, de p1so y local. el · 
índice de daño local (DI). Esto debe hacerse parJ los 
MSTs críticos de los estados lími1e considerados en los 
cri1erios de diseño. Para llevar a cabo la> revis10nes 
anteriores. es necesario conducir análls.s hneales ' no 
lineales. Lo ideal sería conducir un análisis dmáÍnic0 
3·D que cons1dero1ra simultaneamente todas ¡¡" 
componentes de los MSTs críticos, o por lo menos, sus 
dos componemes honzontales. Aunque al presente esto 
puede hacerse fácilmente para el estado límite de 
servicio, dado que solo requ1ere del uso del análi,is 
dinámiCO lineal elástico. la evaluación del estado límue 
de seguridad es más difícil, deb1do a la carenc1a de 
programas de computadora confiables para el análi<zs 
dinam1co no lineal J·D. que puedan usarse en la pracuca 
para el análiszs de edificios de varios p1sos. El uso de lo> 
programas de compuLadora disponibles para el análls~> 
dinámico no hneal 3-D demanda ¡:ro1n cantidad de 
recursos computacionales y de t1empn Por lo tanto. 
acJUaJmen" es conveniente conducir los anál"" .'~·D P<'' 
mrd1fl de anállsi~ eslállco~ no lmt"ales unilz.ando fu~rza .. 
laterales monotómcamente crecoentes tpushover) con un 
pauón de carga> aprop1ado. o. ~un '""J''r. considerand.· 
los probables llmnes de d•ch<' patrón. S1 no se disp<~nr 
de programa' para el análisJ> 3-D o su uso est:l 
res1nng1do por la falt:l de re<:urso> .-omputacionales 
ad~ruados. t:o. convemt"'ntC" usar progr.unas -.eudo-~-D 
Las desvenWJas de estos programa.< seudo·.<·D. tal como 
el DRAIN 2DX. radican en que estos no pueden esumar 
los efectos de tOrsión v/o dr '''1taciones 
multidJreCCionale>. -

Estudios rec1en1es muestran que aunque e 'JSO del 
análisis estáuco no lineal (pushover) da una Ideo de la> 
resJsJencia. de prtme111 fluenc1a (local) ' fluenc1a 
máxima (global l. este tipo de análisis puede 'subestimar 
considerablemente la resisrencia máxama real cll" nuenc1a 
.'·demás. los resultado> de tal anáhsis pueden •unestimar 



considerablemente la rotación plástica acumulada, y no 
revelan la posible ellistencia de un :problema ·de 
"shakedown" (sacudir hasta hacer caer), paniculannente 
en edificios altos y esbeltos de concreto reforzado. Por 
lo tanto, es necesario desarrollar programas de 
computadora. prácticos y confiables, para el análisis 
dinámico no lineal 3-D que permillln el análisis paso a 
paso de la respueslll de edificios sujetos a los 
acelerogramas de las componentes de los MSTs críticos. 

6.4 Cnmentarios Finales . 

La metodología conceptual para ·el DSR ·que se ha 
resumido ha sido desarrollada con el objetivo de definir 
un procedimiento transparente, basado en los principios 
fundamenlllles de la dinámica estructural y el diseño 
comprensivo, que pueda utilizarse como base para la 
formulación de un procedimiento de DSR para la nueva 
generación de códigos sísmicos que SEAOC concibe 
para el año 2000. Se le ha aplicado ellitósamente al 
diseño de un edificio de concreto reforzado de 30 p1sos 
que también se diseñó de acuerdo al UBC de 1991 
[Benero. R. y Benero. V., 1992]. La comparación del 
componarniento de ambos diseños muestra la debilidad 
de las regulaciones actuales del UBC cuando se aplican 
al diseño de edificios altos. Debe aclararse que no ex1ste 
la intención de proponer que la metodología. tal como 
se presentó aquí. sea implementada en el código para el 
diseño de todo tipo de estructuras. Lo que se ha 
propuesto es que tal metodología conceptual sea 
utilizada para el diseño de edificios irregulares. altos. o 
de aquellos ubicados en sitios anormales. Para edificios 
regulares ubicados en sitios ordinarios. esta metodolo¡!ía 
puede utilizarse en el estudio de casos. cuyos resultados 
puedan utilizarse en la formulación de regulaciones del 
código sismico que sean sencillas. pero aun má' 
transparentes ) confiables que ·las actuale;. 

7 CONCLUSIONES. RECOMENDAC'IONES Y 
SUPLICAS 

7.1 Conrlusinnes 

• Los sismos son un tipo muy especial de peh¡!ro 
natural en el sentido de que son eventos muy r•ros. de 
baJa probabilidad de ocurrencia. que pueden resultar en 
desastres en que la mayoría de las pérdidas de vida 
humana v económicas se deben, no al meranismn del 
~•smo (ruptura de la falla), sino a la falla de esaucturas 
construidas por los seres humanos. Por lo tanto. aunque 
los sismos son inevitables. está en nuestra' manos · 
reducir su' con...:cuencias a límites aceptables med•ante 
el control del medio construido. Este debe ser el punto . 
clave en la formulación de prognunas de preparan(m 
SÍ'\ffiJC3. 
• El anáhs" de In acontecido durante los años que ""n 
de 1 Q~R a 1 QQ2 demuesD'a que aunque la anrvioa,t 
sísmica (SISmJc•dad) de la; áreas urbana> ;e ha 
mantemdo constante. ~ a pesar del espectacular 
mcremento del conocimiento de la tngeniería !l.l'lmt;.a, rl 
riesgo sísm1cn en nuestras áreas urbana> "" ha 
incrementado. Este mcrementn se debe a que el 
crecimiento ráp1do e mcontrolado de la población. de la 
urbanización. ,. del desarrollo de mdustna> de 
Jecnología avan.zada en nuestras áreas urbanas nn ha 
Sldn balancean" por el mcremento nece<ario en la 

•' 

preparación sísmica. 
• Estamos muy lejos de alcanz¡¡r la mela fun<lamenul d<·i 
trabajo de la IAEE, que consist~ ~n la reducción ·d~l 
riesgo sísmico en nuestras áreas urbanas y rurales. La 
transferencia del conociiTÚento. 4 u e se ha ganado a 
través de la investigación y de la experiencia, a Jo, 
profesionales que trabajan en el OS R y la CSR de la~ 
estructuras que consituyen el medio construido. y a los 
funcionarios gubernamentales a cargo de la 
administración de los programas de reducción de la 
peligrosidad sfsiTÚca, está tomando demasiado uemp<> 
• El análisis de lo acontecido durante sismos 1mponante' 
recientes revela que, o olvtdamos mu) rápido la' 
lecciones que hemos aprendido en sismo> anrenoi"C."s. '' 
no tomamos en serio sus advenencias acer.:a de· t 1 ' 
donde no debemos construir. y como constrUir par" 
evitar la falla de nuestras construccione; nuevas. v t2l la 
necesidad urgente de llevar a cabo esumácione' 
confiables de la vulnerabilidad de estructuras s•mil=> 
a aquellas cuya falla se ha observado. 
• El problema de la preparación SÍ.fmlCO. "M1entras ma' 
pobre sea la preparación sísmica. mavor ser:i el desastre 
sísmico". La solución ideal para el problema sisnuco ~ 
dará a través de la predicción del evento y la reducción 
de la peligrosidad med1ante la preparación sísmica. La 
investigación de la predicción de Jos sismos debe 
continuar, pero no debe interferir con los esfuerzos 
dedicados a enconD'ar una solución a los problema' 
apremiantes de nuestro medio construido. meQiante la 
formulación e implementación de prognunas adecuado; 
de preparación sísmica. · 
• El problema principal que nos confronta a tod~?s 
aquellos que estamos interesados en la ingeniería sísmica 
consiste en el control del riesgo sísmico en nuestras 
áreas urbanas v rurales. La solución rad1ca en el control 
de la vulnerabilidad dei medio construido. porque esto 
nos permite el control de la> fuentes potenciales dr 
peli!!l'osidad sísmica. que son consecuencia de la 
Interacción de la acuvidad sísmica (que no podemos 
controlar) con la vulnerabilidad del medio conStruidO 
• Del anális" d~ lo> aspecto> mvolucrados en la 
evaluación del nesgo sísmico, y de lo> expenos que S(' 

necesitan para llevarla a cabo. e; claro que el control ) 
reducción del riesgo sísmico en cualquier área urbana e> 
un problema muy comple¡o. que requ1ere de la 
tntegrac16n del concX~Imit"ntt • ' dr la colat·•nracirin dc
expenm de muchas d•sc•phna> 
• El pmnl~ma de la redu'-'CIÓn dt:'l nesgo sism~t.·o no sera 
resuelto Si solament~ se meror" la adquiSICIÓn del 
conocnniento requendo por medlC' tk Ja tnVt."'ii.Ogacion 
Lo' avance'\ c="n la invesugación dt"ben Jcompaila~c: co• 
e' d('sarnlllo tecnoioCIC('I nt"'l.'t""'ano. \ ~.·or .. : 
1mplementac:ion del .._.,;nocirruentu ~ de:.· desarTl,¡¡, 
t~cnológJco en la practica S< requiere que ¡," 
concw.:imiento!' mgenirn le~ -~ an..¡uHecwmco~ 4ur se har~ 
adyuindo '~ COO\ l('r1an en l..lJlCilHU'' rrJrUC3"' \ 

\lntpliflcada' 4ut" puedan otrrl:c:"r ~1\pur-,t:.l ;.: i:l~ 
prt-ncupacione' ~ocu,-pnlítica' ' econrim~>:as Esh' 
requerirá 0(' M1lo de un plameamJe.ntP multl(irs..·iplinaru' 
smn también de: un pro~rdJna. c~tll.:all\<u ~.:ompren~1vo. nl' 
'ii.olo para Jn(, dueños \ 1 u1urn~ lJ<rrr;uano~. ~m o tamhirn 
para la~ ditcreme' aud,enL:Ja~ qur de una u ~,rr:.s manerii 
estén •nvolucrdda' en 1~ lmplt:ml"ntóll"IOil de mc:d1d.a~ para 
la rt"ducción tkl nesgo "'''mrco 
• L n" buen" pamcipal'lon de 1 ~ob1emo e' un iactor 
clave ~n.· la preparacu\n "smu:a ' por ¡.., tanto. el 
rnmponamtt"ntc• del 1=ohtern0 'Ut'COJ un pape-l mu~ 
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rmponante en el control de los factores que influencian 
el impacto de un desastre. 
• No se han hecho intentos serios pard imegrar el 
conocimiento y los requerimientos d~ las varias 
drsciplínas involucradas en el problema general de la 
reducción de la peligrosidad sísmica. Tal vez los 
ingenieros no formulen las preguntas correctas a los 
geólogos y sismólogos, mientras que quizás estos 
últimos estén más interesados en intentar la predicción 
de los sismos que en los problemas involucrados en el 
DSR de las estructuras. Estas actitudes deben cambiar. 
• La manera más efectiva de mitigar los efectos 
destructivos de los sismos consiste en el mejoramrento 
y el desarrollo de méiodos más confiables que aquellos 
que se usan actualmente para el diseño. la construcción. 
y la supervisión continua del mantenimiento y el uso d~ 
las estructuras nu~vas, v de la rehabilitacrón sísmica de 
estructuras existentes. Por lo tamo. los mejoramrentos 
mencionados con anterioridad son actualmente 
elementos claves en la solución de los problemas de la 
reducción de la peligrosidad sísmica. 
• Los problemas fundamentales que todavía dehen ser 
resuelto' para el mejoramiemo del DSR de la' 
estructura' están relacionados con los sigurentes tres 
elementos básicos: SISmo de entrada. demandas en la 
estructura. y capacidades sumintstrada' a la estructum. 
• El elemento del sismo de entrada tnvolucr• lo• 
siguientes problemas que están interrelacionad<" entre· 
sí: sismos de diseño. criterios de diseño. v seleccrón de 
la metodología de diseño. 
• Los criterio• de diseño deben reflejar de manera 
transpareme a la filosofía general del DSR. que ha sido 
bren establecida y aceptada mundialmente. En la 
práctica. el OS K sigue la' provisrones de los coorgo.' 
'\Ísmico:-.. De~afonunadamente. la mavorí~1 de lo' 
metodo\ 4ue '\e tnciuyen en lo~ CódigO!\ \ÍSnlll"O!\ 

actuales no alcanzan las metas y objetivos de la 
metodología general del DSR. 
• La mayoria de los códigos sísmrco' actuale' están 
elaborados primordialmente con la tntención de evrtar 
fallas mayore• o la pérdida de vida. y no para lrmrtar el 
daño. mantener el funcionamiento. o perrmur una 
reparación fácil. En poca., palabras. la metodolo¡!ia de 
drseño de lo< código' se basa en un solo mvel de Jo, 
"smo' de drseño Además. "la protecnón de la vrda "' 
provee de manera razonahle. pero no ah,oluw.. Ha 
llegadc ei momento en <¡ue debemm P"'"' de la 
metodologia ,¡_,mrca actual. basada en un nrvel de Jo, 
'iiSmo~ de rl1'r-ñn. a una metodolo~Ja ba!\J(.ÜJ en por In 
menos do ... niveles diferentes de los SISmo' cir c11 . ...eño 
,ervK 10 1 f\ a(kcuanón funciona)) ~ ~eg-unrliit~ 

, Lo~ códJgo' dr con,trucc•ón mr)(kmo'. ~.fue- 1ntc111a.n 
refleJar dr una manera mu) simpl~ lo.c; granrlf"' avance' 
en el conocumento " emend1miemo. no \Un 

transparente" sohrr el nÍvrl del cnmponamJento del 
'''rema rntal de iG oora (surlo. :·rmenc.h~IOIJ. 

"upere,tructura y componentes nfl f''\tnJCiurale' 1 El 
OJVeJ de cornrondmlentl"l C\perado !\C" h;.¡ 1 . ."00\'l:rtld•' c"ll 
una partr 1mpllnta. mtt!- que explícita. dt" Jo, ~.,·,,d,~Hh , 
se realiza a tr.r~vé\ de una '\ene de factore:o. r"mplrh.•" ~ 
requenmrentm de detallado que oscurecen l:! verdarkr;, 
naturaleza riel prohlema de! DSR · ~1 ,·nmr>nrtarnrenrn dr 
la e'trucrura · 
• t.:na paráinerro rngenienl muy promrsonn parJ el 
meJoramientr. de la selección aprop1ada de Jo, 'ii'Dlll' 

de dJseño. panJCUiannenlt' Cuando e! dafi0 ('\tfUCIUidi 

'ea aL·epwt---lr- : \.(';,¡ nect" ... anü d¡:ofimr Jo, t""Dt"'·rruo;; 

suavizados. de respuesta. in~l:isuca lle ,lrs,·riu. ,., l.r 
energía de entrada, E1• dr:I.MST. ~ su> p,¡ranll"lr\l>. ,¡fu¡,·, 
• Se propone una metodología conceptual para ei-DSI{ 
de las estructuras, Esta metodología se basa en pnnnpu>
fundamcntales v bien establecido> de la dmamrc. 
estructurd.l, el comportamiento mecánin> de la obm total. 
y el diseño comprensrvo. La metodología toma en cuenw 
desde el principio del proceso dei.DSR \t.e .. desde ei 
diseño preliminar) la.~ demandas srmultaneas de 
rt'..~isttncia, dl'jnrmación y SU.\ efectp.'- (omhinada:t ron la~ 
capacidades tú enerxfa que se demandan ~ "·· 
suministran en el sistema total de la con<truc·ciún . I.J 
metodología conceptual propuesta condu.·e . a . un 
procedimiento de DSR que es racional '" tran>parente L• 
pnncipal ventaja de la metodología c·onceptual propue<ta 
consiste en que. independientemente <k la ¡!r Jr, 
rncenidumbre en la cuantificación de alguno> de Jn, 
conceptos mvolucrados en su codificación. 1.1 

cuantificación númenca de estos com:ephh puede st"r 
mejorada. con la adquisicron de ma' ' rneJ·'" 
m formación, sin que esto impl~<¡ue un cambro en· el 
formato de la metodolog:ía codif1cada. 

7.: Rrcnmemianone.< v Súplicu.' 

• Tomando en cuenta que la mayoria de lns ingenrern> 
estructurdl<' recrben 'u educación en el problemJ 
sísm1co a traves del código que deben aplicar en la 
prácuca para el dtseño de estructurd> ordmana' ¡que 
forman la mayoría de las construcciOnes modernas). ti 
conferencista cree que fué muy acenada la decrs'"" 
tomada por la IAEE de emprender. durante el penod~ 
1980· 19Xol y a través de la colaboración rntemacional. le 
formulacrón de "Conceptos Básrco' de lo> Códi~"' 
S1smll'os". Lo anterior se logró a tr;.tvt"' dt" la publi¡,;anon 
de la Pane l. ··conceptos Ba>rc<" ,k ¡,, Códrgn> 
Sí.<mrcos". en 19MO y de la Pane 11. "'Conceptos Basin» 
para el Desarrollo de lo' Cnteno' del f>rS('ñn Sismrw n 
la Cunstruccron Formal"', en J<JX2 Sin embargo. se 
mn"dera que ha lle~ado el momenll' de rev1.<ar esw, 
puhiu.·acJone:... mtroducaendo rl nur''' "·nnllCIIlllento qur 
~e ha adqUirado y puhhcado en el o~:t;.tvo. noveno. ~ 

ahnrJ en este décimo WCEE. Los concepto.< del DSJ.: 
~onn umver:-.ak:\ y deben reflr)ar IJ tiln..:nfí;.¡ \1r DSR. lfUt 

ha ~1do mund1Jimente aceptada Por In t.anto. se ~u!!itrr 
~ue la lAEE en colaboración con la> Nae~one.< Unrda,. 
cnm,, pant" dt" la Décad6! lntema~o:JonJI paru la Redu~o.·nm 
de lo' Oe>astre' Naturale> (IDNDR r. de"P" un !!"'P•' 
tntemacwnal dr expeno .... de i.J~ dilt>rentt"~ area:ro. de: 
L·ono~:JmJento 4ut" se:.- re~uu:ren para b iPnnut;.u;&ón dt> h~
..:onrt:pto~ bá!'>lúl!'> ~ del ronn.JW Oc" un c,)(il~n ~..·oncepH;.I 
flarJ e:i dJ'\eÚI~ SJ~mnrrt"'IStt:"nle cte.- t·,~ru~o:tura' nut"'\a• 
dt" I&J rrhatnlltac1ón síMnu.;a dt> ~structuras C*\l~temr-' f-1 
hast> a escos concepto:-. ' fonnah'. ~ .11 flltraJC'. dl,l;t _,u,"1 
,. .;.intt'!i.l"· lkl cnnc'IC'IIlllenh' a..:tu.J1. ...c,: recomat"n.i.: 
tornnd:•r un nxi1!!n par.1 un rr~1nn ,,~·me! 11.1c1a •rt"a-! ,. 
UI\.J!.:II\ana¡ lfUt' !'llJ"\o .... :omo antn·t"dc-nte. 

En hasf" al ~o.odJ~o "·"n(.'C:ptual 4uc.: ~e h.1 ton11ulath• 
l'<itl;.a pa1~. rr• ha~t' .... 'u pt>lq:rthh~.Jd ~l"nu..·a .. 1 :., 
('(1U(;.KIÓO de 'U' ln~t"Jll~fOl\. J ,,U h."l..'lhllt)!!li.i l t'llStrUl"ll\ ,1 

·• J ~u' condiCIOne~ sono·e(.·onOmaca~. punir: esLi:lhkl'c.-r 
un11 ~..:uanuficactón específiCtJ. dt· ... ócil!!'' ,,~rnh:(· 
com:eptual La~ ventaJa~ ma.. 1mpon.ame~ dr estr' 
planteam1rnto ~,;on: pnmero. que- a medida 4ue contmu~ 
la adquisic1ón ck información ma' cnn113hk. seria fan· 
ramh1ar lo!'> valore:-. numencos dl' Ir" l·,,~flt.lente~ ron l:.l~ 
fórmulas dada, por el cndigo ~.~llnl't"l'lliJI. eiunmandc' ],, 
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necesidad de crear nuevos planteamientos empíricos o Astaneh, A.H. 1989. PrelimtnaJ! repon on !he 
de añadir nuevas formulacion~s. que, .confun_dan a _los seismological JlspeciS of the <Xtober L7. l Q89 Sanra 
ingenieros; segund!), fac;ihtarla lamterp~taciÓn de los .Cruz CLQM(I,u,P.IUETA). cartlu.¡ua.l:e .. . Rl'porr No. 
!=ódigos de los diferentes países, lo que SCf'Í!I"muy . UCBIE_ER_C:...§91l4, Eartl!quake Engineering Research 
saludable para el mejoramiento de todos los códigos en · Center, University of Calllomia at Baj¡efey, .. ,, .-
general. . . . . .. .. ~·- . _ Berg,_ G.V_. ___ y __ Thomaides. S.S. 1960. Energy 
• La IAEE debe· ¡,romover la participación en las cónsunipúon by structures in strong-moúon earthquues 
conferencias mundiales de .. más . profe_sionales y Proc .. 2nd.WCEE: 2: 681-696. 
funcionarios gubernamentales, que trabajen e_n el caznpo Bertero, V. V. 1975. ldentificaúon of research needs for 
de la ingeniería sísmica. Además, debe.-~ el improv.ing aseismic design of building struetures. Repon 
intento de encontrar un mejor facilite para las sesiones No. UCBIEERC-75127. Earthquake Engineerin¡; Research 
técnicas que sustituya al presente fonnato .4e varias Center, University of California at Berkeley. 
sesiones simultaneas, de manera que se· facilte el Bertero,. V.V. y .. Breslcr, B.· -1977. Designe and 
intercambio de conocimiento e ideaS entre los expcnos engineering decisions_: failure criteria (limit -.SIIItes) 
y profesionales de las diferentes· disciplinas. Proc .• 6th WCEE: 1: 77-88. 
• La IAEE debe alentar el desarrollo de programas de Bertero, .V,Y .. 1980. Strength and defonnation 
preparación sísmica y un programa masivo de capacities of buildings under extreme environments. 
educación. que es tan necesario para la diseminación del Srrucrura/ Engineering and Srrw:rurai Mechanics. ed. lí.. 
conocimiento y la implementación de programas de Pister. Prentice-Hall: 188-237. 
preparación sísmica. Bertero. V. V. 1980. Lessons learned from structures 

El conferencista quisiera terminar con las siguieniCS darnaged in recem eanhquues. Pro,· . 7th WCEE: 4 
súplicas: primero, a todos aquellos expertos de las 257-264. 
diferentes disciplinas involucradas en resolver el Bertero, VN. 1982. State of !he an in earthquue· 
problema sísmico. para que colaboren cercanamente en resistan! construction of structures. Proc .. 3rd lnt'l EQ 
la búsqueda de una solución oportuna a este problema; Microzonation Conf.: 2: 767-808. 
segundo. a cada uno de los autores de los anículos que Benero. V. V. 1982. S tate of the an m seismic resistan! 
se van· a presentar en esta conferencia. para que consuuction of ~tructures. Proc.. 3rd lnt'l Microzonaaon 
dediquen pane de sus esfuerzos a identificar. en~ los Conf.: 11: 767-ROR. 
resultados que han obtenido en la investigación y/n el Benero. V.V. 1986. Implications of recent earthquue> 
desarrollo tecnológico, aquellos que puedan aph~arse and research on earthquake,res1stant design and 
inmediatamente en el campo para reducir la peligrosidad construction. Report Nfl. UCBIEERC -86103. Earthquake 
sísmica; y tercero, a todos los participantes. para que Engineering Research Center. Universitv of California at 
diseminen en 'us comunidades lo que aprendan durante Berkeley 
esta conferencia. y que colaboren en la preparación e Bertero, V.V. y Whinal<er. A.S. 1989. Seismic 
1mplementac1on de programas de preparación .mm1ca up¡;rading of existing bu1lding' 5a.< Jornadas Chilena., 

de S1smoloxfa e lngemeria Antisí.<mica: 1: 17-46. 
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-CONCEPTOS DE DESEMPENO 
Alo4,00R TERAN ÜILMOR.f 

lhww!ltSOW~~ 

Dt!sempeño· Ejecutar lo ideado para una obra: Sacar a uno airoso del empeño o lance en que se hal/uha 

.-1 pesar tit.: lu~ lmwacwnes actuales. las mejoras hechas a Jos procedzmlentos de dzseño sLSmorresEstenre u rra\·e, de fo, mio, 

permiten el d1seño de e.\·tructuros con un grado de confiabilidad nunca antes alcan=ado. Sin embargo. uunq11e ai~IIIHJ\ U\pn f¡,, 

del thseñn <::~smorresrsrenre de las estructuras han mejorado dramimcamenre. otros aspectos han permaneculo :.tn o ( onpu< o' 

camhtos El mal comportamiento durante eventos sismtcos recientes de edificios dzseñados con las regiamelllu(wl!e' \'tgenh'' J:,: 

dado lugar a inu·nsas discusiones acerr:ade la necesidad de revisar los códigos de dzseño .H.wwrre.\1\lcntt:. 

El concepto J¿ di.H:tio basado en el desempeño sísmico de las estrocruras (diseño por desempeño). se hu ¡w¡mlan:udo de mallt'ta 

1mportante en la década de los nm:enta. a rai; de/as consecuencias desastrosas que d1versos sismos. Jurante /m oc ht'HTU\ 

tuvieron en esrrocruras diseñadas con procedimientos acruales de dzseño sismorresistenre. Sin embargo. e~ Jespue~ dd ,¡,mo de 

.\'orrhrzdge. en enero de 1994. en que las pérd1das ~conómicas impuestas a la economía de los E E. L'L: por el mal comporranucnro 

de eHnlCturas modernas. enfall=an la necesidad de rnrroduc1reste tipo de conceptos en nuestra prácncu mgemenl 

EFINICION 
DEl PROBLEMA 

Panr entender lo problemático 
derivada del ""' do los procod;. 
mientes oc:tvo!es de diseño si~ 
rresistennt, es necesario ono6zar, 
con espíritu critico, lo función del · 
ingeniero estructuraL Poro ello, 

es necesario reconocer que esta 
función trawende al diseño de 
estructuras que no fallen, y que 
alcanzo la obligación de satisfa
cer Hn muchos necesidades. y ex· 
pedoli't'OS, teaaicas y .acioeconó-. 
micas, que surgen de la 
conslnlcción de obras de ingoN. 
rio c:MI. Coruidere el lector como 

ejemplo el diseño de un hospital 
en uno zona de intenso actividad 
sísmica. lo sociedad 1mpone 
como expectativa el que dicho 
estructuro sobreviva sismos de 
gran intenJidad en condiciones 
de operación ininterrumpido. Sin 
embargo,. esto no liempre es el 
caso, como lo ilustra el compor· 

. -. ~ 
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• Fose Numérico 

Como se muestra en la Figura 
1, la condusión de la fa M Con
ceptual da pasa a la Faso Nu
mérico, /que a su vez está con,. 
liluida por das etapas, la Etapa 
Preliminar do Diseño (Etapa 1) 
y la Etapa Final do Diseño (Eto
pa 2), que involucran el dimen
sionamiento y detallado de los 
sistemas estructurales y no ... 
tructurales. La metodología nu
mérica de diseño planteada du
rante esta fase debe ser: 
transparente, de manera que el 
ingeniero sea capaz de plantear 
numéricamente un diseño efi
ciente que reReje adecuadamen
te el planteamiento conceptual; 
Rexible, para que el ingeniero 
pueda resolver, mediante dife
rentes planteamientos, la fase 
Numérica para diferentes obj• 
tivos de diseño; simple, para 
hacer posible 1u aplicación prác

··tica; y concisa en lo que se re
Fiere al planteamiento de solu.
ciones alternativas que ayuden, 
de ser necesario, al diseñador 
a mejorar o replantear su dis• 
ño conceptual. Uno de los gran
des retos de la ingenieria sisme>
rresistente, basada en el 
concepto de diseño por desem
peño, consiste en desarrollar 
uno metodología numérica que 
reuno los cualidades estableci
dos anteriormente. 

• Fose de lmplemenroc,ón 

Como se muestro en la Figura 
1, el proceso global de di .. ño 
sismorresistente no termino al 
finalizar el dimensionamiento y 
detallado de los sistemas estruc
turales y no es~~rales, sino 
que es neceJOrio plclnteor una 
Fase de Implementación del di
seño; en la cual debe garann. 
zarso la calidad del diseño m• 
dia~te una rwvis.i6n detallada • 
'dependiente, AdemáJ, el di,. 
,o por desempeño no puede s.er 

exitosa sin un control de cafldad 

• ----• Ingeniería CiVil-
.\: :0' .• ·,' 

.. -~ .. ". . . ,,,. . . ' . ' .... ' .. ,_ .. 
~.-:~~·':"""· 

• 
Fase Conceptual 

• 
• 

NO~ 
SI 

~o"':l:ll"'!ul 

~ -· 
.,. 

[1 
- "N~o-~ 

Sil Fase Numérica 

•Wt:•Jilr•': [1 
- -¡¡;;----NO ~ ~ -· 

SI 

Fase de Implementación 

ad8cuado durante la construc
ción de la a.strvdura, y lin uno 
supervisión adecuada y con~ 
nua del mantenimiento, ocupa
ción y Fu~ción de la misma. 

Dado que se puedo mejorar el 
estado actual de la prádica do 
la ingeniería sismornsiatente, a 
II'DWs del concepto de diseño 
pardesemP.ña; os-esencial fol' 

m alizar este concepto. El Com~ 
tó Visión 2000 (Visian 2000 
CammiHoe, 1995) describo el 
concepto de diseño por desem
peño como: 

• • la solocció~ do los abieli· 
vos de diseño, sistemas 
estructurales y configura
ción apropiados (Fase 

-Conceptual); 
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Estado 
Limite 

Nivel 
Sísmico 1 

Frecuente 
{43 años) 

Ocasional 
(72 años) 

Rara 
(475 años) 

Muy Raro 
(970 años) 

Ope-ración 
Completa 

•• • • 

• 

Operación Seguridad 
de Vida 

Colapso 
Incipiente 

•·a~r::: 2 Nc•r: ::!t :·~·eo•tVOs ae C·~.tllo 

rv:J•o"' 20C'C '::::: ... '"'·"0!'0!' ;Q05J 
el dimensionamiento y deto
llodo ele uno estructura, as/ 
como de sus elementos no 
estructurales y contenido 
(Fase Numérica); 

niveles de movimiento sísmico. 
Al respecto, el Comité Visión 
2000 ostabloco: 'El diseño por 
desempeño busca controlar los 
niveles de daño, que un edificio 
podn·a sufrir, cuando se le su;• 
ta al ospedn> complota do ,; .. 
mas que pudieren oeumr en el 
sitio donde se ubica. Paro lo opl;.. 
coción pródico eJe este enfoque, 
es nec.son'o escoger uno sen'e 
de eventos sísmicos d•scretos de 
este espectro completo. Estos 
eventos sísmicos discretos se d .. 
finen como niveles sísmicos de 
d1seño. Aunque son útiles para 
propósitos do diseña, ol edificio 
puede verse w;eto o no, al siJo 
mo u:odo que represente un n;,. 
.. 1 Sl'smico do diseño particular'. 

"10 

y la garanüa dol control do 
lo calidad durante lo cons
trucción y del mantenimien
toa largo plazo (Fase de Im
plementación), 

de manera que o niveles espe
cificados de movrmiento sísmico 
y, con niveles predefinidos de 
confiobilidad, lo estructura no 
se dañe más olió de ciertos es
tados límite de daño u otros es
tadas do utilidad'. 

De lo definición anterior, es p4> 

sible conduir que la estn.ldura 
dobo satisfacer ciertas objetivas 
do disofta {esto es, na dobo do
ñane más allá de ciertos esto
das límite do daña u otros esto
dos do utilidad), para diferentes 

Bajo el concepto do diseña par 
dosompofta, la acoptaci6n de 
diferentes niveles do dafto se 
determina con baso on la Fr. 
a.~encia con que este daño pu• 
da prosontano, y a las expecto-
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tivas que la saciedad tenga dol 
comportamiento de la estructu
ra. Poro permitir el diseño de 
una estructura sismorresistente, 
que satisfaga ciertos niveles de 
daña que pudieran ..considerar· 
se aceptables, primero es nece
sario definir los estados límite de 
daño asociados o los diferentes 
niveles sísmicos de diseño. Estos 
estados limite de daño son, et
tridamente hablando, indepen
dientes de la intensidad de los 
movimientos sísmicos. El Comite 
Visión 2000 ofrece lo siguiente 
definición: .. Un estado límite de 
daño es una expresrón del móJu· 

mo daño permrsible en uno e-s· 
tructura, dado que un nrvel sís· 
mico de diseño especifico le 
afecta. El estado de Jos elemen· 
tos estructurales, elementos no 
estructurales y el contenrdo 
debe considerane en Jo deftnt
ción de Jos estados límite de 
daño. los estados límite d""-B,_, 
daño deben expresarse en tt. 
minos cualitativos, que tengan 
signifrcodo paro el pUblico en 
general, y en termines tecnrcos, 
r.ih"les paro el diseño y lo eva
luación ingenieril ... 

El conjunto de los estados límite 
de daño, para todos los niveles 
sísmicos de diseño relevantes, 
constituyen los objetivos de dise
ño. los objetivos de diseño son 
uno expresión del tipo de com
portamiento deseado para un 
edificio de acuerdo con su ocu
pación, lo importancia de sus fun
ciones, y de su importancia como 
un recurso cultural o histórico. 
Debe adorarse que lo sotisfac· 
ción de los objetivos de diseño 
-nunca estará garantizada, pero 
puede esperane con niveles de
~nidas de riesgo y confiabilidad, 
que deben establecerse o rece> 
nocerse con anterioridad. 

El planteamiento que el Comit~ 
Visi6n 2000 presenta, paro 
de~nición de los objetivas d. 
seño, se resume en la Figuro 2. 
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Como se muestra, este comité .te una· amenaza para kr vida 
propone dasiAcar, en cuatro n~ .... ~u~_~na; 

una reglamentación del diM~o 
. de ed~ficios, que aeon capacea 
de mantener la Mguridad públi
ca durant8 iiimos extremos. En 
general, M supone que las •~ 
truduros de ocupación estándar 
diseftadaa conforme a estos_pre> 
cedimientos deben ser capaces 
de: resistir sin daño, niveles m• 
nares de movimiento sísmico (es
todo límite ele Operación Co,... 
plelo}; resistir sin daño 
estructura~ aunque posibleme~ 
te con algún hpo de daño no 
esfrucfuro~ niveles moderados 
de movimiento sísmico (estado 
límite ele Operación); y garonh
zor lo seguridad de lo vida hu
mona por medio de lo preve~ 
ción del colapso, aunque lo 
estructura sufra doñas estructu
rales y no estructurales de co~ 
sideració~ cluranfe niveles ma
yores de movimiento sísmico 
(combinación entre estados Jimia 
te ele Seguridad ele Vida y Co
lapso Incipiente, que en el res
to de esto sección se denotaró 
como Seguridad ele Vida). 

veles sismico1, todos los movi. 
mientos sísmicos que puedan ocu
rrir en el sitio de la construcción: 
frecuente, Ocasional, Raro y 
Muy Raro. Estas categoños, que 
se establecen en función del pe
riodo de recurrenáa de dichos 
movimientos, dasiflcan a los lit
mas indirectamente, de acuerdo 
o su intensidad, conforme o lo 
siguiente: lo intensidad se incre-
menta con el periodo de recu-
rrencia; y vo desde bajo paro los 
movimientos sísmicos frecuentes, 
hasta muy alta poro aqueiios 
cuya ocurrencia es muy raro. 

Lo Figura 2 también muestro los 
estados límite de daño, propuet
tos por el Comité Visión 2000 
con fines de diseño. Se propo
ne clasificar, dentro de cuatro 
categorias, el posible estado de 
la estructura después de lo ocu
rrencia de un sismo: 

• Operoc1ón cor;;o/eto 

La estruc:hJra no debe presen
tar interrupción en ninguna de 
sus funciones después del sismo, 
lo que implica que la estructura 
debe permanecer sin daña et
tructural y no estructural; 

• Operac1ón 

La estructura no debe presentar 
interrupción en ninguna de sus 
Funciones vitales después del lis
me, lo que implica que el da"o 
estructural y no estructural debe 
controlarse dentro de límites 
consistentes con este objetivo; 

• Segurrdod de Vrdo· 

Debe garontizar>e la seguridad 
de la vida del público usuario, 
lo que impr.ca que el da~o •• 
tructurol y no estructural debe • controlarse de tal manera que 
•a respuesto de la construcá6n 
y de sus componentes no pre~ 

• Colapso lncrpiente 

Debe garantizarse la estabir~ 
dad global de la estructuro, aún 
cuando el da~a estructural y no 
estructural sea muy grave. 

La Figura 2 también muestra los 
objetivos de diseño, propuestos 
por el Comité Visión 2000, con 
finea de diseño. Como ejemplo, 
considere el lector los objetivoa 
de disefto propuestos poro el 
diseño de estructuras de ocupa
ción estándar. Como muestra la 
Figura 2, el comportamiento 
adecuado de este tipa de estrue> 
turaa implica lo satisfacción de 
las condiciones impuestas por 
cada uno de los estados límite 
de daño considerados, canfora 
m8 a lo siguiente: Operación 
Completa para movimientos sí~ 
micos frecuentes; Operación 
para movimientos siunicos Oco
si!'nales; Seguridad de Vida 
paro movimientos sísmicos Ro
ros; y Colapso Incipiente para 
movimientos sísmicos Muy Ro
ros. En condiciones normolea, 
loa diferentes expedativos que 
surgen en la sociedad, como 
consecuenáa de la construcción 
de una estrvcturo sismorresisten
te, pueden reAejorse en los dife. 
rentes objetivos de diseño plan
teados por el Comité Viai6n 
2000. Estos diferentes objetivos, 
no sólo le dan a la Fase Con
ceptual la Aexibilidad de plan
teamiento que requiere, lino el 
rigor necesario para plantear 
de uno manera conliatente los 
objetivos de dise"o de las cons.
trucciones. 

PROCEDIMIENTOS ACTUALES 
DE DISEÑO SISMORRESISTCNTE 

La función primordial do estoa 
procec:funientos consiste en proa 
..., estándares mínimos, paro 

De lo anterior, es posible conduir 
que las reglamentoáones vigen
tes normalmente definen tres e~ 
tadoslím~e de da~o (Operación 
Completa, Operación y Seguri
dad de Vida), que se encuentran 
acoplados a tres niveles sismicos 
de dise~o bien definidos ( Fre
cuente, Ocasional y Raro, respec
tivamente). Sin embargo, los pro
cedimientos actuales de diseño 
siunorresistente no plantean ex· 
plícitamente los objetivos de di
se"o mencionados arriba, como 
un prerequisito de lo faM Num• 
rioa de diseño. Esto es, dentro del 
marco de u10 de estos proced~ 
mientos, el diseñador no requi• 
re resolvwr e1 problema del dise
ño numérico de acuerdo a los 
objetivos de diseño, sino que ..,. 
pone que la satisfacción de los 
requerimientos de los códigos 
aduaies de alguna manero lelle
Wirón o estructures que satisfo. 
gan dichos objetivos. 
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Rigidez 
Resistencia 
Estabilidad 

Poro resolver lo Fose Numérico 
del proceso global de dise~o, 
los procedimientos actuales 
plantean el problema de disei\o 
sismorresistente mediante lo 
ecuación 1. 

Debido al uso de métodos elásfi. 
cos de análisis, los pares dema~ 
do-suministro de rigidez y resi .. 
tencia no M pueden plantear ni 
resolver de uno manero indepen
diente. Normalmente, la Ecuo
ción 1 se resuelve utUiz:ondo una 

excitodón sismica de diseño, aso
ciado al estado límite de Seguri
dad de Vida !nivel sismico Raro), 
conforme o la metodología re~ 
mido en la Figura 3. 

Como se muestra en lo Figura 
3, primero 1e plantea el dimen
sionamiento de los miembros 
estructurales en Función de con
sideraciones de rigidez y resit
tencia. Durante este paso, que 
se resuelve mediante el uso de 
métodos de análisis estructural 
elásrico, M dimensionan los el• 
mentas estructurales, y se esn. 
man las demandas de resiste~ 
cic en los mismos y las 
di~:on1ones máximos de entre
piso (desplazamiento relativo 
máximo de entrepiso nonnaliz~ 
do por la altura del mismo). Es 
interesante notar que, las dime~ 
.iones de los elementos eifn.tc. 
turales, dependen directa e i~ 
directamente de las demandas 
de resistencia en la estructura. 
De manera directa porque una 

Rigidez* 
Resistencia* 
Estabilidad 

vez que el cortante basal de dt. 
seña ha sido estimado, es post. 
ble llevar a cabo el análisis es
tructural. Una vez que se 
estiman las demandas de resis
tencia a nivel local, los miembros 
estructuralea pueden dimensio-
narM. De manera indirecta, por· 
que los procedimientos a duales 
de diseño siamorresistente nor· 
malmente especifican límites de 
distorsión de entrepiso, que lo 
estructuro debe satisfacer cuan
do se le sujeta o las cargas sís
micas de diseño. las distoniones 
de entrepiao M estiman de ma
nera simultánea con las deman
das de resistencia, por medio 
del análisis eatructural. Por tan
to, cuando Je dimensionan los 
miembros estrudurales, su ta
maño 11 determina de tal ma
nera que la eatructura pueda 
sat;sfacer los limites prescritos 
de distorsión. 

Una vez concluido este paso, 
ae procede al Detallado Prelt
minor de lo eatrudura, donde 
se estiman los suministros a ca
pacidades de resistencia de los 
elementos estructurales y se 
detalla, de manera preliminar, 
su refuerzo longitudinal y trans
versal. Ademós, algunos códi
gos requieren que el diseñador 
nwite si los elementos no estruc
turales, y los elementos estruc· 
turales que sólo cargan cargos 
gravitacionales, pueden oc~ 
madar los d8mandas máximos 
do distorsión de entrepiso. 
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Si el diseño preliminar es se. 
factorio, se procede al Diseño 
Final, donde se determina el 
detallado_linal de los elemen· 
tos estructurales, de sus co· 
nexianes y soportes, osi como 
el detollado final dolos elemen
tos no estructurales. De no ser 
satisfactorio el diseña prelimt· 
nor de la estructuro, se cornge 
con~o~derondo sus deficiencias. 
y se do inicio o un nuevo paso 
de dimensionamiento. lo dect
síón de si un diseño es satisfoc
tono se tomo con base en con
~~oiderociones estructurole~~o, que 
en este coso se limitan o la 
resistencia y rigidez de lo es
tructuro, a lo factibilidad de lo 
construcción, y o aspecto' 
económicos. 

De lo presentación hecha has
ta ahora, es pasible concluir 
que los métodos actuales de 
diseño sismorreiistente no re
quieren que el diseñador 
tee explícitamente los obj~ 
de diseño. Aporte de que este 
hecho oscurece lo aplicoci6n 
de lo metodología de diseño 
poro estructuras de ocupocLon 
estándar, también creo proble
mas muy difíciles de ruolver en 
el diseño de estructuras otipt· 
cas, o que deban satisfacer 
otros objetivos de diseño. Lo~ 
grandes carencias con que oc
tu cimente se planteo lo Fose 
Conceptual del proceso global 
de diseño, conlleva o uno Fose 
Numérico muy limitado, en 

cuanto o su posibilidad de e~
toblecer soluciones adecuadas 
y eficientes ol problema de dt
seño planteado. Por ejemplo, 
las metodologías numéricas de 
diseño actuales enfatizan lo rt· 

gidez y resistencia de lo estruc
tura, mientras que ignoran o 1-

gunos de sus propiedades, tal 
como los capacidades de defor
mación lateral y de disipación 
de energía, que pueder · 'Or 

o ser relevantes en sv n
peño sísmico. 

--------..-~ .. -.......... 

• 
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Como M comentó con anteriori
dad, la mota principal do los 
procedimientos actuales de dia. 
ño sismorresistente consiste en 
producir estructuras de ocup~ 
ción estándar con suficiente ri
gidez, resistencia y capacidad 
de deformación (máxima y acu
mulado} que le permitOn sobr. 
vrvir sin colapso el sismo de di
seño asociado al eltado limite 
do Seguridad do Vido. Esto os, 
bajo el contexto de estos proc• 
dimientos. el colapso o fallo en 
uno estructura sismorresistente 
puede definirse como lo incapa
cidad de la mismo para acame> 
dar las demandas de deforma
ción, máximos y acumuladas, 
impuestos por el sismo de segu
ridad. Entonces, diseñar contra 
el colapso implica proveer a lo 
estructura con lo suficiente ca
pacidad do deformación y disi
pación de energía. Sin embar~ 
go, los procedimientos actuales 
no consideran explícitamente el 
por demand~suministro de d• 
formación (m máxima ni acum&; 
lodo); y por tonto, no garan~ 
zon que una estructura 
diseñada con ellos pueda satis. 
facer esta condición. 

Dado que la Ecuación 1 norma~ 
mente sólo se plantea paro ex· 
citaciones sísmicas de diseño 
representativos del nivel sismico 
Roro, en muchos cosos la estruc. 
turo resultante no satisface las 
condiciones de desempeño i~ 
puestas por los estados límite de 
Operación Completa y Opero
ción. Para evitar esto, lo meto
dología numérico de diseño su• 
le manipularse, de uno manera 
no explic1ta, con el fin de que el 
produdo final del proceso de 
d1seño satisfago estos otras co~ 
diciones de desempeño. Entre 
los problemas que esto manipu-
lación provoco, se pueden men
cionar lo foha de transparencia, 
lo que imposibilita el plante~ 
miento de soluciones adecuadas 
y .~cientos; y la falla do e••• 

---.:. ' .... ··'· .. 
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ralidad, lo quo dificulta, y en a~ 
gunos ocasiones imposibilita, lo 
aplicación de los códigos oc:tu~ 
les al diseño sismorresistente de 
estructuras atípicas, especiales, o 
con sistemas sismomsistentes i~ 
novodores (sistemas pasivos de 
disipación de enereía o aisla. 
miento sismico). 

finalmente, es necesario reca~ 
car que, como consecuencia de 
todo lo anterior, si el disei\ador 
establece inicialmente una mofa 
solución al problema do diseño 
planteado (lo quo es muy pasi
ble, dado el planteamiento i~ 
completo que se hace de lo Fose 
Conceptual), ol usa do las meto
dologías s.ismorresWentes odu~ 
les, sólo resulto en disei\os i~ 
adecuados e ineficientes, 
adoptados para quo satisfagan 
los requerimientos de los códi. 
gos octualea. 

UNA METODOLOGIA 
NUMERICA DE DISEÑO 
POR DESEMPEÑO 

El primor problema quo debo 
considerane, cuando se planteo 
un procedimiento de diseño si .. 
morresistente, es que no hay 
metodología capaz de corregir 
todas las deficiencias identific~ 
das con el uso de los procedi
mientos actuales. Entre los m~ 
chas razones para ello, pueden 
induirw las siguientes: 

• Conocimiento limitado. A la 
fecha, es imposible predecir 
con exactitud los c:aracte·n,... 
tices de ~ventas sísmicos ~ 
turca y lo respuesto de 
estructuras sujetas a exita. 
dones s.ísmicos. 

• Incertidumbre. Al mismo 
tiempo que nuestros méto-
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dos y conocimionlo crecen 
on soñsficaci6n, tambiM lo 
hoce la cliñcultad pata OO. 
tener una cuantificaci6n fOo 

zonablo do las muchas -
riables y parámetros 
involucrados. 

• Simplicidad. Un procod~ 
miento de diJeilo sismorresit
tente debe Mr lo IUficien .. 
mente simple para hacer 
posible su uso en un conlex· 
to práctico. 

• Naturaleza humana. Otras 
co"sideraciones de impor· 
tancia son las cuestiones se> 

cicles, económicas, politiccu 
y legales. 

• Diseño vs. construcción, man
tenimiento y operación. a ... 
tado do la estructura, uno
constrvida, puede no coma. 
pondor a su di>efto olfnlclv. 
ral, mientras que un mant. 
nimiento y operación 
inadecuados pueden cond~ 
cir o una respuesta totalmen
te diferente o aquella consi
derada durante el di10fto. 

Una vez reconocidos lea IUnita-. 
ciones anteriores, parecería 
conveniente proponer una fo,... 
muloción del balance do doman-

clcHuminiJtro úsmico' COmO·,..,.. 
puosta a los problomos quo 
plantooa ol di10fto sismorresiston
te. Para ello, es necesaño refor
mulcr lo Ecuodón 1 de la man• 
ra más completa posible. 

Todos los aspoctas relevantes do 
lo Ecuación 2 dobon satisfacer· 
M de uno manera técnica y eco
nómic:amente eficientes, bajo las 
restricciones impuestos por lo1 
objoti>os do di10fto. En la lormu
klción anterior, lot pares demo~ 
do-wministro de rigidex y resi¡.. 
tencia deben plantean• de · 
manera independiente, especial
mente si la estrud\lro deiCrro
llo un comportamiento no lineal 
de importancia. Idealmente, lo 
Ecuación 2 debo plantearse ex· 
plicitomente y por separado 
para todos los niveles sísmicot 
en consideración. 

La respuesta de una estructura 
vario, en ocasiones considera
blemente, en función de las pro
piedades mecánico• que se le 
wministran. Por ejemplo, el n¡. 
vel de daño estructural y no es
tructural que presento uno e~o
tructuro después de un sismo 
depende de la resittencio, rigt
doz y capacidad do dolormo
áón que M le. suministran. Por 
tanto, para hacer posible un di-

Rigidez 
Resistencia 
Estabilidad 

Capacidad de deformación 
máxlma y acumulada 

·Rigidez 
Resistencia 
Estabilidad 

Capacidad de deformación 
máxima y acumulada 
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· teño por desempeño, es n. 
sariO definir los 1uministro1 si~o 
micos que deben proveerse o la 
estn.lcturo en función de los es
tados limite de daño en consid• 
roción. Dado que los suministros 
sísmicos se proveen o lo estruc
tura, en función de los dema~ 
das tismicos establecidos en el 
lodo ixquierdo de la EcuaCión 
2, es necesario establecer una 
metodología numitnca para es
hmar las demandas sismicas en 
función del comportamiento d• 
seado de lo estructuro. 

El control del daño en una es
tructuro es una tOrea muy como 
piejo, y hay varios paró metros 
de respuesta que en un momen
to u otro pueden ser instrumen
tales poro est;mor el daño. En
tre esto1 parámetros de 
respuesta, se encuentran la!. 
demandas máximas de: defor
mación (caracteriZadas en t'llcau
nas ocasiones por la dis 
máximo de entrepiso y e. ...s 
por la demanda máxima de duc
~lidad), de velocidad, de ocelo
rcdón, de disipación de energía 
piástica en los miembros dúcti
les de la estructura, y de disipa
ción de energía viscosa. Por 
ejemplo, el nivel de daño en el• 
mentas no estn.lcturales, depen
de fuertemente de lo distorsión 
de entrepiso o la que se les suje
te, mientras que la demandas 
móxiinas de ductilidad y de disi
pación de energía plástico, san 
instrumentales en el nivel de 
dai\o que sufren los elementos 
estn.lcturales dúctiles. 

En general, es posible plantear 
un control de daño en uno es
tructuro mediante el control de 
la respuesta de la misma. Esto 
implico establecer limites del 
valor máximo que puedan te
ner los parámetros de respues· 
ta, que sean relevantes en el 
desempei\o de los di' \es 
componentes de la Ju· 
ra, y suministrar a lo e~ .. ~o~cturc 



controlen su respuesta dentro de 
lo1 límite¡ preeatablecidoJ. R• 
cientemente, se ha propueato el 
UJO de índicea de daño o de re~ 
pue1ta, para eatoblecer relacio
nes analítica• entre lo re1pue1ta 
máxima y/ o acumulada de loa 
componentes estructurales y no 
estructurales, y el nivel do daño 
que exhiben. Un planteamiento 
de di1eño por desempeño eJ 
poaible si, mediante el uso de 
este tipo de indiceJ, se pueden 
establecer limites del a respue¡.. 
ta máximo de la estructuro en 
Función de los estados límites de 
daño considerados; y si los d• 
mondas sísmicas planteadas en 
ollado izquierdo dolo EC\Jación 
2 pueden determinarse en Fun
ción de estos limites. Cabe ado
rar que, uno formo racional 
para diseñar una estructura con
tra el colapso, consiste en esti-
mar los suministros sísmicos re
queridos, paro que el daño 
estrudural se controle o niveles 
consistentes con este propósito. 

Aunque los procedimientos ac
tuales de diseño sismorresisten
te no proveen herramientas s~ 
ficientes paro plantear la 
Ecuación 2 conforme o lo plan
teado arriba, cualquier meto
dología que se plantee como 
alternativa a las actuales, debe 
beneficiarse de los conocimien
tos y experiencia que poseen 
los ingenieros de lo práctica. 
Por tanto, es conveniente que 
los metodologías de diseño 
por desempe~o que se plan
teen respeten, tonto como sea 
posible, lo metodologio de los 
procedimientos actuales. Con 
base en esto, se propone lo 
fose Numérico mostrado en lo 
Figuro ~- Debe recalcarse que 
los Foaes Numérica• mostra
das en las Figuras 3 y A com
porten vorioa poaos, pero 
aquella resumida en la Figura 
A plantea un paso previo al 
Dimensionamiento Preliminar 
con Base en Resistencia y Rig~ 

dez, modifico ligeramente a~ 
gunos de lo1 otro& pasos, y r• 
quiere de la revisión del dis• 
ño final, conforme a lo que ae 
explica o continuación: 

• Anóhs1s Pre/1minor de -
Desempeño 

En este paso, se trata de deter
minar algunos de las propied~ 
des mecánicas de la estructura, 
que lo lleven o satiafacer los d~ 
ferentes estodoslímito de daño, 
cuando se les sujeto a excitacio
nes sísmicos de diferente inte~ 
sidad. Para re10lver este paso, 
el diseñador debe tener dispo
nible la información establecida 
durante lo Faso Conceptual dol 
proceso global do diseño. Esta 
información debe induir: lo d• 
Finición cvCiitativa de los estados 
limite de daño poro todos los 
niveles sísmicos bajo conside~ 
ción, excitaciones sísmicas de 
diseño representativos de dichos 
niveles sismicaa, y el plante~ 
miento conceptu(ll de la estruc:
t~ro (configuración y sistema 
estructural, materiales estructu
rales a utilizar, tipo de canten~ 
do y elementos no estructurales, 
comportamiento postelóatico de 
lo estructura, etc.) 

Con lo información disponible, 
el diseñador debe cuantificar, 
por medio del uso de índices de 
daño, los diferentes estodoal~ 
mites de daño. Eato quiere d• 
cir que el diseñador debe esta
blecer límites en la respuesta 
global do la estructuro. Des
pués, el diseñador debe esta
blecer algunos de las propieda
des mecánicas que deben 
suministran• a la estructuro 
para que su reapuesta aatis~ 
ga dichos límites. Estas prapi• 
dodea mecánicas se denotan 
como parámetro• de diseño, y 
para facilitar su ostimoci6n so 
propone quo ol diseñador las 
estime a partir de un modelo 
muy simple (modelo equivalen-

•----•Ingeniería ~ CiVil-
:-·- -

lo do un grado do libertad) do 
la estructura. Esto os, ol diseña
dor toma un modelo do un gro
do do libertad y dolinolas ·pro
piedades mec6nicaa que eate 
modelo debe tenor para que su 
respuesta aatisfoga loa límites 
do respuesto ostoblocidos. Las 
propiedades mec6nicas asr ... 
tablocidas constituyen los paró
metros de di~eño poro los cu~ 
los debo diseñarse la 
estructura. El autor ha discut;. 
do en detalle lo definición y uso 
do modelos do un grado do ¡¡. 
bertad para estimar la respuel
ta de estructuras real ea (T erán
Gilmoro T996a). Entro los 
parámetros de diseño más co
munes se encuentran: el móx~ 
mo período fundamental do 
traslación de la estructuro, el 
coeficiente equivalente de 
amorti¡uamiento viacoso (que 
en su caso puede utilizarse 
para el diaeño de sistemoa pa
sivos do disipación de energía), 
y la demanda móxima do duc
tilidad global quo puedo sufrir 
la estructuro, poro limitar el 
daño estructural (o evitar el 
colapso) de acuerdo con la 
definición de loa estadoa limite 
de daño. Es importante recal
car que ea necesario estimar 
porómetroa de diaeño paro 
todo nivelai.unico relevante y su 
correspondiente estado límite 
do daño. 

La aplicación del Análisis Prol¡. 
minar de Desempeilo es muy 
simple uno vez que lo informa
ción requerido para llevarlo a 
cabo ostó disponible. Probabl• 
mente, lo mayor dificultad para 
plantear este poso, consiste en 
establecer dicho información. 
Como se discutirá más tarde, 
una vez que los parámetros de 
diseño hon sido estimados, el 
diseñador puede dimenlionor 
los miembros estructurales (d¡. 
so~o do rigidez) y estimar su re

fuerzo longitudinal (diseño do 
reaiatencia). Debe enfatizarse 
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análisis Preliminar de Desem
peño. 

' 
• Detallado Pre/,mmar 

Uno vez que se dimensionan los 
miembros estructurales, M estiman 
sus demandas locales de resisten
cia, y W distorsiones dé entrept. 
so, es necesario pasar al Oetollo
do Preliminar, donde se estima la 
con~dod y se define el detollodo 
del refuerzo longitudinal y tran .. 
venal de los miembros eslnJdu
rales, y se detallan los miembros 
no estructurales. Una vez más, 
serio conveniente usar la expe
riencia de los ingenieros de la 
prá~co poro lograr los motos del 
Detallado Preliminar. Por tanto, se 
recomienda el uso de uno me~ 
dologia s.imilar a la que se u~ en 
los procedimientos actuales de 
diseño sismoiTitsistente. Las cai"'C> 
teristicas de los miembros estru~ 
turales deben determinarse usan
do requerimientos de los códigos 
de diseño simorresistente vigen
tes. Note el lector lo naturaleza 

;· .¡.;,- • .... ,-·.-, .... i ~.,' 
- ·~. ".\1 '~--~ .. ' ·: ... ~ . . :.. . 

es necesario definir el diseño fi. 
-nal de la misma y llevar a coba 
análisis más detallados paro r. 
visar si su comportamiento M 

ojuata a loa obje~vos de di .. 
ño. Para lograr estas metas, no 
es suficiente utili1ar los requ• 
rimientos de diHño de los có
digos vigentes, yo que en esta 
etapa es nec11ario: identificar 
posibles deficiencias en el día. 
ño de lo estructuro debido al 
uso de métodos de anólilis elás-
tico; y determinar los sumini"' 
Iros defini~vos (finales), locolea 
y globoles, de deformación y 
de disipación de energía de la 
estructura. Debe notone que, 
hoy en día, no existen metodc> 
logías confiables para diseñar 
y detollor loa miembros dúctiles 
de una estructura, en función de 
sus demandas de deformación 
y disipación de energía. El d• 
tallodo finol dolos miembros ... 
tructurales debe induir el det~ 
liado de sus conexiones y 
soportes. 

CONCLUSIONES Y 
COMENTARIOS FINALES-

En la actuclidad, existe la nec• 
. 1idod de establecer nueva1 

métodos de diseño que sean g• 
nerole~p comprensivos y transpa
rentes; y que ademós sean co
paces de resolver el diseño de 
estructuras, que satisfagan las 
expectativas de la comunidad 
que las construye. Poro lograr 
este objetivo, de una manero 
raciono!, se deben definir e in
corporar explícitamente, al pro
ceso de di .. ño,los obje~vos de 
diseño de los estructuras aismo
rresistentes. Para este propóst
to, el uso de índice• de daño es 
de gron utilidod. 

preliminar del diseño que se ol> _- Una vez que se establece el di
tiene del Detallado Preliminar de .- seña final, es necesario revisar 
lo estnJctura. si el concepto globol del edifi

El procedimiento de diseño pro
puesto en este articulo no pr• 
gana la necesidad de predecir 
lo respuesta sísmico de los es
tructuras; sino que plantea el 
diseño de estructuras, cuya res
puesta ante aismos de diferen
te intensidad satisfaga sus ob
jetivos de diseño. Paro clarificar 
el comentario anterior es nec• 
serio considerar que, la predic· 
ción de lo respuesta de uno es
tructuro, y el diseño paro que 
su respuesta promedio no ex
ceda ciertos líntites de respues
ta, no son el mismo problema. 
En el segundo caso, la respues
ta exado de lo estructura ante 
un sismo dado no es de impar· 
tancia; mientras que la respues
ta promedio máxima de la es
tructura cuando se le sujeta o 
una familia de sismos con co
racteristicas similares al si1mo 
de diaeño, 11 de gran 
relevancia. 

• Rev1S1on del Otseño Preltmmor 

Es necesario revisar si el diseño 
preliminar de la estructuro es 
satisfactorio desde puntos de 
vista técnico, económico y de 
construcción. Si no, el diseño 
debe modificarse de acuerdo o 
sus deficiencias paro llevar o 
cabo una nueva iteración de d¡.. 
seña. Si el diMño es satisfacto
rio, el diseñador puede proseguir 
al siguiente poso. Con la revisión 
del diseño preliminar termino la 
Etopo 1 de los diograma de n~ 
jo ilustrados en las Figuras 1 y A, 
y se posa o lo Etopo 2. 

• 01seño fmol y ReYJs,on del 
D'seño Fmol 

Una vez que el dis.eño prelim~ 
nor del la estructuro 11ta hecha, 

cio es sotisfodorio, de acuer
do con los objetivos dt~ diseño 
y de consideraciones de ecc> 
nomia y construcción. Si no, el 
diseño debe modificar11 de 
acuerda o sus deficiencias 
para llevar a cabo una nueva 
iteración de diseño. 

Finalmente, M invita al lector o 
leer otras publicaaones donde 
la problemática asociada al uso 
de las metodologías de diaeño 
sismorresistentes actuales, y las 
ventoias del uso de lo metodo
logía propuesta 11 discute en 
más de tollo (Sortero y Sortero 
1992, Terán-Gilmore 1996a, 
Terán-Gilmore 1996b). Ad• 
mós, en estas publicacioneJ M 

~uatra la aplicación de la meto
dología propuesta al di .. ~o de 
edificios de conaeta reforzodo 
de 2, 10 y JO pilos. 

La principal ventajo del proce' 
dimiento de diseño por desem
peño propuesto en 11te artículo 
es que, independientemente de 
la gran incertidumbre en lo 
cuantiñcación numérica de alg~ 
nos de las porámetro1 involuao
doa, presenta un formato gene-
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rol, compreniM> y lranaparonte. 
Algunos do los dotollos do lo 
implementación de este p~ 
dimiento pueden mejorane, sin 
cambiar su formato baM, a m.
dida que lo información do lo 
que disponemos aumente en 
can~dad y calidad. 

El replanteamiento del proc• 
so global de diseño sismorr• · 
sistente, es una tendencia que 
ha adquirido relevancia a nt
vol mundial, debido o las 
grandes pérdidas económicas 
sufridas por varios países al. 
tamente desarrollados, como 
consecuencia de eventos ,¡,.. 
micos recientea. Paises como 
Japón y EE.UU., han invertido 
grandes sumas de dinero para 
establecer reglamentaciones 
de diseño sismorresistente, 
basados en metodologías de 
diseño por desempeño, paro 
los años 1999 y 2000, rospec· 
tivamente. México, país líder 
en el desarrollo de la ingeni• 
ría sismorresistente, no puede 
ni debe aislarse de este ea
fuerzo para producir metod~ 
logias de dise"o más raciono· 
les y transparentes. Aún mós, 
la conciencia que recién ad· 
quirimos en nuestro país, de 
los beneficios económicos que 
se desprenden de uno buena 
planeación, y de la importan. 
cia de establecer un control 
de calidad adecuado en la fa. 
bricación de cualquier pro· 
dueto, debe motivarnos paro 
uhlizar conceptos de desern. 
peño como nuestras principo. 
les herramientas paro mejorar 
nuestra práctica de diseño si,. 
morresistente. 

Es necesario reconocet que la 
aplicación prédica del proc• 
dimiento de di~eño por desem
peño propuesto sólo será po~ 
blo si el trabajo extra que 
implica M remunera adecuado
monto. Aunque en la actualidad 
no están dadas las condiciones 

que harían esto posible, os po. 
sible vislumbrar algunos meco. 
nismos aocioeconómicos que 
puedan dar lugar o estas con. 
didones. Por ejemplo, considé-
rese el coso,de los empresas 
aseguradoras; reolistamente se 
puede plantear, considerando 
los intereses de estos empresas, 
que el costo de aseguramiento 
de una estructura bien diseño. 
do sea bastante más bajo que 
aquel asociado o uno estructu· 
ro cuyo desempeño sísmico sea 
difícil de predecir. Esto diferen. 
cio de costos puede motivar al 
propietario de una estructura a 
inverti.r más en un mejor plan
teamiento y diseño estructural. 
Otro aspecto que vale la pena 
considerar es que, la posibili
dad de plantear soluciones más 
eficientes por medio del uso de 
procedimientos de diseño más 
transparentes, puede traer con. 
sigo beneficios a nivel macro• 
conómico, que no puedan ser 
ignoradas por nuestros institu. 
cienes políticos y por la soci• 
dad en general. finalmente, es 
necesario adorar que el uso del 
procedimiento de diseño por 
desempei\o propuesto no se ju~ 
tifica para todo tipo de 
estructura. 

Actualmente, el procedimiento 
propuesto en este artículo no 
puede ser implementado ad• 
cuodomente en nuestro prácti
ca profesional. Es necesario to
davía reunir una gran cantidad 
de información experimental, 
analrtico y de campo para 
crear una base sólido o partir 
de la cual pueda justificarse el 
uso de dicho procedimiento. 
Probablemente, el área de co
nocimiento que requiero de 
más estudio conliste en el en
tendimiento de las relaciones 
que existen entre la respuesta 
global sísmica de una estructu
ra y el dafto que puedan suiTir 
aus miembros estructurales y no 
esi'I'Ycturales, así como su con-
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tenido. Además, es necesd, 
llevar o cabo un programa tn· 
tensivo de concientizoción en
tre los diferentes sectores de la 
sociedad, Y de todos aquellos 
personas involucradas en el d¡.. 
seña y construcción de estruc· 
turas sismorresistentes, y em· 
prender programas educativos 
paro lo actuoltzación de los 
ingenieros practicantes, y la 
preparación de las nuevos ge· 
neractones de ingenteros 
estructurales. 
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RESUMEN 

Los procedimientos actuales de diseño sismorresistente consideran, durante la fase númerica del diseño. las 
demandas y suministros de resistencia, rigidez y capacidad última de deformación. Sin embargo, la consideracion 
que se hace de estas caracteristicasmecánicasno es transparente. Con base en la comparación de las caracteristi
cas mecánicas estimadas analiticamente en siete edificios con aquellas utilizadas durante su diseño. y con base 
en el analisis del desempeño sísmico de estos edificios durante sismos de diferente intensidad. se evalua el actual 
planteamiento demanda-suministro, y se comenta la necesidad de reformular las metodologías de diseño sísm1co. 

SUMMARY 

'urrent earthquake-resistant design procedures account for the demands and supplies of strength, stiffness and 
ltimate deformacion capacity during the numerical phase of the design. Nevertheless, these mechanic 

characteristics are not accounted for in a transparent manner. Through the comparisson of the mcc!1an1c 
characteristics estimated analytica!ly for seven buildings with those used during their design, and through the 
analysis ofthe seism1c performanceofthese buildings during ground motions of different intensity. the soundness 
of current demand-supply formulations is assessed, and the need for a bener formulation is discussed. 

INTRODUCCION 

/\ctu<IImcntc, el di:-.cf\o ~~srnorrcsi~h:ntc se h;,asa en una funnul;aciún Ucrn•mda-surnini"ilro: 

DEMANDAS SISMICAS < SUMINISTROS SISMICOS ( 1) 

Dentro del contexto antenor, primero se esuman las demandas sismicas en la estructura. para luego establecer 
y disei\ar, acorde a ellas, las caracteristicas mecánicas que se le deben proveer. Las metodologias actuales 
fonnulan la Ecuac10n ( 1) considerando explicitamente la reststencia y ngidez de la estructura stsmorres1~:aente. 
Las demandas y summ1~tros de estás dos propiedades se definen a panir del valor de un solo parámetro· el 
cortante basal par<l el estado limite de seguric.Jac.J. Ocrtcro y llenero ( 19<J2). Krawinkler ( 1992) y Tcran·(;iJmore 
( 1997). entre muchos otros Investigadores, han sei\alado las llmnac1ones y deficiencias de este enfoqLJ"e .· 

El trabajo que se repona en este anículo es un esfuerzo preliminar enfocado a evaluar el planteamiento que 
actualmente se hace de la Ecuación ( 1 ). y a aponar información que ayude a definir un planteamiento más 
transparente. Este estud1o se limita al análisis de IGs características mecánicas y desempeño sísmico de siete 
edific1os de concreto reforzado, estrucurados con base en marcos dúctiles de concreto reforzado, y diseñados 
-~nforme al Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. 
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Primero, se diseftaron los siete edificios, que comparten el mi~o ~,es~! Y la n\isma'distn.oución 
estructural en planta. Cada edificio fue disenado por wi alwniio de úhimo állo de licenciatura, al cúál.se le dió 
libenad de definir los pesos (carga mu~nay carga viva) de la eStruct~ra{Araiza el&!. 1997, Flores y González 
1997). Los siete edificios se consideraron ubicados en la Zona 111 (zona del lago) del D.F. 

• •• • _-_ _o>: 'E: - • • ... 

Una vez terminado el disefto, se procedió:¡¡ ~Jabo~ m'od;Íos"~ii.J¡ticol d~llos edÍficci~s para su análisis no lineal 
con el programa DRAIN 2DX (Powell et ai.·J993f Pari ello Se Íñtfdeló la'~f¡'$/encia y fluencia de los miembros 
estructurales. así como su rigidez agrietada y su capacidad de deformación. En una primera etapa, se estimaron 
las características mecánicas globales de los edificiosi ¡íariirde los resultados arrojados por una serie de análisis 
n.o lineales bajo deformaciones laterales monotonicamente crecientes: Los valores así estimados se compararon 
con los valores asignados a estas características mecánicas confonne a la normatividad actual. 

Finalmente. a pan ir de los resultados obtenidos del análisis dinámico de la respuesta no lineal de los edificios, 
durante Jos sismos registrados en la zona del lago (representativos de movimientos del terreno moderados e 
Intenso~ que ahi se generan). se evalua el dcsempc11o sfsmico de los edificios confonnc a la filo~ofia actual del 
diseno s.i~morrcsistcntc. 

EDIFICIOS ESTUDIADOS Y CONSIDERACIONES DE DISEÑO 

Corno se muestra en la Figura la. los edificios son simétricos en planta en cuanto a masa, rigidez y resistencia; 
y llenen una distribución en planta de tres por tres crujías con claros de 7 metros. Los edificios pueden 
considerarse regulares. tanto en planta como elevación, en cuanto a la distribución de sus característicasmecánicas 
y su configuración geométnca y estructural. El nombre, el número de pisos y el peso de los edificios se resume 
en lo Tablo l. Su altura puede estimarse a panir de que la altura de la planta baja de todos ellos es de 4.5 m, 
mientras que la oltura de entrepiso de los demás niveles es de 3 metros, conforme se ilustra en la Figura 1 b. Los 
esfuerzos nomino les para el diseño fueron de 250 kg/cm' en compresión para el concreto, y de 4200 kg/cm' en 
compresión y tensión para el acero. 

Acotaciones en metros 

¡-- 7 -+- 7 -- 7 -+-
rtl.MCO Ul mo 

muro ..U ¡no 

marco Lnt loo 

mucouo ""' 

a) Vista en planta 

t 
7 

...L 
1 

7 

+ 
7 

+ 

1 1 J 1 :j 
nUmero variable de pisos 

__/\ 
\· 

4 

-~ - - -'--

b) Vista en elevación 

Figura 1 Geometría y distribuc16n estructural de los edific1os estudiados 

Acorde o su funciOnamiento, los edificios se clasificaron como construcciones del grupo B. En una primera 
aprox1moc1ón al estudio de los requerimientos actuales de di,c.'>o sismorresistente, la rigidez lateral de los 
edif1cios se defin1ó a panir de limitar la diferencia entre los cc>plazamicnto laterales de pisos consecutivos 
(distorsión). debidos a las fuerzas conantes horizontales. a 0.006 la diferencia de elevaciones correspondientes. 
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Dada la regularidad de los edificios,_ se consideró un facl()r de com~-~to sismico (Q) de .cuatro durante el 
diseilo. El diseilo de la resistencia y rigidez de los edificios se-·t;iiSO'én los· rcsulii1dos obtenidos a partir de un 
análisis modal espectral, planteado conforme a lo especificado én la sección 9.1 de las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo (NTCS). Cabé aclarar que en la inayoria de los casos, el cortante basal 
dinámico (y en la misma proporción todos los r~:sultadosobtenidos del análisis d,inámico) se escaló para que fuera 
igual a 0.8 veces el corante basal obtenido por medio del procedimiento estático. Para el análisis espectral se 
utilizó el espectro de disefto sísmico para la Zona del Lago (Zona 111). Finalmente, cabe notar que durante el 
análisis dinámico no se desprecio el efecto dinámico torsional de las excentricidades estáticas. 

EdificiO Peso Peso V, de v, T,. T, ~- ~-
(Numero promedio Tolal dis<ilo máximo .. disdlo'' . agnclado (~m) (cm) 

de piSOS) (tonlm1
) (ton) (ton) (ton) (s<g) (seg) 

E4 (4) 0.74 12Q6 !JO 385 063 0.83 7 2" 

E6 (6) O 8Q 2356 236 485 0.85 1.17 11 40 

E8a (8) 0.92 3241 324 600 0.98 1.37 15 47 

E8b (8) 0.95 3372 338 713 0.91 1.28 12 42 

El O (10) o 81 35l8 Jl6 706 106 1.4(1 IM 52 

[12 (12) 0.9l 5030 lOJ 1035 1 23 1 4R 21 1M 

E16 (161 1.13 7978 799 ll6l 1.57 1.86 JI KM 

Tabla l. ~aracteristicas mecánicas de los edificios estudiados 

Como se sugiere en la Figura la, para cada edificio se diseñaron dos marcos diferentes: el interno y el externo. 
Aunque el tamaño de los elementos estructurales (vigas y columnas) en ambos marcos es ¡gua l. el conlenido de 
acero vana de uno a otro. Los marcos se predimensionaron acorde a la metodología descrita por Terán-Gilmore 
y Benero ( 1993). La Tabla 2 resum'e las dimensiones, en centímetros, de vigas (peralte total y ancho) y columnas, 
así como la cuantía maxima de acero en las vigas (p_) de algunos de los edificios. Cabe aclarar que p_ 
corresponde al acero negativo de las vigas más armadas de cada entrepiso, y que el area de acero posi11vo de 
todas las vtgas es por Jo menos 1gual al 50% del arca de su acero negativo. 

En la F1gura:! se resumen las distor>iones de entrepiso normalizadas por la altura de emrepiso (!DI). obtemdas 
mediante lo~ análisis estático y dtnámico modal espectral realizados acorde a los requcrimtcnto~ de las NTCS. 
Cabe aclarar que los IDI resumidos en la.Figura 2 ya estan afectados por el valor de Q confonne lo requieren 
las NTCS. :· que los IDI oblenidos a partir del anahsis elastico han s1do escalados por un factor de 0.8. Como 
puede aprcc1arse·en esta figura. el Umco edificio diseflado al limite en cuanto a su rig&dez es el E \6. En todos 
los demas se aprecia un sobred1seño importante de la rigidez, caractenzado por IDI cercanos a 0.004. 

CARACTERISTICAS MECANICAS GLOBALES 

Para estimar las características mecánicas de los edificios a nivel global, se llevo a cabo una serie de análisis no 
lmealt:s baJO defonnac&on monoton1camente creciente. En este upo de aná.lisis. el valor relativo que guardan entre 
si las cargas laterales de entreptso se mantiene constante. La dtstribucion en altura de cargas -laterales se definió 
de manera que fuera proporcional a aquella que se obtuvo durante el análisis mod.il espectral llevado a cabo 
durante el dtsci\o de los edificios. Las consideraciones de modelado utilizadas para crear los modelos analiticos 
no lineales se discuten en detalle en Teran-Gilmore y Benero ( 1993 )- En resumen, se· busco que estos modelos 
capturaran de manera razonable la resistencia, ng1dcz y capacidad de deformación de los miembros estructurales 
del marco. Para ello, se consideran exphcitamente el nivel esperado de agrietamiento en las vigas y columnas, 
y los efectos que la losa tiene en la resistencia y capacidad de deformación de las vigas. En cuanto a las 
condiCiones de apoyo, los modelos se idealizaron como perfectamente empotrados en su base (se ignoró la 
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interacción entre el suelo y la estructura), y se ~sideiique.JariBideZie Jos elementos estructurales se mantiene 
constante a lo largo de la ·excitación sfsmica. Aunque la rigidez en las columnas varia de manera importante en 
función de la carga axial a la cual se le sujeta, varios investigadores han observado que esta dependencia no afecta 
de manera imponante la respuesta global de los__l~"i_fjcios (Kang-Ning ct al. 1989). Quizá la mayor limitante en 
el modelado radique en el hecho de que el componamiento de los miembros-del mareo se idealiza mediante un 
componam ientoelastoplástico, ignorando algunos aspectos importantes del componam ientode elementos dúctiles 
de concreto reforzado, tal como la degradación dc;_~gidez y el adelgazamiento del ciclo histerético. 

c:J E4 E! a E12 

V1g:a Columna p_, Viga Columna P-. Viga Columna P-. 

1 70~40 so~ so .0059 70xSS 6Sx65 .0089 80x45 80x80 .0105 

: 65x40 50xSO .0048 65x50 65x65 .0081 80x45 80x80 0105 

' ""'40 45v15 0045 (J).\50 lJO;d,U .IJIJ71) Mlh:45 MlhXII fJI 05 

4 5~h.40 45>.45 .0042 65x45 60x60 .0080 75x40 SO :dO .0127 

' 65x45 60x60 .0069 75x40 80x80 0127 

6 60x40 55x55 0069 75x40 80x80 0127 

7 60x40 55x55 0059 75x35 70•70 ,. :~4 

8 55x40 55x55 .0043 75x35 70x70 .0124 

9 75x35 70,70 .0124 

10 65x30 70•70 .0141 

11 65x30 70>.70 0141 

12 65x30 70x70 0141 

Tabla 2 Propiedades geométricas y cuantía de acero de algunos e~¡ficios 

16 E16 16 • PISO E16 

ll " 
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4 ' 
ID! ID! 

o 000) 0.006 OJJ09 0012 OOU o o.cm · · 0.006 ·o·D09 0012 001 

a) 0.8 Estatico b) Dinámico 
Figura 2 Distorsiones de dise~o para los siete edificios 

En cuanto a la capacidad de deformación Ultima de las vigas. se obtuvo analiticamente el diagrama momento
curvatura para cada sección transversal. La curvatura última se definió como la menor curvatura a pan ir de la 
cual se re¡:1straba la fractura del acero longitudinal de tensión, el pandeo de las varillas longitudinales sujetas a 
compresión. o el aplastamiento del concreto. Dodo que el ORA IN 2DX maneja rotaciones, se obtuvo la capac1dad 
rotacional ult1ma de cada viga integrando la' otura a lo largo de la longitud asociada a la an1culac1ón plástica. 
que en este coso se considero igual al peralte electivo de la sección dividido entre dos. 

En la Figuro 3 se resumen los resultados obtenidos a pan ir del análisis estático no lineal de los s1ete edificios. 
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En particular, los resultados se presentan por m~io _de ~~~~: d~im¡i¡iento lateral de -azotea. Bu• contra 
cortante basal, V,. En este trabajo, la resistencia global de los edificios se caracterizarámediante su cortante basal 
máximo. La Tabla 1 resume este valor para los siete edificios, y lo contrapone con el cortante· basal de diseño. 
Cabe aclarar que aunque los edificios_ sc_diseñaron acorde a un an~lisis dinánti~, __ e1 cortante basal de diseño 
resumido en la tabla es el est~tico, que en este. caso es igual a 10"/o del PesO reactivo (W) de los edificios. Esto 
se hace asi porque por Jo genera( se Utiliza el-cortante basal estático C()mO marco de referencia para evaluar la 
sobrcrresistcncia de los edificios. Como podrá apreCiarse.-el cortante basal máximo que lo~·edilicios son c.Jpólces 
de desarrollar es bastante mayor que su contraparte de diseM. Una discusión detallada de los factores que dan 
lugar a esta sobrerresistencia puede encontrarse en Miranda (1991). 

El 

El 

o 1---····---- . 6.,_(cm) 
0.211 o.• 0.6 0.8 1.0 

Figura 3 Curvas desplazamiento de azotea vs. cortante basal 

El factor de sobrerresistencia, OVS, se define como el cortante basal máximo normalizado por el conanle baSal 
de diseño. La Figura 4a gra{ica OVS contra el periodo fundamental de traslación (T) de los edificios. La 
información de cada edificio se resume con un pequeño circulo negro etiquetado con el nombre del mismo. Cabe 
aclarar que los periodos considerados en la Figura 4 corresponden a aquellos estimados a partir eJe lo~ modelos 
de an&ilis1.!. no lineales d~ los edificios (contemplan el agrietamicmo de lo.!. elementos c~tructuralc!:.) Como se 
muestra. la sobrerresistencia de los edificios. con excepción del E4, esta cercana a dos. Para T pequeilo. CilSO del 
edificio E4. el factor de sobrerresistencia crece de manera imponante. En la F1gura 4a también se presenta una 
curva propuesta por Osteraas y Krawinkler (1989) para caractenzar la sobrerresistencia de cdificJOs·dc acero 
d1señados en el D.F. conforme a la normatividad vigente en 1966. Como podr.i apreciarse. esta curva da una 
buena aproximación a la sobrerresistencia de ios edificios contemplados en este estudio. La F1gura 4b compara 
el coeficiente sismico (V,IW) de los edificios con el espectro utilizado durante su d1scño. 

En cuanto a la rigidez lateral, la Tabla 1 resume la diferencia entre el periodo fundamental de vibración tomado 
en cuenta durante el diseño de los edificios, y aquel estimado considerando el agrietamiento de los elementos 
estructurales Cabe aclarar que el periodo de dtseño se estimó utilizando prop1edades geomC!ricas calculadas a 
partir de la sección bruta de los elementos estructurales. mientras que el penado agrietado se csllma tomando en 
cuenta el agnctamicnto de vigas y columnas, y la contribución de la losa a la rigidez de las vigas Comunmente 
se ~uronc que el efecto del agnctan11cnto en las v1gas se compens.a con el hecho de que una porciún de la losa 
contribuye a la ngidcz de las m1smas. Sin embargo pudo observarse. tal como lo han hecho algunos 
mvesllgJdores. que estos efectos no se compensan exactamente. de manera que la rigidez agrietada suele ser 
menor que la calculada a par11r de la sección bruta (Moehle 1984). Esto puede aprec~arse en la Figura 5a, que 
grafica los penados de la Tabla 1 contra el nUmero de p1sos de los edificios (NP). El valor m~strado para 8 pisos 
es el promed1o de Jos valores obtenidos en los edific1os ESa y E8b. Como puede apreciarse-en la F1gura 5b. que 
muestra la rigidez lateral agrietada 0'-.,.) de los edific10s normalizada por su rig1dez lateral de d1seño (K..,). 
K.,IK,. oscila alrededor de valores cercanos a 0.5 para E4, E6, ESa. E8b y El O; lo que implica que utilizar las 
prop1cdat.lc~ ¡;eomCtncas obtenidas .a p;;mir de l.a seccion bruta de los m1cmbros de c~lo!:. ed1ficios lleva a 
sobreestimar la rigidez lateral aproximadamente en 100°/o (excluyendo posibles contribuciunc!:l del sistema no 
estructural u otros elementos). A pan ir de 10 pisos, la razón K./K.. tiende a cr.ecer y alcanza un valor cercano 
a 0.8 paro E 16 Este incremento puede explicarse porque la cuantia de acero en los miembros estructurales de 
los edificios El2 y E 16 son mucho mayores que aquellas correspondientes a los demás ediflc1os (ver Tabla 2). 

·. 
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Esto a su vez se debe· a que el disefto de los edificio$ EJ2-yEI6 poi;cuestión·de rigidez lateral es mas eficiente 
· en cuanto a dimensiones {en la Figura 2 puede apreciarse qué.Jós 101 correspondientes a E 12 y E 16 son mayores 

que aquellos correspondientes a los otros edificios), y a que Jos momentos flcxionantes en los elementos 
estructurales crecen considera~le!Jiente conforme crece el número de p~s ~n Jos ec:ljficios. 

S OVS OJ V../W 
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a) Factor de sobrerresistencia b) Espectro de diseño vs. Vbm.u. 

Figura 4 .Sobrerresistencia de los siete edificios 
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a) Caracteristicas dinámicas b) Relación entre rigideces 

F1gura 5 Características dmámicas y capacidad última de deformación 

La Tabla 1 también resume la capacidad de deformación de los siete edificios. Cabe aclarar que los 
dcsplazam¡entos resumidos en esta tabla se miden en la pane superior del edificio {la azotea). Se presentan dos 
tipos de desplazamientos: el de fluencia. ó,, que delimitaría la zona de componamiento elástiCO y la de cedencia 
pl<istJca SI las curvas de la Figura 3 se idealizaran bilincalmante; y el último, ó,. correspondiente al 
desplazamiento en la estructura cuando por lo menos un terciO de las vigas de entrep•so alcanzan su curvatura 
Ultima (esto cs. cuando fallan). Como puede aprcc1arsc en la F1gura J y la Tabla 1, el dcsplaz.1nuento Ultimo 
crece de m;uu.:ra 1111portantc con el numero de p1sos (o pcnodo) de los edificiOS·. La F1gura 6a grali'a la t:apacidad 
ultima de ddonnJcJón de los edifiCios. caractenzadapor su ductilidad úlllma ¡.¡..,(igual a ó, normalizado por ó,). 
co1Hra su pcr rodo agnetado. Puede notarse que cuando la capacidad de deformación se caracteriza por medio de 
Jl~~u· existe una reducc1ón 1m portante en la m asma confonne se mcrementa el periodo de los edificios. 
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F1gura 6 Capacidad y demanda de deformación 
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Del análisis de la .información aquf presentada, pued~ no~ame· i¡liiiJá'rcsistencia máxima que son capaces de 
alcanzar las estructuras son mucho mayor que aquellas para las que fueron diselladas, y que esta sobrerresistencia 
depende de las características dinámicas de la estructura. En particular. la sobrcrrcsistcncia crece con una 
disminución de T. aunque es practicamente igual a dos para un amplio intervalo de valores de T. Además de lo 
anterior, es posible notar que el uso de la sección bruta para estimar las propieqades geométricas de los elementos 
estructurales suele conducir a una sobreestimación importante de la rigidez lateral de· las estructuras. Esta 
sobreestimación tiende a ser menos importante conforme aumenta el contenido de acero de .los elementos 
estructurales. fenómeno que se dió en los edificios presentados conforme a un incremento de T. Finalmente, cabe 
señalar que la normatividad actual asigna un coeficiente de comportamiento sismico (Q) de 4 a los siete edificios 
presentados. Dentro del contexlo de uso de esta nonnatividad. el coeficiente Q, que de alguna manera contempla 
la capaciLiaú Uc Ucrunnaciún l1llim¡¡, l11 suhrcrrcsistcncia y el gr,;u.Jn c.lr.; hipcrcstaticidoad de la~ c:-.lltll:lm;J~. ~c 

considera independiente de T. Este supuesto contrasta con el hecho de que tanto la sobrcrrcsistcJH.:i.l como la 
ductilidad Ultima reducen su valor, a veces de manera imponante, con un incremento de T. 

Es un hecho que las características mecánicas manejadas por la nonnatividad actual difieren, a veces de manera 
imponante, de las caracteristicasreales de los edificios. Normalmente se supone que estos díferenc1as de alguna 
manera se compensan entre si, lo que resulta en estructuras que tienden a componarse adecuadamente cuando se 
les sujeta a excitaciones sísmicas. Para comprobar esta hipótesis, se estudia en la s1guiente sección el desempeño 
sismico de los siete edificios cuando se les sujeta a movimientos de terreno representativos de aquellos generados 
en la zona del lago del D.F. 

DESEMPEÑO SISMICO 

Para poder calificar el nivel de desempeño sísmico de una estructura, primero es necesario establcccr un marco 
de referencia a partir del cual· evaluarlo. Normalmente este marco de referencia se define o pan1r del 
componamtcnto que se desea de la estructura durante sismos de diferente intensidad (Tcr;in-Gilmorc 1998). 
Normalmente. los criterios de aceptación del componamiento de la estructura se definen en func1ón del n1vel de 
daño que estas exhiben después de la exr.itación sísmica. En particular. las estructuras Tipo B dchen ser capaces 
d~: Res1st1r sm daño niveles menores de movimiento sismico; Resistir sin daño estructural. aunqu~.-· posiblemente 
con algún tipo de daño no estructural. niveles moderados de movimiento sísmico; Resistir sm colapso. aunque· 
con algun tipo de daño estructural y no estructural. niveles mayores de movnniento sísmico. 

Acorde a lo anterior. la evaluación del desempeño sismico de las estructuras es solo posible mediante la 
estimación del nivel de daño estructural y no estructural que estas exhiben después de la excitación sísmica. Una 
manera en que puede evaluarse este daño es por medto del uso de indiccs de daño (Tcran-Gtlmorc 1998). Un 
índ1cc de dai\o es el resultado de evaluar una expresión matcmauca que relaciona la respuestól de la estructura 
durante un<1 excitación sísmica. con el n1vel de daño o degradación que esta exhibe despuCs del s1smo. A través 
del valor nurnCnco del índ1ce de daño, es posible evaluar el daño en la estructura de mancra cuc.li1tativa. La 
dtstorsión de entrepiso nom1altzada por la altura del mtsmo (101). puede utilizarse como un indt~c de daño no 
estructural. m1cntras que el ind1ce de Park y Ang (Park et al. 1985). DMI,.". puede utilizarse como un indice de 
dai\o estructural (Teran·Gilmorc 1998). En este trabajo. el ntvcl de dai\o en las vigas se evaluó con una versión 
m.odificada de DMI, •. que contempla la diferencia entre la capacidad de deformación positiva (acero positivo en 
tens1ón)) negativa (acero negativo en tens1on) en las mismas confonnc a lo siguiente: 

(e: e~) (e; e;) 
DMI,A = max ---: , ---:- + p --: + ~ 

.e. e. e. e. 
-- (2) 

donde la función ma.x denota el mayor de dos valores~ 0: y 0; son las capaCidades últimas de rotación positiva 
y negall\'a, respectivamente; O: y e~ son las demandas míiximas de rotación positiva y negativa. respectivamente, 
durante la excitac:ión sísmica; e: y e; son las demandas acumuladas de rotación positiva y negativa, 
respectivamente, durante la excitación sismica; y p es una constante que en este caso se consideró igual a 0.1 S. 
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En base a evidencia experimental, el O MI,. se calibró de. manera que ·un valor menor ·o igual que 0.4 puede 
interpretarse como daño reparable; de o:4 a 1.0 como dañó irreparable; y ·mayor o igual que 1.0 como falla del 
elemento estructural. 

-·----
Una descripción cualitativa del comportamiento aceptalíle de los-editfciós durante mov'iliiJentos del terreno leves 
e intensos se resume en la Tabla 3. Esta tabla también. resume Já.cüaniificacÍÓn.de'Ios·Criterios de desempeño. 
basada en las recomendaciones de Bcnero ( 1997). La Figura 7 muestra, por medio de sus respectivos espectros 
de respuesta. las caracteristicas de las excitaciones sismicas utilizadas para evaluar el dcscmpci\o de las 
estructuras. Como representación de una excitación sísmica de leve a moderada, se utilizó la componente NS de 
un registro obtenido en la Colonia Roma durante 1989; mientras que, como representación de excitaciones 
sisnucas intensas. se utilizó la componente EO del registro grabado en SCT 'durante 1985. La respuesta de los 
edificio!:. !:le evaluó mediante análisis dimim-icos no lineales de los modelos elaborados para llevar a cabo los 
análisis no lmcales baJo dcfom1aC1ón lateral monotonicamente creciente. Para los análisis din3micos se as1gnó 
un coeficiente de amoniguan11ento igual a 0.05 para Jos dos primeros modos traslacionales de Jos edificios. 

EstoH.Jn limite Critcri(l N(l Estructural Cnterio Estructurill 

Cui111ta11vo Cuanutat1vo Cualitativo Cu:Inl!tatiVO 

~cn•ic•o Elementos estructurales sin da1\o IDt $ 0.003 ElcmcnlOs estructurales sin daOO No Oucneia 
('iiS!lln lncl 

~q;unúaJ l'rcvcnc¡on tic colap!lou o Jallo~ en tUl$ O.Ot5 l'rcvenCIOil tic falla en elementos J)f\.tl··~ :: 0.8 
(~Í'illlll 1111Ci1'1l) demento<; m.-cstructurales estructurales 

Tabla 3 Criterios de desempeño para estructuras tipo B 

o• e e 

UJ 

u: 

o 1 " . ' 
o 

10 20 J.O 1.0 20 JO 

a) Servicio b) Seguridad 

Figura 7 Espectros de respuesta de las cxcttacioncs sísmicas consideradas 

En cuantll al desempeño no estructural de los edificiOs. la Figura 8 resume clnüxm1o valor d~· !DI calculado en 
ellos durante !J!> excttac10ncs s1snucas baJo ~.:ons1dcracion. En cuanto al estado linute de scrvtcto. la Figura 8a 
nwcstra qu~· l.t dcm;:mda m;n.una de JDI en los siete edilicios oscila entre los valores de 0.003 y O 004. Aunque 
el \tdnr l.k o 00~ excede el 101 lirnitt: de 0.003. en general el desempeño no eslrucltlral de lo~ edificios puede 
con~iúer;u-.~· ;.u.Jecu~aJo. c:-.pectalmentc ~~se eonsu.lcra que el s1smu de !>C:rvido que se ha seleccionado tiene una 
.te e lcrac ¡pnm.,' 1m a lJUc e~ aprcn unaJamcnte ·~ual a l;1 mttaJ de la accleraciónmaxuna de 1 movun icnto SCT EO. 
En el e;¡:-,,, lh:l ~-!'tado lunue ú~· \t:gundad. 1.1 l·t::ura 8h muestra que los !Dimaxunos oscilan f:'iltre O.OOS y 0.018. 
,\unqu~: ~·1 \:tlor de O O 1 S excede cl ID! lmtll~o: de 0.0 15. otra vez parcc1era que el componan11cnto no estructural 
de lu~ ~o:J¡I·t~l<"' pudtcra caltficarsccn general como sattsfactono Stn embargo, es 1m portante notJr que en el caso 

t.k: la c.\ell.u:ion stsm1c'a de segundad. c.\ISh.: una clara tcndcnc1a·a qu~.: la ... maxuna demanda de !DI crezca de 
manera un portante con un mcrcmcnto ~·n el T Je la e!:.tructura. como se muestra en la f-'t~ura Xh La f-'ig.ur;¡ 6h 
nwe,tr;¡ ~.:l~.ud-•~.:Jellh..: de dl-.tor(lon, C< H>. ~·¡¡lo-. eú!li~.:HI-. t.Jur.mte In\ :..i:-.mo\ de :..crVICitl y '~'g1111d.1d. El COO, 
que !:le define como la rcla.cion entre el ID! max11110 y el IDI promedio moh.imo en el edificio Jurante el sismo. 

esta cercano a 1.~5 para el sismo de servicio. mientras que llega a alcanzar valores cercanos a 1.8 durante la 
excitación st~m1ca de segundad. 
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En cuanto al desempeilo estructural durante el sismo -de Sei+lcii>.'<:I-Ciímpioñamiento de h!s edificios puede 
considerarse como satisfactorio, ya que los elementos estructurales de estos permanecieron elásticos dumnte estn 
excitación. Las Figuras 6a y 9 resumen información relevante acerca del desempeño estructural de los edifiCIOS 
durante la excitación sísmica de seguridad. Como muestra la Figura 6a (con cuadros negros). la maxima demanda 
de ductilidad a nivel global, JI..., •. en _los_ edificios-durante el sismo de seguridad es bastante menor que la 
capacidad última de deformación en los mismos, ""' (graficada con los círculos negros). Aunque 11 ...... estimada 
en este caso como el maximo desplazamiento de azctea normalizado por el o, del edificio. no es una medida 
estricta de la ductilidad global maxima demandada en el edificio, esta cantidad proporciona una idea razonable 
de esta demanda. Vale la pena notar que conforme T crece. la J.l6u decrece simultancamcntc con un incremento 
en el ll&.n .. de los edificios. Una vez más se aprecia. ahora desde _el punto de vistJ estructural. una vou iacion 
pronunc1JdJ en la confiabilidad de los edificios. En cuanto se toman en cuenta el numero de c1clos de 
deformación en que los edificios incursionan en su rango no lineal de comportamiento lCSIO e:-.. la.., demanc.la!' 
Jcumuladas Uc deformación). se obtienen diferentes conclusiones en cuanto al dcscmpcilo e!'.tructul.ll d~.: los 
mismos. La Figura 9 muestra las demandas de rotación maxima y acumulada. así como lo:-. inJu.:c:-. J~ J.ulo. en 
las \'igas de los edificiOS. Para un edificio dado, los valores mostrados corresponden al maxuno Jc lo:. valore~ 
promed1o de p1so. Como podrá observarse en la Eagu.ra 9a. las rotaciones máximas t1endcn a crecer 1 i_;;cramcntc 
con el T de los edificios, y alcanzan valores cerciiOOS a 0.02 para E 16. Sin embargo. puede observarse que las 
rotaciones acumuladas crecen significativamente con el valor de T, y van desde un valor de 0.005 para E~ hasta 
uno de 0.20 para E 16. Las consecuencias de esto pueden apreciarse en la Figura 9b, donde se aprecia que el valor 
de DMI tambien crece significativamente. desde practicamente cero para E4, hasta valores mayores que 1.0 para 
El6. Aunque la nonnativ1dad actual da lugar a diseños adecuados desde un punto de VISI;J Jt.:- '-lcfmmac1ón 
m<ixima para el estado limite de segundad, se observa unJ gran disparidad en cuanto a lns dcmanJa ..... h.:umuladas 

en los edificios y, por tanto, en su desempeño estructural. ._ 
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CONCLUSIONES 

: 

Las características mecanícas utilizadas durante el proceso de diseño pueden no representar adecuadamente las 
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caracterlsticas mecánicas "reales" de las estructuras sismorresislentes. Aunque en algunos casos las diferencias 
existentes puedan llegar a compensarse para dar lugar a estructuras con desempeftos no estructural y estructural 
adecuados y consistentes, en otros casos, como se ilustra_ en .este trabajo, pueden llevar a disparidades de 
importancia en el desempeño sísmico de las estrucluras. Eslas disparidades .se reflejan en situaciones extremas 
como lo son, por un lado, el hecho de que el edificio E4 se compone practicamenteen su rango elástico durante 
el sismo de seguridad, mientras que por el otro lado, la seguridad-estructural del edificio EJ6 se vea seriamente 
comprometida. Como consecuencia, se pueden llegar a tener desde soluciones poco eficientes hasta soluciones 
poco conservadoras, sin que el proyectista sea capaz de defini' cual·de estos dos es el caso durante el diseño de 
una estructura en particular. · 

Una de las razones para lo anterior es la falta de transparencia en los métodos actuales de diseño sismorresistente. 
Por un lado. el proyectista pierde el sentido de lo que las caracteristicasmecanicasde la estructura significan para 
el dcsempeilo estructural de la misma. Por el cero lado, es necesario mencionar que esta falta de transparencia 
también existe durante la estimación de las demandas sísmicas. Por ejemplo, considere la representación que 
actualmente se hace de las excitaciones sísmicas de diseño (compare los cs,-,cctros representados con lineas 
puntc;u.ha!-. y lineas cononuas en la Figura 7b), que en algunos casos conduce a inconsistencias importantes en 1a 
respuesta máx1ma de las estructuras, como se muestra en la Figura Sb. Finalmente, en este articulo se ha 
demostrado que la falta de consideración de las demandas de deformación acumulada en las estructuras pueden 
llevar a que estas presenten un desempeño sísmico inconsistente, y totalmente alejado de sus necesidades de 
diseño. Por tanto, es necesario replantear a med1ano y largo plazo la formulación que actualmente se hace de Jos 
pares demanda~suministro. de mar.era que se pennita un manejo mas transparente y completo de las variables de 
dise11o durante la fase númerica del mismo. 
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LECCIONES DE SISMOS RECIENTES 

Enrique del Valle C.t 

Introducción 

La ocurrencia de un movimiento sísmico intenso despierta siempre la atención de gran número de 
ingenieros, sismólogos y autoridades gubernamentales, pues mucho es aún lo que debemos aprender para poder 
reducir cada vez más los daflos y pérdidas de vidas que producen dichos movimientos. 

Las deficiencias de los reglamentos de construcción, que tienen siempre un cierto atraso en 
relación con los avances logrados en el campo de la ingeniería sísmica, las deficiencias en cálculo, en parte también 
por falta de actualización de los ingenieros; los defectos constructivos o el comportamiento indeseable de ciertos 
materiales de construcción; mala conservación o la acumulación de dat!os ocultos a traves de varios temblores, son 
espectacularmente expuestos a raíz de un sismo intenso. Dentro de ciertos intervalos, entre más antigua sea una 
construcción mayor será la probabilidad de que algunos de los conceptos antes mencionados se manifieste. 

Unos de los problemas que suelen presentarse es la falta de costumbre de la gente o su 
incredulidad, cuando se dice que en un cierto lugar de la tierra el riesgo sísmico es elevado. Como es sabido, los 
períodos de recurrencia de los sismos intensos son, afortunadamente, largos, lo que hace que muchas veces las 
personas se olviden del riesgo que corren y empiecen a relajarse incluso los reglamentos o bien, no se preocupe 
nadie por establecerlos en caso de que no existan. Sólo cuando se presenta un movimiento intenso y provoca 
muchos daños, surge la necesidad de componer la situacion, pero esta efervescencia por desgracia es pasajera y al 
cabo de unos meses, todo se olvida y decae el interés. 

Otras personas consideran tambien que sismos de mediana intensidad son suficientes para probar 
las bondades de ciertas prácticas de cálculo o constructivas, y animados por la ausencia de dat!os ante estos 
mm~mientos leves, insisten en su práctica, no siempre sana, a pesar de que temblores intensos han demostrado. 
quizá en otra parte del mundo, que no debe seguirse y estas experiencias son de su conocimiento. 

Poco a poco, a través de errores y fracasos, el hombre ha ido logrando el perfeccionamiento de los 
sistemas constructivos, así como el mejor conocimiento del comportamiento de los materiales al ser sometidos a los 
efectos de sismos intensos; sin embargo, aún falta mucho por hacer, sobre todo al nivel vivienda popular, en paises 
poco desarrollados o en vías de desarrollo, donde la intervención.del ingeniero no existe y siguen repitiéndose los 
errores, como por ejemplo, del uso de mampostería de adobe, sin reforzar, combinada con sistemas de techos 
pesados y que no contribuyen a la resistencia. 

Sistemas estructurales 

Para resistir fuerzas laterales provocadas por los sismos se disponen, básicamente, de sistemas 
estructurales a base de muros, sistemas estructurales a base de marcos rígidos constituidos por trabes y columnas 
unidas adecuadamente y sistemas estructurales constituidos por combinaciones de muros y marcos rígidos (ref 1). 

Los muros pueden ser de carga o rigidez y estar hechos de adobe, piedra, tabique hueco o macizo 
o bloques huecos de concreto o bien ser de concreto reforzado. En general son bastante eficientes para resistir 
fuerzas elevadas en su plano si se toman precauciones especiales para evitar problemas de falla frágil. La ductilidad 
que pueden alcanzar estos sistemas es variable, pero en general, es menor que la que se alcanza con otros sistemas. 

1 Ingeniero Consultor 



En ocasiones se usan grupos ce muros umdos entre si para formar tubos venicales, que pueden 
cornponarse de =era muy eficiente para reSistr los efectos sísmicos, con ductilidad adecuada. 

En rm;:hos casos los muros r: :- son considerados corno elementos resistentes al momento de 
calcular la estrucrura: S1D embargo, la falta de Lnj¡cación de ésto en los planos constructivos, aunada a prácticas 
constructivas defio~emes. muchas veces de buena fé, pero ignorantes del problema que puede ocaSionarse, hace que 
se integren a los elementos que reSisUrán los efe..-¡os sisiDJ:os, provocando serios problemas, como se verá más 
adelante. 

Los smemas estructurales a ba.>< de marees rígidos son bastante empleados en la construcción de 
edificios de uso general. en los que se desconoce la distribución de los espacios, durante la etapa de cálculo y se 
desea dar ampi.J.a libenad de uso. Se conocen Lm!bién como estructuraS esqueléticas y se construyen principalmente 
de concreto reforzado o de acero estructural aunque también suele usarse la madera en cienos casos. 

Este upo de estructura puede desarrollar una buena ductilidad bajo la acción de los efectos 
sísmicos . Su elevada hiperestaticidad y el comportamiento más allá del liiDJte elástko, permiten la redistribución 
de efectos sísiDJcos y los hace especialmente ade..--uados para resistir fuerzas laterales en edificios altos; sin embargo, 
es frecuente que su comportamiento se vea obstaculilAdo por elementos no estructurales, lo que conduce a 
problemas de mayor o menor imponancia. 

Las deformaciones laterales de este tipo de estructuras son mayores, en general, que las de 
sistemas a base de muros, y deben dejarse las holguras constructivas necesarias para que esas deformaciones puedan 
tener lugar, prenendo las conexiones adecuadas de instalaciones, fachadas, muros divisorios, etc. En algunas 
ocasiones se emplean conuavientos diagonales o muros de rigidez con objeto de reducir las deformaciones. 

El empleo cada vez mas frecuente de computadoras digitales para el análisis de este tipo de 
sistemas ha ido eliminando los problemas aso.:i:ldos a subestimaciones o sobre esomaciones de sus propiedades. 
elástico-geométncas por el empleo de métodos aproximados de análisis. SID verificar si se cumplen las restricciones 
de dichos métodos. Puede Citarse como eJemplo la deternunación de ng¡deces de entrepiso, y por consiguiente, de 
las deformaciones laterales que sufrirá la estructura, en marcos construídos por columnas relativamente robustas en 
comparación con las trabes (ref2). 

Es bastante frecuente en nuestros dias la combinación de sistemas a base de muros y a base de 
marcos. El problema fundamental de esta CDmbmación es la determinaCJon lje la compatibilidad de deformaciones 
de ambos sistemas al estar sometidos a fuerzas horizontales, ya que su .:omportamiento aislado es completamente 
diferente. Puede ser muy eficiente esta combiDación en edificios de gran altura El empleo de computadoras 
digitales en el análisis es Imprescindible para lograr una predicción adecuada del componamiento de la estructura. 

La estructuración que se adopte es fundamental en el éXIto o fracaso de un edificio. El ingeniero 
estructurista no puede lograr que una forma estructural pobre, tal vez por causa de un capricho arquitectónico, se 
compone satisfactoriamente en un temblor. EXISte una sene de recomendaciones de tipo general (ref 3), que es 
conveniente seguir para lograr buenos resultados. Aún cuando no existe una forma universal para un tipo particular 
de estructura, esta debe ser, siempre que sea posible: simple; simétrica:no demasiado alargada ru en planta ni en 
elevación; ser uniforme y tener su resistencia d.JStribuída en forma uniforme, sin cambios bruscos; tener miembros 
horizontales en los que se formen articulaciones plásticas, antes que en los miembros venicales y tener su rigidez en 
relación con las propiedades del subsuelo. 

Esta última condición no se ba respetado en muchas o:asiones y ha sido causa de problemas 
imponantes. En general, se sabe que una estructura flexible se comporta mejor cuando está desplantada en un suelo 
rigido y una rígida cuando lo está en suelo blando. Aunque en esta defirución quedan demasiado vagos los termines 
de rigidez de estructuras y suelos, lo imponante es que ba)·a bastante d.Jferencia, de ser posible entre los periodos 
dominantes propios del terreno y de la estructura. Esto fue claramente demostrado en los sismos de Septiembre de 
1985 en la Ciudad de Mélaco,(ref 18). 



---

Elementos no estructurales 

Se consideran como elementos "no estrueturales" aquellos que no contribuyen, teóricamente, a la 
resistencia de la estructura al ser sometida a los efectos sísmicos, tales como muros divisorios o de colindancias , 
fachadas, plafones, instalaciones hidráulicas, eléctricas, o de otro tipo, tanques, antenas, etc. 

Los principales problemas son causados por la nnión inadecuada de estos elementos a la 
estructura, provocando que, al deformarse ésta, se recargue con mayor o menor intensidad en aquellos, que al no 
estar diseñados para resistir los efectos del sismo, pueden sufrir daños considerables. 

En muchos temblores recientes, las mayores pérdidas económicas han ocurrido en elementos no 
estructurales, sobre todo en muros divisorios, de colindancia o de fachadas, debido a su elevada rigidez (no siempre 
compatible con su resistencia) que impide la deformación de la estructura SI no hay holguras constructivas 
adecuadas. 

Es frecuente que la estructura también resienta daños importantes, pues no está diseñada para 
tomar los esfuerzos que le transmiten los muros. 

Resulta pues sumamente importante definir claramente en los planos constructivos cuales son los 
elementos que forman pane imegrante de la estructura y cuales son •no estructurales", indicando la forma en que 
deben colocarse, las holguras constructivas que deben dejarse, incluyendo los acabados y otras precauciones que se . . . 
Juzguen pertmentes. ' 

Daños observados 

A continuación se discutirán los principales tipos de daños en temblores recientes, tomando en cuenta los 
comentarios hechos con anterioridad. 

Es necesario definir si los daños pueden poner en peligro la estabilidad de la estructura o son en 
elementos no estructurales, sin peligro de colapso, pero con costos de reposición elevados. . 

Los daños pueden consistir en: 

- agrietamientos ligeros de acabados y muros no estructurales 
- agrietamientos fuertes de acabados y muros no estructurales 
- agrietamientos ligeros de muros estructurales 
- agrietamientos severos de muros estructurales 
- formación de articulaciones plásticas en columnas o trabes o fracturas importantes 
- colapsos parciales de elementos no estructurales 
- colapsos parciales de elementos estructurales 
- colapsos totales 
- pérdida de verticaJidad de la estructura 
- fallas de anclaje del refuerzo 
- desconcharniento del recubrimiento · 
- pandeo local o generalizado 
- rupturas de tuberias o duetos de instalaciones 
- colapso de plafones 
- golpeo contra construcciones vecinas por flexibilidad excesiva 
- fractura de losas o escaJeras. 



Los informes del Instituto de Ingeniería No. 313 y 324 elaborados por el suscrito sobre los 
temblores de Managua el 23 de diciembre de 1972 y del ocurrido en una ampha región de México el 28 de agosto 
de 1973, ilustran la mayoría de los dai\os antes mencioruidos. 

Se puede encontrar información adicional en numerosas publicaciones, algunas del mismo 
Instituto de Ingeniería de la UNAM. por eJemplo las referencias 4 a 6, o bien. descripciones de dai\os por temblor 
que han sido presentadas en los distintos congresos mundiales de ingeniería sísmica. referencias 7 a 16. El capitulo 
9 de la referencia 17 ilustra el comportanúento de estructuras en los Estados Unidos a través de diversos temblores. 
Sobre el temblor de 1985 en la Ciudad de México se escribieron numerosos informes, ver por ejemplo la ref 18. 

Muchos de los dai\os que se han presentado podrían haberse evitado tomando precauciones 
núnima_s durante la construcción. En otros casos, la intensidad del movimiento rebasó las predicciones que tenian. o 
superó la capacidad estimada para las estructuras, obhgadas en ambos casos a modificar Jos reglamentos de 
construcción. 

Actualmente se han refinado bastante las técnicas para estimar la sísnúcidad de un lugar. La 
deternúnación de la resistencia de las estructuras sometidas a sismos es también motivo de numerosas 
investigaciones. 

Algunos comentarios sobre la reparación de estructuras dañadas 

Después de cada temblor intenso, un buen número de estructuras quedan con dai\os estructurales 
más o menos severos y es necesario decidir si se reparan o se demuelen. En caso de repararlas, es preciso definir 
como debe llevarse a cabo la reparación. 

No es fácil, de la simple observación de los dai\os, apreciar que tan afectada puede estar una 
estructura. Es poco también lo que se conoce en relación con la acumulación de dai\os por temblor a través de 
varios movinúentos intensos. 

La reparación de una estructura debe hacerse a partir de un análisis muy detallado de la núsma, 
teniendo especial cuidado de no alterar localmente sus propiedades resistentes, pues temblores futuros se 
encargarán de poner en evidencia las fallas que han sido inadecuadamente reparadas. La reparación local de 
elementos resistentes, bastante frecuente, puede conducir a un aumento en la rigidez del elemento reparado por lo 
que, en otro· sismo, tomará mayor fuerza •ismica y puede volver a fallar, quizá con resultados peores que en la 
primera ocasión. Es muy frecuente que sea necesario reforzar elementos sanos con objeto de repartir las cargas 
sísnúcas en una forma ·más adecuada. En ocasiones es conveniente poner una nueva estructura, quizá metáhca, 
adosada a la dai\ada, más rígida que ésta. para absorber los efectos sísmicos en su totalidad cuidando que los 
ststemas de piso sean capaces de transmitir las fuerzas sísmicas adecuadamente. 

En muchas construcciones de mampostería, el simple resane de los agrietanúentos. sin estudiar 
por qué se agrietaron y qué puede pasar en temblores futuros, es muy peligroso, pues la estructura puede haber 
perdido gran pane de su capacidad a fuerzas laterales y sufrir colapsos importantes en temblores futuros. En 
ocasiones es mejor sustituir el elemento de mampostería dañado o reforzarlo adecuadamente. Se ha visto que un 
aplanado reforzado con malla puede restituir eficientemente la reststencia; sin embargo, será necesario estudiar el 
comportamiento de conjunto de la estructura, para decidir si sólo se refuerzan los elementos dai\ados o también se 
refuerzan otros elementos, aparentemente sanos, pero que reqweren ser reforzados para lograr un trabajo de 
conjunto eficiente. 

Es muy frecuente que ciertas deficiencias en sistemas constructivos o estructurales hayan sido 
puestas en evidencia en un lugru;.y que esos mismos defectos sean comunes en otro lugar con sismicidad semejante, 
pero en el cuaJ, hace tiempo que no han ocurrido temblores. 



, Lo normal es, que a pesar de saber que puede haber serios daños en el segundo lugar cuando 
()CUITa un sismo, no se haga nada para prevenirlos. Cienamente es dificil, como ya se dijo antes, convencer a la 
gente del riesgo en que se encuentra, y tal vez haya que esperar a que ocurran los daños, para que se tomen cartas 
en el asunto. Evidentemente, la divulgación de este problema a nivel de autoridades gubernamentales, compai!ías 
de seguros, ingenieros estructuristas, arquitectos, etc. ayudará en la solución de este dilema. 
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EFECTO DE LOS SISMOS EN LAS CONSTRUCCIONES 

Enrique del Valle C.t 

Características dinámicas. 

El efecto de los sismos sobre las estructuras depende de las caracteristicas dinámicas tanto de la estructura como del 
movimiento. El problema es sumamente complejo, pues las caracteristicas dinámicas del movimiento son variables 
tanto durante un mismo temblor, como de uno a otro temblor, dependiendo de la distancia epicentral, profundidad 
focal y magnitud del sismo, así como del tipo de terreno en que estén desplantadas las estructuras. 

Las caracteristicas de interés del movimiemo son la duración, la amplitud y la frecuencia, refiriéndose la amplitud a 
los máximos valores que se alcanzan durante el sismo, ya sea de desplazamiento, velocidad o aceleración del suelo · 
y la frecuencia al número de ciclos de oscilación del movimiento por unidad de tiempo. En general, en terrenos 
firmes la frecuencia es más alta que en terrenos blandos, lo que indica que el número de ciclos de oscilación del 
terreno por unidad de tiempo es mayor, sintiéndose el movimiento mucho más violento y rápido que en los terrenos 
blandos, donde es más lento; los desplazamientos y la duración total suelen ser mucho mayores en el terreno 
blando. 

Por otro lado, las caracteristicas dinámicas de las estructuras no son fáciles de estimar correctamente, debido a las 
incertidumbres existentes en la determinación de las propiedades elástico-geométricas de los elementos que 
conforman las estructuras, a la variación de las propiedades al presentarse comportamiento inelástico, así como a 
incertidumbres en cuanto a la colaboración a la resistencia y rigidez de elementos no estructurales, que suelen . 
participar en la respuesta sísmica debido a que es dificil desligarlos adecuadamente de la estructura, también es 
poco frecuente incluir la participación de la cimentación y del suelo circundante en la determinación de las 
propiedades dinámicas de un edificio. 

Se define como rigidez lateral o de entrepiso a la oposición de la estructura a ser deformada entre un nivel y otro 
por las cargas horizontales aplicadas en cada nivel. Puede hablarse también de rigidez angular, que será la 
oposición de un nudo de una estructura o del extremo de un elemento estructural a girar al ser sometido a un 
momento flexionante; o de rigidez hneal, que será la oposición al desplazamiento relativo de un extremo de un 
miembro estructural con respecto a su otro extremo (fig. 1). 

La rigidez, tanto de entrepiso como angular o lineal, depende del tarnallo de la sección transversal de los elementos 
estructurales, con lo que se calculan las propiedades geométricas:' áreas y momentos de inercia, de su longitud, de la 
forma en que están conectados a otros elementos y del material con que están hechos, lo que define las propiedades 
elásticas como módulo de elasticidad, módulo de Poisson y módulo de cortante. 

Es una propiedad diferente a la resistencia, aunque a veces se confunde con ella. Hay elementos estructurales en que 
existe compatibilidad entre resistencia y rigidez, pero hay otros en que la rigidez es mucho mayor que la resistencia, 
como es el caso de los muros de marnposteria, lo que complica el problema de análisis de las estructuras en que 
existen elementos de este tipo. Asimismo, las propiedades elásticas del acero están más definidas que las del 
concreto reforzado o de la marnposteria. 

Cuando el nivel de esfuerzos a que están trabajando los materiales es bajo, su comportamiento puede ser cercano al 
elástico, esto es, habrá proporcionalidad entre esfuerzos y deformaciones, correspondiendo una deformación del 
doble para esfuerzos dos veces mayores; pero, a medida que los esfuerzos crecen, el comportamiento deja de ser 
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elástico, alcanzándose lo que se conoce como .:omponanuento no lineal o inelástico, en el cual, al duplicar el 
esfuerzo, la deformación es mucho mayor que el doble a que se hizo mención antes (fig.2). 

Debido a lo anterior, en general se elaboran modelos matemáticos elásticos muy simplificados de las estructuras, 
pues, aún con ayuda de las computadoras, el problema dista de ser manejable. Entre las caracterfsticas más 
importantes que pueden obtenerse de los modelos están los periodos de oscilación de cada uno de los distintos 
modos en que pueden vibrar y las formas de estos modos, entendiéndose por periodo el tiempo que tarda en ocurrir 
una oscilación completa (fig.3). 

Otras caracteristicas importantes de las que depende la respuesta de la estructura son el amortiguamiento y la 
ductilidad que pueden desanollarse. El amortiguamiento es una propiedad intrfnseca de los materiales empleados, 
pero depende también de la forma en que se conecten los miembros estructurales y los no estructurales· Valores de 
amortiguamiento relativamente pequeílos reducen considerablemente la respuesta sísmica de las estructuras. 

Se conoce como amortiguamiento critico el que tiene una estructura cuando, al separarla de su posición y soltarla 
no oscila sino que regresa a la posición de equilibrio; las estructuras suelen tener amortiguamiento del orden de 3 a 
10% del critico, siendo menor el de las estructuras metálicas, soldadas y sin recubrir, y mayor el de las estructuras 
de mampostería, con gran número de juntas. Puede aumentar algo al someter a las estructuras a grandes 
deformaciones. También puede aumentarse colocando amortiguadores de diseílo especial, que están empezando a 
desarrollarse. 

La ductilidad de las estructuras es la propiedad de soportar grandes defonnaciones inelásticas sin fallar ni reduCir 
su capacidad de carga. Depende en gran medida de los materiales empleados y de los cuidados que se tienen:¡¡:¡ 
diseílarlas. Es una propiedad muy deseable en las estructuras situadas en zonas sísmicas, pues por lo general no es 
aconsejable diseílar las estructuras sometidas a estas aC:ciones sobre la base de un comportamiento elástico, ya que 
seria antieconómico debido a la escasa probabilidad de que ocurra el sismo de diseño durante la vida útil de la 
estructura. además de que es muy dificil saber cuál será la mayor excitación sísmica que puede ocurrir, pues la 
historia con que se cuenta aún en paises habitados hace muchos siglos no es suficiente para ello. 

Espectros de respuesta. 

Conocidos los acelerogramas de temblores intensos es posible estimar la respuesta de modelos simples en función 
del tiempo y, por consiguiente, la respuesta máxima que puede ocurrir en un instante dado. Esto puede hacerse 
considerando que el comportamiento de la estructura será elástico en todo el evento o bien que se incursionará en el 
intervalo de comportamiento inelástico a partir de un cierto valor·de respuesta. 

La gráfica que relaciona las respuestas máximas de distintas estructuras sometidas a una misma excitación con sus 
periodos de oscilación recibe el nombre de espectro de respuesta (fig. 4). Según el tipo de comportamiento que se 
haya considerado se tendrán espectros de respuesta elásticos o espectros de respuesta inelásticos. 

Normalmente estos espectros se obtienen suponiendo que las estructuras tienen distintos valores del porcentaje de 
amortiguamiento critico, pues, como se dijo antes, un pequeño valor de éste es suficiente para reducir 
considerablemente la respuesta . Los valores empleados normalmente en cálculos de este tipo son O, 2, 5, 10 y 20% 
del amortiguamiento critico (fig. 5). 

El tipo de terreno en que se haya obtenido el acelerograma es muy importante, pues las características dinámicas de 
la excitación varían en función de esto. Como ya se indicó, en suelos firmes las vibraciones son rápidas, mientras 
que en suelos blandos las oscilaciones son de menor frecuencia , esto es, su periodo es relativamente más largo. 
Esto modifica la forma de los espectros de respuesta . 



Las respuestas que suelen calcularse son desplazamientos, velocidades o aceleraciones, pues a panir de ellas se 
puede calcular cualquier efecto que se desee conocer en la estructura, como por ejemplo momentos de volteo en la 
base, fuerzas cortantes en cualquier nivel, esfuerzos en alguna sección, etc. 

Normalmente los acelerogramas tienen periodos que varían dentro de una banda de valores relativamente ancha; 
sin embargo, en cieno tipo de suelo y bajo condiciones especiales puede haber algún periodo dominante en 
particular, como ocurrió en el sismo dell9 de septiembre de 1985, en el acelerograma obtenido en el centro SCOP, 
en el que se observa un periodo muy definido de dos segundos de duración. Esta situación conduce al problema 
dinámico conocido como resonancia, que consiste en una amplificación excesiva de la respuestra de aquellas 
estructuras que tienen algún periodo de oscilación muy parecido al de la excitación, lo que puede llevarlas al 
colapso total, sobre todo cuando la duración del evento es grande. 

Es muy fácil demostrar por medio de una mesa vibratoria, en la que se coloquen modelos de las estructuras con 
diferentes periodos de oscilación, que la respuesta de uno de ellos se puede amplificar considerablemente moviendo 
la mesa con un periodo igual al de ese modelo, observándose que los otros no sufren mayores oscilaciones. Al 
cambiar el periodo de la oscilación, se excitará algún otro modelo, y así sucesivamente (fig. 6). 

Criterios de Diseño Sísmico. 

Los criterios de diseño por sismo (filosofia del diseño sísmico) adoptados por la mayor pane de los reglamentos de 
construcción de los países que tienen problemas sísmicos establecen la necesidad de diseñar las estructuras para 
resistir, sin daños, sismos de baja intensidad, de ocurrencia relativamente frecuente, prevenir daños-estructurales y 
minimizar daños no estructurales que pudieran ocurrir en sacudidas ocasionales de intensidad media y evitar el 

· colapso o daños serios en caso de sacudidas del terreno de intensidad extrema, pero de probabilidad de ocurrencia 
muy baja, permitiendo daños no estructurales y aún estructurales en este caso (ref. 1). Esto obedece, como se indico 
anteriormente, a motivos económicos, considerando muy baja la probabilidad de que se presente un sismo muy 
intenso, igual o mayor que el propuesto para diseflo, durante la vida útil de la estructura. 

Sin embargo, se reconoce que los datos estadisticos actuales no permiten desarrollar correctamente estos criterios de 
diseflo, lo cual fue claramente demostrado con el sismo de septiembre de 1985 que rebasó ampliamente las 
previsiones que se tenian para disefto. 

En los criterios en vigor se aprovecha la propiedad de ductilidad de las estructuras, la que también es útil para 
compensar la subestimación del máximo ·sismo que puede presentarse en un lugar, por falta de información 
adecuada, como ocurrió en el sismo de septiembre de 1985. 

En los reglamentos se proponen usualmente valores máximos para diseño, estimados con base en la información 
estadistica de que se disponga, considerando que las estructuras tienen comportamiento elástico. Suelen proponerse 
espectros para disefto obtenidos como una envolvente de espectros de respuesta de distintos temblores, escalados a 
una ciena intensidad. Para el cálculo de las fuerzas equivalentes al sismo se permite reducir por ductilidad los 
valores máximos antes mencionados, dependiendo del tipo de estructura, ya sea de marcos rigidos, muros de carga 
y rigidez, o combinación de estos sistemas, de la regularidad de la estructura, de los materiales con que está hecha y 
de los cuidados que se tengan en el detallado y construcción. 

Recomendaciones sobre estructuración. 

Con base en la experiencia obtenida en muchos temblores ocurridos en distintas panes del mundo se ha elaborado 
una serie de recomendaciones sobre estructuración, para lograr un mejor comportamiento sísmico, entre las más 
importantes están las siguientes (refs. 2, 3, 4, 5). 
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A) Poco peso. 

B) Sencillez, simetría y regularidad !anto en planta como en elevación. 

C) Plantas poco alargadas. 

D) Uniformidad en la distribución de resistencia, rigidez y ductilidad. 

E) Hiperestaticidad y lineas escalonadas de defensa estructural. 

F) Formación de articulaciones plásticas en elementos horizontales antes que en los verticales. 

G) Propiedades dinámicas adecuadas al terreno en que se desplantará la estructura. 

H) Congruencia entre lo proyectado y lo construido. 

Se recomienda que las estructuras sean ligeras pues las fuerzas debidas al sismo surgen como consecuencia de la 
inercia de las masas a desplazarse, por lo que, entre menos pesen, menores serán los efectos de los sismos en ellas. 
Conviene también que sean sencillas, para que los modelos matemáticos sean realistas, pues una estructura muy 
compleja, mezclando distintos tipos de sistemas estructurales y materiales, no es fácil de modelar; que sean 
simétricas para reducir efectos de torsión, por lo que se debe evitar las plantas en forma de L, T, C, y triangulares 
(fig 7); que no sean muy alargadas ni en planta, ni en elevación: en planta, para reducir la posibilidad de que el 
movinuento de un extremo del edificio sea diferente al del otro extremo, lo que causaria efectos usualmente no 
previstos; en elevación, para reducir los efectos de volteo, que encarecen considerablemente las cimentaciones. Se 
deben evitar remetimientos en elevación (fig. 8), pues los cambios bruscos en masa o rigidez propician -
amplificaciones dinámicas importantes, que suelen provocar daños graves. Lo mismo puede decirse con respecto a 
cambios en la forma de la planta, debiendo limitarse la extensión de apéndices que sobresalgan, como en el caso de 
formas simétricas en cruz.o en H. . 

Conviene que la resistencia y la rigidez de la estructura estén repartidas uniformemente, sin concentrarSe en unos 
cuantos elementos resistentes, o con variaciones grandes en los claros entre columnas o en las dimensiones de las 
trabes y de las columnas. Entre mayor hiperestaucidad tiene una estructura, es mayor el número de secciones 
estructurales que deben fallar antes de qu~ la estructura colapse, asimismo, si se planea que haya elementos que 
fallen antes que otros, se puede dar la posibilidad de evitar daños grandes· a toda la estructura. Estos elementos 
deben colocarse adecuadamente para que su reparación sea sencilla. El problema de satisfacer esta condición es que 
se requiere analizar varias etapas del comportamiento, para verificar que los elementos estructurales que van 
quedando son capaces de soportar el sismo sin colapsar, lo que encarece y complica el cálculo de la estructura. 

Se debe buscar una estructuración a base de columnas fuertes-vigas débiles, para propiciar la formación de 
aruculaciones plásticas en las vigas al excederse la resistencia suministrada, ya sea porque se está aprovechando la 
ductilidad o porque, además de eso, el sismo excede las previsiones de diseño. Al proceder así se logran 
mecanismos que pueden evitar más fácilmente el colapso de la estructura, pues la demanda de ductilidad local en 
las trabes de todos los entrepisos reparte mejor los efectos del sismo que cuando la demanda de ductilidad se 
concentra en las columnas de un sólo entrepiso (fig. 9). Por otro lado, el comportamiento dúctil de elementos 
estructurales sujetos a flexión pura, como en el caso de las trabes, es mucho mejor que el de elementos a 
flexocompresión, que es el caso de columnas (figs. 10 y 11). 

Se recomienda también que se busque que las propiedades dinámicas de la estructura sean congruentes con las del 
suelo en que está desplantada; en general se dice que en suelos firmes se comportan mejor las estructuras flexibles y 
en suelos blandos las estructuras rigidas. Lo que trata de evitarse con esta recomendación es la posible resonancia 
por comcidencia de las propiedades dinámicas de la estructura y del suelo, como la observada el 19 de septiembre. 



Finalmente, es recomendable también que lo que se construye sea congruente con lo que proyecta; en muchas 
ocasiones, al proyectar una estructura se decide no aprovechar la colaboración de muros de relleno, debido a la 
posibilidad de que sean eliminados para dejar libertad en la distribución de espacios en el proyecto arquitectóruco 
de los distintos niveles; sin embargo, suele no detallarse adecuadamente la forma en que estos muros deben 
construirse, desligados de la estructura, para permitir que ésta se deforme sin recargarse en ellos, pues si lo hace les 
transmitirá buena parte de la fuerza sísmica que debía absorber, debido a que los muros, sobre todo Cllando son de 
mampostería, tienen una rigidez intrinseca bastante alta en su plano, aunque su reststenc1a no sea compatible con 
esa rigidez, como se mencionó antes. Si los muros de relleno colaboran con la estructura para resistir los efectos 
sísmicos sin haber sido calculados para absorber la fuerza que les corresponde en función de su rigidez, el 
comportamiento de la estructura será muy distinto al supuesto en el proyecto estructural, pudiendo presentarse 
muchos daños. 

En algunos casos la colaboración de los muros no estructurales evita el colapso de estructuras subdisei\adas, si su 
colocación es relativamente simétrica y tiene continuidad de un piso a otro. Pero cuando su colocación es 
asimétrica, como ocurre en los muros de colindancia de edificios en esquina o Cllando son discontinuos, como 
ocurre en edificios de departamentos en que la planta baja o 'algunos otros niveles no tienen muros porque se 
destinan a estacionamiento o comercios, la colaboración de los muros de relleno pueden ser causa de daños muy 
graves o aún de colapso total de la estructura, al propiciar efectos torsionantes importantes en el primer caso o una 
condición de piso "suave" en el segundo. 

El cambio de cargas con respecto al proyecto suele ser también causa de daños importantes en las estructuras. 
Usnalmente un edificio disei\ado para resistir el efecto combinado de cargas verticales y cargas de sismo puede 
soportar sin problemas sobrecargas verticales importantes mientras no tiemble, pero, si existe sobrecarga al 
momento de un sismo, los efectos de éste se verán doblemente amplificados, por lo que pueden ocurrir daños 
importantes o colapsos parciales o totales. 

Ingeniería Sísmica. Métodos de Análisis por Sismo. 

La ingeniería sísmica empezó a desarrollarse y a proponer recomendaciones para diseño sísmico hace unos setenta 
años, después del temblor de 1923 en Japón, donde se vió que algunas estructuras disei\adas con ciertos principios 
habían resistido el sismo satisfactoriamente. Al principio los avances fueron relativamente lentos pece' poco a poco 
se ha logrado mejorar los criterios de diseño a nivel internacional, sobre todo a raíz de la creación de' .a Asociación 
Internacional de Ingeniería Sísmica, que organiza cada cuatro años aproximadamente, a partir de 1956, congresos 
mundiales de ingeniería sísmica, donde los -ingenieros de todo el mundo tienen oportunidad de intercambiar ideas y 
experiencias. Esos congresos mundiales se han celebrado en Estados Unidos de América en 1956, Japón en 1960, 
Nueva Zelanda en 1965, Chile en 1969, Italia en 1973, la India en 1977, Turquía en 1980 y nuevamente en los 
Estados Unidos de América en 1984, en Japón en 1988 y en Madrid, Espai\a en 1992, cada vez con mayor cantidad 
de ponencias y participantes. Además de la memorias de los distintos congresos, la Asociación ha editado también 
una publicación que resume los distintos reglamentos de diseño sísmico de los países miembros, México entre ellos, 
donde se puede ver el grado de desarrollo alcanzado en cada país (ref. 6 ). 

En nuestro país el interés por la ingeniería sísmica se desarrolló de manera importante después del temblor del 28 
de julio de 1957, que causó grandes destrozos en la Ciudad de México, dando lugar a la revisión del reglamento de 
construcción existente y propiciando la invesugación e instrumentación sísmica. 

En general, como se dijo antes, el problema dinámico que originan los temblores en estructuras es sumamente 
complejo y dificil de representar analíucamente, por lo que en los reglamentos se recomiendan usualmente métodos 
de análísis relativamente simples, que tratan de representar los efectos del sismo a través de fuerzas horizontales 
aplicadas en los distintos niveles de un edificio, evaluadas ya sea por un método estáuco o bien por métodos 
dinámicos, que tratan de ser más precisos. 

r 



Mctodos estáticos. Los métodos más comunmente empleados en el análisis sísmico son los llamados estáticos, 
W fucnas equivalentes al efecto sísmico se valúan considerando una aceleración en el nivel inferior (coeficiente 
dsiTIJCO) reducida por ductilidad, que, al multiplicar por el peso total del edificio, da como resultado una fuerza 

rUIIte en la base del mismo. Esa fuerza total se repane en los distintos niveles en función de su peso y ubicación 
00 

n respecto al nivel inferior, tratando de obtener una envolvente del comportamiento de la estructura a la 
00 

ctUtetón en su base. En estos métodos sólo se requiere conocer la ubicación y destino de la estructura para 
:,gnarlc un coeficiente sí~mico adecuado, que tome en cuenta el tipo de terreno en que se desplantará y el tipo de 
ocupación que tendrá; el ststema estructural y los rnatenales que se emplearán, para estimar la ductilidad que podrá 
deSarrollarse y reducir las fuerzas en función de ella; los pesos de los distintos niveles, la ubicación de su centroide 
y sus al!uras respecto a la base, para evaluar el cortante basal, repartirlo a los distintos niveles y obtener momentos 
de ,·alteo y efectos torsionales. Se requiere también conocer las rigideces de los distintos elementos resistentes, para 
calcular los desplazamientos máximos probables y estimar los efectos que el sismo ocasionará en cada elemento 
cstrUcrural: trabes, columnas, losas y muros. 

Para las estrUcturas más comunes, que son construcciones de muros de carga de mampostería de uno a tres niveles, 
existen métodos estáticos simplificados, que pueden emplearse si se cumple con una serie de requisitos; con estos 
métodos sólo se necesita revisar si la capacidad resistente de la mampostería a fuef23 cortante es suficiente, sin 
tener que calcular desplazamientos laterales, momentos de volteo y efectos torsionales. 

Métodos Dinámicos. Los métodos dinámicos se aplican en la determinación de los efectos sísmicos en edificios 
altos, cuya respuesta puede complicarse por la participación de modos superiores de vibrar, así como por las 
posibles vanaciones de masa y rigidez en elevación. Es necesario elaborar modelos matemáticos más o menos 
reJinados de la estructura, tornando en cuenta en ocasiones su carácter tridimensional, para calcular las formas en 
que puede oscilar y los periodos correspondientes, empleando computadoras. Con estos datos se estima, mediante 
un espectro de disedo, la máxima respuesta de cada uno de los modos de vibrar y se combinan para obtener fuerzas 
máximas probables que actuarán sobre la estructura, debido al sismo de disedo. 

Cabe mencionar que, para el cálculo de desplazamientos, no se permite reducir las fuerzas, pues se estima que los 
desplazamientos elásticos bajo las· fuerzas máximas son aproximadamente iguales a los calculados con las fuerzas 
reducidas, multiplicados por el factor de reducción por ductilidad. ya que al reducir las fuerzas se está permitiendo 
que la estructura se defonne inelásticamente. 
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DAflOS POR S 1 SHO EN ELEMENTOS "NO ESTRUCTURALES"'' 

Enrique del Valle Calderón.+ 

los muros divisorios y exteriores hechos a base de mampostería Y conside 

radas como elementos "no estructurales" por el ingeniero estructurista al di

señar la estructura, pueden modificar considerablemente la respuesta de los -. 

edificios al ser sometidos a temblores si son construidos sin holguras adecua 

das entre estos elementos y la estructura. Es necesario llevar a cabo estu-

dios experimentales con objeto de establecer el mejor método para eliminar-

este efecto y la forma en que deben ser soportados estos muros. 

INTRODUCCION 

Para los fines de este artículo se definirá como elementos no estructura 

les a todas aquellas partes arquitectónicas de un edificio tales como muces, 

fachadas, plafones, duetos, tuberías y otros, que no contribuyen "teóricamen

te" a la resistenci3 y rigidez necesarias para absorber las cargas a que pue

de estar sometido, por haberlo decidido así el ingenLero eFtructurista, ya -

que al iniciarse el proyecto de la estructura el ingeniero debe definir que -

partes del edificio van a contribuir a resistir las cargas y que partes no lo 

harán, y elaborar modelos matemáticos acordes con esas hipótesis; en algunas 

ocasiones los muros, fachadas y duetos verticales pueden ser considerados pa~ 

te de la estructura y su contribución a la resistencia y rigidez deben incluir 

se en el analisis. 

En un sentido más amplio algunos autores consideran también como elemen

tos no estructurales a los equipos mecánicos y eléctricos y otros dispositivos 

fijos a la estructura, Sin embargo, los considerados en este trabajo pueden 

cambiar considerablemente la respuesta de los edificios durante temblores - -

cuando se construyen violando las hipótesis hechas por el ingeniero con respe~ 

toa su contribución a la resistencia y rigidez. 

En la arquitectura moderna se ha general izado el empleo de estructuras-

,., Ponencia presentada en el VIII Congreso Mundial de Ingeniería Sísmica, 
San Francisco, Cal if., Julio 1984. 

+ Profesor Titular, División de Estudios de Posgrado, Facultad de lngeni~ 
ría, UNAM. Ingeniero Consultor. 



esqueléticas que usan columnas como elementos verticales de apoyo, ya que 

permiten mayor 1 i·bertad en la distribución de los espacios de cada piso de 

los edificios, modificando el sistema constructivo tradicional que utiliza 

algunos muros divisorios y de fachada, contínuos en toda la altura del edi 

ficio, para soportar una buena parte de las cargas verticales y horizonta

les a que se verá sometido éste durante su vida útil; el empleo de muros

conduce en general a estructuras más rígidas, que reducen los movimientos 

debidos a fuerzas laterales producidas por viento o sismo, en comparación -

con los que se presentan en las estructuras esqueléticas. 

En los edificios modernos la mayoria de los muros divisorios son fabri 

cados con materiales 1 igeros (como tabla roca, por ejemplo) pero los muros 

exteriores y aquellos permanentes alrededor de las zonas de escaleras y ele 

vadores son hechos normalmente de mamposteria o de concreto. Cuando se con 

sideran como elementos "no estructurales", usualmente se espec¡fíca que de

ben construirse de tal modo que no interfieran con el movimiento de la es-

tructura causado por las fuerzas laterales, con objeto de evi tarJes daños y -

qt'e colaboren a la rigidez del edificio. Frecuentemente la junta entre la 

estructura y el muro es pequeña por lo que la separación no es eficiente -

para evitar la participacion en la rigidez y el daño a esos elementos duran 

te temblores medios o fuertes, Una gran proporcion de los daños en temblo

res recientes ha ocurri·do en muros divisorios, fachadas y plafones "no es-

tructurales", con costos elevados de reparacion o reposicion (Ref. 1-4). 

\ 
RIGIDEZ LATERAL DE ESTRUCTURAS ESQUELETICAS. 

la determinacion de la rigidez lateral de estructuras esqueléticas, o 

estructuras de marcos, es relativamente simple empleando alguno de los dis

tintos programas de computadora disponibles, El modelo matemático puede -

simplificarse a una serie de marcos planos o bien considerar el trabajo de 

toda la estructura en tres dimensiones. 

La rigidez lateral depende principalmente de las propiedades elásticas 

de los materiales empleados y de las dimensiones de las vigas y columnas -

que constituyen los marcos, tanto para edificios de concreto reforzado como 

de acero estructural; sin embargo, hay algunas incertidumbres en relacion-



con la contribución a la rigidez. Por ejemplo, no es muy clara la contribu

ción efectiva de losas de concreto reforzado coladas monolíticamente con tr~ 

bes de concreto o 1 igadas por medio de conectores de cortante a trabes de -

acero. También hay ocasiones en que es necesario tomar en cuenta los efectos 

en la rigidez asociados a las dimensiones de la intersección de trabes y co-

lumnas en los nudos de los marcos, ya que pueden cometerse errores importan-

tes al suponer que las trabes y columnas tienen propiedades constantes a lo -

largo de sus ejes, despreciando la modificación de estas propiedades en la -

intersección; este efecto es importante por ejemplo en marcos de fachada con 

trabes muy peraltadas, (ref. 5). Otros factores que pueden modificar conside 

rablemente el comportamiento de las estructuras son: la consideración del mo

mento de inercia efectivo de secciones agrietadas a lo largo de las trabes o 

columnas (zonas de esfuerzos elevados); la relación entre la altura y el an-

cho efectivo del marco (srn tomar en cuenta voladizos), que puede conducir a 

fuerzas axiales rmportantes en las columnas extremas, que al producir deform~ 

cienes verticales importantes reducen la rigidez lateral de los marcos; las -

deformaciones por fuerza cortante en los miembros o en los nudos deben ser to 

madas también en cuenta en algunas ocasiones, así como el efecto de fuerzas -

axiales en la rigidez angular de las columnas. 

Hay programas para tomar en cuenta todos o algunos de los efectos ante

riores que proporcionan una buena estimación de la rigidez lateral de una es 

tructura sometida a un conjunto de fuerzas iaterales específicas. 

Cuando las trabes son rígidas en comparación con las columnas la rigidez 

lateral tiende a ser independiente de las fuerzas aplicadas, pero a medida 

que disminuye la rigidez relativa de las trabes la rigidez lateral cambia con 

siderablemente para diferentes conjuntos de fuerzas aplicadas. Blume (ref. 6) 

propone el uso de un indice de rotación nodal para estimar el tipo de marco -

de que se trata, esto es, un marco bien definido con las columnas flexionadas 

en doble curvatura y una articulación virtual en cada entrepiso o "un voladi

zo disfrazado de marco" con las columnas flexionadas en curvatura simple y -

sin articulación virtual en cada entrepiso; es bastante común que las vigas -

sean más flexibles que las columnas, Hay algunos sistemas estructurales en 



los que la flexibilidad del sistema de piso puede ser crítica; por ejemplo, 

las losas planas aligeradas soportadas únicamente por columnas, formando-

marcos rígidos "equivalentes" para resistir las cargas verticales y horizon 

tales. Algunos reglamentos no permiten esto y requieren el empleo de muros 

de cortante para mejorar el comportamiento del sistema; sin embargo, otros, 

como el de la Ciudad de Mexico, si lo permiten. Esto conduce a estructuras 

muy flexibles lateralmente, que rebasan las deformaciones permitidas por -

los reglamentos o quedan cerca del limite superior. 

Las estructuras esqueleticas tienen aplicación limitada debido a las-

grandes deformaciones laterales que pueden producir las fuerzas sismicas; -

sin embargo, se han empleado con éxito en edificios con más de 40 pisos, -

como la Torre Latino Americana en la Ciudad de México, (ref. 7). Deben cuí 

darse especialmente las holguras entre la estructura y los elementos " no

estructurales " para evitar que éstos se dañen con temblores medianos y fue.!:_ 

tes asi como para que se satisfagan las hipótesis hechas por el estructuris

ta con respecto al comportamiento de la estructura. 

RIGIDEZ LATERAL DE ESTRUCTURAS CON MARCOS RELLENOS DE MUROS 

Se han hecho varios estudios para estimar la modificación en la rigidez 

lateral de estructuras de marcos en los que algunos tableros se rellenan con 

muros de mampostería o de concreto. En general se ha observado que la rigi

dez lateral se incrementa considerablemente, ya que los muros son muy rígidos 

en su plano y su rigidez puede ser del orden de diez veces la del marco que 

lo rodea, Hay además un cambio definitivo en la forma en que el marco resis 

te las fuerzas laterales, disminuyendo sustancialmente los efectos de flexión. 

Un muro en un tablero puede ideal izarse como un puntal diagonal que se opone 

a la deformación lateral del marco; hay fórmulas que permiten estimar las di

mensiones que deben considerarse para este miembro diagonal "equivalente", -

(ref, 8). 

Puede hacerse el análisis por medio de computadora, tomando en cuenta-



estos miembros adicionales que transforman al marco rígido en un marco con-

traventeado. La figura 1, tomada de la referencia 8, muestra claramente 

los drásticos cambios que ocurren en los momentos flexionantes y fuerzas 

axiales, así como en las rigideces de entrepiso cuando se incluye la colabo 

ración de un muro de mampostería en el análisis de un marco o cuando se des 

precia. Obviamente el diseño de los miembros del marco con los momentos y 

fuerzas obtenidos sin el muro es inadecuado cuando el muro se construye li

gado al marco, por lo que puede esperarse algún daño, en los muros o en el 

marco, cuando la estructura sea sometida a un sismo, como se ilustra en las 

figuras 2 y 3. El daño puede ocurrir no solo en la mampostería, que es rígl 

da pero débil, sino también en las columnas o vigas del marco que la rodea, 

debido, usualmente a las fuerzas cortantes adicionales que se desarrollan

en la zona de intersección. 

ANALISIS Y CONSTRUCCION 

El diseño de los edificios debe hacerse tomando en cuenta diferentes -

estados límite que toman en cuenta aspectos de resistencia y de deformación. 

Generalmente los requisitos de resistencia permiten el empleo de factores -

de reducción por ductilidad para calcular las fuerzas sísmicas de diseño, -

para tomar en cuenta las excursiones en el intervalo de comportamiento ine

lástico de algunas zonas de la estructura y la formación de articulaciones 

plásticas en ella debidos al temBlor de diseño, Sin embargo, para el cálc~ 

lo de los desplazamientos que experimentará la estructura durante dicho tem 

blor, se considera que los desplazamientos producidos por las fuerzas redu

cidas deben incrementarse en función del factor de reducción por ductilidad 

empleado, para obtener los desplazamientos elásticos que se obtendrían con 

las fuerzas elásticas sin reducir, ref, 9, ya que al excursionar en el inter 

vale inelástico la estructura perderá rigidez, aumentándose los desplaza- -

mientes, Usualmente los reglamentos especifican el máximo desplazamiento 

que puede tolerarse como una fracción de la altura de entrepiso. Todos los 

elementos que contribuyen a la rigidez deben incluirse en estos cálculos -

con objeto de distribuír la fuerza total calculada para cada piso del edifi 

cío entre todos los elementos resistentes proporcionalmente a sus rigideces. 

Por consiguiente, cuando el ingeniero estructurista considera que los 



muros divisorios y exteriores de mampostería son "no estructúr'ales" y no -

los toma en cuenta en sus cálculos de resistencia y rigidez su análisis pu~ 

de estar muy equivocado si el constructor construye esos muros integrados a 

la estructura haciéndolos también estructurales. 

Esto ocurre frecuentemente debido a falta de comunicación adecuada en

tre el estructurista y el constructor. Los planos para construcción deben 

incluir detalles muy claros de como deben construirse los elementos no es-

tructurales, ya que de otro modo, el constructor, que no conoce las hipóte

sis que se hicieron durante la etapa de diseno, puede construir esos elemen

tos inadecuadamente, modificando completamente el comportamiento de la es-

tructura. 

Puede también ocurrir que los muros no estructurales se construyan co

rrectamente des! igados de la estructura, pero que las holguras que se dejen 

sean rellenadas con materiales incompresibles o que estos materiales absor

ban lechada de cemento durante la construcción y se endurezcan o que los -

acabados del muro, aplanados o recubrimientos con losetas o marmol, pasen -

sobre la holgura y la nul ifiquen. 

El estado del arte reflejado en las especificaciones de los reglamen-

tos puede ser también causa del comportamiento inadecuado de estas holguras. 

Por ejemplo, il reglamento de Construcciones para el Distrito Federal espe

cificaba en su versión de 1966 fuerzas sísmicas reducidas por efectos de com 

portamiento inelástico de la estructura, con las que se calculaban sus des-

plazamientos, sin ampl ificarlos, como se mencionó anteriormente; las holgu-

ras entre la estructura y los muros no estructurales se dejaban en función de 

estos desplazamientos, los que eran tolerables si no excedían 0.002 veces la 

altura de entrepiso. La versión de 1976 del mismo reglamento, aún en vigor 

especifica fuerzas sísmicas elásticas que pueden reducirse empleando un fac

tor de reducción por ductilidad que varía entre 1 y 6, dependiendo del tipo 

de estructura y de los materiales 

dado que se tenga al detal !aria. 

con que se construye ésta así como del cui 

En esta versión del Reglamento los despla-

zamienrostotales se deben calcular multiplicando los obtenidos con las fuer

zas reducidas por el factor de reducción por ductilidad; estos desplazamien-



tos totales se comparan con dezplazamientos permisibles. iguales a 0.008 ve

ces la altura de entrepiso. Las fuerzas reducidas actuales son aproximada

mente las mismas especificadas por la versión de 1966 para el caso de edifi 

cios de marcos rígidos; por consiguiente, las holguras que se dejaron antes 

de 1976 son insuficientes para este tipo de edificio de acuerdo con la ver

sión 1976 y las fallas están esperando el temblor que las producirá. 

En los últimos quince años se han construido en la ciudad de México mu 

ches edificios de mediana y gran altura empleando los sistemas estructurales 

a base de losas planas aligeradas apoyadas sobre columnas, formando marcos

rigidos "equivalentes" para resistir las cargas verticales y laterales a que 

hizo mención anteriormente, como estructura.s muy flexibles. 

Durante el temblor del 14 de marzo de 1979 muchos de estos edificios -

sufrieron daños considerables en muros divisorios y de fachada, ref. 4. Al

gunos de ellos fueron rigidizados para reducir daños en temblores futuros. 

pero la mayoría fueron solo reparados superficialmente y probablemente serán 

dañados otra vez en temblores futuros, 

Por lo tanto, el hecho de que la estructura se comporte de manera com-

pletamente distinta a lo supuesto por el ingeniero estructurista debido a -

falta de congruenci·a entre los modelos matemáticos usados en el análisis y

el edificio real, puede ser peligroso, 

Hay casos especiales en que esto se agudiza; uno de ellos es el de edi

ficio en esquina con muros de col indancia no estructurales formando un ángu

lo, en los que los efectos torsjonales por sismo pueden dañar a todo el edi

'ficio, si estos muros se hacen estructurales durante la construcción. Otro 

caso frecuente es el que se presenta en edificios escolares que tienen dos -

marcos longitudinales, con muros de altura parcial 1 igados a la estructura -

en uno d~ ellos y sin muros en el otro, donde la rigidez de las columnas de 

menor longitud efectiva se incrementa por un factor importante (su rigidez -

varía aproximadamente con el cubo de la longitud efectiva, por lo que si - -

ésta es de un tercio de la longitud considerada en el análisis, el aumento -

en rfgidez es del orden de 27 veces), lo que causa su falla por cortante, -

fig, 4, y efectos torsionantes en todo el edificio. 



Considero que se necesita investigar las mejores maneras de evitar las 

situaciones antes mencionadas para recomendar detalles prácticos de como-

construir los muros, tomando en cuenta los puntos de vista del estructuris

ta, del arquitecto y del constructor, ya que aunque se han propuesto algu-

nos detalles, refs. 8-9, en ocasi'ones son costosos y difici les de construir. 
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Fig 2 Daños en fachados "no estructurales" 
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Fig 4 Daños debidos a muros de altura parcial 
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RESUMEN 

Se presentan las estadisticas de los daños causados por el sismo del 19 de Septiembre de 1985 en la Ciudad de 
México. Se comenta sobre la necesidad de hacer una evaluación antes de reparar un edificio, sobre las distintas 
técnicas de reforzamiento empleadas y se ilustran éstas con algunos ejemplos. Se hacen también comentarios sobre 
el comportamiento de algunas estructuras reforzadas antes del sismo y de la adición de dispositivos para absorber 
energía. Al final se presentan conclusiones y recomendaciones. 

ABSTRACT 

Statistics of damages caused of the September 19, 1985 eanhquake are presented. Commentaries are made 
conceming the need of evaluation befare making the repair project. as well as regarding the different techniques 
employed. Sorne examples are illustrated. Commentaries about the behavior of repaired structures and the addition 
of energy absorbing devices are made. Finally conclussions and recommendations are presented. 

INTRODUCCION 

El sismo del 19 de Septiembre de 1985 ha sido el más destructivo en la historia de la Cmdad de México. La 
magnitud del movimiento fue de 8.1 en la escala de Richter. el epicentro se ubicó a 400 km de la Ciudad. Al dia 
siguiente se tuvo una réplica de magnitud 7.5 que afortunadamente ya no produjo muchos daños adicionales. 

Las intensidades en la Ciudad. en la escala de Mercalli modificada. variaron de VI en la periferia a valores de VIII, 
IX y X en algunas zonas de terrenos blandos. que es donde los efectos de los sismos se amplifican y causan los 
daños más imponantes. En la zona de máximos daños colapsaron totalmente 133 edificios, 353 sufrieron colapsos 
parciales y 271 tuvieron daños graves, una buena pane de los cuales tenía de 6 a 15 niveles. lo que es reflejo de 
problemas dinámicos asociados a los periodos dominantes del terreno, que en esa zona de máximos daños varían 
entre 1.5 y 2.5 segundos, periodos que son cercanos a los de edificios flexibles. de mediana altura, quizá dailados por 
los pnmeros ciclos intensos del movimiento. 

Esta situación puso en evidencia que la filosofia de diseño sismico empleada en la mayoria de los Reglamentos de 
Diseño. que se basa en la reducción de los efectos sísmicos debido al comportamiento inelástico de las estructuras, 
empleando factores de reducción por ductilidad. puede no ser lo más adecuado para edificios de altura media 
desplantados en terrenos blandos. 

Si se observan los espectros de respuesta típicos para terrenos blando y duro (fig. 1) puede concluirse que la 
ductilidad de la estructura es benéfica en el caso de terrenos duros, por que cuando la estructura pierde rigidez 
debido a la fonnación de articulaciones plasticas y su penado se alarga. la respuesta será menos severa; sin embargo, 
en el caso de terrenos blandos. que tienden a producir movimientos casi annónicos con un gran pico de respuesta 
para estructuras cuyos periodos son cercanos al periodo dominante en el movimiento del suelo, puede haber dos 
situaciones: la respuesta de la estructura dismmUJrá cuando su periodo fundamental de vibración se alargue si el 



periodo original es mayor que el periodo dominante en el movimiento. del suelo (edificios altos). pero dicha 
respuesta se jncrementará al alargarse el periodo. si su valor original es menor que el dominante en el suelo. aunque 
éste incremento será menor que el correspondiente al comportamiento perfectamente elástico por que las ordenadas 
espectrales de respuesta se reducirán en función del amortiguamiento adicional debido al comportamiento ineiástico. 

En éste Ultimo caso. emplear factores de reducción por ductilidad elevados puede conducir a la estructura a daños 
graves o colapso. por lo que es deseable usar valores bajos y. de preferencia. disipar la energía sísmica empleando 
dispositivos especiales para este fin. 

CUANTIFICACION DE LOS DAÑOS EN LA CIUDAD DE MEXICO 

La Tabla 1 compara el número de construcciones dañadas con el número de existentes en la zona más dañada de la 
Ciudad. tomando como variable el nUmero de niveles Para construcciones de uno a cinco niveles. el porcentaje de 
estrucruras dañadas en relación con las existentes es del orden del 1.3%. debido en general a que son construcciones 
con periodos conos alejados de los dominantes en la vibración del suelo; sin embargo, el aumentar el número de 
niveles, aumenta sensiblemente el porcentaje de daños, ya que para edificios de seis a ocho niveles se dañó, en la 
zona estudiada, el 8.4% de los edificios existentes, de nueve a doce niveles el 13.5% y de trece a quince niveles el 
13.7%. bajando notablemente los daños para edificios más altos, cuyos penados ya son mayores. en general. que los 
dominantes en la vibración del suelo. 

Cabe aclarar que si la estadística se toma considerando solo el número de construcciones dañadas. comparando los 
de una cierra cantidad de mveles con el total de dañadas. los porcentajes cambian radicalmente. pues en números 
absolutos hubo más daños en las de uno a dos niveles. que corresponden al 46% de las dañadas. siguiendo las de tres 
a cinco niveles con el 24o/o del total y las de seis a ocho niveles con el 18%, por Jo que resultó necesano comparar 
con el número de construcciones ex¡stentes de cada tipo, para revelar el problema dinámico en toda su extensión. 

Tabla 1.- Daños en edificios en función del número de niveles 

No. de niveles Edificios dañados % del total de . · :Edificios ex•stentes en ··:·Edificios dañados .. 
gravemente·. · dañados · : · .. la zona estudiada 

.. 
.entre edificios 

·existentes 
la2 346 45.7 37484 1.07% 
3a5 179 23.6 13498 1.3% 
6a8 136 18.0 1616 8.4% 
9 a 12 72 9.5 531 13.5% 
13 a 15 22 2.9 160 13.7% 
16 a 18 o o 22 0% 
mas de 18 2 0.3 47 4.3% 

·. Sumas 757 100.0 .. 53358 ·.lA% 

Al considerar los daños en cada uno de los sectores en que se subdividió la zona de máximos daños, se encontró que 
hubo sectores donde el porcentaje de dailos en estrucruras de seis a ocho niveles fue de 34% de las existentes, otros 
donde las más afectadas resultaron las de nueve a doce niveles, con 67% de las existentes y otros donde para 
estructuras de trece a quince niveles se afectaron el 60% y hasta el 75% de las existentes, lo cual seguramente fue 
causado por la variación de los periodos dominantes del suelo antes mencionada, ref. l. Se pudo ver también que 
edificios idénticos a los dañados seriamente en una zona. no presentaban ningún daño cuando estaban construidos 
sobre terrenos más finnes, con características de vibración diferentes. 

Cabe mencionar que el número total aproximado de construcciOnes en el área metropolitana era cercana a 1.9 
millones y que según datos oficiales de fines de 1985, el número total de construcciones con daños graves en la 
Ciudad fue de 1628 y, si se incluyen otras construcciones que solo requieren reparación parcial, el total sube a 3382 
edificaciones dañadas. En referenc1as posteriores, y después de haber hecho un levantamiento más completo (ref. 2) 
se mencionan 3820 estructuras hasta cuatro mveles y 1205 de más de cuatro niveles con algUn tipo de daño. lo que 
da un total de 5025 edificaciones dañadas en toda la ciudad. 



Como puede verse, con respecto al total de edificaciones, las dañadas representan un porcentaje muy bajo. lo que 
indica que a pesar de la gran intensidad del sismo, la ciudad en su conjunto tuvo un comportamiento muy aceptable: 
pero como se mencionó. hubo una gran selectividad en las estructuras afectadas, principalmente en cuanto al número 
de niveles v terreno en que están desplantadas. La zona de mayor destrucción estaba ubicada en su totalidad en 
terrenos co;;,presibles y abarcó un área de 43 km'. de un total de 1110 km' de área metropolitana en esa época. 

EV ALUACION DE EDIFICIOS DAÑADOS 

Todo edificio dañado que quede en pie después de un temblor intenso puede. ser reparado. pero esto debe decidirse 
en función de la extensión de los daños. la posible inclusión de una estructura adicional. la confianza del propietario 
en el ingeniero estructurista y el costo de la reparación comparado con el costo de reposición del edificio. incluyendo 
la demolición. 

Antes de hacer el proyecto de reparación es necesario llevar a cabo una evaluación detallada para establecer la 
importancia de los daños y sobre todo. la causa de éstos; para ello es necesario un conocimiento sólido acerca del 
comportamiento de los materiales y de los sistemas estructurales. Es necesario recopilar la mayor información 
posible sobre el edificio, tal como: 

• Estudios del subsuelo 
• Planos arquitectónicos y estructurales 
• Memoria de cálculo de la estructura 
• Caracteristicas de los materiales empleados. Pruebas de control de calidad 
• Bitácora de obra ·' 
• Cambios de ocupación o modificaciones realizadas durante la construcción o posteriormente 
• Efectos de sismos anteriores. Información sobre posibles reparaciones que se le hayan hecho 
• Control periódico de nivelaciones y desplomes (especialmente para edificios construidos sobre suelos blandos). 
• Medición de periodos de vibración 
• Otra información que se tenga. 

Es común que no se disponga de toda la información o que aún existiendo no coincida con la realidad. por lo que es 
necesario verificarla en el lugar haciendo levantamientos de campo; en muchas ocasiones los acabados 
arquitectónicos: plafones, revestimientos, etc .. cubren los elementos estructurales dificultando su observación directa 
y habrá que retirarlos parcialmente. 

Para conocer las características de los materiales empleados es recomendable usar métodos no destructivos~ por 
eJemplo. en estructuras de concreto reforzado usar esclerómetros o aparatos similares para definir la resistencia y la 
uniformidad del concreto (complementado con el ensaye de algunos corazones de concreto extraidos de zonas donde 
no se debilite a la estructura) y el uso de profómetros. que permiten conocer la ubicación, recubnmiento y diámetro 
del refuerzo sin tener que hacer calas. En ocasiones al hacer calas a una estructura para conocer su refuerzo se 
debilita notablemente y si al término de la evaluación se concluye que no necesitaba reforzarse, de todos modos es 
necesario repararla por los daños causados al hacer las calas. 

Cabe aclarar que en todo edificio se tienen elementos estructurales como columnas, muros, trabes, y losas que serán 
los que absorberán los efectos de las cargas de peso propio y acabados. así como las cargas vivas y accidentales, pero 
además existen los llamados elementos "no estructurales" que como el nombre indica no tienen asignada ninguna 
función de tipo estructural para colaborar en la rigidez y resistencia de la construcción; entre los elementos no 
estructurales están los plafones. las ventanas y las instalaciones eléctricas, sanitarias o de otro tipo, así como las 
fachadas y los muros de colindancia o interiores, cuya función no sea estructural por falta de continuidad en 
elevación y por su posición asimétrica en planta. 

La construcción inadecuada de aquellos elementos no estructurales que por sus caracteríscas intrínsecas pueden 
colaborar de manera importante a la rigidez de la estructura impidiendo el movimiento de ésta cuando tiembla, ha 
sido causa de numerosas fallas. sobre todo en aquellos casos en que la resistencia a fuerzas laterales depende solo de 
columnas y trabes o losas, sm la colaboración de muros estructurales. 

, ... 



En ocasiones, para no reparar o reducir al mínimo las necesidades de reparación, se han demolido uno o varios 
niveles de la construcción, confiando en que al baJar el peso bajará la respuesta de la estructura y la resistencia 
original será suficiente para evitar nuevos daños. 

En mi opinión se debe dar atención especial a las características dinámicas de la estructura resultante, ya que en 
muchos casos los daños pueden atribuirse a condiciones cercanas a la resonancia en la estructura original, como se 
discutió anteriormente y si no se cuida este aspecto la estructura modificada puede quedar en peligro de sufrir daños 
mas severos en movimientos futuros. Por ello es importante, antes de iniciar el proceso de reparación, el tener una 
explicación razonable de las causas de las fallas. 

Con la adición de muros de rigidez o diagonales de contraventeo o con la eliminación de varios niveles. es posible 
modificar significativamente las características dinámicas de las estructuras para alejarlas de situaciones de respuesta 
peligrosas. aunque debe cuidarse que al modificarla no se lleve a la estructura a una zona del esp~ctro en que sea 
más vulnerable. de acuerdo con lo mencionado en la introducción, lo cual dependera del periodo original de la 
estructura comparado con el dominante en la vibración del suelo. En algunas ocasiones tal vez la mejor opción sea 
suministrar amortiguamiento adicional a la estructura (ref. 8), para evitar grandes amplificaciones de la respuesta. 

Con el encamisado en columnas únicamente o con el encamisado de trabes y columnas no se logra modificar las 
características dinámicas de manera apreciable, por lo que pueden quedar en condiciones peligrosas en caso de un 
nuevo sismo intenso. 

La adición de muros o diagonales de contraventeo modifica también de manera importante la forma en que se 
transmiten a la cimentación los efectos de las cargas de sismo. requiriéndose refuerzo local que es comphcado de 
realizar. Por esto es conveniente que se empleen muros o tableros contraventeados de la mayor longitud posible, o 
amortiguamiento adicional, para reducir las concentraciones de carga en cimentación. También se modifica en este 
caso la distribución de fuerzas sísmicas que deben transmitirse a través de los sistemas de piso a los distintos 
elementos resistentes, por lo que debe verificarse que esos diafragmas horizontales tienen la rigidez y resistencia 
suficiente para transmitir las fuerzas a los nuevos elementos, y si no es así deberán reforzarse. 

Debe reconocer que la determinación de las características dinámicas de las estructuras no es siempre confiable, por 
la dificultad de modelar adecuadamente al edificio original dañado más los elementos de refuerzo. En suelos blandos 
el efecto de interacción suelo-estructura puede aumentar apreciablemente el valor del periodo de vibración calculado 
con la hipótesis de base rígida (entre más rigida sea la estructura mayor será el efecto de interacción). Conviene 
verificar experimentalmente las modificaciones que sufran las características dinámicas de la estructura midiendo los 
periodos antes y después de la rigidización o reparación. con aparatos especiales. Esto pennitir:i también verificar si 
el modelo matemático fue satisfactorio. 

Los conceptos anteriores fueron plenamente comprobados durante los sismos de septiembre de 1985 en la Ciudad de 
México en dos edificios que fueron reparados empleando diagonales de contraventeo metálicas por haber sido 
dañados por el sismo del 14 de marzo de 1979 (ref. 4). Más adelante se hacen comentarios sobre estos edificios. 

EJEMPLOS DE APLICACION 

• 
a) Centrales telefónicas.· La Compañia Teléfonos de México fue de las más afectadas por el sismo de 1985 pues 
varios de sus edificios sufrieron colapso total, parcial o daños graves, con la suspensión del servicio durante varias 
semanas, por lo que decidieron emprender una campaña de reestructuración y refuerzo de todas sus centrales 
telefónicas ubicadas en zonas sísmicas del país aún cuando no tuvieran daftos. Bajo mi dirección se han elaborado 
más de treinta proyectos de refuerzo de centrales telefónicas de distintos tipos y número de niveles. Una de la 
características principales de estos proyectos era la necesidad de que las actividades normales de la central no se 
interrumpieran durante la ejecución de los trabajos, por lo que en general los refuerzos se colocaron en la periferia de 
los edificios. Siempre que era posible se colocaban por el exterior, para no afectar el servicio. Prácticamente en 
ninguna de las centrales se encontraron problemas asociados a condiciones cercanas a la resonancia, pues en general, 
a pesar de que las estructuras eran relativamente flexibles por tener entrepisos muy altos. de mas de 5 m, el número 
de niveles no llegó a causar problemas por cercanía de periodos de las estructuras comparados con los del suelo en 
que estaban desplantadas. En general el problema era de resistencia. sobre todo en el suelo blando de la Ciudad de 



Los elementos no estructurales que causan más problemas en este sentido son los muros de mampostería de 
colindancias o interiores, asi como los pretiles en fachadas. Estos elementos tienen una gran rigidez en su plano. en 
ocasiones mayor que la de la estructura y suelen construirse ligados perfectamente a ésta, sin holguras que permitan 
su movimiento al ocurrir un sismo. Es obvio que Jos cálculos hechos sin tomar en cuenta esos elementos no serán 
representativos de la realidad, y que lo que ocurra durante un sismo intenso en esas condiciones es impredecible. 

Durante los sismos de septiembre de 1985 pudieron observarse muchos casos en los que la falla del edificio se debió 
a la construcción inadecuada de los elementos no estructurales, especialmente en aquellos casos en que la ubicación 
de esos elementos provocó problemas importantes de torsión en planta, o falla frágil de columnas por fuerza cortante 
debido a su mayor rigidez al estar atiesadas parcialmente por algún pretil de fachada o muro bajo, ref. l. 

De acuerdo con la ref. 3, 42% de los edificios gravemente afectados por estos temblores estaban ubicados en 
esquina: esto se explica por las grandes torsiones en planta generadas por la colaboración, completamente as¡métrica. 
de los muros de colindancia ligados a la estructura. lo que hubiera podido evitarse con una construcción adecuada de 
esos elementos no estructurales. 

También, en varios casos. los daños se hubieran podido evitar o reducir si se hubiera hecho una evaluación adecuada 
de los efectos de temblores previos menos intensos, como por ejemplo el ocurrido en la Ciudad de Mexico el 14 de 
marzo de 1979, que produjo muchos daños en elementos no estructurales, que se resanaron sin estudiar las causas. lo 
que habría revelado problemas asociados a la construcción inadecuada de dichos elementos no estructurales que 
deberían corregirse, ref. 4. 

Desde luego hay que reconocer que en algunos casos el colapso total del edificio fue evitado por la colaboración de 
mur~s no estructurales colocados simétricamente en planta y sin discontinuidades en elevación. ~ 

Cuando la construcción dispone de muros estructurales bien ubicados en planta y suficientemente rígidos y 
resistentes para absorber' una buena parte de los efectos de fuerzas laterales debidas a sismo, la contribución de 
elementos no estructurales se minimiza. 

Entre otros aspectos importantes que hay que considerar al hacer la evaluación de edificios existentes. además del 
mencionado en relación con los elementos no estructurales, se encuentran la distribución de cargas, la regularidad de 
la planta arquitectónica así como de la elevación correspondiente y la disposición y tipo de elementos estructurales 
utilizados: Amold y Reitherrnan. ref. 5, engloban todo lo anterior en el concepto de configuración del edificio y 

anal izan las diferencias en la respuesta de las estructuras a los sismos en función de esto. 

Un parámetro muy importante en la evaluación de edificios existentes. sobre todo de los desplantados en suelos 
blandos. es su periodo de oscilación, el cual se puede medir empleando aparatos especiales, que captan el 
movimiento del edificio provocando por viento y tránsito de vehículos en su vecindad; también puede provocarse 
mayor excitación empleando vibradores especiales, lo que resulta costoso, o jalando al edificio con cables de acero y 
liberándolo. La comparación de los periodos de vibración del edificio con los periodos dominantes en la vibración 
del suelo pennitirá detectar condiciones cercanas a la resonancia. que provocan grandes amplificaciones en la 
respuesta del edificio a un sismo. 

REPARACION DE EDIFICIOS DAÑADOS 

Se han empleado distintos métodos para reparar estructuras o incrementar su resistencia y rigidez, refs. 6 y 7. Los 
más usuales son: 

o Encamisado de columnas y/o vigas 
• Adición de muros de ngidez de concreto reforzado 
• Adición de diagonales de contraventeo metálicas. en varias crujías 
o Refuerzo de muros de mampostería con aplanados de concreto reforzados con malla electrosoldada 

La eficiencia de estas soluciones es variable y debe decidirse cual usar en cada caso particular dependiendo de las 
circunstancias que se tengan. 

1~ 
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México, pues los coeficientes sísmicos se incrementaron a valores cuando menos del orden de 2.4 veces los del 
diseño original, ya que el coeficiente sismico base subió de 0.24 a 0.40, pero además, para estructuras del grupo A, 
el factor de incremento cambió a 1.3 a 1.5, y ademíis. en casi todos los casos las estructuras no satisfacen las nuevas 
condiciones de regularidad establecidas en el nuevo Reglamento. lo que implica un incremento adicional de 25~0 en 
las fuerzas de diseño. Además, en muchos casos tampoco se satisfacen los requisitos para usar factores de 
comportamiento sísmico de 4 ó 3, ya que los nuevos requisitos para marcos dúctiles son muy severos, por lo que el 
factor de comportamiento que debe usarse en la mayoría de los casos es 2, lo que puede incrementar un 1 00°/o 
adicional las fuerzas de diseño originales: si se diseñaron con factores de comportamiento mayores que 2. 

Para subsanar la falta de resistencia se emplearon marcos de acero con diagonales de contravemeo robustas, 
adosados a la estructura original o aplanados de concreto de 5 a 10 cm de espesor reforzado-; con malla 
electrosoldada a lo largo de los muros de fachada, haciendo trabajar estructuralmente a estos muros que en el 
proyecto original eran no estructurales. 

La figura 2 muestra una planta y elevación tipica. indicando donde se colocaron marcos contraventeados adicionales. 
En las figs. 3 a 5 se muestran detalles de re~imentación para recibir los marcos y distintos aspectos de la colocación 
de éstos. 

b) Otro caso en que los daños no pueden atribuirse a las condiciones dinámicas, es el de un edificio de ho~pital 
localizado en una zona de máximos daños, con varios colapsos totales en un radio de lOO m. El edificio tiene ocho 
pisos y sótano (figs. 6 y 7). La estructura original era a base de marcos de concreto reforzado y muros de concreto en 
algunas crujías por lo que era relativamente rígido comparado con las propiedades de suelo; sin embargo, hubo fallas 
importantes en las columnas del sótano causadas por golpes contra la losa del piso de un estacionamiento anexo 
cuyo nivel era aproXImadamente 50 cm abajo del nivel de piso dentro del edificio; la cimentación tiene pilotes de 
control. fue necesario cambtar la mayoria de los puentes que transmiten la carga a los pilotes, pues se dañaron a 
causa del golpeteo. En el resto del edificio los daños fueron menores. con algunas losas de piso agrietadas, lo que se 
atribuyó a efectos de fuerza cortante. 

Las normas de emergencia publicadas el 18 de octubre de 1985, que se emplearon para la reparación. pedían la 
reestructuración de cualquier edificio que hubiera sufrido daños mayores. El nuevo coeficiente sísmico era 67% 
mayor que el del reglamento en vigor antes del sismo. por lo que, para lograr que la estructura cumpliera con las 
nuevas normas fue necesario reforzar también los niveles superiores del edificio. Las columnas del sótano fueron 
encamisadas y algunos tramos del muro de retención. que no llegaban hasta el nivel de planta baja para dar 
iluminación al sótano. fueron cerrados para tener mayor capacidad resistente. Se agregaron también varios muros de 
concreto reforzado en los pisos superiores para satisfacer las demandas de resistencia de las normas de emergencia, 
estos muros se anclaron a los marcos empleando tramos de varillas que se alojaban en taladros y se rellenaban con 
resinas epoxy. 

Las grietas de las losas de niveles superiores fueron rellenadas con resinas epoxy, y para aumentar su resistencia al 
corte se aplicó presfuerzo a las losas en la dirección longitudinal del edificio (fig. 8). No fue necesario incrementar el 
número de pilotes de la cimentación. La losa de estacionamiento que causó el problema se demolió a lo largo de su 
contacto con el edificio, dejando una trinchera para absorber movimientos futuros. 

Se midieron los periodos de vibración en condiciones ambientales después de la reparación. obteniendo valores de 
0.62 seg. en dirección transversal y 0.53 seg. en la dirección longitudinal. Estos valores concuerdan razonablemente 
bien con los calculados. Se considera que estos periodos garantizan que el edificio tendrá un respuesta baja en 
movimientos futuros ya que están suficientemente lejos de los periodos dommantes del movimiento del suelo en ese 
lugar; aSimismo la causa principal del daño (la losa del estacionamiento) fue eliminada. 

e) Las figuras 9 a 14 ilustran los refuerzos a base de marcos contraventeo adicionales en dos edificios cuyas 
condiciones dinámicas los hacían muy vulnerables a los efectos sísmicos, aunque su periodo era mayor que el 
dominante en el suelo. La rigidez de los marcos adicionales permitió que se lograra una reducción imponante de los 
periodos. para que la respuesta sea adecuada. 
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Pruebas en edificios reparados 

COMENTARIOS ADICIONALES 

El excelente comportamiento de edificios rigidizados con diagonales de contraventeo durante el sismo de septiembre 
de 1985 en la Ciudad de México, pudo apreciarse en tres edificios de mediana altura que fueron reparados 
empleando este sistema tras haber sido dañados por temblores anteriores a 1985, (refs. 4 y 9), y que se componaron 
muy satisfactoriamente en esta ocasión. Con el patrocinio de la Fundación Nacional de Ciencias de los Estados 
Unidos, dos de estos edificios fueron estudiados dentro de un proyecto de investigación encabezado por Douglas 
Foutch de la Universidad de lllinois y yo mismo. En enero de 1987 llevamos a cabo pruebas de vibración forzada en 
ambos edificios empleando los vibradores de masas excéntricas propiedad del Instituto Tecnológico de California. y 
varios alumnos realizaron el análisis elástico e inelástico paso a paso de distintos modelos matemáticos de los 
edificios. La interpretación de los resultados de las pruebas de vibración forzada y su reconciliación con los de los 
modelos matemáticos se resume en las figuras 15 y 16, (ref. 12). 

Como puede verse en dichas figuras. una pane imponante de los desplazamientos laterales se debe a la rotación de la 
base. debido a las características del subsuelo blando de la Ciudad de México, Esto disminuyó un poco la eficiencia 
del sistema de contraventeo, pues por ejemplo, en el edificio de Durango el periodo con base empotrada sería de 
0.90 seg. mientras que el periodo con interacción es de 1.26 seg.; sin embargo, la solución funcionó bastante bien 
como se indicó anterionnente, ya que cambió radicalmente el periodo que tenía la estructura antes de la rigidización, 
de 1.86 seg .. sacándola de una condición cercana a la resonancia, que fue la que le provocó los daños en un temblor 
mucho menos intenso que el de 1985. Para el edificio de Parque España la situación es similar. Se puede afinnar que 
si no se hubieran rigidizado o reforzado estos edificios hubieran colapsado en 1985. 

Adición de dispositivos para absorber energía 

Una innovación en in~eniería sísm1ca es la ad1ción de amortiguamiento externo a las estructuras para absorber 
energía y reducir su respuesta. Se ha demostrado en numerosos artículos técnicos los efectos benéficos del 
amortiguamiento para reducir la amplificación de los movimientos del terreno; la ventaja fundamental de estos 
nuevos SIStemas es que no es necesaria la formación de articulaciones plásticas para que se redilzca la respuesta, ya 
que los amortiguadores pueden diseñarse de tal manera que empiecen a actuar antes que la estructura llegue al 
comportamiento inelástico. 

Se han propuesto varios tipos de amoniguador diferentes, (refs. 8. 1 O y 11 ). uno emplea capas de material 
viscoelástico en contacto con placas de acero para absorber la energía por deformación: el otro usa balatas de freno 
para disipar energía por fricción contra placas de acero. otro más emplea placas que fluyen plásticamente. Todos 
pueden introducirse en crujías contraventeadas. 

La Universidad de California en Berkeley ensayó un modelo de edificio de acero de nueve niveles equipado con 
distintos tipos de disipadores en la mesa vibradora instalada en Richmond, con excelentes resultados. 

También Hanson. en la Universidad de Michigan, ha estudiado los efectos de amortiguamiento suplementario en los 
edificios (ref. 8), con resultados muy promisorios. Los dispositivos de Hanson han sido empleados en la 
reestructuración de tres edificios de la Ciudad de México. (ref. 12). 

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

La reestructuración de los edificios puede ser exitosa si se toman en cuenta una serie de detalles: debe verificarse que 
las propiedades dmám1cas de la estructura resultante sean adecuadas con· respecto a las características del 
movimiento del terreno: el flujo de fuerzas entre la estructura original y los refuerzos debe estudiarse 
cuidadosamente para conectarlos correctamente. Con frecuencia es necesario reforzar las columnas que enmarcan las 
crujías contra venteadas debido a las fuerzas adicwnales que atraen, en virtud de la redistribución de efectos sísmicos 
causados por la mayor rigidez de estas crujías Es necesario verificar también que la cimentación tenga la resistencia 
y rigidez suficientes para absorber adecuadamente la nueva distribución de fuerzas. También es muy importantt' 
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asegurarse de que los diafragmas horizontales tengan la rigidez y resistencia suficientes para transmitir las fuerzas a 
los nuevos elementos: si no es así. es necesario reforzarlos. 

El empleo de amortiguadores para reducir la respuesta durante temblores intensos constituye una técnica muy 
promisoria que ya se ha empleado en la reestructuración de edificios dañados y está en proceso en la construcción de 
edificios nuevos. 
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REPARACION DE EDIFICIOS DANADOS POR EL TERREMOTO DE 1985 EN MEXICO 

Resumen 

Se discuten los criterios empleados en la reparac~on de algunos edificios 
dañados por el terremoto del 19 de septiembre de 1985 en la Ciudad de Méxi 
ca, y se presentan dos ejemplos de aplicación. 

Se presentan también los resultados obtenidos en las pruebas de vibración 
forzada efectuadas en dos edificios reparados antes de dicho sismo y que 
se c9mportaron satisfactoriamente en 1985, explicando las razones de ese 
buen comportamiento. 

Introducción 

Después de un temblor intenso un número importante de edificios queda -
con daños importantes; en muchos casos estos daños 'pueden considerarse acep 
tables de acuerdo con la filosofía de diseño sísmico vigente en la mayorí; 
de los reglamentos de diseño por sisrno, que recomiendan el uso de fuerzas 
reducidas en términos de la ductilidad esperada en la estructura, con res 
pecto a la respuesta elástica que presentaría la misma estructura si fue
ra sometida a un sismo similar al empleado para diseñarla. 

La base de esta filosofía es el comportamiento inelástico de la estructura 
cuando los esfuerzos en algunas secciones críticas son mayores que los de 
diseño, desarrollándose articulaciones plásticas que modifican el comporta 
miento de la estructura, reduciendo su rigidez original. Se recomienda -
que las articulaciones plásticas se formen en las vigas y no en las colum
nas u otros elementos resistentes verticales (refs. 1, 2) con objeto de ev~ 
tar demandas de ductilidad local excesivas que puedan conducir a colapsos 
indeseables. Es· conveniente también un buen detallado de los armados para 
garantizar que no ocurrirán fallas prematuras de tipo frágil. Se recomien 
da asimismo que el período de la estructura sea distinto de los períodos d; 
minantes en el movimiento del suelo, (ref. 1) para evitar problemas de res~ 
nancia. Esto implica que estructuras rígidas, con períodos cortos pueden 
ser más vulnerables en terrenos firmes que tienen períodos dominantes peque 
ños (de menos de 0.5 seg.) durante movimientos sísmicos, y que las estructÜ 
ras de altura media con períodos de vibración entre 1 y 2 seg., son más su~ 
ceptibles a sufrir daños cuando se desplantan sobre terrenos blandos en los 
que los períodos dominantes durante los movimientos sísmicos pueden ser de 
ese orden. 

Considero que esa filosofía de diseño sísmico es satisfactoria Únicamente -
para ciertos tipos de estructura construídos en determinado tipo de terre
no. Si se observan los espectros de respuesta típicos para terrenos bla~ 
do y duro (fig. 1) puede concluirse que la ductilidad de la estructura es 
benéfica en el caso de terrenos duros, porque cuando la estructura pierde 
rigidez debido a la formación de articulaciones plásticas y su período se 
alarga, ref. 3, la respuesta será menos severa; sin embargo, en el caso de 
terrenos blandos, que tienden a producir movimientos casi armónicos con un 
gran pico de respuesta para estructuras cuyos períodos son cercanos al p~ 
ríodo dominante en el movimiento del suelo, puede haber dos situaciones: 
la respuesta de la estructura disminuirá cuando su período fundamental de 
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vibración se alargue si el período original es mayor que el período domi 
nante en el movimiento del suelo, pero dicha respuesta se incrementará al 
alargarse el período, si su valor original es menor que el dominante en el 
suelo, aunque este ~ncremento puede ser menor que el correspondiente al co~ 
portamiento perfectamente elástico porque las ordenadas espectrales de res 
puesta se reducirán en función del amortiguamiento adicional debido al com 
portamiento inelástico. 

Lo anterior fue claramente demostrado en el sismo del 19 de septiembre de 
1985 en la zona de terreno blando de la ciudad de México, donde muchos edi 
ficios de altura media, entre 6 y 15 pisos, ref~ 4, fueron severamente afee 
tados o colapsaron, mientras gue edificios similares en terrenos duros o de 
transición no fueron afectados. 

Un buen número de edificios incluidos en ese intervalo de alturas están 
siendo reparados actualmente. En este trabajo se describe el tipo de daño 
que sufrieron y los Criterios de reparación empleados en varios casos en -
que el autor ha sido consultor. 

Criterios de reparación 

Todo edificio dañado que quede en pie después de un temblor intenso puede 
ser reparado, pero esto debe decidirse en función de la extensión de los da 
ños, la posible inclusión de una estructura adicional, la confianza del prO 
pietario en el ingeniero estructurista y el costo de la reparación compara~ 
do con el costo de reposición del edificio, incluyendo la demolición. · 

Se han empleado distintos métodos para reparar estructuras e incrementar su 
·resistencia y rigidez, refs. 5 y 6; los más usuales son el encamisado de co 
lumnas y v'igas y jo la adición de muros de cortante o de diagonales de con-~ 
traventeo en varias crujías. La eficiencia de estas soluciones es varia
ble; sin embargo, en mi opinión,se debe dar atención especial a las caract~ 
rísticas dinámicas de 'la estructura resultan te, ya que en muchos casos los 
daños pueden atribuirse a cond.icionP.s cercanas a la resonancia en la estruc 
tura original, como en el caso de las estructuras antes citadas en que el -
período original es un poco menor que el período dominante en el movimiento 
del suelo, ya que s.i. el criterio de re¡:;aración empleado no toma en cuenta 
las características de la estructura resultante puede quedar en peligro de 
sufrir daños más severos en movimJentos futuros. En consecuencia, es im
portante tener una explicación razonable de las causas de las fallas. 

Por ejemplo, después del sismo de 198~ el encamisado de columnas ha s.ido am 
pliamente u~ado en la ciudad de México para la reparación de edificios con 
sistemas de piso a base de losas planas aligeradas formando marcos equiva
lentes con las columnas. Esta solución no incrementa la rigidez ante fuer 
zas laterales de manera importünte, porque dicha rigjdez depende fundamen-
talmente de la rigidez relativa del sistema de piso, gue suele ser muy baja 
comparada con la de las columnas en este caso; sin embargo, agrega en oca
siones masas considerables a la estructura original, por lo que el período 
fundamental de vibrar después de la reparación puede ser semejante al perí~ 
do original y si la estructura fue dañada por estar en condiciones cercanas 
a la resonancia la situación no se cambió y la resistencia adicional puede 
no ser suficiente para evitar daños futuros. Considero que es muy impor
tante modificar las características dinámicas de la estructura si se sosp~ 



cha que l. os daños pueden atribuirse a condiciones cercanas a la resonancia~ 
En este caso se logran soluciones más adecuadas agregando muros de rigidez 
o contravientos diagonales, los que usualmente proporcionan rigidez a fuer
zas laterales suficiente para cambiar de manera importante las característi 
cas dinámicas de la estructura. 

Ejemplos de aplicación 

Como se mencionó anteriormente, en este trabajo se presentan los criterios 
de reparación empleados en algunos edificios dañados, ubicados en la zona 
de terreno blando de la ciudad de !-léxico. Se discutirán dos casos. 

El primero es un edificio de hospital localizado en una zona de máximos da
ños, con varios colapsos totales en un radio de 100m. El edificio tiene -
ocho pisos y sótano (figs. L, 3, 4). Lu estructura original era a base de 
marcos de concreto reforzado y muros de concreto en algunas crujías, por -
lo que era relativamente rígido comparado con las propiedades del suelo; 
sin embargo, hubo fallas importantes en las columnas del sótano causadas -
por golpes contra la losa del piso de un estacionamiento anexo cuyo nivel 
era aproximadamente SOcm abajo del nivel de piso dentro del edificio (fig. 
5); la cimentación tiene pilotes de control, fue necesario cambiar la mayo
ría de los puentes que transmiten la carga a los pilotes, pues se dañaron a 
causa del golpeteo.. En el resto del edificio los daños fueron menores, 
con algunas losas de piso agrietadas, lo que se atribuyó a efectos de fuerza 
cortante. 

Las normas de emergencia publicadas el 18 de octubre de 1985, que se emplea 
ron para la reparación, pedían la reestructuración de cualquier edificio -
que hubiera sufrido daños mayores. El nuevo coeficiente sísmico era 67% 
mayor que el del reglamento en vigor antes del sismo, por lo que, para lo
grar que la estructura cumpl1era con las nuevas normas fue necesario refor 
zar también los niveles superiores del edificio. Las columnas del sótanO 
fueron encamisadas y algunos tramos del muro de retención, que no llegab<ln 
hasta el nivel de planta baje para dar jlurninación al sótano, fueron cerra 
dos para tener mayor capacidad resisrente. Se agregaron también varios ~~ 
ros de concreto reforzado en los p1sos superiores para satisfacer las derna:.2. 
das de resistencia de las normas de emergencia, estos muros se anclaron a -
los marcos empleando tramos de varillas que se alojaban en taladros y se re 
llenaban con resinas epoxy (fig. 6). 

Las grietas de las losas de niveles superiores fueron rellenadas con resi
nas epoxy, y para aumentar su resistencia al corte se aplicó presfuerzo a 
las losas en la dirección longitudinal del edificio (fig. 7). No fue nece 
sario incrementar el número de pilotes de la cimentación. La losa de esta 
cionamiento que causó el problema se demolió a lo largo de su contacto con 
el edificio, dejando una trinchera para absorber movimientos futuros. 

Se midieron los períodos de vibración en condiciones ambientales después de 
la reparación, obteniendo valores de 0.62 seg. en dirección transversal y 
0.53 seg. en dirección longitudinal. Estos valores concuerdan razonable
mente bien con los calculados. Se considera que estos períodos garantizan 
que el edificio tendrá una respuesta baja en movimientos futuros ya que es
tán suficientemente lejos de los períodos dominantes del movimiento del sue 
lo en ese lugar; asimismo, la causa principal del daño (la losa del estacio 



namiento) fue eliminada 

El segundo caso corresponde a un edificio del servicio postal, el cual tie 
ne dos cuerpos separados por una junta constructiva, uno de cinco niveles 
(con sótano) y el otro con diez niveles (incluyendo dos sótanos); la alt~ 
ra de ambos cuerpos es igual, ya que los entrepisos del primero tienen 7.20 
m de alto, mientras que los del segundo cuerpo tienen sólo 3.60m. La sepa 
ración entre los cuerpos es del nivel de planta baja a azotea (fig. 8), -
pues están unidos en planta baja y sótano. El primer cuerpo tiene planta 
rectangular de 90m por 40m, con dos claros de Sm y ocho de 10m en la direc 
ción larga y dos claros de 8m y dos de 12m en dirección corta, (fig. 9). La 
estructura es de concreto reforzado, con losas planas aligeradas de SOcm de 
espesor total, formando marcos equivalentes con las columnas. 

El problema fundamental en este cuerpo fue provocado por una gran marquesi
na en voladizo alojada a la mitad de la altura del segundo entrepiso en el 
marco longitudinal norte, la que estaba apoyada en una viga de torsión que 
reducía a la mitad la altura de las columnas de este marco (fig. 10) incre
mentando notablemente su rigidez comparada con la de los otros marcos longi 
tudinales. Esto atrajo cortantes muy elevados hacia el marco norte duran
te el sismo de 1985 y provocó efectos torsionantes importantes. Cabe seña 
lar que aparentemente la marquesina no estaba incluída en el proyecto orig~ 
nal, habiendo sido añadida tal vez como modificación durante la construc-
ción, pero sin tomar en cuenta los efectos desfavorables que provocaría en 
la respuesta sísmica del edificio. Casi todas las columnas del segundo Pi 
so en el marco norte fallaron durante el sismo de 1985 (fig. 11). 

El otro cuerpo tiene planta más pequeña pero es irregular en los primeros 
niveles y tiene un atrio de planta baja a azotea en otra zona, lo que pravo 
có problemas import"antes por asimetría. Este cuerpo había sido dañado -
por un sismo previo y se habían adicionado dos muros de rigidez de concre
to; sin embargo, este refuerzo no fue suficiente J' el sismo de 1985 provocó 
daños importantes, con fallas en vigas y columnas en la zona del atrio y da 
ño en muros no estructurales. Hubo golpeteo entre ambos cuerpos. 

Se decidiÓ reestructurar ambos cuerpos, usando elementos diagonales de ace
ro. Las figs. 12 a 14 muestran la planta y elevación de la solución pro
puesta para el cuerpo grande. Se recomendó eli~inar la marquesina y la v~ 
ga de torsión que la soportaba. Esto ya se llevó a cabo eliminando la cau 
sa principal de los problemas de asimetría en este cuerpo. (fig. 15). 

Se contraventearon ocho crujías de 10m en la dirección longitudinal, acopla 
das en parejas, en.los marcos de fachada norte y sur y en la dirección cor~ 
ta se contraventearon doce crujías de Bm en marcos interiores. La rigidez 
se incrementó notablemente en ambas direcciones. Los períodos del modo 
fundamental calculados para la estructura original son 2.86 seg y 3.13 seg. 
en las direcciones longitudinal y transversal respectivamente; con los con
travientos se reducen a 0.79 y 0.97 seg. Se considera que ·las problemas
en este edificio no pueden atribuirse a condiciones cercanas a la resonan
cia ya que los períodos originales eran suficientemente largos y estaban en 
la rama descendente del espectro de respuesta. Los períodos garantizan 
una respuesta moderada. 

Si la rigidización hubiera sido menor se correría el riesgo de dejar al edi 
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ficio e~ situación peligrosa, pues sus períodos serían más cercanos a los 
del movirn1ento del terreno en el sitio y la respuesta se incrementaría. 

Las columnas que enmarcan las crujías contraventeadas se reforzaron con án 
gulas de acero y celosías, ya que las cargas axiales que deben soportar 
sor. mayores que las que actuaban en ellas antes de la rigidización. Las -
conexiones entre la estructura original y los elementos de contraventeo son 
a base de placas y pernos de anclaje. No se requirió reforzar la cimenta
ción con pilotes adicionales ya que el d~seño original fue hecho para car
gas vivas elevadas (del orden de 1 ton/m ) y el nuevo proyecto considera 
cargas vivas para oficina Únicamente. 

Los trabajos de rigidización no se han iniciado aún por problemas económi 
cos. No se dan detalles de la reparación propuesta para el otro cuerpo 
por falta de espacio. Es similar a la descrita. 

Comentarios adicionales 

Una innovación en ingeniería sísmica es la adición de amortJguamiento exter 
no a las estructuras para absorber energía y reducir su respuesta. Se ha 
demostrado en numerosos artículos técnicos los efectos benéficos del amorti 
guarniento para reducir la amplificación de los movimientos del terreno; la 
ventaja fundamental de estos nuevos s1sternas es que no es necesaria la for 
mación de articulaciones plásticas para que se reduzca la respuesta, ya qu; 
los amortiguadores pueden diseñarse de tal manera que empiecen a actuar an 
tes que la estructura llegue al comportamiento inelástico. 

Recientemente se han propuesto dos tipos de amortiguador diferentes~ (refs. 
7, 8), uno emplea capas de material viscoelástico en contacto con placas de 
acero para absorber la energía por deformación; el otro usa balatas de fre 
no para disipar energía por fricción contr~ placas de acero. Ambos pue-
den introducirse en crujías contraventeadas. 

La empresa Pall Dynarnics, de Canadá, de común acuerdo con el suscrito, ha 
presentado una propuesta para emplear sus dispositivos friccionantes en el 
edificio postal lo que conduce a ahorros importantes en las cantidades de 
acero necesarias para reparar la estructura, ya gue las diagonales se dis~ 
ñan para trabajar a tensión únicamente y los refuerzos de las columnas son 
más ligeros debido a que las cargas en ellas se reducen en virtud del arnoE 
tiguamiento adicional. Esto hace que también en ocasiones no sea necesa-

' rio reforzar las cimentaciones. . El costo de los amortiguadores se cubre -
con las reducciones de acero de refuerzo, quedando una solución más econórn! 
ca y con un mejor comportamiento ante sismos futuros. La posibilidad de 
resonancia se reduce considerablemente con esta solución, pues el período 
cambia al ceder los amortiguadores. 

La Universidad de California en Berkeley ensayó recientemente un modelo de 
edificio de acero de nueve niveles equipado con amortiguadores de fricción 
(fig. 16) en la mesa vibradora instalada en Richmond, con excelentes resul 
tados. El informe, por Kelly, será publicado próximamente. 

También Hanson, en la Universidad de Michigan ha estudiado los efectos de 
amortiguamiento suplementario en los edificios (ref. 9) 1 con resultados muy 
prornisorios. 



Pruebas en edificios reparados 

El excelente comportamiento de edificios rigidizados con diagonales de con
traventeo durante el sismo de septiembre de 1985 en la Ciudad de México, pu 
do apreciarse en tres edificios de mediana altura que fueron reparados ern-~ 
pleando este sistema tras haber sido dañados por temblores anteriores a 
1985, (refs. 10 y 11), y que se comportaron muy satisfactoriamente en esta 
ocasión, (figs. 17 y 18). Con el patrocinio de la Fundación Nacional de -
Ciencias de los Estados Unidos, dos de estos edificios fueron estudiados 
dentro de un proyecto de investigación encabezado por Douglas Foutch de la 
Universidad de Ill1nois y yo mismo. En enero de 1987 llevarnos a cabo prue 
bas de vibración forzada en ambos edificios empleando los vibradores de m; 
sas excéntricas propiedad del Instituto Tecnológico de California, y varioS 
alumnos realizaron el análisis elástico e inelástico paso a paso de distin
tos modelos matemáticos de los edificios. La interpretación de los resul
tados de las pruebas de vibración forzada y su reconciliación con los de 
los modelos matemáticos se resumen en las figuras 19 y 20, (ref. 12). 

Como puede verse en dichas figuras, una parte importante de los desplaza-
mientos laterales se debe a rotación de la base, debido a las característi
cas del subsuelo blando de la Ciudad de Néxico. Esto disminuyó un poco la 
eficiencia del sistema de contraventeo, pues, por ejemplo, en el edificio -
de Durango el período con base empotrada sería de O. 90 seg. mientras que el. 
período con interacción es de 1.26 seg.; sin embargo, la solución funcionó· 
bastante bien como se indicó anteriormente, ya que cambió radicalmente el -
perJodo que tenl.a la estructura antes de la r1gidización, de 1.86 seg., sa
cándola de· una condición cercana a la resonancia, que fue la que le provocó 
los daños en un temblor mucho menos intenso que el de 1985. Para el edifi 
cio de Parque España la situación es similar. Se puede afirmar que si no 
se hubieran rjgidizado y reforzado estos edificios hubieran colapsado en 
1985. 

Conclusiones y recomendaciones 

La reestructuración de edificios puede ser exitosa si se toman en cuenta 
una serie de detalles, como verificar que las propiedades dinámicas de la -
estructura resultante sean adecuadas con respecto a las características del 
movimiento del terreno¡ el flujo de fuerzas entre la estructura original y 
los refuerzos debe estudiarse cuidadosamente para conectarlos correctamente 
Con frecuencia es necesario reforzar las columnas que enmarcan las crujías 
contraventeadas debido a las fuerzas adicionales que atraen, en virtud de 
la redistribución de efectos sísmicos causados por la mayor rigidez de es 
tas cru]~as. Es necesario verificar también que la ·cimentación tenga la ~ 
resistencia y rigidez suficientes para absorber adecuadamente la nueva dis
tribución de fuerzas. También es muy importante asegurarse de que los di~ 
fragmas horizontales tengan la rigidez y resistencia suficientes para tran~ 
mitir las fuerzas a los nuevos elementos; si no es así, es necesario refor
zarlos. 

El empleo de amortiguadores para reducir la respuesta durante temblores in
tensos constituye una técnica muy promisoria que probablemente sea empleada 
pronto en la reestructuración de edificios dañados y en la construcción de 
ed1ficios nuevos. 
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Reconocimiento 

El diseño detallado del edificio uno fue llevado a cabo en la oficina del -
Ing. Enrique calleja; el del edificio dos en la oficina de los Ingenieros 
García Jargue, en ambos casos con ml asesoría. Amablemente prepararon par 
te de las ilustraciones de este trabajo y proporcionaron información adici~ 
nal. Roberto Meli leyó el borrador original e hizo valiosas sugerencias~ 
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1.- RESUMEN. 

Se describen los daños causados en un edificio de 
la ciudad de México por el sismo del 14 de marzo de 1979, 
los cnterios empleados para la reparación de los daños, el 
comportanuento del edificio ante el sismo del 19 de 
sepllembre de 1985 y los estudios que se hicieron en él 
después de dicho temblor para explicar su buen 
comportanuento. 

2.- INTRODUCCIÓN. 

El sismo del 14 de marzo de 1979, de magnitud 7.6 
' con epicentro en las costas de Guerrero, fue el más 
mtenso sentido en la Ciudad de México después del 
ocurrido el 28 de julio de 1957, que fue el que sirvió de 
base para los reglamentos de diseño por sismo de la ciudad 
de México. El sismo de 1979 afectó un número importante 
de edificios. provocando varios colapsos totales. Entre los 
edificiOs afectados se encontraba un condominio de 
consultorios médicos ubicado en la Colonia Roma, el cual 
se analiza en este trabajo, ver ref. l. 

3.- DESCRIPCIÓN DEL EDIFICIO. 

El edificio tiene 12 niveles y caseta de elevadores. 
La estructura es de concreto reforzado, su planta mide 
11.9 m por 21.3 m., con una altura de 36.4 m sobre el nivel 
de desplante. excluyendo la caseta de elevadores y 
escaleras. La figura 1 muestra la planta típica. 

Las fuerzas laterales en la estructura onginal eran 
resistidas por los marcos 1 a 5 en la dirección este - oeste 
(transversal) y por los marcos A y C en dirección norte -
sur (longitudinal). Los marcos 1 y 5 tienen sólo dos 
columnas cada uno. figura 2, y son idénticos salvo por que 
la trabe de planta baja se omitió en el marco 1 para permitir 
d acceso de vehículos al sótano. En ambos marcos se 

emplearon trabes peraltadas (1.35 m) como parte de las 
fachadas. Estas trabes acortan la longitud efectiva de las 
columnas de estos marcos y los hacen mucho mas rígidos 
que los marcos 2 a 4. así como mas rígidos de lo supuesto 
en el análisis origmal, ya que cuando el edificio fue 
diseñado no se empleaban aún computadoras para análisis 
estructuraL y éstas se analizaban con métodos aproximados 
que en general no tomaban en cuenta la rigidez adiciOnal 
producida por la intersección de trabes peraltadas v 

columnas (efecto de nudo) subesl!mando por tanto la 
rigidez de entrepiso, lo que propiciaba la posible falla de 
las columnas al absorber esos marcos fuerzas mayores a las 
calculadas. En la figura 2 se muestran los daños causados 
en 1979. 

Los marcos 2 a 4 son idénticos. con 3 columnr 
trabes acarteladas como muestra la figura 3. El SIStem:. 
piso esta constituido por una losa de 5 cm de espesor 
reforzada con nervaduras en la dirección norte - sur a cada 
60cm 

Los marcos A y C son idénticos. el marco B no está 
conectado con la losa por lo que no forma parte del sistema 
resistente a fuerzas laterales. Los marcos A y C tienen 
muros de colindancia no estructurales, de mampostería de 
tabique rojo recocido. desligados de los marcos por medio 
de una holgura rellena con celotex a los lados y extremo 
superior en cada crujía. Se consideró que estos muros no 
colaboraban con los marcos para resistir las fuerzas 
sísmicas. 

La cimentación consiste en un cajón de concreto 
reforzado. con muros de contención de 20 cm de espesor y 
con trabes de hga en los ejes de columnas. con un peralte 
total de 2.40 m. soportado por pilotes de fricción. Los 
resultados de los estudios que se hicieron al edificio 
indicaron que esta cimentación se comporta como cuerpo 
rígido. En un estudio geotécnico realizado como parte., .. :; 
los estudios se encontró que el edificio está sobre estrc · 
de arcilla muy blanda de 40 m de espesor, con contemdos 
de humedad promedio de 300%, ref. 2. 



-1.- DAi\OS OBSERVADOS DESPUES DEL SISMO 
DE !979. 

El edificio fue senamente dañado por el sismo de 
197'1 La5 conexiones trabe-columna de los marcos 1 y 5 
sufneron agrietamientos severos, en el marco 5 el acero de 
refuerzo en el primer nivel quedó expuesto, figura 4. Las 
columnas de Jos primeros cuatro ruveles mostraban 
agnetamientos diagonales y verticales, figura 5. Las vigas 
peraltadas también estaban bastante agrietadas. Los muros 
interiores tenían agrietamientos importantes. Después de 
cswdmr el problema se concluyó que el daño podría 
atribuirse a la subestimación de la ngiaez de los marcos 
antes cnada Además, la medición de periodos del edificio 
re,·eló que en dirección transversal era relativamente 
flexible. con periodo de 1.87 seg. que es alto para un 
')ificio de 12 m veles y que estaba relativamente cercano a 

. 0s periodos dominantes en el terreno en que estaba 
desplantado el edificio. lo que propiciaba una mayor 
respuesta. debido a la posible resonancia. El edificio fue 
evacuado para poder repararlo. 

5.- CRITERIOS DE REPARACION EMPLEADOS 

Existen diversas técmcas para la reparación de 
edificiOs dañados, desde inyección de las grietas con 
resinas epóxicas, encamisado de columnas y trabes, 
adición de muros de rigidez o refuerzo de los muros 
existentes o mclusión de elementos diagonales de 
contra venteo metálicos. conectados a la estructura onginal, 
entre otras. ver ref. 3. 

Antes de decidir cual técnica emplear se deben 
Identificar las causas de los daños, pues SI no se hace ésto 
se corre el nesgo de dejar a la estructura en una condición 
mjs nd:oerable después de la reparación, como puede 
ocurnr cuando el edificio tiene un penodo mayor al 

omante en el terreno en el cual está desplantado y se le 
.. ,;Idiza. Jo que puede acercarlo a la condición de 
resonancia ,. aumentar la respuesta en temblores futuros. 

En el caso del edificio en estudio se concluyó. como 
se mencionó antes. que los daños podrian atnbuirse a la 
subestimación de la rigidez de los marcos de fachada. lo 
que motivó que absorbieran fuerzas ma,·ores a las 
consideradas en el diseño y fallaran. combinado con una 
mayor respuesta del edificio debido a sus caractensucas 
dinámicas, con penados cercanos a los dommantes en la 
vibración del terreno, pero inferiores a éstos. 

Para calcular las fuerzas sísmicas a que se vería 
sometida la estructura se aplicó el Reglamento de 
construcciones para el Distrito Federal de 1976. ref. 4. que 
especificaba un coeficiente sísmico de 0.24 g. que se podia 
reducir mediante factores de comportamwnto sísmico que 
variaban entre 1 y 6. Para la reparación se consideró un 
factor de comportanoiento sísmico de 2. que· es 
conservador, pero se juzgó adecuado para tomar en cuenta 
las dificultades inherentes a los trabajos de reparación . 

Se estudiaron dos maneras de repararlo. tratando en 
ambos casos de reducir los efectos sísmicos en los 
miembros afectados. El primero consistió en la adición de 
muros de concreto en la zona de los cubos de elevadores y 
escaleras; sm embargo. esta solución no era lo 
suficientemente rígida para reducir los efectos en los 
elementos dañados e introducía momentos flexionantes 
elevados en las vigas que conectaban con esos muros. por 
lo que se estudió una segunda opción empleando grandes 
armaduras verticales de acero, de todo el ancho del 
edificio, adosadas a los marcos de fachada anterior y 
posterior, con refuerzos locales en las losas para trasmitJr 
adecuadamente las fuerzas sísmicas que serian absorbidas 
por estas armaduras, figura 6. Las conexiones entre la 
estructura original y los marcos de refuerzo se hicieron a 
base de placas de acero y pernos. conectando en tres 
puntos de cada nivel a las trabes peraltadas, ver figura 7. 
Las columnas de los marcos de refuerzo y las diagonales 
del pnmer nivel están formadas por cuatro placas soldadas 
en cajón, las diagonales de los pisos superiores son dos 
canales unidos por placas. con objeto de tener relaciones de 
esbeltez relativamente bajas. En el primer nivel fue 
necesario poner solamente dos diagonales para permitir el 
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acceso de vehículos y personas al edificiO. en los niveles 
supenores se usaron cuatro diagonales en cada nivel de 
comun acuerdo con el arquitecto que proyectó el edificio. 

Se colocaron pilotes adicionales metálicos y se 
prolongó la cimentaciÓn para conectarla con los dados de 
esos pilotes y lograr un trabajo monolítico: dada la gran 
rigidez de los nuevos marcos con respecto a la estructura 
origmal. se diseñaron para resistir la totalidad de las 
fuerzas sísmicas de la dirección transversal, despreciando 
la contribución de la estructura origmal. 

Las columnas dañadas en los cuatro niveles inferiores 
fueron reparadas con un encamisado de placas de acero, 
rellenado con mortero con aditivo estabilizador de 
,·olumen. las grietas en las trabes se inyectaron con resinas 
cpóxicas. 

En la dirección longitudinal se reforzaron por el 
mterior del edificio los muros de colindancia de los marcos 
A \' C e~!re los eJeS 1-2 y 4-5 en toda la altura. Las placas 
de celotex que llenaban las juntas entre la mamposteria y la 
cstnictura fueron ehmmadas. rellenando el espacio con 
mortero. se desprendieron los acabados de los muros. se 
colocaron clavos largos en ambas direcciOnes de los cuales 
se sujetó una malla electrosoldada y se colocó un aplanado 
de concreto de 5cm. de espesor mínimo, ver figura 8. 

Una vez terminada la reparación se volvió a hacer una 
medición de los penodos de vibración del edificio, 
encontrando que en la dirección transversal se había 
reducido 1.87 a 1.15 seg. lo que implicaba un incremento 
en b ngidez global de 164%, esto es, la nueva ngidez era 
2 64 veces la origmal La medición se hizo en condiciOnes 
~mbientales. con un sismógrafo portátil. midiendo la 
c'citación del edificio provocada por viento y tránsito de 
'chiculo' en su vecmdad .. El incremento promedio en el 
peso del ediiicio por el refuerzo fue de 6.5%. que es 
rcbti\·amente bajo. 

6.- COMPORTAMIENTO DEL EDIFICIO ANTE 
LOS SISMOS DE SEPTIEMBRE DE 1985 

Es bien conocido que los sismos de· 1985 han sido los 
más destructivos en la historia de la ciudad de México, 
afectando a más de 5000 mmuebles con alturas 
comprendidas entre 1 y 24 niveles, pero concentrándose de 
manera especial las afectaciones en los edificios de altura 
media. entre 6 y 15 niveles, ref. 5, debido, principalmente, 
al incremento en la respuesta de estas estructuras por la 
cercanía de sus periodos de vibración a los penodos 
dommantes en la vibración del suelo. lo que se puede 
apreciar claramente en la forma de los espectros de 
respuesta obtenidos, como el de SCT, figura 9. 
correspondiente a una zona de la ciudad donde el penod,p 
dominante del suelo es de 2 seg. Después de 1985 ~ 
hicieron una serie de mediciones de los penodos del suei~ 
en distintos sitios de la ciudad. principalmente en la zona 
de terrenos compresibles. encontrando que varían entre 
1 seg. aproximadamente, cerca de la zona de transición al 
pomente de la ciudad, a más de 4 seg en la zona onente de 
la misma, ref. 6. 

El edificio en estudio se ubica en una zona donde el 
periodo del suelo es cercano a los 2 seg. como en SCT. por 
lo que se puede ver claramente, en la fig. 9, que al haber 
reducido el periodo de vibración del edificio de l. 8 7 a 1.15 
seg, la respuesta ante el sismo del 19 de septiembre de 
1985 se redujo aproximadamente a la tercera parte, lo que 
explica que el edificio no haya tenido ningún daño durante 
este sismo . a pesar de que el refuerzo fue calculado para 
un sismo de diseño mucho menor que el que se presentó. 

7.- ESTUDIOS HECHOS EN EL EDIFICIO. 

El excelente comportamiento del edificio atrajo el 
mterés de investigadores internacionales. Con el patrocm 
de la Fundación Nacwnal de Ciencias de los Estadc. 
Unidos se hizo una investigación muy completa 
encabezada por el Dr. Douglas Foutch , de la Umversidad 



de lllín01s ,. por el autor de este trabajo que a la sazón era 
lnvesugador Nacional en la División de Estudios de 
Posgrado de la Facultad de lngemeria de la UNAM. ref. 2. 
El provecto incluyó estudios del subsuelo en el sitio. 
'Ibracíón forzada del edificiO empleando unos vibradores 
de masas excentncas propiedad del Instituto Tecnológico 
de California. instrumentando al edificio para poder medir 
las deformaciones provocadas por la excitación y los 
esfuerzos inducidos en los elementos de refuerzo Se 
hicieron estudios teóncos con análisis. modal elástico y 
paso a paso, incluyendo efectos de interacción suelo
estructura, lo que permitió que varios alumnos de la 
Facultad de Ingeniería de la UNAM v de la Universidad de 
lllínois pudieran elaborar tesis de Maestria y de Doctorado. 
Dentro de este proyecto se estudió también otro edificio 
dañado en 1979 y reforzado con asesoria del suscrito. que 
·1mbién tuvo un componarniento bastante satisfactorio en 

985. refs. l. 2. 7. 

Los resultados de las pruebas de úbración forzada 
confirmaron que la ausencia de daños en el edificiO se 
debió a la adecuación de sus caracterisncas dmamicas para 
alejarse de una condición cercana a la resonancia. Dos 
'íbradores de masas excéntricas se colocaron en la azotea 
del edific •o. de tal fonna que se pudo excitar al edificio en 
nbración transversal, longitudinal : en torsión 
acomodando la posición inicial de las masas de los 
vibradores adecuadamente, figura 10. Se hic1eron barridos 
de frecuencias de excJtación en cada caso para identificar 
,·anas formas modales. Al aumentar la frecuencia a la que 
gtraban las masas se reducían estas, con objeto de controlar 
las fi.Ierzas aplicadas al edificio ' no provocar algún daño. 
íos penados y amortiguamientos obtemdos se resumen en 
la tabla 1 

TABLA l. Propiedades dinámicas medidas en el 
edifiCIO 

.lodo 

1 EW 

Periodo 
(segundos) 

1.263 

Amortiguamiento 
(% del crítico) 

2EW 
1 NS 
2 NS 
1 Torsión 

0.285 
1.005 
o 219 
0.486 

9 
6 

El periodo calculado en dirección transversal (E-W) 
suponiendo la estructura empotrada en su base es de O. 90 
seg. Al considerar efectos de interacción suelo estructura 
los valores calculados coinciden razonablemente con los 
penados medidos en ambas chreccwnes: sm embargo. 
como puede verse en la figura 1 l. las formas modales en 
ambas dlfecciones también se ven fuenemente 
influenciadas por la interacción suelo-estructura. ya que 
para la dirección transversal aproximadamente·el 55% de 
la deformación del último nivel se debe a translación 
(4.7%) y a rotación de la base (50%). quedando solo 45% 
de esa deformación asociado a la deformación de la 
estructura. Para la dirección longitudinal se obtuvieron 
resultados Similares. Por lo que respecta al 
amoniguamiento es notable la diferencia en ambas 
direcciones. pues en la transversal es del orden del 3%. 
asociado al comportamiento de una estructura metálica. 
mientras que en la dirección longitudinal se obtuvo cerca 
del 5%. que se asocia bien a una estructura de concreto 
reforzado. 

Se considera que esta influencia de la mteracción 
suelo-estructura es la más grande medida en un edificio, y 
es el resultado de la combinación de suelo muy blando y 
edificio rigido. Es imponante tomar ésto en cuenta pues en 
este caso 40% de la rigidez del edrficio se perdió debido a 
la flexibilidad en la base. 

Los análisis detallados efectuados revelaron que la 
máxima fuerza conante en el edificio. en la drrección este
oeste llegó a 0.27W, empleando el acelerograma de SCT. 
Un cortante en la base de 0.30W hubiera ocasionado que 
alguno de los elementos metálicos del refuerzo alcanzaran 
su mvel máximo de esfuerzo admis1ble de acuerdo con lo 
especificado por el Instituto Americano de la Construcción 
en Acero. AISC, en 1980. Esto mdica que sí el drseño se 
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hub1era hecho con un factor de comportamiento menos 
conser•ador y no se hub1era despreciado la resistencia de 
la estructura ongmal podria haberse tenido algún daño en 
19~5 

Al analizar la estructura origmal con el acelerograma 
obtenido en SCT en 1979. se obtuvo una cortante en la 
base de 0.09W, ver figura 9, con una resistencia última del 
edificio del orden de 0.13W El daño observado en 1979 es 
consistente con estos valores La respuesta elástica del 
ed1fic10 onginal al sismo de 1985 hubiera arrojado un 
eoname en la base del orden de O 80\V. lo que seguramente 
lo hubiera lle\ acto al colapso. ,·er figura 9 ' ref. 2. 

8.- COl\'CLUSIOl\'ES. 

La reestructuración de edific1os empleando elementos 
merahcos de contravemeo puede ser exitosa si se toma en 
cuenta una serie de detalles. como verificar que las 
prop1edades de la estructura resultante. incluyendo efectos 
de mteracción suelo-estructura, sean adecuadas con 
respecto a las caracteristicas del movimiento del terreno; el 
flujo de fuerzas entre la estructura ongmal y los refuerzos 
debe estudiarse cuidadosamente para conectarlos 
adecuadamente. Con frecuencia es necesario reforzar las 
columnas que enmarcan las crujías contraventeadas debido 
a las fuerzas adicwnales que atraen en virtud de la 
redistribución de efectos sísmicos causados por la mayor 
rig1dez de estas crujías Es necesano verificar que la 
cimentación tenga la resistencia ,. rigidez suficientes para 
absorber adecuadamente la nueva distribución de fuerzas. 
También es mu~ Imponante asegurarse de que los 
diafragmas honzontales tengan !a ngidez y resistencia 
sufic1ente para transmitir las fuerzas a los nuevos 
elementos y si no es así. reforzarlos. 

La relación de esbeltez de los elementos de 
contraventeo debe ser suficientemente baJa para elimmar 
problemas de pandeo. Se recomienda un máximo del orden 
de lOO 
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Fig. 4 Daños en el marco 5, 

fachada posterior. 



Fig. 5 Daños en el marco 1, 

fachada a la calle. 
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Fig.6 Refuerzos propuestos en marcos 1 y 5. 
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Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de Estructuras de Mampostería 

NOTACIÓN 

A, área total de acero de refuerzo longitudinal colocada 
en cada uno de los castillos extremos del muro, cm2 

(mm') 

A." área del acero de refuerzo transversal de los 
castillos colocada a una separación s, cm' (mm') 

A,, área del acero de refuerzo horizontal colocada a una 
separación s •. cm' (mm') 

A.11 área de acero de los dispositivos o conectores, 
colocados a una separación s. necesaria para dar 
continuidad a muros transversales que lleguen a 
tope, cm' (mm') 

A.,. área del acero de refuerzo vertical colocada a una 
separación S 1., cm 2 (mm2) 

A 7 área bruta de la sección transversal del muro o 
segmento de muro, que incluye a los castillos, cm2 

(mm') 

B dimensión en planta del entrepiso, medida 
paralelamente a la excentricidad torsional estática, 
e_, cm (mm) 

b 

e, 

e,. 

longitud de apoyo de una losa soportada por el 
muro, cm (mm) 

coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión del mortero o del concreto de relleno 

coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión de pilas de mampostería 

coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión de piezas 

coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión diagonal de muretes de mamposterin 

e: coeficiente de variación de la resistencia de interés 
de las muestras 

d distancia entre el centroide del acero de tensión y la 
fibra a compresión máxima, cm (mm) 

dh diámetro de barras de refuerzo. cm (mm) 

d' distancia entre los centroides del acero colocado en 
ambos extremos de un muro, cm (mm) 

Em módulo de elasticidad de la mampostería para 
esfuerzos de compresión normales a las juntas, 
kg/cm' (MPa) 

E, módulo de elasticidad del acero de refuerzo 
ordinario, kg/cm' (MPa) 

e excentricidad con que actúa la carga en elementos 
de mampostería de piedras naturales y que inCluye 
los efectos de empujes laterales. si existen, cm 
(mm) 

ec excentricidad con que se transmite la carga de la 
losa a muros extremos, cm (mm) 

e, excentricidad torsional estática. cm (mm) 

e excentricidad calculada para obtener el factor de 
reducción por excentricidad y esbeltez. cm (mm) 

FAc factor de área efectiva de los muros de carga 

F, factor de reducción por efectos de excentricidad Y 
esbeltez 

FR factor de resistencia 

¡;.' resistencia especificada del concreto en compresión, 
kgicm' (MPa) 

7
1 

media de la resistencia en compresión de cubos de 

mortero o de cilindros de concreto. kg/cm' (MPa) 

f/ resistencia de diseño en compresión del mortero, 
kg/cm' (MPa) 

7"' media de la resistencia en compresión de pilas de 

mampostería, corregida por su relación altura a 
espesor y referida al área bruta. kglcm' (MPa) 

fm • resistencia de diseño en compresión de la 
mampostería, referida al área bruta. kg/cm' (MPa) 

7 P media de la resistencia en compresión de las piezas. 

referida al área bruta kg/cm' (MPa) 

¡; .• 

H 

H, 

k 

L 

resistencia de diseño en compresión de las piezas. 
referida al área bruta. kg/cm' (MPa) 

esfuerzo de fluencia especificado del acero de 
refuerzo. kg/cm' (MPa) 

esfuerzo de fluencia especificado del acero de 
refuerzo horizontal o malla de alambre, soldado. 
kg/cm' (MPa) 

módulo de cortante de la mampostería. kg/cm' 
(MPa) 

altura libre del muro entre elementos capaces de 
darle apoyo lateral. cm (mm) 

longitud mínima medida en los extremos de los 
castillos. sobre 1a' cual se deben colocar estribos con 
una menor separación. cm (mm) 

dimensión de la sección del castillo o dala que 
confina al muro en el plano del mismo. cm (mm) 

factor de altura efectiva del muro 

longitud efectiva del muro, cm (mm) 

longitud de anclaje de una barra de refuerzo recta a 
tensión. cm (mm) 

L' separacwn entre elementos que rigidizan 
transversalmente al muro, cm (mm) 

MR momento flexionante resistente de diseño, aplicado 
en el plano, en un muro sujeto a flexocompresión, 
kg-cm (N-mm) 

M, momento tlexionante, aplicado en el plano, que 
resiste el muro en flexión pura, kg-cm (N-mm) 

P carga axial total que obra sobre el muro, sin 
multiplicar por el factor de carga, kg (N) 

... 
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PR resistencia de diseño del muro a carga vertical. kg 
(N) 

Pu carga axial total que obra sobre el muro 
multiplicada por el factor de carga, kg (N) 

Ph cuantía de acero de refuerzo horizontal en el muro, 
calculada como A,h 1 sh 1 

Pr cuantía de acero de refuerzo vertical en el muro! 
calculada como An· 1 s,. 1 

Q factor de comportamiento sísmico 

Q' factor reductivo de fuerzas inducidas por el sismo 
con fines de diseño. función del periodo natural 

R resistencia lateral calculada del espécimen 
(Apéndice Normativo A) 

Ra resistencia lateral aproximada del espécimen 
(Apéndice Normativo A) 

Rma:r resistencia (carga lateral máxima) del espec1men 
medida en laboratorio (Apéndice Normativo A) 

s separación del acero de refuerzo. cm (mm) 

s11 separación del acero de refuerzo horizontal en el 
muro o de los alambres horizontales de una malla 
de alambre soldado. cm (mm) 

s, separación del acero de refuerzo vertical en el muro, 
cm (mm) 

espesor del muro. cm (mm) 

V mH fuerza cortante de diseño que toma la mampostería, 
kg (N) 

V,, fuerza cortante de diseño que toma el acero de 
refuerzo horizontal o mallas de alambre soldado. kg 
(N) 

''m* resistencia de diseño a compresión diagonal de 
muretes, sobre área bruta medida a lo largo de la 
diagonal paralela a la carga. kg/cm' (MPa) 

v m medüi de la resistencia a compresión diagonal de 
muretes. sobre área bruta medida a lo largo de la 
diagonal paralela a la carga. kg/cm' (MPa) 

X 

-· 

r¡ 

distancia entre el centro de cortante del entrepiso y 
el muro de interés. con signo! ortogonal a la 
dirección de análisis, usada para calcular la 
excentricidad torsional estática. e,. cm (mm) 

resistencia de diseño de interés. kg/cm' (MPa) 

media de las resistencias de las muestras, kg/cm' 
(MPa) 

desplazamiento lateral aplicado en la parte superior 
del espécimen (Apéndice Normativo A) 

factor de eficiencia del refuerzo horizontal 

i, factor de sobrerresistencia de las conexiones 
(Apéndice Normativo A) 

8 distorsión (Apéndice Normativo A) 

J. CONSIDERACIONES GENERALES 

1.1 Alcance· 

Estas Normas Técnicas contienen requisitos mmimos 
para el análisis, diseño y construcción de estructuras de 
mampostería. 

Los Capitulas 2 a 1 O de estas disposiciones se aplican al 
análisis. diseño. construcción e mspección de muros 
constituidos por piezas prismáticas de piedra artificial. 
macizas o huecas. o por piedras naturales unidas por un 
mortero aglutinante. Incluyen muros reforzados con 
armados interiores, castillos. cadenas o contrafuertes. 

Los Capítulos 4 a 7 se refieren a los diferentes sistemas 
constructivos a base de mampostería con piedras 
artificiales. Si bien el comportamiento de los sistemas 
constructivos es, en términos generales. similar, se 
establece la división en capítulos para facilitar el proceso 
de análisis y diseño. 

El Capitulo 8 se aplica al diseño de estructuras hechas 
con piedras naturales. 

Los Capítulos 9 y 10 se refieren a la construcción y a la 
inspección y control de obra. 

El Capitulo 11 se aplica a la evaluación y rehabilitación 
de estructuras de mampostería. 

En el Apéndice Normativo A se presenta un criterio de 
aceptación de sistemas constructivos a base de 
mampostería diseñados por sismo. 

1.2 Otros tipos de piezas y otras modalidades de 
refuerzo y construcción de muros 

Cualquier otro tipo de piezas. de refuerzo o de modalidad 
constructiva a base de mampostería deberá ser evaluado 
según lo establece el Reglamento y el Apéndice 
Normativo A de estas Nonnas. 

1.3 Sistema de unidades 

Las disposiciones de estas N armas se presentan en 
unidades del Sistema Métrico (cuyas unidades básicas 
son metro, kilogramo fuerza y segundo), y entre 
paréntesis en Sistema Internacional. La conversión entre 
ellas se ha aproximado, de modo que la conversión no es 
necesariamente exacta. 
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2. MATERIALES PARA MAMPOSTERÍA 

2.1 Piezas 

2.1.1 Tipos de piezas 

Las piezas usadas en los elementos estructurales de 
mampostería deberán cumplir con la Norma Mexicana 
NMX-C-404-0NNCCE, con excepción de lo dispuesto 
para el limite inferior del área neta de piezas huecas 
señalado en la sección 2.1.1.2 (fig. 2.1). El peso 
volumétrico neto mínimo de las piezas. en estado seco, 
será el indicado en la Tabla 2.1. 

Tabla 2.1 Peso volumétrico neto mínimo de 
piezas, en estado seco 

Tipo de pieza 

Tabique de barro recocido 

Tabique de barro con huecos venicales 

Bloque de concreto 

Tabique de concreto (tabicón) 

Valores en 
kgim' (kN/m') 

1300 (13) 

1700 (17) 

1700(17) 

1500 (15) 

En el Capítulo 5 de las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo (NTC-S) se 
fijan distintos factores de componamiento sísmico, Q, en 
función del tipo de piezas que compone un muro y de su 
refuerzo. 

2./.1.1 Piezas maceas 

Para fines de diseño por sismo y de estas disposiciones se 
considerarán como piezas macizas aquéllas que tienen en 
su sección transversal más desfavorable un área neta de 
por lo menos 75 por ciento del área bruta, v cuvas 
paredes exteriores no tienen espesores m en ore; de~ 20 
mm. 

2.1.1.2 Piezas huecas 

Las piezas huecas a que hace referencia el Capítulo 5 de 
las NTC-S y estas disposiciones son las que tienen en su 
sección transversal más desfavorable un área neta de por 
lo menos 50 por ciento del área bruta; además el espesor 
de sus paredes exteriores no es menor que 15 mm (fig. 
2.1 ). Para piezas huecas con dos hasta cuatro celdas. el 
espesor mínimo de las paredes interiores deberá ser de 13 
mm. Para piezas multiperforadas y cuyas perforaciones' 
sean de las mismas dimensiones, y cuya distribución sea 
uniforme. el espesor mínimo de las paredes interiores 
será de 7 mm. Se entiende como piezas multiperforadas 
aquéllas con más de siete perforaciones o alvéolos (fig. 

'· 2.1 ). 

Para fmes de esta Nonna sólo se pennite usar piezas 
huecas con celdas o perforaciones onogonales a la cara 
de apoyo. 

Pared extenor 
espesor~ 15 mm 

Pared interior 
espesor ~ 13 mm 

área neta 

ongi!Udde m 
la p1eza . 

celda 

E¡emplos de piezas mult1pertoradas 

perforación 

espesor 
~ 15 mm 

espesor 
~7mm 

r----, 
000 
000 
000 
000 
000 
000 

Figura 2.1 Piezas 

2.1.2 Resistencia en compresión 

area neta > 0 5 area bruta · 

La resistencia en compresión se determinará para cada 
tipo de piezas de acuerdo con el ensaye especificado en 
la norma NMX-C-036. 

Para diseño se empleará un valor de la resistencia, J,.*, 
medida sobre el área bruta, que se determinará como el 
que es alcanzado por lo menos por el 98% de las piezas 
producidas. 

La resistencia de diseño se determinará con base en la 
información estadística existente sobre el producto o a 
panir de muestreos de la pieza. ya sea en planta o en 
obra. Si se opta por el muestreo, se obtendrán al menos 
tres muestras, cada una de diez piezas. de lotes diferentes 
de la producción. Las 30 piezas así obtenidas se 
ensayarán en laboratorios acreditados por la entidad de 
acreditación reconocida en los términos de la Ley Federal 
sobre Metrología y Normalización. La resistencia de 
diseño se calculará como 

f ·= fp 
P 1+2.5cP 

(2.1) 

donde 

7 P es la media de la resistencia en compresión de las 

piezas, referida al área bruta; y 
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cP es el coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión de las piezas. 

El valor de cr no se tomará menor que 0.20 para piezas 
provenientes de plantas mecanizadas que evidencien un 
sistema de control de calidad como el requerido en la 
norma NMX-C-404-0NNCCE. que 0.30 para piezas de 
fabricación mecanizada, pero que no cuenten con un 
sistema de control de calidad, y que 0.35 para piezas de 
producción anesanal. 

El sistema de control de calidad se refiere a los diversos 
procedimientos documentados de la linea de producción 
de interés, incluyendo los ensayes rutinarios y sus 
registros. 

2.2 Cementantes 

2.2.1 Cemento hidráulico 

En la elaboración del concreto y moneros se. empleará 
cualquier tipo de cemento hidráulico que cumpla con Jos 
requisitos especificados en la nonna NMX-C-414-
0NNCCE. Quedan excluidos de esta Nonna Jos 
cementos de fraguado rápido. 

2.2.2 Cemento de albañilería 

En la elaboración de moneros se podrá usar cemento de 
alb~ñilería que cumpla con Jos requisitos especificados 
en la nonna NMX-C-021-0NNCCE. 

2.2.3 Cal hidratada 

En la elaboración de moneros se podrá usar cal hidratada 
que cumpla con Jos requisitos especificados en la nonna 
NMX-C-003-0NNCCE. 

2.3 Agregados pétreos 

Los agregados deben cumplir con las especificaciones de 
la nonna NMX-C-11 J. 

2.4 Agua de mezclado 

El agua para el mezclado del mortero o del concreto debe 
cumplir con las especificaciones de la nonna NMX-C-
122. El agua debe almacenarse en depósitos limpios y 
cubiertos. 

2.5 Morteros 

2.5.1 Resistencia en compresión 

La resistencia en compresión del mortero, sea para pegar 
piezas o de relleno, se detenninará de acuerdo con el 
ensaye especificado en la nonna NMX-C-06 J. 

La resistencia en compresión del concreto de relleno se 
detenninará del ensaye de cilindros elaborados. curados) 
probados de acuerdo con las nonnas NMX-C-!60 ) 
NMX-C-083-0NNCCE. 

Para diseño. se empleará un valor de la resistencia. f¡', 
detenninado como el que es alcanzado por Jo menos por 
el 98 por ciento de las muestras. La resistencia de diseño 
se calculará a panir de muestras del monero. para pegar 
piezas o de relleno. o del concreto de relleno por utilizar. 

En caso de monero. se obtendrán al menos tres muestras. 
cada una de al menos tres probetas cúbicas. Las nueve 
probetas se ensayarán siguiendo la nonna NMX-C-061. 

En caso de concreto de relleno, se obtendrán al menos 
tres probetas cilindricas. Las probetas se elaborarán. 
curarán y probarán de acuerdo con las nonnas NMX-C-
160 y NMX-C-083-0NNCCE. 

La resistencia de diseño será 

1 ·= 71 1 1 +2.5c 1 

(2.2) 

donde 

7
1 

es la media de la resistencia en compresión de 

cubos de monero o de cilindros de concreto de 
relleno; y 

c1 es el coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión del mortero o del concreto de relleno. 
que en ningún caso se tomará menor que 0.2. 

2.5.2 Mortero para pegar piezas 

Los morteros que se empleen en elementos estructurales 
de mampostería deberán cumplir con los requisitos 
siguientes: 

a) Su resistencia en compresión será por Jo menos de 
40 kg/cm' (4 MPa). 

b) Siempre deberán contener cemento en la cantidad 
mínima indicada en la Tabla 2.2. 

e) La relación volumétrica entre la arena y la suma de 
cementantes se encontrará entre 2.25 y 3. El 
volumen de arena se medirá en estado suelto. 

d) Se empleará la mínima cantidad de agua que dé 
como resultado un mortero fácilmente trabajable. 

Si el mortero incluye cemento de albañilería. la cantidad 
máxima a usar, en combinación con cemento, será la 
indicada en la Tabla 2.2. 

En la Tabla 2.2. se muestran las características de .. ,. 
algunos proporcionamientos recomendados. 
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Tabla 2.2 Proporcionamientos, en volumen, 
recomendados para mortero en elementos estructurales 

Tipo Partes Partes 
de de ce· de 

mor- mento cemento 
tero hidniu- de alba-

!ice ñilería 

O a YJ 

ll 
~=a 1 

IIl 

Partes 
de cal 
h1dra-
tada 

OaY.t 

Y.t a Y: 

1h a tth 

Partes Resistencia 
de nominal en 

arena 1 compresión. 
/,'. kg/cm' 

(MPa) 

125 (12.5) 

75 (7.5) 

40 (4) 

1 El volumen de arena se medirá en estado suelto. 

2.5.3 Maneras y concretos de relleno 

Los maneras y concretos de relleno que se emplean en 
elementos estructurales de mampostería para rellenar 
celdas de piezas huecas deberán cumplir con los 
siguientes requisitos: 

a) Su resistencia en compresión será Por lo menos de 
125 kgicm' (12.5 MPa). 

b) El tamaño máximo del agregado no excederá de 1 O 
mm. 

e) Se empleará la mínima cantidad de agua que permita 
que la mezcla sea lo suficientemente fluida para 
rellenar las celdas y cubrir completamente las barras 
de refuerzo vertical. en el caso de que se cuente con 
refuerZo interior. Se aceptará el uso de aditivos que 
mejoren la trabajabilidad. 

d) En la Tabla 2.3 se incluyen revemmientos máximos 
recomendados para morteros y concretos de relleno 
segun la absorción de las piezas. 

Tabla 2.3 Revenimiento má.ximo recomendado para 
los morteros y concretos de relleno, en función de la 

absorción de la pieza 

Absorción de 
la pieza.% 

8 a 10 

10 a 15 

15 a 20 

Revenimiento 
máximo. mm 

150 

175 

200 

En la Tabla 2.4 se muestran las relaciones volumétricas 
recomendadas de los distintos componentes. 

Tabla 2.4 Proporcionamierttos, en volumen, 
recomendados para morteros y concretos de 

relleno en elementos estructurales 

Panes de Panes de Panes de Panes de 
Tipo cemento cal arena1 grava 

hidráulico hidratada 

Mortero O a 0.25 2.25 a 3 

Concreto O a 0.1 2.25 a 3 1 a 2 
1 El volumen de arena se medirá en estado suelto. 

2.6 Acero de refuerzo 

El refuerzo que se emplee en castillos. dalas. elementos 
colocados en el interior del muro y/o en el extenor del 
muro. estará constituido por barras corrugadas. por malla 
de acero, por alambres corrugados laminados de fria. eo 
por armaduras soldadas por resistencia eléctrica de 
alambre de acero para castillos y dalas, que cumplan con 
las normas mexicanas correspondientes. Se admitirá el 
uso de barras lisas. como el alambrón. únicamente en 
estribos. en mallas de alambre soldado o en conectores. 
El diámetro mínimo del alambrón para ser usado en 
estribos es de 5.5 mm. Se podrán utilizar otros tipos de 
acero siempre y cuando se demuestre a satisfacción del 
Gobierno del Distrito Federal su eficiencia como 
refuerzo estructural. 

El módulo de elasticidad del acero de refuerzo ordinario, 
E,. se supondrá igual a 2 X 106 kg/cm' (2 X 105 MPa). 

Para diseño se considerará el esfuerzo de fluencia 
minimo,f, .. establecido en las normas citadas. 

2. 7 Mampostería 

2.7.1 Resistencia en compresión 

La resistencia de diseño en compresión de la 
mampostería, fm *, sobre área bruta. se determinará con 
alguno de los tres procedimientos indicados en las 
secciones 2.7.1.1 a 2.7.1.3. El valor de la resistencia en 
esta Norma está referido a 28 días. Si se considera que el 
muro recibirá las acciones de diseño antes de este lapso, 
se deberá evaluar la resistencia para el tiempo estimado 
segun 2. 7 .l. l. 

2. 7.1.1 Ensayes de pilas construidas con las piezas y 
morteros que se emplearán en la obra 

Las pilas (fig. 2.2) estarán formadas por lo menos con 
tres piezas sobrepuestas. La relación altura a espesor de 
la pila estará comprendida entre dos y cinco; las pilas se 
ensayarán a la edad de 28 días. En la elaboración, curado, 
transpone, almacenamiento, cabeceado y procedimiento 
de ensaye de los especímenes se seguirá la norma 
.mexicana correspondiente. 
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Figura 2.2 Pila para prueba en compresión 

La detenninación se hará en un mínimo de nueve pilas en 
total. construidas con piezas provenientes de por lo 
menos tres lotes diferentes del mismo producto. 

El esfuerzo medio obtenido. calculado sobre el área 
bruta, se corregirá multiplicándolo por los factores de la 
Tabla2.5. 

Tabla 2.5 Factores correctivos para las resistencias de 
pilas con diferentes relaciones altura. a espesor 

Relación altura a espesor de la pila 1 2 3 5 

Faclor correctivo O. 75 0.90 1.00 1.05 

1Para relaciones altura a espesor intennedias se 
interpolará linealmente. 

La resistencia de diseño en compresión se calculará como 

r * = 7, 
Jm 1 7 5 +-. cm 

(2.3) 

donde 

lm es la media de la resistencia en compresión de las 

pilas. corregida por su relación altura a espesor y 
referida al área bruta; y 

Cm es el coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión de las pilas de mampostería. que en 
ningún caso se tomará inferior a 0.15. 

2. 7.1.2 A partir de la resistencia de diseño de las pie= as 
y el mortero 

Las piezas y el mortero deben cumplir con los requisitos 
de calidad especificados en las secciones 2.1 y 2.5, 
respectivamente. 

a) Para bloques y tabiques de concreto con relación 
altura a espesor no menor que 0.5. y con j, * ;o, 60 
kg/cm' (6 MPa). la resistencia de diseño en 
compresión podrá ser la que indica la Tabla 2.6. 

Tabla 2.6 Resistencia de diseño a compresión de la 
mampostería de piezas de concreto 

ifm *, sobre área bruta) 

¡; .. , 
kg/cm' (MPa)1 

___bU_( Ql____ . 
~\7.3) 

100 (lO) 

150(15) 

fm •. kg/cm' I~IPa) 

Mortero 1 Mon~ro 11 t'vlonew 111 

25_(:¡,5)-....... _JQ.{~----:.20 (2) 

40(4) --:l-5-(·BJ· 30(3) 

50 (5) 

75 (7.5) 

200 (20) o J.'{ o.> 100 ( 10) 

45 (4.5) 

60 (6) 

90 (91 

40 (4) 

60 (6) 

80(8) 

'Para valores intennedios se interpolará linealmente. 

Los valores fm * de esta tabla son válidos para piezas que 
cumplen con la resistencia¡;, • señalada en ella y con la 
sección 2.1, y para mampostería con espesores de junta 
horizontal comprendidos entre 10 y 12 mm. Para otros 
casos se deberá determinar la resistencia de acuerdo con 
la sección 2. 7.1.1. 

b) Para piezas de barro con relación altura a espesor no 
menor que 0.5, la resistencia de diseño en 
compresión podrá ser la que se obtiene de la Tabla 
2.7. 

Tabla 2. 7 Resiste11cia de diseño a compresió11 de la 
mampostería de piezas de barro ifm *,sobre área bruta) 

¡;,•. fm •. k g/ cm' ( MPa) 

kg/cm' (MPa) 1 
Mortero 1 Mortero 11 Mortero lll 

60 (6) 20 (2) 20 (2) 20 (2) 

75 (7.5) 30 (3) 30 (3) 25 (2.5) 

100(10) 40 (4) 40 (4) 30 (3) 

150 (15) 60 (6) 60 (6) 40 (4) 

200 (20) 80 (8) 70 (7) 50 (5) 

300 (30) 120 (12) 90 (9) 70 (7) 

400(40) 140 ( 14) 110 ( 11) 90 (9) , 
500 (50) o "'"" 160 (16) 130 (13) 110(11) 

1Para valores inténnedios se interpolará linealmente. 

Los valores fm * de esta tabla son válidos para piezas que 
cumplen con la resistencia¡;, • señalada en ella y con la 
sección 2.1, y para mampostería con espesores de junta 
horizontal comprendidos entre 10 y 12 mm. Para otros 
casos se deberá determinar la resistencia de acuerdo con 
la sección 2.7.1.1. 
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2. 7.1.3 Valores indicativos 

Si no se realizan determinaciones experimentales podrán 
emplearse los valores de fm • que, para distintos tipos de 
piezas y morteros. se presentan en la Tabla 2.8. 

Tabla 2.8 Resistencia de diseño a compresió11 de la 
mampostería,fm *,para algunos tipos de 

piezas, sobre área bruta 

fm •. kg/cm' (MPa) 

Tipo de pieza Monero Monero Monero 
1 11 111 

Tabique de barro recocido 15(1.5) 15 (1.5) 15 (1.5) 
if,,';, 60 kgicm'. 6 MPa) 

Tabique de barro con huecos 
\'enicales (/p • ~ 120 kg/cm=, 

40 (4) 40 (4) 30 (3) 

12MPa) 

Bloque de concreto (pesado1
) 20 (2) 15 (1.5) 15 (1.5) 

([¡, • ;, 80 kg/cm'. 8 MPa) 

Tabique de concreto (tabicón) 20 (2) 15 (1.5) 15 (1.5) 
if,,' ;, 80 kg/cm'. 8 MPa) 

Con peso volumétrico neto, en estados seco, no 
menor que 2000 kg/m' (20 kN/m'). 

Los valores fm • de esta tabla son válidos para piezas que 
cumplen con la resistencia[¡, • señalada en ella y con la 
sección 2.1, y para mampostería con espesores de junta 
horizontal comprendidos entre 10 y 12 mm. Para otros 
casos se deberá determinar la resistencia de acuerdo con 
la sección 2.7.1.1. 

2.7.2 Resistencia en compresión diagonal 

La resistencia de diseño en compresión diagonal de la 
mampostería. Vm •, sobre área bruta de la diagonal. se 
determinará con alguno de los dos procedimientos 
indicados en las secciones 2.7.2.1 y 2.7 .2.2. El valor de la 
resistencia en esta Norma está referido a 28 días. Si se 
considera que el muro recibirá las acciones de diseño 
+antes de este lapso. se deberá evaluar la resistencia para 
el tiempo estimado según 2. 7.2.1. 

2. 7.2.1 Ensayes de muretes construidos con las p1e=as y 
moneros que se emplearán en la obra 

Los muretes (fig. 2.3) tendrán una longitud de al menos 
una vez y media la longttud de la pieza y el numero de 
hiladas necesario para que la altura sea aproximadamente 
igual a la longitud. Los muretes se ensayarán 
sometiéndolos a una carga de compresión monótona a lo 
largo de su diagonal y el esfuerzo cortante medio se 
detenninará dividiendo la carga máxima entre el área 
bruta del murete medida sobre la misma diagonal. 

Los muretes se ensayarán a la edad de 28 dias. En la 
elaboración. curado, transporte. almacenamiento. 
cabeceado y procedimiento de ensaye de los especimenes 
se seguirá la nonna mexicana correspondiente. 

La determinación se hará sobre un mínimo de nueve 
muretes construidos con piezas provenientes de por lo 
menos tres lotes diferentes. 

altura ~ longitud 

Figura 2.3 Murete para prueba e/1 compresión 
diagonal 

La resistencia de diseño en compresión diagonaL l'm *. 
será igual a 

\'m 
V m*= _ _::..___ 

1 + 2.5 e,. 
(2.4) 

donde 

vm es la media de la resistencia en compresión diagonal 
de muretes. sobre área bruta medida a lo largo de la 
diagonal paralela a la carga; y 

c.. es el coeficiente de variación de la resistencia en 
compresión diagonal de muretes. que en ningún 
caso se tomará inferior a 0.20. 

Para muros que dispongan de algún sistema de refuerzo 
cuya contribución a la resistencia se quiera evaluar o que 
tengan características que no pueden representarse en el 
tamaño del murete, las pruebas de compresión diagonal 
antes descritas deberán realizarse en muros de al menos 
de 2 m de lado. 

2. 7.2.2 Valores indicativos 

Si no se realizan ensayes de muretes, la resistencia de 
diseño en compresión diagonal será la que indica la 
Tabla 2.9. Las piezas huecas referidas en la tabla deben 
cumplir con lo dispuesto en la sección 2.1.1. 

·' 
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Tabla 2.9 Resistencia de diseño en compresión 
diagonal para algunos tipos de mampostería, 

sobre área bruta 

Pieza 

Tabique de barro recocido 
([¡, • <: 60 kg/cm'. 6 MPa) 

Tabique de barro con huecos 
verticales([¡, • :2: 120 kg/cm', 
12 MPa) 

Bloque de concreto (pesado2
) 

([¡, • <: 80 kgícm', 8 MPa) 

Tabique de concreto (tabicón) 

Tipo de 
mortero 

1 
11 y 111 

1 
11 y 111 

1 
11 y 111 

(/, • <: 80 kgícm'. 8 MPa) 11 y 111 

\' • 1 
m ' 

kg/cm' (MPa) 

3.5 (0.35) 
3 (0.3) 

3 (0.3) 
2 (0.2) 

3.5 (0.35) 
2.5 (0.25) 

3 (0.3) 
2 (0.2) 

1 Cuando el valor de la tabla sea mayor que 0.8. f., • , 

en kgícm' (0.25 -.' /., • , en MPa) se tomará este 

Ultimo valor como V m*. 
1 Con peso volumétrico neto. en estado seco, no menor 

que 2000 kgim' (20 kN/m'). 

Los valores \'171 * de esta tabla son válidos para piezas que 
cumplen con la resistencia/¡,* señalada en ella y con la 
sección 2. l. y para mampostería con espesores de junta 
horizontal comprendidos entre 1 O y 12 mm. Para otros 
casos se deberá determinar la resistencia de acuerdo con 
la sección 2.7.2.1. 

2.7.3 Resistencia al aplastamiento 

Cuando una carga concentrada se transmite directamente 
a la mampostería. el esfuerzo de contacto no excederá de 
0.6/,,*. 

2. 7.4 Resistencia a tensión 

Se considerará que es nula la resistencia de la 
mampostería a esfuerzos de tensión perpendiculares a las 
juntas. Cuando se requiera esta resistencia deberá 
proporcionarse el acero de refuerzo necesario. 

2. 7.5 Módulo de elasticidad 

El módulo de elasticidad de la mampostería, Em, se 
determinará con alguno de los procedimientos indicados 
en las secciones 2. 7.5. 1 y 2. 7.5.2. 

2.7.5.1 Ensayes de pilas construidas con las piezas y 
morteros que se emplearán en la obra 

Se ensayarán pilas del tipo, a la edad y en la cantidad 
indicados en la sección 2.7.1.1. El módulo de elasticidad 

para cargas de corta duración se detenn inará según lo 
especificado en la norma mexicana correspondiente. 

Para obtener el módulo de elasticidad para cargas 
sostenidas se deberán considerar las deformaciones 
diferidas debidas al flujo plástico de las piezas y el 
mortero. Optativamente, el módulo de elasticidad para 
cargas de corta duración obtenida del ensaye de pilas se 
podrá dividir entre 2.3 si se trata de piezas de concreto. o 
entre l. 7 si se trata de piezas de barro o de otro material 
diferente del concreto. 

2. í.5.2 A partzr de la resistencta de dzseíio en 
compresión de la mampostería 

a) Para mampostería de tabiques y bloques de concreto: 

Em = 800 fm • para cargas de corta duración 

Em = 350/m *para cargas sostenidas 

(2.5) 

(2.6) 

b) Para mampostería de tabique de barro y otras piezas. 
excepto las de concreto: 

Em = 600/m *para cargas de corta duración (2.7) 

Em = 350/m • para cargas sostenidas (2.8) 

2.7.6 Módulo de cortante 

El módulo de cortante de la mampostería, Gm. se 
determinará con alguno de los procedimientos indicados 
en las secciones 2.7.6.1 y 2.7.6.2. Se aplicará la sección 
2. 7.6.2 si el módulo de elasticidad se determinó según la 
sección 2.7.5.2. 

2. 7. 6. 1 Ensayes de muretes construidos con las pie=as y 
morteros que se emplearán en la obra 

Se ensayarán muretes del tipo, a la edad y en la cantidad 
señalados en la sección 2.7.2. l. El módulo de cortante se 
determinará según lo especificado en la norma mexicana 
correspondiente. 

2 7.6.2 A partir del módulo de elasticidad de la 
mampostería 

Si se opta por usar la sección 2.7.5.2 para determinar el 
módulo de elasticidad de la mampostería, el módulo de 
conante de la mampostería se puede tomar como 

(2.9) 
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3. ESPECIFICACIONES 
ANÁLISIS Y DISEÑO 

3.1 Criterios de diseño 

GENERALES DE 

El dimensionamiento y detallado de elementos 
estructurales se hará de acuerdo con los criterios relativos 
a los estados limite de falla y de servicio establecidos en 
el Titulo VI del Reglamento y en estas Normas 
Complementarias, o por algún procedimiento optativo 
que cumpla con los requisitos del Título VI. 
Adicionalmente. se diseñarán las estructuras por 
durabilidad. 

Las fuerzas y momentos internos producidos por las 
acciones a que están sujetas las estructuras se 
determinarán de acuerdo con los criterios prescritos en la ..... .., 
seccwn -'·-· 

3. 1.1 Estado limite de falla 

Según el criterio de estado limite de falla. las estructuras 
y elementos estructurales deben dimensionarse y 
detallarse de modo que la resistencia de dtseño en 
cualquier sección sea al menos igual al valor de diseño de 
la fuerza o momento internos. 

Las resistencias de diseño deben incluir el 
correspondiente factor de resistencia. FR. prescrito en la 
sección 3.1.4. 

Las fuerzas y momentos internos de diseño se obtienen 
multiplicando por el correspondiente factor de carga, los 
valores de dichas fuerzas y momentos internos 
calculados bajo las acciones especificadas en el Titulo VI 
del Reglamento y en las Normas Técnicas 
Complementarias sobre Acciones y Criterios para el 
Diseño Estructural de las Edificaciones. 

3.1.2 Estado limite de servicio 

Se comprobará que las respuestas de la estructura 
(asentamientos, deformación. agrietamiento. vibraciones. 
etc.) queden limitadas a valores tales que el 
funcionamiento en condiciones de servicio sea 
satisfactorio. 

3.1.3 Diseño por durabilidad 

Se diseñarán y detallarán las estructuras por durabilidad 
para que la expectativa de vida útil sea de 50 años. 

Los requisitos mínimos establecidos en estas Normas 
Complementarias son válidos para elementos expuestos a 
ambientes no agresivos, tanto interior como 
exteriormente, y que corresponden a una clasificactón de 
exposición A 1 y A 2, según las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras de Concreto. 

Si el elemento estará expuesto a ambientes más 
agresivos. se deberán aplicar los criterios de diseño por 
durabilidad de estructuras de concreto. 

3.1.4 Factores de resistencia 

Las resistencias deberán reducirse por un factor de 
resistencia FR. Se acepta aplicar estos valores en aquellas 
modalidades constructivas y de refuerzo cuyo 
comportamiento experimental ha sido evaluado y 
satisface el Apendice Normativo A. Los valores del 
factor de resistencia serán los sigutentes. 

3.1 A.! En muros sujetos a compresión ar.ial 

Fn = 0.6 

Fn = 0.3 

para muros confinados (Cap. 5) o reforzados 
interiormente (Cap. 6) 

para muros no confinados ni reforzados 
interiormente (Cap. 7) 

3.1.-1.2 En muros sujetos a fle.:tocompresión en su plano 
o a flexocompresión fuera de su plano 

FR = 0.8 si 
PR P,l $-
3 
p 

F•= 0.6 si p > _1!_ 
" 3 !¡; 

o. 

3.1.4.3 En muros sujetos afuer=a cortante 

F11 =0.7 

Fn = 0.4 

para muros diafragma (Cap. 4). muros 
confinados (Cap. 5) y muros con refuerzo 
interior (Cap. 6) 

para muros no confinados ni reforzados 
interiormente (Cap. 7) 

3.1.5 Contribución del refuerzo a la resistencia a cargas 
verticales 

La contribución a la resistencia a carga vertical de 
castillos y dalas (Cap. 5) o del refuerzo interior (Cap. 6) 
se considerará según las secciones 5.3.1 y 6.3.1 de estas 
Normas. a menos que mediante ensayes a escala natural 
se haya demostrado que se justifica un incremento mayor 
en la resistencia debido a dicho refuerzo. 

3.1.6 Hipótesis para la obtención de resistencias de 
dtseño a flexión 

La determinación de resistencias de secciones de 
cualquier forma sujetas a flexión, carga axial o una 
combinación de ambas. se efectuará con el criterio de 
resistencia en flexocompresión que se especifica para 
concreto reforzado, y con base en las hipótesis 
siguientes: 
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a) La mampostería se compona como un material 
homogéneo. 

b) La distribución 
longirudinales en 
elemento es plana. 

de deformaciones unitarias 
la sección transversal de un 

e) Los esfuerzos de tensión son resistidos por el acero 
de refuerzo únicamente. 

d) Existe adherencia perfecta entre el acero de refuerzo 
venical y el concreto o monero de relleno que lo 
rodea. 

e) La sección falla cuando se alcanza. en la 
mampostería, la deformación unitaria máxima a 
compresión que se tomará igual a 0.003. 

f) A menos que ensayes en pilas permitan obtener una 
mejor determinación de la curva esfuerzo
deformación de la mampostería, ésta se supondrá 
lineal hasta la falla. 

En muros con piezas huecas en los que no todas las 
celdas estén rellenas con monero o concreto, se 
considerará el menor valor de fm *. 

Muros sometidos a momentos flexionantes. 
perpendiculares a su plano podrán ser confinados o bien 
reforzados interiormente. En este último caso podrá 
determinarse la resistencia en flexocompresión tomando 
en cuenta el refuerzo venical del muro, cuando la 
separación de éste no exceda de seis veces el espesor del 
muro, t. 

3 .l. 7 Resistencia de la mampostería a cargas laterales 

La fuerza· cortante que toma la mampostería, según las 
modalidades descritas en los Capítulos 4 a 7, se basa en 
el esfuerzo conante resistente de diseno que, en esta 
Norma, se toma igual a la resistencia a compresión 
diagonal. Vm *. 

3.2 Métodos de análisis 

3.2.1 Criterio general 

La determinación de las fuerzas y momentos internos en 
los muros se hará, en general, por medio de un análisis 
elástico de primer orden. En la determinación de las 
propiedades elásticas de los muros deberá considerarse 
que la mampostería no resiste tensiones en dirección 
normal a las juntas y emplear, por tanto, las propiedades 
de las secciones agrietadas y transformadas cuando 
dichas tensiones aparezcan. 

Los módulos de elasticidad del acero de refuerzo y de la 
mampostería, así como el módulo de conante de la 
mampostería. se tomarán como se indica en las secciones 
2.6, 2.7.5 y 2.7.6, respectivamente. Para el concreto se 

usará el valor supuesto en la sección 1.4.1 de la( Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción 
de Estructuras de Concreto. 

3.2.2 Análisis por cargas verticales 

3.2.2.1 Criterio básico 

Para el análisis por cargas verticales se tomará en cuenta 
que en las juntas de los muros y los elementos de piso 
ocurren rotaciones locales debidas al aplastamiento del 
mortero. Por tanto, para muros que soponan losas de 
concreto monolíticas o prefabricadas. se supone que la 
junta tiene suficiente capacidad de rotación para que 
pueda considerarse que, para efectos de distribución de 
momentos en el nudo muro-losa. la rigidez de los muros 
es nula y que los muros sólo quedan cargados 
axialmente. 

En el análisis se deberá considerar la interacción que 
pueda existir entre el suelo. la cimentación y los muros. 

3.2.2.2 Fuerzas y momentos de diseño 

Será admisible determinar únicamente las cargas 
verticales que actúan sobre cada muro mediante una 
bajada de cargas por áreas tributarias. 

Para el diseño sólo se tomarán en cuenta los momentos 
flexionantes siguientes: 

a) Los momentos flexionantes que deben ser resistidos 
por condiciones de estática y que no pueden ser 
redistribuidos por la rotación del nudo. como son los 
debidos a un voladizo que se empotre en el muro y 
los debidos a empujes. de viento o sismo, normales 
al plano del muro. 

b) Los momentos flexionantes debidos a la 
excentricidad con que se transmite la carga de la losa 
del piso inmediatamente superior en muros 
extremos; tal excentricidad. e, .. se tomará igual a 

1 b 
e =--- (3.1) 
' 2 3 

donde 1 es el espesor del muro y b es longitud de 
apoyo de una losa soponada por el muro (fig. 3.1 ). 

1 

¡· r:.~l 
( P¡osa losa '7 
i 

~11 
1 

myro 
V' 

Figura 3.1 Excentricidad de la carga vertical 
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3.2.2.3 Factor de reducción por los efectos de 
excentricidad y esbeile= 

Se podrán tomar en cuenta mediante los valores 
aproximados del factor de reducción h-

a) Se podrá tomar FE igual a 0.7 para muros interiores 
que soporten claros que no difieren en más de 50 por 
ciento. Se podrá tomar F,- igual a 0.6 para muros 
extremos o con claros que difieran en más de 50 por 
ciento así como para casos en que la relación entre 
cargas vivas y cargas muertas de diseño excede de 
uno. Para ambos casos. se deberá cumplir 
simultáneamente que: 

1) Las deformaciones de los extremos superior e 
inferior del muro en la dirección nonnal a su 
plano están restringidas por el sistema de piso. 
por dalas o por otros elementos; 

2) La excentricidad en la carga axial aplicada es 
menor que t 112 y no hay fuerzas significativas 
que actúan en dirección normal al plano del 
muro; y 

3) La relación altura libre a espesor del muro, H 1 t, 
no excede de 20. 

b) Cuando no se cumplan las condiciones del inciso 
3.2.2.3.a, el factor de reducción por excentricidad y 
esbeltez se determinará como el menor del que se 
especifica en el inciso 3.2.2.3.a y el que se obtiene 
con la ecuación siguiente 

( 2e'J[ (kH)'] F¡_- = 1- -t- 1- 30 t (3.2) 

donde 
H es la altura libre de un muro entre elementos 

capaces de darle apoyo lateral; 

e es la excentricidad calculada para la carga vertical 
más una excentricidad accidental que se tomará 
igual a t/24; y 

k es el factor de altura efectiva del muro que se 
determinara según el criterio siguiente: 

k== 2 para muros sin restricción al 
desplazamiento lateral en su extremo 
supenor; 

k=l 

k= 0.8 

para muros extremos en que se apoyan 
Josas; y 

para muros limitados por dos losas 
continuas a ambos lados del muro. 

3.2.2..1 Efecto de las restricczones a las deformaciones 
laterales 

En casos en que el muro en consideración esté ligado a 
muros transversales. a contrafuertes. a columnas o 
castillos que restrinjan su deformación lateraL el factor 
FE se calculará como 

donde L' es la separación de los elementos rigidizantes 
transversales al muro (fig.3.2). 

Figura 3.2 Restricción a la deformación lateral ,.. 

3.2.3 Análisis por cargas laterales 

3.2.3.1 CriteriO bás1co 

Para determinar las fuerzas y momentos internos que 
actúan en los muros. las estructuras de mampostería se 
podrán analizar mediante métodos dinámicos o estáticos 
(sección 3.2.3.2). o bien empleando el método 
simplificado de análisis descrito en la sección 3.2.3.3. Se 
deberá considerar el efecto de aberturas en la rigidez y 
resistencia laterales. 

3.2.3.2 Métodos de análisis dinámico y estático 

Se aceptará el análisis mediante métodos dinámicos o 
estáticos que cumplan con el Capitulo 2, de las Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo. 

La determinación de los efectos de las cargas laterales 
inducidas por sismo se hará con base en las rigideces 
relativas de los distintos muros y segmentos de muro. 
Estas se determinarán tomando en cuenta las 
deformaciones por cortante y por flexión. Para la revisión 
del estado límite de falla y para evaluar las 
deformaciones por cortante. será válido considerar la 
sección transversal agrietada en aquellos muros o 
segmentos más demandados. Para evaluar las 
deformaciones por flexión se considerará la sección 

,. 
~! 

f.: 
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transversal agrietada del muro o segmento cuando la 
relación de carga vertical a momento flexionante es tal 
que se presentan tensiones verticales. 

Se tomará en cuenta la restricción que impone a la 
rotación de los muros. la rigidez de los sistemas de piso y 
techo. así como la de los dinteles y pretiles. 

En estructuras de mampostería confinada o reforzada 
interiom1ente, los muros y segmentos sin aberturas se 
pueden modelar como columnas anchas (fig. 3.3). con 
momentos de inercia y área de cortante iguales a las del 
muro o segmento real. En muros largos, como aquéllos 
con castillos intennedios, se deberá evaluar el 
comportamiento esperado para decidir si, para fines de 
análisis, el muro se divide en segmentos a cada uno de 
los cuales se les asignará el momento de inercia y el área 
de cortante correspondiente. 

v1gas con extremos ríg1dos 
dentro del ancho del muro 

! 

=! 
' 

._ ---· '--· 

columnas con 
propiedades 
del muro 

Figura 3.3 Modelo de columna ancila 

Las columnas anchas estarán acopladas por vigas con el 
momento de inercia de la losa en un ancho equivalente, 
al cual deberá sumarse el momento de inercia de dinteles 
y pretiles. 

En los análisis se usarán los módulos de elasticidad y de 
cortante de la mampostería. Em y Cm con valores para 
cargas de corta duración (secciones 2.7.5 y 2.7.6). Los 
valores deberán reflejar las rigideces axiales y de cortante 
que se espera obtener de la mampostería en obra. Los 
valores usados en el análisis deberán indicarse en los 
planos (sección 9.1 ). 

Para estimar la rigidez a flexión en losas, con o sin 
pretiles, se considerará un ancho de cuatro veces el 
espesor de la losa a cada lado de la trabe o dala, o de tres 
veces el espesor de la losa cuando no se tiene trabe o dala 
(fig. 3.4). 

ancho equivalente 
1ncluir pretiles 

(sección transformada} 

} llosa 

}tlosa 

Figura 3.4 Ancilo equivaleme en losas 

En los análisis a base de marcos planos, para estimar la 
rigidez a flexión de muros con patines. se considerará un 
ancho del patín a compresión a cada lado del alma que no 
exceda de seis veces el espesor del patín (fig. 3.5). 

" 
j ¡ dirección f e del análisis -1 ¡--

~ };st 
l±======J:I 

--;(,-- ~6f 
PLANTA _f 

'' ¡ ¡ 
" 

Figura 3.5 Ancho del patín a compresión en muros/, 
T, CoL 
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Para el caso de muros que contengan aberturas. éstos 
podrán modelarse como columnas anchas equivalentes 
solamente si el patrón de aberturas es regular en 
elevación (fig. 3.3). en cuyo caso los segmentos sólidos 
del muro se modelarán como columnas anchas y éstas se 
acoplaran por vigas conforme se establece en el párrafo 
anterior. Si la distribución de aberturas es irregular o 
compleja en elevación, deberan emplearse métodos mas 
refinados para el modelado de dichos muros. Se admite 
usar el método de elementos fmitos, el método de 
puntales y tensores u otros procedimientos analíticos 
similares que permitan modelar adecuadamente la 
distribución de las abenuras en los muros y su impacto 
en las rigideces. deformaciones y distribuciones de 
esfuerzos a lo largo y alto de los muros. 

Los muros diafragma se podrán modelar como paneles 
unidos en las esquinas con las vigas y columnas del 
marco perimetral. 

Si se usan muros de mampostería y de concreto se 
deberan considerar las diferencias entre las propiedades 
mecánicas de ambos materiales. 

En todo caso. se revisara que la distorsión lateral 
inelástica. es decir, igual a la calculada a través del 
conjunto de fuerzas laterales inducidas por el sismo, 
reducidas por el factor reductivo Q ',y multiplicada por el 
factor de comportamiento sísmico Q, no exceda de los 
siguientes valores: 

0.006 en muros diafragma. 
~/ 0.003S" en muros de carga de mampostería confinada 

de piezas macizas con refuerzo horizontal o 
, mallas (Cap. 5). 
~ 0.0025' en muros de carga de: 

a) mampostería confinada de ptezas 
.r : ·/ macizas (Cap. 5); 
-·0 ' b) mampostería de piezas huecas confinada 

-'> 

y reforzada horizontalmente (Cap. 5): o 
e) mampostería de piezas huecas confinada 

zo y reforzada con malla (Cap. 5). 
0.00 IS en muros de carga de mampostería de piezas 

' _ huecas con refuerzo interior (Cap. 6). 
---0 0.001 S en muros de carga de mampostería que no 

cumplan las especificaciones para 
mampostería confinada ni para mampostería 
reforzada interiormente (Cap. 7). 

3.2.3.3 Método simplificado 

Será admisible considerar que la fuerza cortante que 
toma cada muro o segmento es proporcional a su área 
transversaL ignorar los efectos de torsión y de momento 
de volteo, y emplear el método simplificado de diseño 
sísmico especificado en el Capitulo 7 de las Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo, 
cuando se cumplan los requisitos especificados en el 

Capítulo 2 de las Normas citadas ~ que son los 
siguientes: 

a) En cada planta. al menos 75 por ciento de las cargas 
verticales están soportadas por muros ligados entre si 
mediante losas monolíticas u otros sistemas de p1so 
suficientemente resistentes y rígidos al corte. Dichos 
muros tendrán distribución sensiblemente simétrica 
con respecto a dos ejes ortogonales. Para ello. la 
excentricidad torsional calculada estáticamente. e,. 
no excedera del dtez por ciento de la dimensión en 
planta del entrepiso medida paralelamente a dicha 
excentricidad. B. Para fines del método stmplificado, 
e .• podra calcularse. de manera aproximada. como el 
cociente del valor absoluto de la suma algebraica del 
momento de las áreas efectivas de Jos muros. con 
respecto al centro de cortante del entrepiso. entre el 
área efectiva total de los muros orientados en la 
dirección de análisis (fig. 3.6). El área efectiva es el 
producto del área bruta de la sección transversal del 
muro. Ar, y el factor FAE donde 

FAE = 1, si H 1'" ~$ .~~ 

L 

FAE =(1.33 ~ r si H 1" (3.4) -- > .~~ 

L 

H es la altura libre del muro y L es la longitud 
efectiva del muro. 

y 

e - S.jr-

x 1 Centro de Conante 

del entreprs.~o;,.J -------

e = ,, 

B 

J,~x, ".,, Ar, / 

" s; 0.18, 
LFAE, AT, 
¡:1 

Entrepiso j 

(3.2.3.3.a) 

Figura 3.6 Requisito para co11siderar distribucióll 
simétrica ~e muros en una dirección 

b) La relación entre longitud y ancho de la planta del 
edificio no excede de 2 a menos que, para fines de 
análisis sísmico, se pueda suponer dividida dicha 
planta en tramos independientes cuya relación 
longitud a ancho satisfaga esta restricción y las que 
se fijan en el inciso anterior, y cada tramo se revise 
en forma independiente en su resistencia a efectos 
sísmicos. 

·' 
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e) La'relación entre la altura y la dimensión minima de 
la base del edificio no excede de 1.5 y la altura del 
edificio no es mayor de 13 m. 

3 .2.4 Análisis por temperatura 

Cuando por el gradiente de temperaturas asi se requiera. 
o cuando la estructura tenga una longitud mayor de 40 m. 
será necesario considerar los efectos de la temperatura en 
las deformaciones y elementos mecánicos. Se deberá 
poner especial cuidado al evaluar los efectos en función 
de las características mecánicas de la mampostería. 

3.3 Detallado del refuerzo 

3.3.1 General 

Los planos de construcción deberán tener figuras o notas 
con los detalles del refuerzo (sección 9.1). Toda barra de 
refuerzo deberá estar rodeada en toda su longitud por 

db 5:% dtmensión de la celda 
-..1 :_ (3 3.2.1) '. 

mortero. concreto o mortero de relleno. con excepción de 
las barras de refuerzo horizontal que estén ancladas 
segUn la sección 3.3.6.4. 

3.3.2 Tamaño del acero de refuerzo 

3.3.2.1 Diámetro del acero de refuer:o longitudrnal 

El diámetro de la barra más gruesa no deberá exceder de 
la mitad de la menor dimensión libre de una celda. En 
castillos y dalas. el diámetro de la barra más gruesa no 
deberá exceder de un· sexto de la menor dimensión (fig. 
3.7). 

3 3.2.2 Diámetro del acero de refuer=o hori=ontal 

El diámetro del refuerzo horizontal no será menor que 
3.5 mm ni mayor que tres cuanas panes del espesor de la 
junta (ver sección 9.2.2.1) (fig. 3.7). 

A 
junt a de mortero 

area 
de > 3000 mm2 

celda- (6.1.3) 

'¡.....f ~>6mm 
_....'---~ -(3 3 3 3) 

paquetes no más 
de dos barras 

(3 3 3 2) ~ pieza 

o 
PlANTA 

dtmenston > 50 mm 
de la celda - (6 1 3) 

¡ ancho i:j o 
de > t castillo 

casttllo 
t (5.1.1 e) o o 

he~ t 
(5.1.1.c) 

ancho de casttllo 
he (3.3.2 1) 

muro 

PlANTA 

separacton > { db 
(3 3 3 1) '-' l25 mm traslape 

T 

i t 
1 

.L 

1 

f 
~ f" 

muro [1~~>- .. ~_rl·~: ~{::mm 
_j f- _; ¡_T -(3.3 • ,, 

recubnmtento 
ref. longttudmal 

(3 3 4.1) 

~20 mm ~20 mm PlANTA 

re fu 

{ 4 hiladas 
sh :S 600 mm 

(5.4.3 2 y 
6 4 3 2) 

erzo honzontal ... / r. 
V 

ELEVACIÓN 

__¡_ 
1 
__¡_ 

o 
:: 1 
" : 

6 mm < esoesor < 10 mm 
- de ¡unta -

(stn refuerzo. 9 2.2.1) 

6 mm < espesor < 12 mm 
- oe ¡unta -

(con retuerzo. 9.2.2.1) 

j r( { db i l "'--> (3 3 4.3) 
---ll- - 10 mm 

3 S mm :S: d b :S: ~ espesor de JUnta 
(3.3 2.2) 

h
9 

~ f 

llFit ~iA( +t=Hi::. 
andaje del refuerz~ refuerzo honzontal 

dentro del castJUo 

barra No 5 
o menor 

(3.36.4) PlANTA 

PlANTA 

50 mm 

(3.3.4.2) 

Figura 3. 7 Tamaño, colocación y protección del refuerzo 
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3.3.3 Colocación y separación del acero de refuerzo 
longitudinal 

3. 3. 3.1 Distancia ilbre entre barras 

La distancia libre entre barras paralelas, empalmes de 
barras. o entre barras y empalmes. no será menor que el 
diámetro nominal de la barra más gruesa. m que 25 mm 
(fig. 3.7). 

3.3.3.2 Paquetes de barras 

Se aceptarán paquetes de dos barras como máximo. 

3.3.3.3 Espesor de mortero de relleno y refuerzo 

El espesor del concreto o mortero de relleno, entre las 
barras o empalmes y la pared de la pieza será al menos de 
6 mm (fig. 3.7). 

3.3.4 Protección del acero de refuerzo 

3.3.-!.1 Recubrimiento en castillos exteriores y dalas 

En muros confinados con castillos exteriores. las barras 
de refuerzo longitudinal de castillos y dalas deberán tener 
un recubrimiento mínimo de concreto de 20 mm (fig. 
3. 7). 

3.3.-1.2 Recubrimiento en castillos interiores y en muros 
con refuer=o interior 

Si la cara del muro está expuesta a tierra. el 
recubrimiento será de 35 mm para barras no mayores del 
No. 5 (15.9 mm de diámetro) o de 50 mm para barras 
más gruesas (fig. 3.7). 

3.3 -!.3 Recubrimiento de refuerzo horizontal 

La distancia libre mínima entre una barra de refuerzo 
horizontal o malla de alambre soldado y el exterior del 
muro será la menor de 1 O mm o una vez el diámetro de la 
barra (fig. 3. 7). 

3.3.5 Dobleces del refuerzo 

El radio intenor de un doblez será el especificado para 
concreto reforzado. 

3. 3. 5.1 En barras rectas 

Las barras a tensión podnin terminar con un doblez a 90 
ó 180 grados. El tramo recto después del doblez no será 
menor que 12 d, para dobleces a 90 grados, ni menor que 
4 d; para dobleces a 180 grados. donde d; es el diámetro 
de la barra (fig. 3.8). 

3.3.5.2 En estribos 

Los estribos deberán ser cerrados. de una pieza. y deben 
rematar en una esquina con dobleces de l35 grados. 
seguidos de tramos rectos de no menos de 6 d, de largo ni 
de 35 mm (fig. 3.8). 

3.3.5.3 En grapas 

Las grapas deberán rematarse con dobleces a 180 grados. 
seguidos de tramos rectos de no menos de 6 d, de largo ni 
de 35 mm (fig. 3.8). 

diámetro según 
Normas de Concreto 

9

J?. 12d b 

l \_,.···. 
db :~I===~LJ.\_ (3.3.5.1) 

t 

d Ll b,-, 

estribo 

grapa 

(3.3.5.2) 

{ 
6 db ?. 35 mm, 

{ 
6 db 

long ?. 35 mm 
' 1 
r--1 (3 3.5.3) 

5'> 

Figura 3.8 Dobleces del refuerzo 

3.3.6 Anclaje 

3.3.6.1 Requisitos generales 

· La fuerza de tensión o compresión que actúa en el acero 
de refuerzo en toda sección debe desarrollarse a cada 
lado de la sección considerada por medio de adherencia 
en una longitud suficiente de barra. 

En lo general, se aplicará lo dispuesto en las Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción 
de Estructuras de Concreto. 

3.3.6.2 Barras rectas a tensión 

La longitud de desarrollo. LJ. en la cual se considera que 
una barra de tensión se ancla de modo que alcance su 
esfuerzo especificado de fluencia. será la especificada 
para concreto reforzado. 

3.3.6.3 Barras a tensión con dobleces a 90 á 180 
grados 
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La revisión del anclaje de barras a tensión con dobleces a 
90 ó 180 grados se hará siguiendo lo indicado para 
concreto reforzado. 

3. 3. 6.-1 Refuerzo hori=ontal en JUntas de mortero 

El refuerzo horizontal colocado en juntas de manero 
(5.4.3 y 6.4.3) deberá ser continuo a lo largo del muro. 
entre dos castillos si se trata de mampostería confmada, o 
entre dos celdas rellenas y reforzadas con barras 
verticales en muros reforzados interiormente. Si se 
requiere. se podrán anclar dos o más barras o alambres en 
el mismo castillo o celda que refuercen muros colineales 
o transversales. No se admitirá el traslape de alambres o 
barras de refuerzo horizontal en ningún tramo. 

El refuerzo horizontal deberá anclarse en los castillos, ya 
sea exteriores o interiores, o en las celdas rellenas 
reforzadas (fig. 3.9). Se deberá anclar mediante dobleces 
a 90 grados colocados dentro de los castillos o celdas. El 
doblez del gancho se colocará venicalmente dentro del 
castillo o celda rellena lo más alejado posible de la cara 
del castillo o de la pared de la celda rellena en contacto 
con la mampostería. 

cast1llo exterior 
A 

CORTE 

•. .... , . . V IL 
• oQ, ••• 

;( .• . • 
•. 6 • ·' < • . . 
.• • .. ,4 :e .. -· p1eza . 

6 • ·'· • •. • . ·, .• ..... • oQ 

..... .··~···· t\ .... .. i 
p~~-T-A-t~;~~--~~;~·.~:~~:~-~ID~-:-:_:_:~~~;;;;~~- - ~ .. 

CORTE 

PLANTA 

. . ' • ~ \__refuerzo horizontal 

sección critica SI Pu :::; O 

castillo interior 

: ·~ •.. : 11 , ... 
• " . '11 : .. • • 1 :~· ~ .~ _.! p1eza hueca : ... ...~ .. ~ ¡: .... ..· ' . . , :. .. ¡.. J . .~ .. : . ...... ..~-e: 

l: . . . .. ·: .. : :,..: ,. . ·: "l 

~· ... :·~: 11 :·~~ ·: .. : 11 

1; -~ i~r~ill ~I 
-¿;:crítica si P 

u so 

Figura J. 9 Anclaje de refuerzo ltorizontal 

Si la carga axial de diseño. P •. que obra sobre el muro es 
de tensión o nula. la longitud de anclaje deberá satisfacer 
lo señalado en las Nonnas Técnicas Complementarias 
para Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto. 
Para fines de revisar la longitud de anclaje. la sección 
critica será la cara del castillo o la pared de la celda 
rellena eíi contacto con la mampostería (fig. 3.9). 

3.3.6.5 Mallas de alambre soldado 

Las mallas de alambre soldado se deberán anclar a la 
mampostería. así como a los castillos y dalas si existen. 
de manera que pueda alcanzar su esfuerzo especificado 
de fluencia (fig. 3.10). Se aceptará ahogar la malla en el 
concreto; para ello. deberán ahogarse cuando menos dos 
alambres perpendiculares a la dirección de análisis. 
distando el más próximo no menos de 50 mm de la 
sección considerada (fig. 3.10). Si para fijar la malla de 
alambre soldado se usan conectores instalados a través de 
una carga explosiva de potencia controlada o clavos de 
acero! el número mínimo será de nueve por metro 
cuadrado (9/m'). 

Las mallas deberán rodear los bordes venicales de muros 
y los bordes de las abenuras. Si la malla se coloca sobre 
una cara del muro. la porción de malla que rodea los 
bordes se extenderá al menos dos veces la separación 
entre alambres transversales._Esta porción de malla se 
anclará de modo que pueda alcanzar su esfuerzo 
especificado de fluencia . 

Si el diámetro de los alambres de la malla no pennite 
doblarla alrededor de bordes venicales de muros y los 
bordes de abenuras. se aceptará colocar un refuerzo en 
fonna de C hecho con malla de calibre no inferior al 1 O 
(3 .43 mm de di<imetro) que se traslape con la malla 
principal según lo indicado en la sección 3.3.6.6 . 

Se admitirá que la malla se fije en contacto con la 
mampostería. 

3.3.6.6 Uniones de barras 

a) Barras sujetas a tensión 

La longitud de traslapes de barras en concreto se 
detenninará según lo especificado para concreto 
reforzado. No se aceptan uniones soldadas. Si las 
barras se traslapan en el interior de piezas huecas. la 
longitud del traslape será al menos igual a 50 d, en 
barras con esfuerzo especificado de fluencia de hasta 
4200 kglcm' (420 MPa) y al menos igual a 60 d, en 
barras o alambres con esfuerzo especificado de 
fluencia mayor; d, es el diámetro de la barra más 
gruesa del traslape. El traslape se ubicará en el tercio 
medio de la altura del muro. No se aceptan traslapes 
de más del 50 por ciento del acero longitudinal del 
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elemento (castillo. dala, muro) en una misma 
sección. 

No se permitirán traslapes en los extremos de los 
castillos (ya sean éstos exteriores o interiores) de 
planta baja a lo largo de la longitud H,. definida en 
el inciso 5.l.l.h. 

b) Mallas de alambre soldado 

Las mallas de alambre soldado deberán ser 
continuas. sin traslape. a lo largo del muro. Si la 
altura del muro asi lo demanda, se aceptará unir las 
mallas. El traslape se colocará en una zona donde los 
esfuerzos esperados en los alambres sean bajos. El 
traslape medido entre los alambres transversales 
extremos de las hojas que se unen no será menor que 
dos veces la separación entre alambres transversales 
más 50 mm. 

no menos de 9 conectores por m2 

(anclar a castillos y dalas) 

l 1m 

mortero 
_1\ 

?: 2 veces !ID refuerzo en separación 
forma de e de alambres 

..!.. vertJcales 

malla que no 
Detalle 2 se puede doblar 

Detalle 1 

Planta 

ll1l 
Detalle 2 

Mortero ttpo 1, 

~· > 125 kglcm' (12 5 MPa) 

~15mm (5441) 

-i~'-- T 

1 

:<!: 2 veces 
separación 

l ~=rt~:~~res 

Detalle 1 

~~l g ,~ T~SOmm 

8 ~- l?: 2 alambres 

Opc1ón: anclar en 
concreto 

Figura 3.1 O Refuerzo con malla de alambre soldado y 
recubrimiento de mortero 

4. MUROS DIAFRAGMA 

4.1 Alcance 

Estos son los que se encuentran rodeados por las vigas y 
columnas de un marco estructural al que proporcionan 
rigidez ante cargas laterales. Pueden ser de mamposteria 
confinada (Cap. 5). reforzada intenormente (Cap. 6) o no 
reforzada (Cap. 7). El espesor de los muros no será 
menor de 100 mm. 

Los muros se construirán e inspeccionarán como se 
indica en los Capitules 9 y 1 O. respectivamente. 

4.2 Fuerzas de diseño 

Las fuerzas de diseño, en el plano y perpendiculares al 
muro, se obtendrán del análisis ante cargas laterales 
afectadas por el factor de carga correspondiente. 

4.3 Resistencia a fuerza cortante en el plano 

4.3.1 Fuerza cortante resistida por la mampostería 

La fuerza conante resistente de diseño de la 
mampostería, VmR· se detenninará como sigue: 

VmR = FR (0.85 Vm * Ar) 

donde 
FR se tomará según la sección 3.1.4.3. 

(4.1) 

A7 es el área bruta de la sección transversal del muro. 

4.4 Volteo del muro diafragma 

Se deberá evitar la posibilidad de volteo del muro 
perpendicularmente a su plano. Para lograrlo. se diseñará 
y detallará la unión entre el marco y el muro diafragma o 
bien se reforzará el muro con castillos o refuerzo interior 
(fig. 4.1 ). La resistencia a flexión perpendicular al plano 
del muro se hará de acuerdo con 3.1.6. 

Solución 1 

1 
elementos 
para ev1tar 
el volteo 

CORTE 

Solución 2 

i-'------l. J 
castillos o refuerzo mtenor 

Figura 4.1 Conexión enrre marco y muro diafragma 
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4.5 Interacción marc<>-muro diafragma en el plano 

Las columnas del marco deberán ser capaces de resistir. 
cada una. en una longitud igual a una cuarta parte de su 
altura medida a panir del paño de la viga. una fuerza 
conante igual a la mitad de la carga lateral que acllia 
sobre el tablero (fig. 4.2). 

+ 
j bH VR" y, carga 

H -
carga 

v.>" T R - " carga ~H 

~--~_1 

J. w 
Figura 4.2 Interacción marco-muro diafragma 

S. MAMPOSTERÍA CONFINADA 

5.1 Alcance 

Es la que está reforzada con castillos y dalas. Para ser 
considerados como confinados. los muros deben cumplir 
con los requisitos 5.1.1 a 5.1.4 (fig. 5.1 a 5.3). 

Para diseño por sismo. se usará Q = 2 cuando las piezas 
sean macizas o bien cuando se usen piezas 
multiperforadas con refuerzo horizontal con al menos la 
cuantía mímma y que estén confinados con castillos 
exteriores. Se usará Q = 1.5 cuando los muros sean de 
piezas huecas. independientemente de la cuantia de 
refuerzo horizontal o tipo de castillo. 

Los muros se construirán e inspeccionarán como se 
indica en los capitulos 9 y 1 O. respectivamente. 

5. l. 1 Castillos y dalas exteriores 

Los castillos y dalas deberán cumplir con lo siguiente 
(fig. 5.1 y 5.2): 

a) Existirán castillos por lo menos en los extremos de 
los muros e intersecciones con otros muros y en 
puntos intennedios del muro a una separación no 
mayor que 1.5 H ni 4 m. Los parapetos o pretiles 
deberán tener castillos con una separación no mayor 
que 4 m. 

b) Existirá una dala en todo extremo horizontal de 
muro. a menos que este último esté ligado a un 
elemento de concreto reforzado con un peralte 
mínimo de 100 mm. Aún en este caso. se deberá 
colocar refuerzo longrtudinal y transversal como lo 
establecen los incisos e y g. Además. existirán dalas 
en el interior del muro a una separación no mayor de 
3 m y en la pane superior de parapetos o pretiles 
cuya altura sea superior a 500 mm. 

e) Los castillos y dalas tendrán como dimensión 
mínima el espesor del muro, t. 

d) El concreto de castillos y dalas tendrá un resistencia 
a compresión, f,_.', no menor de 150 kg/cm' (15 
MPa). 

e) El refuerzo longitudinal del castillo y la dala deberá 
dimensionarse para resistir las componentes vertical 
y horizontal correspondiente del puntal de 
compresión que se desarrolle en la mamposteria para 
resistir las cargas laterales y verticales. 

En cualquier caso, estará formado por lo menos de 
tres barras, cuya área total sea al menos igual a la 
obtenida con la ec. 5. l. 

(5.1) 
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donde A, es el área total de acero de refuerzo 
longitudinal colocada en el castillo o en la dala. 

f) El refuerzo longitudinal del castillo y la dala estará 
anclado en los elementos que limitan al muro de 
manera que pueda alcanzar su esfuerzo de fluencia. 

g) Los castillos y dalas estarán reforzados 
transversalmente por estribos cerrados y con un área, 
AJ('• al menos igual a la calculada con la ec. 5.2. 

IOOOs 
A =-- (5.2) 

·" 1 h 
! ' 

donde h,. es la dimensión del castillo o dala en el 
plano del muro. La separación de los estribos, s. no 
excederá de 1.5 t ni de 200 mm. 

h) Cuando la resistencia de diseño en compresión 
diagonal de la mampostería, vm *, sea superior a 6 
kg/cm' (0.6 MPa), se summiStrará refuerzo 
transversal, con área igual a la calculada con la ec. 
5.2 y con una separación no mayor que una hilada 
dentro de una longitud Ha en cada extremo de los 
castillos. 

Ha se tomará como el mayor de H/6, 2h, y 400 mm. 

y a una d1stanc1a 
no mayor de 3 m 

(5.1.1.b) 
castillos en mterseccion 
de muros (5 1.1 .a) 

111---.===~~ t ~ 100 mm (5. 1.4) 

castillos en 
extremos de muros 
e mtersecc1ones 

PLANTA 

lt-::::JL_---=::::JE:===-c:::il 

H -
1
- S 30 (5 1.4) 

]

separación <{4 m 
de castillos- 1.5 H 

1 
Figura 5.1 Requisitos para mampostería confinada 

Concreto: 
fe' > 150 kgicm' (15 MPa) 

castillo intenor (5.1.2) 

ri l ple~:~el 11 fj 1 ~1 r ~~;~~~llenas con 1 fd ~ 150 kg/cm: (15 MPa) ti t~p-,emza-us-rod-el ,.,-~-=::1-¡-tres o mas 1 . ~. barras(5.1 1.d) 
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f 
Figura 5.2 Castillos y dalas 

5.1.2 Muros con castillos interiores 

Se acepta considerar a los muros confinados si los 
castillos interiores y las dalas cumplen con todos los 
incisos de 5.l.l, con excepción de 5.l.l.c. Se deberán 
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colocar estribos o grapas en los extremos de los castillos 
como se indica en el inciso 5.l.l.h. independientemente 
del valor de v'" •. Para diseño por sismo. el factor de 
comportamiento sísmico Q. será igual a 1.5, 
indistintamente de la cuantía de refuerzo horizontal 
(sección 5.4.3) o de malla de alambre soldado (sección 
5.4.4). 

5 .1.3 Muros con aberturas 

Existirán elementos de refuerzo con las mismas 
características que las dalas y castillos en el perímetro de 
roda abertura cuya dimensión horizontal exceda de la 
cuarta parte de la longitud del muro o separación entre 
castillos, o de 600 mm (fig. 5.3). También se colocarim 
elementos verticales y horizontales de refuerzo en 
aberturas con altura igual a la del muro (fig. 5.1). En 
muros con castillos interiores. se aceptará substituir a la 
dala de la parte inferior de una abertura por acero de 
refuerzo horizontal anclado en los castillos que confinan 
a la abertura. El refuerzo consistirá de barras capaces de 
alcanzar una tensión a la fluencia de 2980 kg (29.8 kN). 

Refuerzo en { X separación 
aberturas si ~ de castillos 

dimensión 600 mm 

é~ 

1 

abertura que no 
requiere refuerzo 

/ 

:j 

separación de castillos separación de cast1llos 

Figura j.J Refuerzo en el perimetro de aberturas 

5.1.4 Espesor y relación alrura a espesor de muro 

El espesor de los muros. t. no será menor que 100 mm y 
la relación alrura libre a espesor del muro, H 1 r. no 
excederá de 30. 

5.2 Fuerzas y momentos de diseño 

Las fuerzas y momentos d~ diseño se obtendrán a partir 
de los análisis indicados en las secciones 3.2.2 y 3.2.3, 
empleando las cargas de diseño que incluyan el factor de 
carga correspondiente. 

La resistencia ante cargas verticales y laterales de un 
muro de mampostería confmada deberá rev1sarse para el 
efecto de carga axial. la fuerza cortante. de momentos 
flexionantes en su plano y. cuando proceda. también para 
momentos flexionantes normales a su plano principal de 
flexión. En la revisión ante cargas laterales sólo se 
considerará la participación de muros cuya longitud sea 
sensiblemente paralela a la dirección de análisis. 

La revisión ante cargas verticales se realizará conforme a 
lo establecido en la sección 3.:!.:!. 

Cuando sean aplicables los requisitos del método 
simplificado de diseño sísmico (sección 3.2.3.3). la 
revisión ante cargas laterales podrá limitarse a los efectos 
de la fuerza cortante. Cuando la estrucrura tenga más de 
tres niveles. adicionalmente a la fuerza cortante, se 
deberim revisar por flexión en el plano los muros que 
posean una relación altura a longitud. H 1 L. mayor que 
dos. 

5.3 Resistencia en compresión y flexocompresión en 
el plano del muro 

5.3.1 Resistencia en compresión de muros confinados 

La carga vertical resistente, PR. se calculará como: 

(5.3) 

Alternativamente, PR se podrá calcular con 

PR = FR h lfm • + 4) A1 • si se usan kg/cm' y cm' 

(PR = FR FE lfm *+0.4) A1 • si se usan MPa y mm') (5.4) 

Los factores Fn y FE se determinarán a partir de las 
secciones 3.1.4.1 y 3.2.2. 

5.3.2 Resistencia a flexocompresión en el plano del 
muro 

5.3.2.1 Método general de diseño 

La resistencia a flexión pura o flexocompresión en el 
plano de un muro confinado exterior o interionnente se 
calculará con base en las hipótesis estipuladas en la 
sección 3.1.6. La resistencia de diseño se obtendrá 
reduciendo la resistencia por el factor de resistencia 
indicado en la sección 3.1.4.2. 

5.3.2.2 Método optativo 

Para muros con barras longirudinales colocadas 
simétricamente en sus castillos extremos, sean éstos 
exteriores o interiores, las fórmulas simplificadas 
siguientes (ecs. 5.5 y 5.6) dan valores suficientemente 
aproximados y conservadores del momento resistente de 
diseño. 
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El momento resistente de diseño de la sección, M •. se 
calculará de acuerdo con las ecuaciones (fig. 5.4) 

MR = FR M,+ 0.3 P., d; si O,; P. ,; ~R (5.5) 
J 

MR =(1.5FRM., +0.15P,d)(l- P., J;si P.,> p: (5.6) 
PR J 

donde 
M., =A,f, d' 

muro; 
es la resistencia a flexión pura del 

A, es el área total de acero de refuerzo longitudinal 
colocada en cada uno de los castillos extremos del 
muro; 

d' es la distancia entre los centroides del acero 
colocado en ambos extremos del muro; 

d es la distancia entre el centroide del acero de 
tensión y la fibra a compresión máxima; 

P., es la carga axial de diseño de compresión, cuyo 
valor se tomará con signo positivo en las ecs. 5.5 y 
5.6; y 

F11 se tomará igual a 0.8 si P.,,; PR 1 3 e igual a 0.6 en 
caso contrario. 

Para cargas axiales de tensión será válido interpolar entre 
la carga axial resistente a tensión pura y el momento 
resistente M, afectando el resultado por FR = 0.8. 

d 

d' 

~~~:~----------~~~~--------~~ castillo mamposteria cast•Uo 
Tensión Compresion 

pu 

PR 
(53 1) 

<O 
o 

" u.'" 
1 
3PR 

<O o o 

u."' 

Res1stenc1a 
a tensión pura 

Figura 5.4 Diagrama de interacción carga axial
momento resistente de diseño con el método optativo 

5.4 Resistencia a cargas laterales 

5.4.1 Consideraciones generales 

No se considerará incremento alguno de la fuerza 
cortante resistente por efecto de las dalas y castillos de 
muros confinados de acuerdo con la sección 5.1. 

La resistencia a cargas laterales será proporcionada por la 
mampostería (sección 5.4.2). Se acepta que parte de la 
fuerza cortante sea resistida por acero de refuerzo 
horizontal (sección 5.4.3) o por mallas de alambre 
soldado (sección 5.4.4). Cuando la carga vertical que 
obre sobre el muro sea de tensión se aceptará que el 
acero de refuerzo horizontal o mallas de alambre soldado 
resistan la totalidad de la carga lateral. 

Cuando se use el método simplificado de análisis 
(sección 3.2.3.3), la resistencia a fuerza cortante de los 
muros (calculada en las secciones 5.4.2, 5.4.3 y 5.4.4) se 
afectará por el factor FAE defmido por la ec. 3.4. 

5.4.2 Fuerza cortante resistida por la mampostería 

La fuerza cortante resistente de diseño. vmR· se 
determinará como sigue: 

(5.7). 

donde P se deberá tomar positiva en compresión. En el 
área Ar se debe incluir a los castillos pero sin transformar 
el área transversal. 

La carga vertical P que actila sobre el muro deberá 
considerar las acciones pennanentes, variables con 
intensidad instantánea y accidentales que conduzcan al 
menor valor y sin multiplicar por el factor de carga. Si la 
carga vertical P es de tensión, se despreciará la 
contribución de la mampostería VmR· 

La resistencia a compresión diagonal de la mampostería 
para diseño. "m •, no deberá exceder de 6 kglcm' (0.6 
MPa), a menos que se demuestre con ensayes que 
satisfagan la sección 2.7.2.1. que se pueden alcanzar 
mayores valores. En adición, se deberá demostrar que se 
cumplen con todos los requisitos de materiales, análisis, 
diseño y construcción aplicables. 

5.4.3 Fuerza cortante resistida por el acero de refuerzo 
horizontal 

5 .J. 3. 1 Tipos de acero de refuerzo 

Se permitirá el uso de acero de refuerzo horizontal 
colocado en las juntas de mortero para resistir fuerza 
cortante. El refuerzo consistirá de barras corrugadas o 
alambres corrugados laminados en frío que sean 
continuos a lo largo del muro. 

·' 
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No se permite el uso de escalerillas para resistir fuerza 
conante inducida por sismo. 

El esfuerzo de fluencia para diseño, h•· no deberá ser 
mayor que 6000 kglcm' (600 MPa). 

El refuerzo horizontal se detallará como se indica en las 
secciones 3.3.2.2. 3.3.4.3. 3.3.5.1 y 3.3.6.4. 

5.4.3.2 Separación del acero de refuerzo horizontal 

La separación máxima del refuerzo horizontal. s., no 
excederá de cuatro hiladas ni de 600 mm. 

5.-1.3.3 Cuantías mínima y máxima del acero de 
refuerzo honzontal 

Si se coloca acero de refuerzo horizontal para resistir 
fuerza cortante, la cuantía de acero de refuerzo 
horizontal, P•· no será inferior a 31 ¡;. si se usan kg/cm' 
(0.3 !f., si se usan MPa) ni al valor que resulte de la 
expresión siguiente 

(5.8) 

E . . . 0.3 /, * ·. . n nmgun caso p¡¡ sera mayor que m que 
f~·h 

121¡;., para piezas macizas. ni que 9/f. .• para piezas 
huecas si se usan kg/cm' (1.21i, y 0.91[.,. 
respectivamente. si se usan MPa). 

5.4.3.4 Diseño del refuerzo horizontal 

La fuerza conante que toma el refuerzo horizontal. r,R, 
se calculará con 

(5.9) 

El factor de eficiencia del refuerzo horizontal. ~. se 
detenninará con el criterio siguiente: 

-{ 0.6; 
r¡- 0.2 ; 

si p¡, f~," ~6kg/cm2 (0.6MPa) 

si p¡, f,, <:9kglcm'(0.9MPa) 

Para valores de p, ¡;., comprendidos entre 6 y 9 k g/ cm' 
(0.6 y 0.9 MPa), '1 se hará variar linealmente (fig. 5.5). 

5.4.4 Fuerza cortante resistida por malla de alambre 
soldado recubierta de mortero 

5.4. 4.1 Tipo de refuerzo y de mortero 

Se permitirá el uso de mallas de alambre soldado para 
resistir la fuerza conante. Las mallas deberán tener en 
ambas direcciones la misma área de refuerzo por unidad 
de longitud. 

El esfuerzo de fluencia para diseño. ¡;,. no deberá ser 
mayor que 5000 kglcm' (500 MPa). 

Las mallas se anclarán y se detallarán como se señala en 
las secciones 3.3.4.3. 3.3.6.5 y 3.3.6.6. 

Las mallas deberán ser recubiertas por una capa de 
mortero tipo 1 (Tabla 2.2) con espesor mínimo de 15 mm. 

0.6 

0.2 

{

0.3 fm• 

Pn fyn < 12 kg/cm 2 {1 2 MPa). p1ezas mac1zas 
- 9 kg/cm 2 {0 9 MPa), p1ezas huecas 

6 
(O 6) 

9 
(O 9) 

) 
i 

Figura 5.5 Factor de eficiencia '1 

Pn ~vn 
kg/cm2 

(MPa) 

5.-1.4.2 Cuantías mímmay máxima de refuerzo 

Para fines de cálculo. sólo se considerará la cuantía de 
los alambres horizontales. Si la malla se coloca con los 
alambres inclinados, en el cálculo de la cuantía se 
considerará las componentes horizontales. 

En el cálculo de la cuantía sólo se incluirá el espesor del 
muro. t. 

Las cuantías mínima y máxima serán las prescritas en la 
secctón 5.4.3.3. 

5.4 . .f.3 Diseño de la malla 

La fuerza cortante que tomará la malla se obtendrá como 
se indica en sección 5.4.3.4. 
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6. MAMPOSTERÍA REFORZADA 
INTERIORMENTE 

6.1 Alcance 

Es aquélla con muros reforzados con barras o alambres 
corrugados de acero, horizontales y verticales. colocados 
en las celdas de las piezas. en duetos o en las juntas. El 
acero de refuerzo, tanto horizontal como vertical. se 
distribuirá a lo alto y largo del muro. Para que un muro 
pueda considerarse como reforzado deberán cumplirse 
los requisitos 6.1.1 a 6.1.9 (fig. 6.1 a 6.3). 

separación s: 3 m s, 

'1 -¡ r- l 
• • • • • •• t • • 

_..j (.__ T 
• • 

• 
< {6 t 

Sv- 800mm • • • • (6 1.2.b) 

Dos celdas consecu
tivas con refuerzo en: 

-extremo de muro 
-Intersección de muros 
-a cada 3m 

PLANTA 

. . ' 

[
,:.\ 
m. \ 

i • ¡ . / 

ventana 

{
61 

sv:::;; BOOmm 

\ ....... .... 

c~talle 1 

\ (6 1.2.b) 
' 1 

< -3m 

ELEVACIÓN DETALLE 1 

H 
-$30 
t (6.1.7) 

t ;,too mm 

A,h 
(6.1.1) 

A, 
(6.1.1) 

l {4 hiladas 
5

h 5 600mm 

T (6.4.3.2) 

+hilada 

Figura 6.1 Requisitos para mampostería con refuerzo 
interior 

======== 

Para diseño por sismo se usará Q = 1.5. 

Los muros se construirán e inspeccionarán como se 
indica en los capítulos 9 y 10. respectivamente. 

6.1.1 Cuantías de acero de refuerzo horizontal y vertical 

a) La suma de la cuantía de acero de refuerzo 
horizontal. P•· y vertical. p,. no será menor que 0.002 
y ninguna de las dos cuantías será menor que 0.0007. 
es decir: 

P• + p,.;, 0.002 

Ph;, 0.0007; 

donde 

p, "0.0007 

-A\, . . 
Pr--, 

s,. t 

(6.1) 

(6.2) 

A,. es el área de acero de refuerzo horizontal que 
se colocará a una separación vertical sh (fig. 
6.1); y 

AJ,. es el área de acero de refuerzo vertical que se 
colocará a una separación s,,_ 

b) Cuando se emplee acero de refuerzo con esfuerzo de 
tluencia especificado mayor que 42ÓO kglcm' (420 
MPa). las cuantias de refuerzo calculadas en el 
inciso 6.l.l.a se podrán reducir multiplicándolas por 
4200/f., en kglcm' (420/f.. en MPa). 

6.1.2 Tamaño, colocación y separación del ·refuerzo 
horizontal y vertical 

a) Se deberá cumplir con las disposiciones aplicables 
de la sección 3.3. 

b) Existirá una dala en todo extremo horizontal de 
muro, a menos que este último esté ligado a un 
elemento de concreto reforzado con un peralte 
mínimo de 100 mm. Aún en este caso, se deberá 
colocar refuerzo longitudmal y transversal. 

El refuerzo longitudinal de la dala deberá 
dimensionarse para resistir las componentes vertical 
y horizontal correspondiente del puntal de 
compresión que se desarrolle en la mamposteria para 
resistir las cargas laterales y verticales. En cualquier 
caso, estará formado por lo menos de tres barras, 
cuya área total sea al menos igual a la obtenida con 
la ec. 6.3. 

A, = 0.2 fe' t2 

!y 
(6.3) 

El refuerzo transversal de la dala estará formado por 
estribos cerrados y con un área, A ~e• al menos igual a 
la calculada con la ec. 6.4. 
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4 = lOOOs 
• \C f1 he 

(6.4) 

donde h, es la dimensión de la dala en el plano del 
muro. La separación de los estribos, s. no excederá 
de 1.5 t ni de 200 mm. 

e) Deberá colocarse por lo menos una barra No. 3 (9.5 
mm de diámetro) con esfuerzo especificado de 
tluencia de 4200 kg/cm' (420 MPa), o refuerzo de 
otras características con resistencia tens10n 
equivalente. en cada una de dos celdas consecutivas, 
en todo extremo de muros. en la intersecciones entre 
muros o a cada 3 m. El refuerzo vertical en el 
interior del muro tendrá una separación no mayor de 
seis veces el espesor del mismo ni mayor de 800 mm 
(fig. 6.1). 

6.1.3 Mortero y concreto de relleno 

Para el colado de las celdas donde se aloje el refuerzo 
vertical podrán emplearse los morteros y concretos de 
relleno especificados en la sección 2.5.3 de estas nonnas. 
o el mismo mortero que se usa para pegar las piezas si es 
del tipo 1 (sección 2.5.2). El hueco de las piezas (celda) 
tendrá una dimensión mínima mayor de 50 mm y un área 
no menor de 3000 mm'. 

6.1.4 AnclaJe del refuerzo horizontal y vertical 

Las barras de refuerzo horizontal y vertical deberán 
cumplir con la sección 3.3.6. 

6.1.5 Muros transversales 

Cuando los muros transversales sean de carga y lleguen a 
tope, sin traslape de piezas, será necesario unirlos 
mediante dispositivos que aseguren la continuidad de la 
estructura. Los dispositivos deberán ser capaces de 
resistir 1.33 veces la resistencia de diseñ.o a fuerza 
cortante del muro transversal dividido por el factor de 
resistencia correspondiente. En la resistencia de diseño se 
incluirá la fuerza cortante resistida por la mamposteria y, 
si aplica. la resistida por el refuerzo horizontal. 

Alternativamente, el área de acero de los dispositivos o 
conectores. A,¡, colocada a una separación s en la altura 
del muro, se podrá calcular mediante la expresión 
siguiente 

(6.5) 

donde V mR y v,R son las fuerzas cortantes resistidas por la 
mamposteria y el refuerzo horizontal. si aplica, t y L son 
el espesor y longitud del muro transversal, y j,. es el 
refuerzo especificado de fluencia de los disposiÍivos o 
conectores. La separación s no deberá exceder de 300 
mm (fig. 6.2). 

0=<> A e' 5> 
~ st : 

Figura 6.2 Conectores entre muros sin traslape de 
piezas 

6.1.6 Muros con aberturas 

Existirán elementos de refuerzo vertical y horizontal en 
el perimetro de toda abertura cuya dimensión exceda de 
la cuarta parte de la longitud del muro. de la cuarta parte 
de la dtstancia entre intersecciones de muros o de 600 
mm. o bien en aberturas con altura igual a la del muro. 
Los elementos de refuerzo vertical y horizontal serán 
como los señalados en la sección 6.1.2. 

6.1. 7 Espesor y relación altura a espesor de muro 

El espesor de los muros, t, no será menor que 100 mm y 
la relación altura a espesor del muro, H !t. no excederá de 
30. 

6.1.8 Pretiles 

Los pretiles o parapetos deberán reforzarse interiormente 
con barras de refuerzo vertical como las especificadas en 
el inciso 6.1.2.b. Se deberá proporcionar refuerzo 
horizontal en la parte superior de parapetos o pretiles 
cuya altura sea superior a 500 mm de acuerdo con la 
sección 6.1.6. 
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Refuel4o vertical en pret1ies 
y honzontal en pretiles 
mayores a 500 mm 1 .8) 

Abertura que no 
requ1ere refueJ4o 

Refuerzo en { 
bert 

. -.. Y. sep refuel4o 
a ura_s SI .:: 600 mm 
dimenSIOO 

separac1ón de refuerzo en doble celda 

Figura 6.3 Refuerzo en aberturas y pretiles 

6.1.9 Supervisión 

Deberá haber una supervisión continua en la obra que 
asegure que el refuerzo esté colocado de acuerdo con lo 
indicado en planos y que las celdas en que se aloja el 
refuerzo sean coladas completamente. 

6.2 Fuerzas y momentos de diseño 

Las fuerzas y momentos de diseño se obtendrán a partir 
de los análisis indicados en las secciones 3.2.2 y 3.2.3, 
empleando las cargas de diseño que incluyan el factor de 
carga correspondiente. 

La resistencia ante cargas verticales y laterales de un 
muro de mamposteria reforzada interiormente deberá 
revisarse para el efecto de carga axial. la fuerza conante, 
de momentos flexionantes en su plano y. cuando proceda. 
también para momentos flexionantes normales a su plano 
principal de flexión. En la revisión ante cargas laterales 
sólo se considerará la participación de muros cuya 
longitud sea sensiblemente paralela a la dirección de 
análisis. 

La revisión ante cargas verticales se realizará confonne a 
lo establecido en la sección 3.2.2. 

Cuando sean aplicables los requisitos del método 
simplificado de diseño sismico (sección 3.2.3.3), la 
revisión ante cargas laterales podrá limitarse a los efectos 
de la fuerza conante. Cuando la estructura tenga más de 
tres niveles, adicionalmente a la fuerza cortante, se 
deberán revisar por flexión en el plano los muros que 

posean una relación altura a longirud. H 1 L. mayor que 
dos. 

6.3 Resistencia a compresión y flexocompresión en el 
plano del muro 

6.3.1 Resistencia en compresión de mampostería con 
refuerzo interior 

La carga vertical resistente PR se calculará como: 

Alternativamente. PR se podrá calcular con 

Pn = FR FE(fm * + 7) Ar !0: 1.25 FR F¡Jm *A, 
si se usa kg/cm~ y cm~. o 

(Pn = Fn h !fm * + 0.7) Ar !0: 1.25 FR FLfm *A, (6.7) 
si se usa MPa y mm') 

Los factores FR y F¿- se determinarán a panir de las 
secciones 3.1.4.1 y 3.2.2. 

~ 

6.3.2 Resistencia a flexocompresión en el plano del 
muro 

6.3.2.1 Método general de diseño 

La resistencia a flexión pura o flexocompresión en el 
plano de un muro confinado exterior o interionnente se-
calculará con base en las hipótesis estipuladas en la 
sección 3.1.6. La resistencia de diseño se obtendrá 
reduciendo la resistencia por el factor de resistencia 
indicado en la sección 3.1.4.2. 

6.3.2.2 Método optativo 

Para muros con barras longitudinales colocadas 
simétricamente en sus castillos extremos sean éstos 
exteriores o interiores, las fórmulas simplificadas 
siguientes (ecs. 6.8 y 6.9) dan valores suficientemente 
aproximados y conservadores del momento resistente de 
diseño. 

El momento resistente de diseño de la sección, M16 se 
calculará de acuerdo con las ecuaciones 

p 
Mn = FR M,+ 0.3 P, d; si O !0: P, !0: 1 (6.8) 

M R = (1.5FR M,+ 0.15PR d{l- ;~}si P.> p; (6.9) 

donde 
M, = A,J,. d' es la resistencia a flexión pura del muro 

A, es el área total de acero de refuerzo longitudinal 
colocada en cada uno de los extremos del muro; 

d' es la distancia enrre los cenrroides del acero 
colocado en ambos exrremos del muro; 

.-
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d es la distancia entre el centroide del acero de 
tensión y la fibra a compresión máxima: 

Pu es la carga axial de diseño de compresión, cuyo 
valor se tomará con signo positivo en las ecs. 6.8 y 
6.9; y 

FR se tomará igual a 0.8 si P,l :5 PR / 3 e igual a 0.6 en 
caso contrario. 

Para cargas axiales de tensión será válido interpolar entre 
la carga axial resistente a tensión pura y el momento 
resistente M, afectando el resultado por FR = 0.8 (ver fig. 
5.4). 

6.4 Resistencia a cargas laterales 

6.4. 1 Consideraciones generales 

La resistencia a cargas laterales será proporcionada por la 
mamposteria (sección 6.4.2). Se acepta que parte de la 
fuerza cortante sea resistida por acero de refuerzo 
horizontal (sección 6.4.3 ). Cuando la carga vertical que 
obre sobre el muro sea de tensión se aceptará que el 
acero de refuerzo horizontal resista la totalidad de la 
carga lateraL 

Cuando se use el método simplificado de análisis 
(sección 3.2.3.3), la resistencia a fuerza cortante de los 
muros (calculada en las secciones 6.4.2 y 6.4.3) se 
afectará por el factor FAE definido por la ec. 3.4. 

6.4.2 Fuerza cortante resistida por la mampostería 

La fuerza cortante resistente de diseño, VmR· se 
determinará como sigue: 

~-"mR = F11 (0.5 >"m* Al+ 0.3 P) $ J .5 FR >"m* A, (6.10) 

donde P se deberá tomar positiva en compresión. 

La carga vertical P que actúa sobre el muro deberá 
considerar las acciones permanentes. variables con 
intensidad instantánea y accidentales que conduzcan al 
menor valor y sin multiplicar por el factor de carga. Si la 
carga vertical P es de tensión se despreciará la 
contribución de la mampostería Vm11; por Jo que la 
totalidad de la fuerza cortante deberá ser resistida por el 
refuerzo horizontal. 

La resistencia a compresión diagonal de la mampostería 
para diseño. Vm • no deberá exceder de 6 kg/cm' (0.6 
MPa), a menos que se demuestre con ensayes que 
satisfagan la sección 2.7.2.1. que se pueden alcanzar 
mayores valores. En adición se deberá demostrar que se 
cumplen con todos los requisitos de materiales, análisis, 
diseño y construcción aplicables. 

6.4.3 Fuerza cortante resistida por el acero de refuerzo 
horizontal 

6. 4. 3.1 Tipos de acero de refuer=o 

Se petrnitirá el uso de refuerzo horizontal colocado en las 
juntas de mortero para resistir fuerza cortante. El 
refuerzo consistirá de barras corrugadas o alambres 
corrugados laminados en frío. que sean continuos a lo 
largo del muro. 

No se petrnite el uso de escalerillas para resistir fuerza 
cortante inducida por s1smo. 

El esfuerzo de fluencia para diseño. ¡;.1,. no deberá ser 
mayor que 6000 kg/cm' (600 MPa). 

El refuerzo horizontal se detallará como se indica en las 
secciones 3.3.2.2. 3.3.4.3, 3.3.5. 1 y 3.3.6.4. 

6.4.3.2 Separación del acero de refucr=o hori=onta! 

La separación máxima del refuerzo horizontal. s11 • no 
excedeni de cuatro hiladas o 600 mm. 

6..1 3.3 Cuantias mínima y máxima del acero de 
refuer=o horizontal 

Si se coloca acero de refuerzo horizontal para resistir 
fuerza cortante. la cuantía de acero de refuerzo 
horizontal. p 11, no será inferior a 3/f¡ 11, si se usan kg/cm 2 

(0.31[., si se usan MPa) ni al valor que resulte de la 
expresión siguiente 

(6. 1 1) 

0. ':1 fm * ·, En ningún caso p, será mayor que ~ m que 
/,.¡, 

12/f..¡, para piezas macizas, ni que 9/f..¡, para piezas 
huecas si se usan kg/cm' (1.21};¡, y 0.9/f..¡,. 
respectivamente, si se usan MPa). 

6 4.3.4 Diseño del refuerzo hori=ontal 

La fuerza cortante que toma el refuerzo horizontal. v,., 
se calculará con 

El factor de eficiencia del refuerzo horizontal, r¡ .. se 
determinará con el criterio siguiente: 

-{ 0.6; 
r¡- 0.2 ; 

si p¡, /,¡, $ 6 kg/cm' (0.6 MPa) 

si p¡, f.,¡, <: 9 kg/cm' (0.9 MPa) 

Para valores de p¡, J..¡, comprendidos entre 6 y 9 kg/cm' 
(0.6 y 0.9 MPa), r¡ ·se hará variar linealmente (ver fig. 
5.5). 
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7. MAMPOSTERÍA NO CONFINADA NI 
REFORZADA 

7.1 Alcance 

7.3 .1 Refuerzo vertical 

Los muros serán reforzados en sus extremos y a cada 4 m 
con al menos dos barras o alambres de acero de refuerzo 
continuos en la altura de la estrucrura. El área total del 
refuerzo vertical en el muro se calculará con la expresión 
siguiente 

Se considerarán como muros no confmados ni reforzados 
aquéllos que, contando con algún tipo de refuerzo 
interior o confinamiento (exterior o interior), no tengan el 
refuerzo necesario para ser incluidos en alguna de las-----::_.__ ... A _ 2 1 'mR 

categorias descritas en los capítulos 5 y 6. El espesor de / '.¡- 3 FR f,. 
(7.1) 

los muros, t, no será menor de l 00 mm. · 

Para diseño por sismo se usará un factor de 
comportamiento sísmico Q = l. 

Los muros se construirán e inspeccionarán como se 
indica en los capítulos 9 y 1 O, respectivamente. 

7.2 Fuerzas y momentos de diseño 

Las fuerzas y momentos de diseno se obtendrán a partir 
de los análisis indicados en las secciones 3.2.2 y 3.2.3, 
empleando las cargas de diseño que incluyan el factor de 
carga correspondiente. 

La resistencia ante cargas verticales y laterales de un 
muro de mampostería no reforzada deberá revisarse para 
el efecto de carga axial, la fuerza cortante, de momentos 
flexionantes en su plano y. cuando proceda. también para 
momentos flexionantes normales a su plano principal de 
flexión. En la revisión ante cargas laterales sólo se 
considerará la participación de muros cuya longitud sea 
sensiblemente paralela a la dirección de análisis. 

La revisión ante cargas verticales se realizará confonne a 
lo establecido en la sección 3.2.2. 

Cuando sean aplicables los requisitos del método 
simplificado de diseño sísmico (sección 3.2.3.3), la 
revisión ante cargas laterales podrá limitarse a los efectos 
de la fuerza cortante. siempre y cuando la estructura no 
exceda de tres niveles y la relación H! L del muro no 
exceda de 2. En caso contrario, se deberán valuar los 
efectos de la flexión en eL plano del muro y de la fuerza 
cortante. 

7.3 Refuerzo por integridad estructural 

Con objeto de mejorar la redundancia y capacidad de 
deformación de la estructura, en todo muro de carga se 
dispondrá de refuerzo por integridad con las cuantías y 
características indicadas en las secciones 7.3.1 y 7.3.2. El 
refuerzo por integridad estará alojado en secciones 
rectangulares de concreto reforzado de cuando menos 50 
mm de lado. No se aceptarán detalles de uniones entre 
muros y entre muros y sistemas de piso/techo que 
dependan exclusivamente de cargas gravitacionales. 

donde VmR y FR se tomarán de la sección 7.5. 

Las barras deberán estar adecuadamente ancladas para 
alcanzar su esfuerzo especificado de fluencia,¡;. 

separación del 
refuerzo vert1cal 

SECCIÓN DEL MURO 

dos o mas 
barras 

estn o concreto 
o grapa 

IDI D l~ ¡-fsomm 
_¡_._.j,-

2:50 mm 

{rt-~[~J. 1 --j ¡250 mm 
PLANTA 

Figura 7.1 Refueno por integridad 

t./ 

·/ 
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7.3.2 Refuerzo horizontal 

Se deberán suministrar al menos dos barras o alambres 
de acero de refuerzo continuos en la longitud de los 
muros colocados en la unión de éstos con los sistemas de 
piso y techo. El área total se calculará con la ec. 7.1 
multiplicando el resultado por la altura libre del muro, H, 
y dividiéndolo por la separación entre el refuerzo 
vertical. 

7.4 Resistencia en compresión y flexocompresión en 
el plano del muro 

7.4.1 Resistencia en compresión 

La carga vertical resistente PR se calculará como: 

PR~F.FEJ;.,•Ar (7.2) 

FE se obtendrá de acuerdo con la sección 3.2.2.3. FR se 
tomará igual a 0.3. 

7 .4.2 Resistencia a flexocompresión 

La resistencia a flexocompresión en el plano del muro se 
calculará. para muros sin refuerzo, según la teoría de 
resistencia de materiales suponiendo una distribucióri 
lineal de esfuerzos en la mampostería. Se considerará que 
la mampostería no resiste tensiones y que la falla ocurre 
cuando aparece en la sección critica un esfuerzo de 
compresión igual a fm *. FR se tomará según la sección 
3.1.4.2. 

7.5 Resistencia a cargas laterales 

La fuerza cortante resistente de diseño, VmR· se 
detenninará como sigue: 

V mil~ F11 (0.5 vm * Ar+ 0.3 P) o> 1.5 FR l'm * Ar (7.3) 

En que F., se tomará igual a 0.4 (sección 3.1.4) y P está 
en compresión. 

Si la carga venical es de tensión. se tomará VmR ~O. 

/ ' ' 
'- . -· ( 

8. MAMPOSTERÍA DE PIEDRAS NATURALES 

8.1 Alcance 

Esta sección se refiere al diseño y construcción de 
cimientos. muros de retención y otros elementos 
estructurales de mampostería del tipo conocido como de 
tercera, o sea. formado por piedras naturales sin labrar 
unidas por manero. 

8.2 Materiales 

8.2.1 Piedras 

Las piedras que se empleen en elementos estructurales 
deberán satisfacer los requisitos siguientes: 

a) Su resistencia mínima a compresión en dirección 
normal a los planos de formación sea de 150 kg/cm' 
(15 MPa): 

b) Su resistencia mínima a compresión en dirección 
paralela a los planos de formación sea de 100 kgicm' 
(IOMPa); 

e) La absorción máxima sea de 4 por ciento; y 

d) Su resistencia al intemperismo. medida como la 
máxima pérdida de peso después de cinco ciclos en 
solución saturada de sulfato de sodio. sea del 1 o' por 
ciento. 

Las propiedades anteriores se determinarán de acuerdo 
con los procedimientos indicados en el capitulo CXVII 
de las Especificaciones Generales de Construcción de la 
Secretaria de Obras Públicas ( 1971 ). 

Las piedras no necesitarán ser labradas, pero se evitará, 
en lo posible, el empleo de piedras de formas 
redondeadas y de cantos rodados. Por lo menos. el 70 por 
ciento del volumen del elemento estará constituido por 
piedras con un peso mínimo de 30 kg (300 N) cada una. 

8.2.2 Moneros 

Los moneros que se empleen para mampostería de 
piedras naturales deberán ser al menos del tipo 111 (Tabla 
2.2), tal que la resistencia mínima en compresión sea de 
40 kg/cm' (4 MPa). 

La resistencia se determinará según lo especificado en la 
norma NMX-C-061. 

8.3 Diseño 

8.3 .1 Esfuerzos resistentes de diseño 

Los esfuerzos resistentes de diseño en compresión,fm *,y 
en cortante, Vm •. se tomarán como s1gue: 
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a) Mampostería unida con mortero de resistencia en 
compresión no menor de 50 kg!cm' (5 MPa). 

fm • = 20 kgicm' (2 MPa) 
v., • = 0.6 k g/ cm' (0.06 MPa) 

b) Mampostería unida con mortero de resistencia en 
compresión menor que 50 kg/cm' (5 MPa). 

¡;,, • = 15 k g/ cm' ( 1.5 MPa) 
Vm • = 0.4 kg/cm' (0.04 MPa) 

Los esfuerzos de diseño anteriores incluyen ya un factor 
de resistencia. FH. que por lo tanto, no deberá ser 
considerado nuevamente en las fórmulas de predicción 
de resistencia. 

8.3.2 Determinación de la resistencia 

Se verificará que. en cada sección. la fuerza normal 
actuante de diseño no exceda la fuerza resistente de 
diseño dada por la expresión 

(8.1) 

donde t es el espesor de la sección y e es la excentricidad 
con que actúa la carga y que incluye los efectos de 
empujes laterales si existen. La expresión anterior es 
válida cuando la relación entre la altura y el espesor 
medio del elemento de mampostería no excede de cinco; 
cuando dicha relación se encuentre entre cinco y diez. la 
resistencia se tomará igual al 80 por ciento de la 
calculada con la expresión anterior; cuando la relación 
exceda de diez deberán tomarse en cuenta explícitamente 
los efectos de esbeltez en la forma especificada para 
mampostería de piedras aníficiales (sección 3.2.2). 

La fuerza cortante actuante no excederá de la resistente 
obtenida de multiplicar el área transversal de la sección 
más desfavorable por el esfuerzo col1ante resistente 
según la sección 8.3 .l. 

8.4 Cimientos 

En cimientos de piedra braza la pendiente de las caras 
inclinadas (escarpia). medida desde la arista de la dala o 
muro. no será menor que 1.5 (vertical) : 1 (honzontal) 
(fig. 8.1 ). 

En cimientos de mampostería de forma trapecial con un 
talud vertical y el otro inclinado. tales como cimientos de 
lindero, deberá verificarse la estabilidad del cimiento a 
torsión. De no efectuarse esta verificación. deberán 
existir cimientos perpendiculares a ellos a separaciones 
no mayores de las que señala la Tabla 8.1. 

1' 

pendiente 
mimma (84) 

1{i 

mortero 
(9.3.3) 

1' .1 
Figura 8.1 Cimiento de piedra 

Tabla 8.1 Separación máxima de cimientos 
perpendiculares a cimientos donde no 

se revise la estabilidad a torsión 

Pres1ón de contacto con el terreno, 
kglm' (MPa) 

menos de 2000 (0.02) 

2000 (O 02) a 2500 (0.025) 

2500 (0.025) a 3000 (0.03) 

3000 (0.03) a 4000 (0.04) 

4000 (0.04) a 5000 (0.05) 

Claro 
má.ximo. m 

10.0 

9.0 

7.5 
6.0 

4.5 

En la Tabla 8.1, el claro máximo permisible se refiere a 
la distancia entre los ejes de los cimientos 
perpendiculares. menos el prom,dio de los anchos 
medios de éstos. 

En todo cimiento deberán colocarse dalas de concreto 
reforzado, tanto sobre los cimientos sujetos a momento 
de volteo como sobre los perpendiculares a ellos. Los 
castillos deben empotrarse en los Cimientos no menos de 
400mm. 

En el diseño se deberá considerar la pérdida de área 
debido al cruce de los cimientos. 

8.5 Muros de contención 

En el diseño de muros de contención se tomará en cuenta 
la combinación más desfavorable de cargas laterales y 
venicales debidas a empuje de tierras, al peso propio del 
muro, a las demás cargas muenas que puedan obrar y a la 
carga viva que tienda a disminuir el factor de seguridad 
contra volteo o deslizamiento. 

Los muros de contención se diseñarán con un sistema de 
drenaje adecuado. 
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9. CONSTRUCCIÓN 

9.1 Planos de construcción 

Adicionalmeme a lo establecido en el Reglamemo. los 
planos de construcción deberán señalar. al ~enos: 

a) El tipo, dimensiones exteriores e imeriores (si aplica) 
y tolerancias, resistencia en compresión de diseño, 
absorción, así como el peso volumétrico máximo y 
mínimo de la pieza. Si es aplicable, el nombre y 
marca de la pieza. 

b) El tipo de cememames a utilizar. 

e) Características y tamaño de los agregados. 

d) Proporcionamiento .Y resistencia en compresión de 
diseño del manero. El proporcionamiemo deberá 
expresarse en volumen y así se deberá indicar en los 
planos. Si aplica. se incluirá la retención. fluidez, y 
el consumo de mortero. 

e) Procedimiento del mezclado y remezclado del 
mortero. 

1) Tipo. diámetro y grado de las barras de acero de 
'refuerzo. 

g) Resistencias en compresión y en compresión 
d1agonal de diseño de la mampostería. 

h) Si aplica, o si se analizó la estructura ame cargas 
laterales mediante métodos estáticos o dinámicos 
(sección 3.2.3.2), el módulo de elasticidad y de 
conante de diseño de la mampostería. 

i) Los detalles del refuerzo mediame figuras y/o notas, 
que incluyan colocación. anclaje. traslape. dobleces. 

j) Detalles de imersecciones entre muros y anclajes de 
elementos de fachada. 

k) Tolerancias de construcción. 

1) Si aplica, el tipo y frecuencia de muestreo de 
mortero y mampostería, como se indica en la sección 
1 0.2.2. 

9.2 Construcción de mampostería de piedras 
artificiales 

9.2.1 Materiales 

9.2.1.1 Piezas 

Las fórmulas y procedimientos de cálculo especificados 
en estas disposiciones son aplicables en muros 
construidos con un mismo tipo de pieza. Si se combinan 
tipos de pieza, de arcilla, concreto o piedras naturales, se 
deberá deducir el comporramiento de los muros a parrir 
de ensayes a escala natural. 

Se deberá cumplir con los siguiemes requisitos: 

a) Condición de las piezas. Las piezas empleadas 
deberán estar limpias y sin rajaduras. 

b) Humedecimiento de las piezas. Todas las piezas de 
barro deberán saturarse al menos 2 h antes de su 
colocación. Las piezas a base de cemento deberán 
estar secas al colocarse. Se aceptará un rociado leve 
de las superficies sobre las que se colocará el 
mortero. 

e) Orientación de piezas huecas. Las piezas huecas se 
deberán colocar de modo que sus celdas y 
perforaciones sean ortogonales a la cara de apoyo 
(sección 2.1.1.2). 

9.2.1.2 Morteros 

Deberán cumplir con lo siguiente: 

a) Mezclado del manero. Se acepta el mezclado en 
seco de los sólidos hasta alcanzar un color 
homogeneo de la mezcla, la cual sólo se podrá usar 
en un lapso de 24 h. La consistencia del manero se 
ajustará tramndo de que alcance la mínima fluidez 
compatible con una fácil colocación. Los materiales 
se mezclarán en un recipiente no absorb.ente, 
prefiriendose un mezclado mecánico. El tiempo de 
mezclado. una vez que el agua se agrega, no debe ser 
menor de 3 min., ni el necesario para alcanzar 120 
revoluciones. 

b) Remezclado. Si el mortero empieza a endurecerse. 
podrá remezclarse hasta que vuelva a tomar la 
consistencia deseada agregándole un poco de agua si 
es necesario. Sólo se aceptará un remezclado. 

e) Los morreras a base de cemento ordinario deberán 
usarse dentro del lapso de 2.5 h a panir del mezclado 
inicial. 

9.1.1.3 Concretos 

Los concretos para el colado de elementos de refuerzo, 
interiores o exteriores al muro, tendrán la cantidad de 
agua que asegure una consistencia líquida sin 
segregación de los materiales constituyentes. El tamaño 
máximo del agregado será de 1 O mm. 

9.2.2 Procedimientos de construcción 

9.2.2.1 Juntas de mortero 

El manero en las juntas cubrirá totalmente las caras 
horizontales y verricaies de la pieza. Su espesor será el 
mínimo que permita una capa uniforme de manero y la 
alineación de las piezas. El espesor de las juntas 
horizontales no excederá de 12 mm si se coloca refuerzo 
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horizontal en las juntas. ni de 1 O mm sin refuerzo 
horizontal. El espesor minimo será de 6 mm. 

9.2.2.2 Aparejo 

La unión vertical de la mampostería con los castillos 
exteriores deberá detallarse para transmitir las fuerzas de 
corte. Se aceptará que la mampostería se deje dentada o 
bien. que se coloquen conectores metálicos. 

Las fórmulas y procedimientos de cálculo especificados 
en estas disposiciones son aplicables sólo si las piezas se 
colocan en forma cuatrapeada; para otros tipos de 
aparejo. el comportamiento de los muros deberá 
deducirse de ensayes a escala natural. 

9.2.2.3 Concreto y mortero de relleno 

Los huecos deberán estar libres de materiales extraños y 
de mortero de la junta. En castillos y huecos interiores se 
colocará el concreto o mortero de relleno de manera que 
se obtenga un llenado completo de los huecos. Se admite 
la compactación del concreto y mortero. sin hacer vibrar 
excesivamente el refuerzo. El colado de elementos 
interiores verticales se efectuará en tramos no mavores 
de: · 

a) 500 mm, si el área de la celda es de hasta 2500 mm'; 
o 

b) 1.5 m. si el área de la celda es mayor que 2500 mm'. 

Si por razones constructivas se intenumpiera la 
construcción del muro en ese día. el concreto o mortero 
de relleno deberá alcanzar hasta la mitad de la altura de 
la pieza. 

No es necesario llenar totalmente las perforaciones de las 
piezas multiperforadas. 

En muros con piezas huecas y multiperforadas sólo se 
rellenarán las celdas de las primeras (fig. 9.1 ). 

No se permite doblar el refuerzo una vez iniciada la 
colocación del mortero o concreto. 

9.2.2.-1 Refuerzo 

El refuerzo se colocará de manera que se asegure que se 
mantenga fijo durante el colado. El recubrimiento, 
separación y traslapes mínimos así como el refuerzo 
horizontal colocado en las juntas serán los que se 
especifican en la sección 3.3. No se admitirá traslape de 
barras de refuerzo colocadas en juntas horizontales. 

9.2.2.5 Tuberías y duetos 

Se deberán instalar sin dañar la mampostería. En 
mampostería de piezas macizas o huecas con relleno total 
se admite ranurar el muro para alojar las tuberías ,. 
duetos. siempre que: 

a) la profundidad de la ranura no exceda de la cuarta 
parte del espesor del muro (ti 4); 

b) el recorrido sea vertical; y 

e) el recorrido no sea mayor que la mitad de la altura 
libre del muro (H/2). 

rellenar ambas celdas 

o dueto 

mvel del colado 
si se mterrumpe 
la construcción 

ApareJO en forma 
cuatrapeada (9.2.2.2) 

Figura 9.1 Relleno de piezas 

En muros con piezas huecas no se podrá alojar tubos o 
duetos en celdas con refuerzo. Las celdas con tubos y 
duetos deberán ser rellenadas con concreto o mortero de 
relleno. 

No se permite colocar tuberías y duetos en castillos que 
tengan función estructural, sean exteriores o interiores o 
en celdas reforzadas verticalmente como las dispuestas 
en los Capítulos 5 y 6, respectivamente. 

9.2.2.6 Construcción de muros 

En la construcción de muros, además de los requisitos de 
las secciones anteriores, se cumplirán los siguientes: 

t. 
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La dimensión de la sección transversal de un muro que 
cumpla alguna función estructural o que sea de fachada 
no será menor de 100 mm. 

Todos los muros que se toquen o crucen deberán anclarse 
o ligarse entre sí (secciones 5.1.1. 6.1.2 y 6.1.5), salvo 
que se tomen precauciones que garanticen su estabilidad 
y buen funcionamiento. 

Las superficies de las juntas de construcción deberán 
estar limpias y rugosas. Se deberán humedecer en caso de 
usar piezas de arcilla. 

Los muros de fachada que reciban recubrimiento de 
materiales pétreos naturales o artificiales deberán llevar 
elementos suficientes de liga y anclaje para soportar 
dichos recubrimientos. 

Durante la construcción de todo muro se tomarán las 
precauciones necesarias para garantizar su estabilidad en 
el proceso de la obra. tomando en cuenta posibles 
empujes horizontales, incluso viento y sismo. 

En muros reforzados con mallas de alambre soldado y 
recubrimiento de manero, la superficie deberá estar 
saturada y libre de materiales que afecten la adherencia 
del mortero. 

9.2.2. 7 Tolerancias 

a) En ningún punto el eje de un muro que tenga función 
estructural distará más de 20 mm del indicado en los 
planos. 

b) El desplomo de un muro no será mayor que 0.004 
veces su altura ni 15 mm. 

9.3 Construcción de mampostería de piedras 
naturales 

9.3.1 Piedras 

Las piedras que se emplean deberán estar limpias y sin 
rajaduras. No se emplearán piedras que presentan forma 
de laja. Las piedras se mojarán antes de usarlas. 

9.3.2 Mortero 

El mortero se elaborará con la cantidad de agua mínima 
necesaria para obtener una pasta manejable. Para el 
mezclado y remezclado se respetarán los requisitos de la 
sección 9.2. 1.2. 

9.3.3 Procedimiento constructivo 

La mampostería se desplantará sobre una plantilla de 
manero o concreto que pennita obtener una superficie 
plana. En las primeras hiladas se colocarán las piedras de 

mayores dimensiones y las mejores caras de las piedras 
se aprovecharán para los paramentos. Cuando las piedras 
sean de origen sedimentario se colocarán de manera que 
Jos lechos de estratificación queden normales a la 
dirección de las compresiones. Las piedras deberán 
humedecerse antes de colocarlas y se acomodarán de 
manera de llenar lo mejor posible el hueco formado por 
las otras piedras. Los vacíos se rellenarán completamente 
con piedra chica y mortero. Deberán usarse piedras a 
tizón, que ocuparán por lo menos una quinta parte del 
área del paramento y estarán distribuidas en forma 
regular. No deberán existir planos definidos de falla 
transversales al elemento. Se respetarán. además los 
requisitos de la sección 9.2.2.6 que sean aplicables. 
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10. INSPECCIÓN Y CONTROL DE OBRA 

10.1 Inspección 

El Director Responsable de Obra deberá supervisar el 
cumplimiento de las disposiciones constructivas 
señaladas en los Capitulas 9 y 1 O. 

1 0.1.1 Antes de la construcción de muros de 
mampostería 

Se deberá verificar que la cimentación se haya construido 
con las tolerancias señaladas en las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras de Concreto. si la cimentación es de concreto, 
o en la sección 8.4 de estas Normas. si la cimentación es 
de mampostería. 

Se revisará que el refuerzo longitudinal de castillos. o el 
vertical de muros, esté anclado y en la posición señalada 
en los planos estructurales. Se hará énfasis que se cumpla 
con lo señalado en el inciso 3.3.6.6.a. 

1 0.1.2 Durante la construcción 

En especial, se revisará que: 

a) Las piezas sean del tipo y tengan la calidad 
especificados en los planos de construcción. 

b) Las piezas de barro estén sumergidas en agua al 
menos 2 h antes de su colocación. 

e) Las piezas de concreto estén secas y que se rocíen 
con agua justo antes de su colocación. 

d) Las piezas estén libres de polvo, grasa. aceite o 
cualquier otra sustancia o elemento que reduzca la 
adherencia o dificulte su colocación. 

e) Las barras de refuerzo sean del tipo, diámetro y 
grado indicado en los planos de construcción. 

1) El aparejo sea cuatrapeado. 

g) Los bordes verticales de muros confinados 
exteriormente estén dentados o que cuenten con 
conectores o refuerzo horizontal. 

h) El refuerzo longitudinal de castillos o el interior del 
muro esté libre de polvo. grasa o cualquier otra 
sustancia que afecte la adherencia, y cuya posición 
de diseño esté asegurada durante el colado. 

i) No se traslape más del 50 por ciento del acero 
longitudinal de castillos, dalas o refuerzo vertical en 
una misma sección. 

j) El refuerzo horizontal sea continuo en el muro, sin 
traslapes, y anclado en los extremos con ganchos a 
90 grados colocados en el plano del muro. 

k) El mortero no se fabrique en contacto con el suelo o 
sin control de la dosificación. 

1) El relleno de los huecos verticales en piezas huecas 
de hasta cuatro celdas se realice a la altura máxima 
especificada en los planos. 

m) Las juntas verticales y horizontales estén totalmente 
rellenas de manero. 

n) Si se usan tabiques multiperforados. que el manero 
penetre en las perforaciones la distancia indicada en 
los planos, pero no menos de 1 O mm. 

o) El espesor de las juntas no exceda el valor indicado 
en los planos de construcción. 

p) El desplomo del muro no exceda 0.004H ni 15 mm. 

q) En castillos interiores, el concreto o mortero de 
relleno haya penetrado completamente. sin dejar 
huecos. 

r) En muros hechos con tabique multiperforado y 
piezas huecas (estas últimas para alopr instalaciones 
o castillos interiores}, la pieza hueca esté llena con 
concreto o mortero de relleno. 

s) En muros reforzados con malla soldada de alambre, 
los conectores de anclaje estén firmemente 
instalados a la mampostería y concreto, con la 
densidad (por metro cuadrado) señalada en los 
planos de construcción. 

t) Los muros transversales de carga que lleguen a tope 
estén conectados con el muro ortogonal. 

u) Las aberruras en muros. si así lo señalan los planos, 
estén reforzadas o confinadas en sus bordes. 

v) Los pretiles cuenten con castillos y dalas o refuerzo 
interior. 

10.2 Control de obra 

10.2.1 Alcance 

Las disposiciones de control de obra son aplicables a 
cada edificación y a cada empresa constructora que 
partícipe en la obra. Quedan exentos los siguientes casos: 

a) Edificaciones que cumplan simultáneamente con 
tener una magnitud (superficie construida) no mayor 
de 250 m', no más de dos niveles, incluyendo 
estacionamiento, y que sean de cualquiera de los 
siguientes géneros (según el articulo 5 del 
Reglamento): habitación unifamiliar, serv1c1os, 
industria, infraestructura o agricola, pecuario y 
forestal. 

b) Edificaciones de género habitación plurifarniliar con 
no más de diez viviendas en el predio, incluyendo a 
las existentes, y no más de dos niveles, incluyendo 
estacionamiento. Adicionalmente cada vivienda no 
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deberá tener una magnitud (superficie construida) 
superior a 250 m2• 

1 0.2.2 Muestreo y ensayes 

10.2.2.1 Mortero para pegar piezas 

Se tomarán como minimo tres muestras por cada Jote de 
3000 m' o fracción de muro construido. En casos de 
edificios que no formen parte de conjuntos. al menos una 
muestra será de la planta baja en edificaciones de hasta 
tres niveles, y de la planta baja y primer entrepiso en 
edificios de más niveles. 

Las muestras se tomarán durante la construcción del Jote 
indicado. Cada muestra estará compuesta de tres probetas 
cúbicas. La elaboración, curado, ensaye y determinación 
de la resistencia de las probetas se hará según lo 
especificado en la norma NMX-C-061. Las muestras se 
ensayarán a los 28 días. Los ensayes se realizarán en 
laboratorios acreditados por la entidad de acreditación 
reconocida en Jos términos de la Ley Federal sobre 
Metrología y Normalización. 

10.2.2.2 Mortero y concreto de relleno 

Se tomarán como mínimo tres muestras por cada lote de 
3000 m' o fracción de muro construido. En casos de 
edificios que no formen parte de conjuntos, al menos una 
muestra será de la planta baja en edificaciones de hasta 
tres niveles, y de la planta baja y primer entrepiso en 
edificios de más niveles. 

Las muestras se tomarán durante la construcción del lote 
indicado. Cada muestra estará compuesta de tres probetas 
cúbicas en el caso de morteros, y de tres cilindros en el 
caso de concretos de relleno. La elaboración, curado, 
ensaye y determinación de la resistencia de las probetas 
de mortero se hará según Jo especificado en la norma 
NMX-C-061. La elaboración, curado y ensaye de 
cilindros de concreto de relleno se hará de acuerdo con 
las normas NMX-C-160 y NMX-C-083-0NNCCE. Las 
muestras se ensayarán a los 28 días. Los ensayes se 
realizarán en laboratorios acreditados por la entidad de 
acreditación reconocida en los términos de la Ley Federal 
sobre Metrología y Normalización. 

10.2.2.3 Mampostería 

Se tomarán como mínimo tres muestras por cada lote de 
3000 m' o fracción de muro construido con cada tipo de 
pieza. En casos de edificios que no formen parte de 
conjuntos. al menos una muestra será de la planta baja en 
edificios de hasta tres niveles, y de la planta baja y 
primer entrepiso si el edificio tiene más niveles. Las 
muestras se tomarán durante la construcción del lote 
indicado. Las probetas se elaborarán con los materiales, 
mortero y piezas, usados en la construcción del Jote. 

Cada muestra estará compuesta por una pila y un murete. 
Se aceptará elaborar las probetas en laboratorio usando 
las piezas. la mezcla en seco del mortero y la cantidad de 
agua empleada en la construcción del lote. La 
elaboración, curado. transporte. ensaye y determinación 
de las resistencias de las probetas se hará según lo 
indicado en las normas mexicanas correspondientes. Las 
muestras se ensayarán a los 28 días. Los ensayes se 
realizarán en laboratorios acreditados por la entidad de 
acreditación reconocida en Jos términos de la Ley Federal 
sobre Metrología y Normalización. 

10.2.2.4 Penetración del mortero 
mu/tiperforadas 

Se aceptará la aplicación de cualquiera de Jos 
procedimientos siguientes: 

a) Penetración del mortero. Se determinará la 
penetración del mortero retirando una pieza 
multiperforada en un muro de planta baja si el 
edificio tiene hasta tres niveles. o de planta baja y 
primer entrepiso si el edificio tiene más niveles. 

b) Consumo de mortero. Se controlará el consumo de 
mortero que penetra en las perforaciones de las 
piezas, adicional al colocado en las juntas horizontal 
y vertical. en todos los muros de planta baja, si el 
edificio tiene hasta tres niveles. o de planta baja y 
primer entrepiso si el edificio tiene más niveles. 

10.2.3 Criterio de aceptación 

!0.2.3.1 De morteros y mampostería 

El criterio de aceptación se basa en que el valor de la 
resistencia de diseño. especificado en los planos de 
construcción. sea alcanzada por Jo menos por el 98 por 
ciento de las probetas. Es decir. se deberá cumplir que 

= =· ::-: _ __::_ __ 
1+2.5c, 

donde 

(10.1) 

-• es la resistencia de diseño de interés ([;*del mortero 
o del mortero o concreto de relleno,fm • y V m • de la 
mampostería); 

: es la media de las resistencias de las muestras 
obtenidas según la sección 1 0.2.2; y 

e= es el coeficiente de variación de la resistencia de 
interés de las muestras, que en ningún caso será 
menor que 0.20 para la resistencia a compresión de 
Jos morteros o de Jos concretos de relleno y que Jo 
indicado en las seccwnes 2.7.1.1 y 2.7.2.1 para pilas 
y muretes, respectivamente. 
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10.2.3.2 De la penetración del mortero en pie=as 
multiperforadas 

Si se opta por el inciso 1 0.2.2.4.a. la penetración media 
del mortero. tanto en la junta superior como en la inferior 
de la pieza. será de 1 O mm, a menos que los planos de 
construcción especifiquen otros valores mínimos. 

Se aceptará si, aplicando el inciso 1 0.2.2.4.b, el consumo 
de mortero varia entre 0.8 y 1.2 veces el consumo 
indicado en los planos de construcción. 

10.3 Inspección y control de obra de edificaciones 
en rehabilitación 

Se debe cumplir con lo señalado en las secciones 10.1 y 
1 0.2. Adicionalmente, será necesario respaldar con 
muestreo y pruebas de laboratorio las características de 
los materiales utilizados en la rehabilitación. incluyendo 
las de aquellos productos comerciales que las 
especifiquen al momento de su compra. 

Se deberá verificar la correcta aplicación de las 
soluciones de proyecto, así como la capacidad. sea 
resistente o de deformación, de elementos o 
componentes, tales como los conectores. 

La medición de las características dinámicas de una 
estructura proporciona información útil para juzgar la 
efectividad de la rehabilitación, cuando ésta incluye 
refuerzo, adición o retiro de elementos estructurales. 

11. EVALUACIÓN Y REHABILITACIÓN 

11.1 Alcance 

Estas disposiciones son complementarias al Título VI del 
Reglamento. 

11.2 Evaluación 

11.2.1 Necesidad de evaluación 

Se deberá evaluar la seguridad estructural de una 
edificación cuando se tengan indicios de que ha sufrido 
algún daño, presente problemas de servicio o de 
durabilidad. vaya a sufrir alguna modificación. cambie su 
uso, o bien. cuando se requiera verificar el cumplimiento 
del nivel de seguridad establecido en el Titulo VI del 
Reglamento. 

11.2.2 Proceso de evaluación 

El proceso de evaluación deberá incluir: 

a) Investigación y documentación de la estructura. 
incluyendo daños causados por sismos u otras 
acciones. 

b) Si es aplicable, clasificación del daño en cada 
elemento de la edificación (estructural y no 
estructural) según su severidad y modo de. 
comportamiento. 

e) Si aplica, estudio de los efectos del daño en los 
elementos estructurales en el desempeño futuro de la 
edificación. 

d) Determinación de la necesidad de rehabilitar. 

11.2.3 Investigación y documentación de la edificación 
y de las acciones que la dañaron 

1 1.2.3. 1 Información básica 

Se deberá recolectar información básica de la edificación 
y de las acciones que la dañaron: en par1icular se deben'~: 

a) Recopilar memorias, especificaciones, planos 
arquitectónicos y estructurales, así como informes y 
dictámenes disponibles. 

b) Inspeccionar la edificación. así como reconocer su 
edad y calidad de la construcción. 

e) Estudiar el reglamento y normas de construcción en 
vigor a la fecha de diseño y construcción de la 
estructura. 

d) Determinar las propiedades de los materiales y del 
suelo. 

e) Definir el alcance y magnitud de los daños. 
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f) Tener entrevistas con los propietarios. ocupantes. así 
como con los constructores y diseñ.adores originales. 

g) Obtener infonnación sobre las acciones que 
originaron el daño. tal como su magnitud. duración, 
dirección, espectros de respuesta u otros aspectos 
relevantes. 

Al menos. se debe realizar una inspección en sitio con el 
fin de identificar el sistema estructural, su configuración 
y condición. Si es necesario, se deben retirar los 
recubrimientos y demas elementos que obstruyan la 
revisión visual. 

11.2.3.2 Determinación de las propiedades de los 
materiales 

La determinación de las propiedades de los materiales 
podra efectuarse mediante procedimientos no 
destructivos o destructivos. siempre que por estos últimos 
no se deteriore la capacidad de los elementos 
estructurales. En caso de que se tengan daños en la 
cimentación o modificaciones en la estructura que 
incidan en ella. será necesario verificar las características 
del subsuelo mediante un estudio geotécnico. 

1 !.2.4 Clasificación del daño en los elementos de la 
edificación 

11.2.4.1 Modo de comportamiento 

Atendiendo al modo de comportamiento de los elementos 
estructurales y no estructurales. se debera clasificar el 
tipo y magnitud de daño. El modo de comportamiento se 
define por el tipo de daño predominante en el elemento. 
El modo de comportamiento dependerá de la resistencia 
relativa del elemento a los distintos elementos mecánicos 
que actúen en él. 

11.2..!.2 Magnitud de daño 

La magnitud o severidad del daño en elementos 
estructurales se podrá clasificar en cinco niveles: 

a) Insignificante, que no afecta de manera relevante la 
capacidad estructural (resistente y de deformación). 
La reparación sera de tipo superficial. 

b) Ligero. cuando afecta ligeramente la capacidad 
estructural. Se requieren medidas de reparación 
sencillas para la mayor parte de elementos y de 
modos de comportamiento 

e) Moderado. cuando afecta medianamente la 
capacidad estructural. La rehabilitación de los 
elementos dañados depende del tipo de elemento y 
modo de comportamiento. 

d) Severo, cuando el daño afecta significativamente la 
capacidad estructural. La rehabilitación implica una 

intervención amplia. con reemplazo o refuerzo de 
algunos elementos. 

e) Muy grave. cuando el daño ha deteriorado a la 
estructura al punto que su desempeño no es 
confiable. Abarca el colapso total o parcial. La 
rehabilitación involucra el reemplazo o refuerzo de 
la mayoría de los elementos. o incluso la demolición 
total o parcial. 

11.2.5 Evaluación del impacto de elementos dañados 
en el comportamiento de la edificacion 

11.2.5.1 Impacto del daño 

Se deberá evaluar el efecto de grietas u otros signos de 
daño en el desempeño futuro de una edificación. en 
función de los posibles modos de comportamiento de los 
elementos dañados, sean estructurales o no estructurales. 

11.2.5.2 Edificación sin daño estructural 

Si ia edificación no presenta daiío estructural alguno, se 
deberán estudiar los diferentes modos posibles de 
comportamiento de Jos elementos. y su efecto en el 
desempeño de la edificación. 

11.2.5.3 Capacidad remanente 

Para evaluar la seguridad estructural de una edificación 
será necesario detenninar la capacidad remanente en cada 
elemento para cada modo de comportamiento posible o 
predominante. Dicha capacidad estara definida por el 
nivel de acciones con el cual el elemento. de la estructura 
o cimentación. alcanza un primer estado limite de falla o 
de servicio. dependiendo del tipo de revisión que se lleve 
a cabo. 

11.2.5 . ./ Cálculo de la capacidad estructural 

Para obtener la capacidad estructural se podrán usar los 
métodos de análisis elástico convencionales, así como los 
requisitos y ecuaciones aplicables de estas Normas o de 
otras Normas Técnicas Complementanas. Cuando en la 
inspección en sitio no se observe dañ.o estructural alguno, 
se puede suponer que la capacidad original del elemento 
estructural esta intacta. En edificaciones con daños 
estructurales, debera considerarse la participación de los 
elementos dañados. afectando su capacidad individual 
según el tipo y nivel de daño. En edificaciones inclinadas 
debera incluirse el efecto del desplomo en el análisis. 

1 1.2.5.5 Consideraciones para evaluar la seguridad 
estructural 

Para evaluar la seguridad estructural de una edificación 
se deberán considerar, entre otros, su deformabilidad. los 
defectos e irregularidades en la estructuración y 
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cimentación. el riesgo inherente ··a su ubicación, .. la 
interacción con las estructuras vecinas, la calidad del 
mantenimiento y el uso a que se destine. 

1 1 ,2.6 Determinación de la necesidad de rehabilitación 

ll.2.6.1 Daño ligero 

Si como resultado del proceso de evaluación de la 
seguridad estructural se concluye que cumple con la 
nonnativa vigente y sólo presenta daños estructurales 
insignificantes o ligeros, deberá hacerse un proyecto de 
rehabilitación que considere la restauración o reparación 
de dichos elementos. 

11.2.6.2 Daño mayor 

Si se concluye que no cumple con el Reglamento. se 
presentan daños estf'"cturales moderados o de mayor 
nivel, o se detectan situaciones que pongan en peligro la 
estabilidad de la estructura. deberá elaborarse un 
proyecto de rehabilitación que considere, no sólo la 
reparacwn de los elementos dañados, sino la 
modificación de la capacidad de toda la estructura. La 
evaluación podrá igualmente recomendar la demolición 
total o parcial de la estructura. 

11.3 Rehabilitación 

11.3.1 Apuntalamiento y rehabilitación temporales y 
demolición 

11.3.1.1 Control del acceso 

Si se detectan daños en la estructura que puedan poner en 
peligro su ·estabilidad. deberá controlarse el acceso a la 
misma y proceder a su rehabilitación temporal en tanto se 
termina la evaluación. En aquellos casos en que los daños 
hagan inminente el derrumbe total o parcial. con riesgo 
para las construcciones o vías de comunicación vecinas, 
será necesario proceder a la demolición urgente de la 
estructura o de la zona que representa riesgo. 

11.3.1.2 Rehabilitación temporal 

Cuando el nivel de dailos observados en una edificación 
así lo requiera. será necesario rehabilitar temporalmente, 
o apuntalar. de modo que se proporcione la rigidez y 
resistencia provisionales necesarias para la seguridad de 
los trabajadores que laboren en el inmueble, así como de 
los vecinos y peatones en las zonas adyacentes. La 
rehabilitación temporal será igualmente necesaria cuando 
se efectúen modificaciones a una estructura que 
impliquen la disminución transitoria de la rigidez o 
capacidad resistente de algún elemento estructural. 

11.3.1.3 Seguridad durante la rehabilitación 

.. Las obras de rehabilitación temporal, o apuntalamie:·<tO. 
deberán ser suficientes para garantizar la estabilidad de ia 
estructura. Antes de iniciar las obras de rehabilitación. 
deberá demostrarse que el edificio cuenta con la 
capacidad de soportar simultáneamente las acciones 
verticales estimadas (cargas muerta y viva) y 30 por 
ciento de las accidentales obtenidas de las Normas 
Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo con 
las acciones pennanentes previstas durante la ejecución 
de las obras. Para alcanzar dicha capacidad será 
necesario. en los casos que se requiera. recurrir a la 
rigidización temporal de algunas panes de la estructura. 

11.3.2 Conexión entre elementos existentes y 
materiales o elementos nuevos 

Las conexiones entre elementos existentes ) los 
materiales o elementos nuevos se deben diseñar y 
ejecutar de manera de alcanzar un comportamiento 
monolitico y de asegurar la transmisión de fuerzas entre 
ellos. Se admitirá usar anclas. fijadores o pernos 
adhesivos o de percusión (estos últimos son instalados 
mediante cargas explosivas de potencia controlada). 

11.3.3 Reparación de elementos 

!1.3.3.1 Alcance 

Cuando se requiera recuperar la capacidad original de un 
elemento será necesaria su reparación o restauración. 
Aquellos elementos dañados que adicionalmente serán 
reforzados deberán ser reparados antes. 

Conviene hacer notar que el éxito de una reparación, por 
ejemplo de inyección de grietas, para alcanzar a restituir 
totalmente la capacidad original del elemento. depende. 
entre otros factores, de la magnitud del daño y de la 
calidad de la ejecución. Por tanto, se debe considerar en 
el análisis y en la evaluación, el nivel de restitución de la 
capacidad estructural que sea factible alcanzar para el 
modo de componamiento, magnitud de daño y calidad de 
ejecución de la edificación. 

11.3.3.2 Reemplazo de pie=as, mortero, barras y 
concreto dañados 

En elementos con dai\o severo y muy grave, puede ser 
necesario sustituir a los materiales dañados por 
materiales nuevos, previo apuntalamiento del elemento· 
por reparar. Se deberá promover una buena adherencia 
entre los materiales existentes y los nuevos, así como 
pequei\os cambios volumétricos debidos a la contracción 
por fraguado. Se usaran materiales del mismo tipo y con 
una resistencia al menos igual que la del material 
original. 

11.3.3.3 Reparación de grietas 
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Se podrá recurrir a la inyección de resinas o fluidos a 
base de polímeros o cementos hidráulicos. La viscosidad 
y tipo de la resina epóxica se determinarán en función del 
ancho de las grietas por obturar y de la absorción de las 
piezas. No se admitirán inyecciones por el método de 
vacío. 

Los fluidos a base de cementos hidráulicos (lechadas) 
deberán dosificarse de modo de asegurar que fluyan a 
través de grietas y vacíos, pero sin aumentar la 
segregación. sangrado y contracción plástica. 

Cuando las grietas tengan un ancho significativo (del 
orden de 5 mm). se podrán rellenar mediante pedazos de 
piezas, denominadas rajuelas. Las rajuelas deben 
acuñarse debidamente y deben pegarse con mortero tipo 
l. 

En todos los casos, se debe retirar el acabado del muro 
cuando menos en los 300 mm adyacentes a la grieta. 

1 1.3.3.4 Reparación de daños debidos a corrosión 

Se deberá retirar el concreto o la mampostería agrietada y 
exponer totalmente las barras de refuerzo corroídas y 
sanas que estén dentro de la caja practicada. Para 
asegurar la adherencia entre los materiales nuevos, las 
barras de refuerzo y el concreto o mampostería viejos, se 
deberán limpiar las barras y las superficies del material 
existente. Si las barras corroídas han perdido más de un 
::!5 por ciento de su sección transversal, se debe 
reemplazarlas o bien colocar barras suplementarias 
ancladas adecuadamente. El concreto o mampostería 
nueva que se coloque deberá tener una menor 
permeabilidad que la de los materiales existentes. Se 
debera considerar la conveniencia de proteger de la 
corrosión al refuerzo expuesto a través de medidas 
activas o pasivas. 

11.3.4 Refuerzo 

1 I.JA. 1 Generalidades 

Cuando se requiera modificar las capacidades resistente o 
de deformación de un elemento estructural. sera 
necesario recurrir a su refuerzo. El refuerzo de un 
elemento suele producir cambios en su rigidez que 
deberán tomarse en cuenta en el análisis estructural. Se 
debe revisar que la modificación de los elementos sujetos 
a refuerzo no produzca que los elementos no intervenidos 
alcancen prematuramente, estados limite de servicio o de 
falla, que puedan conducir a comportamientos 
desfavorables y no estables. El análisis estructural podrá 
efectuarse suponiendo el comportamiento monolítico del 
elemento original y su refuerzo, si el diseño y ejecución 
de las conexiones entre los materiales así lo aseguran. 

11.3.4.2 Encamisado de elementos de concreto y de 
mampostería 

Los elementos de concreto y de mampostería se pueden 
rehabilitar colocando mallas metálicas o plásticas 
recubiertas con mortero o bien. encamisando a los 
elementos con ferrocemento o con materiales plásticos 
adheridos con resinas. 

En el diseño. detallado y construcción de encamisados 
con mortero o ferrocemento se aplicará lo indicado en las 
secciones 3.3.6.5, 5.4.4, y en el Capirulo 9 de estas 
Normas. 

Cuando el refuerzo de un elemento estructural se realice 
mediante encamisado con elementos hechos con fibras de 
materiales plásticos deberá prepararse la superficie del 
elemento para que sea lisa y se deben retirar los 
recubrimientos que afecten la adherencia de los 
materiales plásticos y las resmas. Las aristas de los 
elementos deben redondearse para evitar la rorura de las 
fibras. Se debe garanttzar la compatibilidad entre las 
resinas y fibras usadas. Se deberán recubrir con un 
material protector aquellos elementos que estén 
expuestos directamente a la radiación solar y que en su 
encamisado se hayan usado resinas degradables con los 
rayos ultravioleta. 

11.3.4.3 Adición de elementos confinames de concreto 
reforzado 

Se pueden construir en aquellas edificaciones que no 
tengan castillos o dalas. o bien que los castillos o dalas 
no cumplan con los requisitos señalados en las secciones 
3.3 y 5.1 de estas normas. En el diseño, detallado y 
construcción de los nuevos castillos y dalas se deberá 
seguir lo indicado en las secciones 3.3. 5.1 y el Capitulo 
9. Se deberá anclar el refuerzo longitudinal de manera 
que alcance su esfuerzo de fluencia especificado. 

1 1.3..1.4 Adición o retiro de muros 

Será necesario adicionar o retirar muros cuando se 
requiera corregir irregularidades o defectos en la 
estructuración, reforzar la edificación en su conjunto o 
efectuar una modificación del proyecto original. En el 
diseño deberá cuidarse que la rigidez de los nuevos 
elementos sea compatible con la de la estructura original 
si se desea un trabajo conjunto. Requiere especial 
atención el diseño de las conexiones entre los nuevos 
elementos y la estructura original. Asimismo, deberá 
revisarse la transmisión de las cargas a la cimentación. lo 
que frecuentemente puede llevar también a la necesidad 
de modificarla. 

Si se colocan muros diafragma de mampostería se deberá 
cumplir con lo señalado en el Capitulo 4 de estas normas. 
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11.3.5 Construcción, supervisión y control de calidad 

Los trabajos de rehabilitación deberán satisfacer las 
disposiciones del Capítulo 9. La inspección y control de 
calidad deben cumplir con lo señalado en el Capitulo 10 
de estas nonnas. 

APÉNDICE NORMATIVO A - CRITERIO DE 
ACEPTACIÓN DE SISTEMAS CONSTRUCTIVOS 
A BASE DE MAMPOSTERÍA DISEÑADOS POR 
SISMO 

A.l Definiciones 

Distorsión: rotación del eje vertical del muro bajo carga 
lateral. con respecto a la venical. Se puede 
obtener dividiendo el desplazamiento lateral 
aplicado a nivel de losa entre la altura del 
entrepiso. 

Espécimen: estructura probada en el laboratorio que 
representa el arreglo común del refuerzo y 
condiciones de borde. 

Resistencia: máxima capacidad de carga en un ciclo o 
para una distorsión. Puede ser medid:t o 
calculada. 

Energía disipada equivalente: cociente de la ent.:r~la 
disipada del espécimen sometido a 
defonnaciones laterales cíclicas reversibles y 
de la energía disipada ideal. Se calcula como 
el área contenida por la curva histerética para 
ese ciclo dividida entre el área circunscrita 
por los paralelogramos definidos por la .. ,. 
rigidez del primer ciclo y la carga má~irna 
del ciclo para el cual se calcula la energía ~ 

disipada equivalente. e 

Rigide= de ciclo: pendiente de la secante que une los 
puntos de máxima distorsión. en sentidos --=: 
positivo y negativo. para un mismo ciclo. .:I 

A.2 Notación 

H altura no restringida del muro. cm (mm) 

R resistencia lateral calculada del espécimen. kg (N) 

Ra resistencia lateral aproximada del espécimen, kg 
(N) 

Rmax resistencia (carga lateral máxima) del espécimen 
medida en laboratorio. kg (N) 

.ó. desplazamiento lateral aplicado en la parte superior 
del espécimen, cm (mm) 

A factor de sobrerresistencia de las conexiones 

e distorsión 

A.3 Alcance 

En este apéndice se establece el criterio de aceptación de 
sistemas constructivos a base de muros de mampostería 
que sean diseñados para resistir las fuerzas inducidas por 
los sismos. La aceptación se apoya en evidencia 
experimental de su desempeño, así como en análisis 
matemáticos. 
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El comportamiento del sistema constructivo evaluado 
deberá ser, al menos. igual al exhibido por la 
mampostería diseñada y construida según las 
modalidades de estas Normas. y hecha co~ piezas 
macizas o huecas. 

Se deberá establecer. mediante las pruebas de laboratorio 
de los especímenes, la resistencia a carga lateral. la 
capacidad de desplazamiento lateral, la capacidad de 
disipación de energía y la rigidez lateral. 

El espécimen de prueba deberá mantener su integridad 
estructural y su capacidad de carga vertical a distorsiones 
al menos iguales a 0.006 para piezas macizas y 0.004 
para piezas huecas. 

A.4 Criterio de diseño de los especimenes 

Antes de realizar las pruebas, se deberá contar con un 
proceso de diseño, en cuyo desarrollo se hayan incluido 
el comportamiento no lineal de los materiales, el efecto 
de conexiones y refuerzo, asi como la influencia de las 
cargas cíclicas reversibles. Si el desarrollo del proceso 
requiere de pruebas preliminares. éstas no serán parte de 
las pruebas para aceptación objeto del Apéndice. 

Los especímenes se diseñarán con este proceso de 
diseño. Se determinará la resistencia lateral calculada, R, 
a partir de las propiedades geométricas especificadas. de 
los esfuerzos especificados de fluencia del acero. de las 
resistencias especificadas de la mampostería y concreto 
(si aplica), de un análisis de compatibilidad de 
deformación y usando un factor de reducción unitario. 

Se diseñarán los especímenes de manera que tal que la 
resistencia lateral asociada a la falla de la conexión más 
débil sea A veces la resistencia lateral aproximada del 
espécimen. Ru. El ténnino conexión se refiere, por 
ejemplo, a la unión entre muros transversales u oblicuos, 
a la unión del espécimen con la cimentación y con 
sistemas de piso o techo, y a la unión entre elementos que 
proporcionan resistencia, rigidez o confinamiento, como 
es el caso de castillos en la mampostería confinada. El 
valor mínimo del factor de sobrerresistencia de las 
conexiones, f., será 1.3. 

La resistencia lateral aproximada del espécimen. R., se 
calculará usando el proceso de diseño del sistema, a 
partir de las propiedades geométricas y mecánicas reales 
(medidas), con un factor de reducción unitario, 
incluyendo, si aplica. los efectos de endurecimiento por 
deformación del acero. 

A.S Especímenes de pruebas 

Se probará, al menos, un espécimen para cada 
configuración característica del refuerzo, o condiciones 
de borde. 

Los especímenes se diseñarán y consrruirá.n a una escala 
que permita reproducir fielmente los fenómenos de 
transmisión de carga. en particular en las conexiones ) 
bordes. La menor escala permitida será un medio. 

Se deberán reproducir 
(restricciones a giros 
configuración estudiada. 

A.6 Laboratorio 

las condiciones de borde 
o desplazamientos) de la 

Las pruebas se llevarán a cabo en un laboratorio de 
reconocido prestigiO y que cuente con equipos 
calibrados. El programa experimental y los análisis de 
datos deberán ser revisados por el Comité Asesor en 
Seguridad Estructural del Gobierno del Distrito Federal. 

A. 7 Protocolo de ensayo 

Los especímenes serán probados bajo la serie de ciclos a 
deformación controlada de la figura A.l. Las pruebas se 
harán bajo una carga vertical constante que represente las 
acciones permanentes del Reglamento consistentes con el 
uso que se pretende dar al sistema constructivo. así como 
con la magnitud (numero de niveles). Para cada 
distorsión se aplicarán dos ciclos. Los dos primeros pares 
de ciclos se aplicaran controlando por carga. y 
corresponderán a la cuarta parte y a la mitad de la menor 
de la carga calculada de agrietamiento inclinado del muro 
o de fluencia del refuerzo vertical. El tercer par de ciclos 
corresponderá al primer agrietamiento inclinado o a la 
primera fluencia del muro. lo que ocurra primero. A 
partir de ahí se aplicarán las distorsiones de la figura A.l 
hasta alcanzar, al menos. una distorsión de 0.006 si se 
usan piezas macizas o de 0.004 si se usan piezas huecas. 

Durante los ensayes se llevará. al menos. un registro 
gráfico continuo de la curva carga lateral-distorsión. uno 
fotográfico del espécimen al término de cada pareja de 
ciclos a misma distorsión y uno escrito con la fecha de 
prueba. operador y la infonnación de los sucesos 
relevantes ocurridos durante el ensaye, tales como 
agrietamientos, desconchamientos, fracturas. ruidos, 
fugas de aceite, y otros. 

A.8 Informe de pruebas 

El informe de las pruebas deberá contener, como 
mínimo, lo siguiente: 

A.8.1 Teoria usada para calcular la resistencia (con 
factor de reducción unitario) y el valor predicho. Si se 
espera más de un modo de falla, se deberán incluir las 
teorías y resistencias asociadas. 

A.8.2 Detalles de los especímenes ensayados 
(dimensiones, cuantía y detallado de refuerzo), así como 
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de la construcción. Se deberán incluir figuras claras e 
ilustrativas. 

A.8.3 Propiedades de los materiales. tanto aquéllas 
especificadas en el diseilo, como las medidas mediante 
probetas en el laboratorio. 

A.8.4 Descripción del arreglo para aplicación de la 
carga. con fotos o figuras. 

A.8.5 Tipo. localización y proposito de los sensores 
usados en la instrumentación. Se deberán incluir, si 
aplica. las caracteristicas del sistema de captura de datos. 
Se presentarán fotos y figuras. 

A.8.6 Gráfica de la historia de distorsiones aplicada al 
espfcimen. 

Distors1on, 8 Carga 
Lateral 

controlado por l controlado por d1sto~ión 
carga • ; 1 8 

Carga 3 ----- -
¡ 001 40 
J oooa I! 
: 0006 i~ 

Carga 2 +--,r-T ¡ O 004 i ~ 

c.,., ' ~A ) o~7i/ ! ~ 
0 nv~v~~vN·vvmnn~n+~ 

. ' • Ciclos 

Carga 1 = O 25 veces la carga calculada de agnetam1ento o fluenc1a 
Carga 2 = O 5 veces la carga calculada de agnetam1ento o fluenoa 
Carga 3 = carga de agnetam1ento o pnmera fluenc1a (expenmental) 

Carga 
Lateral 

Ejemplo de 
cuJVa de h1stéresrs 

Figura A.l Historia de carga y curva carga 
lateral-distorsión 

A.8.7 Descripción del desempeilo observado durante 
los experimentos. con fotos del espécimen 
inmediatamente después de algún suceso relevante. Al 
menos se incluirán fotos correspondientes al primer 
agrietamiento inclinado, a la formación de un patrón 

estable de agrietamiento. a la distorsión asociada a la 
resistencia m ..... edida. a la distorsión asociada a una caída 
del 20 por ciento de la resistencia medida y al final de la 
prueba. 

A.8.8 Gráfica de la curva carga lateral--<listorsión. 

A.8.9 Gráfica de la curva energia disipada 
equivalente-distorsión 

A.8.10 Gráfica de la curva rigidez de cicio--<llstorsión. 

A.8.11 Fecha de la prueba. nombre del laboratorio, 
operadores y autores. supervisor ( corresponsable en 
seguridad estrucrural) y patrocinador. 

A.9 Criterio de aceptación 

Se considerará que el desempeño del espécimen es 
satisfactorio si se cumplen todos los criterios sigu1entes 
en ambos sentidos de comportamiento cíclico: 

A.9.1 El espécimen alcanza una resistencia. Rmw· igual 
o superior a la calculada. R. para una distorsión menor o 
igual que 0.006 para piezas macizas y 0.004 para piezas 
huecas (fig. A.2). 

A.9.2 La resistencia medida. Rmu\· es menor que AR 
(fig. A.2). donde ')., es el factor de sobrerresistencia para 
las conexiones descrito en A.4. " 

A.9.3 Las características del segundo ciclo a una 
distorsión de 0.006 para piezas macizas y 0.004 para 
piezas huecas satisfacen que: 

a) La carga máxima sea al menos igual a 0.8 Rmar en el 
mismo sentido de carga (fig. A.2). 

b) La energia disipada equivalente no sea menor que 
0.15 (fig. A.3). 

e) La rigidez de ciclo para la distorsión de 0.006 para 
piezas macizas y 0.004 para piezas huecas no sea 
menor de 0.1 veces la rigidez de ciclo calculada a 
panir del primer ciclo aplicado en el experimento 
(fig. A.3). 

Si cualquiera de los especímenes no satisface lo indicado 
o la falla es en las conexiones. se considerará que el 
sistema constructivq no cumple con el criterio de 
aceptación. 
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Carga lateral 

Rmax:::; AR 
AR ?:R8 

Rmax 
Rmax'?.R 

O.BRmax 

o'------t--+----e 
o 0.006 ó 

0.004 

e < {0.006, para piezas macrzas 
(A.8.1) Rmax- 0.004. para prezas huecas 

Figura A.2 Envolvente de la curva carga 
lateral-distorsión 

Carga 
lateral 

Energía disipada equivalente = ;:: 0.15· 

Rigidez ,. = rigidez del pnmer semi-ciclo positivo 

Rigidez 1_ = rigtdez del primer semH::iclo negatrvo 

e = { 0.006, para piezas macizas 
' 0.004, para p1ezas huecas 

Figura A.3 Definición de energía disipada equivalente 

Rrgidez 
1er crclo 

L 

e 

r' L ________ 0_0~0-6-.~p~.=,.=p=,=.z=.=.=m=aC:I~Z.~S e 
~ 0.004, para prezas huecas 

;:;: 0.1 Rigrdez 1er ciclo 

Figura A.4 Degradación de rigidez de ciclo 
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STRUCTURAL EV ALUATION OF LOW-RISE MA.SONRY BUILDINGS WITH 
FLEXIBLE DIAPHRAGMS SUBJECTED TO EARTHQUAKES 

Anuro Tena-Colungal and Daniel P. Abrams2 

l. ABSTRACT 

Paper presents a comprehensive methodology for the structural evaluation of low-rise 
masonry structures with flexible diaphragms when subjected to moderate or strong 
eanhquake motions. A discrete multi-degree-of-freedom dynamic model was developed 
to reproduce the dynarnic response of low-rise masan!)' buildings with flexible 
diaphragms. The proposed discrete model has been used both to compute time-history 
responses of any structural element represented on it as well as to determine peak 
responses, or responses at specific times of interest. Based on the dynamic responses 
computed with the discrete models, different types of evaluation of panicular structural 
components, or the structure as a whole, can be performed. In-plane and out-of-plane 
stress evaluations of masonry components can be done using the results computed from 
the discrete models togetner with a suitable stress model. The case studies of a low-rise 
masonry buildings with flexible diaphragms which obtained instrumented records from 
the 1989 Loma Prieta Eanhquake are presented to help illustrate the proposed 
methodology. 

2. INTRODUCTION 

lt is common practice among structural engineers to target masonry construction as -
vulnerable and unreiiable when subjected to moderate or strong eanhquakes, panicularly 
unreinforced masonry (URM) structures. This belief seems to be based on the extent of 
damage experienced by sorne URM buildings during majar eanhquakes in the past. 
However, masonry structures can behave well when subjected to strong ground motions, 
including the unreinforced type, as it has been witnessed in recent strong eanhquakes 
su eh as the 1985 Michoacan Eanhquake in México ( confmed masonry construction) and 
the 1989 Loma Prieta Eanhquake in California (sorne low-rise URM buildings). 

One of the reasons that structural engineers may have to condemn old masonry 
structures without taking any technical· consideration is the lack of confidence on using 
standard analytical methods to evaluate stresses in masonry buildings subjected to lateral 

1Coordina1or ofStructures. Centro de 1m·estig~ción Sismica. AC. Fundación Ja,·ier Barros Sierra, 14200 
México DF, Iv!EX1CO 
2 Professor. Depanment of Cil'il Enginecring. Unil'ersit:· of lllinois at Urbana-Champaign. Urbana. 
lllinois, 61801, USA 

112 



loading The ABK Methodology ( . .;BK, 1981) and the liCBC Code (SE.-\ OC. 1990) 
have providcd the first set of rccommendations to evaluare old masonry construction, 
however, their influence is very regional and their procedures might seem crude for so me 
and conservative to others. Dynamic effects are vinually no considered m these 
provisions. 

This work presents a methodology for the structural evaluation of low-rise masonry 
structures with flexible diaphragms when subjected to moderare or strong eanhquake 
motions. The methodology intends to be comprehensive, considers the dynamic response 
of masonry structures, and is based u pon MDOF discrete dynamic models as outlined in 
detail elsewhere (Tena-Colunga, !992 a!b, Tena-Colunga and Abrams, 1992a). Dynamic 
in-plane and out-of-plane stress analyses are addressed. Simplified 3-D stress evaluation 
can al so be performed. The complexity of the analytical models to use in conjunction 
with the discrete models depends on the necessities, experience and judgment of each 
engineer, that is, they are not fixed by the proposed methodology. 

3. BASE ANAL YTICAL MODEL FOR THE PROPOSED METHODOLOGY 
.MDOF DISCRETE DYNAMIC MODEL 

The proposed methodology for the structural evaluation of low-rise masonry structures 
with flexible diaphragms when subjected to seismic loading is entirely based upon the 
discrete multi-degree-of-freedom (MDOF) dynamic model as outlined elsewhere (Tena
Colunga 1992a!b, Tena-Colunga and Abrams, 1992a) The discrete I'viDOF model was 
developed to simula te the dynamic response of low-rise masonry buildings with flexible 
diaphragms. This model represents the dynamic response of a structure in a given 
direction of interest by a reduced number of discrete masses associated to translational 
degrees of freedom acting in that direction. Flexible diaphragms are represented by 
elastic springs, which depending on the supporting conditions of the diaphragms are 
idealized as shear-bending or axial springs, or a combination of them (Fig. 1 ). Wálls 
resisting lateral forces in the direction under study are represented by equivalen! 
condensed beams with translational degrees of freedom which include the rotations of 
the walls through static condensation.- Soil-structure interaction effects can be easily 
considered. in the modeling by deñning an average lateral diminished matrix from the 
average lateral stiffness matrix and the foundation flexibility represemed by two 
generalized springs (rotational and translational), as presented by Hjelmstad and Foutch 
( !988). 

The discrete model ha ve predicted well response time-histories of structural elements of 
instrumented masonry buildings during the Loma Prieta Earthquake, the firehouse of 
Gilroy and a two-story office building at Palo Alto, as it has been presented elsewhere 
(Tena-Colunga, 1992 a!b; Tena-Colunga and Abrams, 1992 a/b). Therefore, based upon 
the dynamic responses computed with the discrete models, different types of evaluation 
of particular structural components, or the structure as a whole, can be performed at 
specific times of interest. In-plane and out-of-plane stress evaluations of masonry 
components can be done using the results computed from"lhe discrete models together 
with a suitable stress model. A simplified method of 3-D dynamic analysis, named 3-D 
quasi-dynamic analysis (Tena-Colunga, 1992b; Tena-Colunga and Abrams 1992a, 1993 
and 1994a), was developed based u pon the· dynamics of the discrete models. The case 
study of a low-rise masonry building with flexible diaphragms which obtained 
instrumented records from the 1989 Loma Prieta Eanhquake, the firehouse of Gilroy, is 
presented to help illustrate the proposed methodology. 

4. TWO-DINIENSIONAL IN-PLANE ANAL YSIS 

The discrete MDOF dynamic models can be u sed to identi.fy peak dynamic responses ( or 
responses ata given time-step ofinterest) in any structural element represented on them. 
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For example, peak accelerations for a given structural element (e.g., a wall) can be. 
extracted from the dynamic analysis with the discrete models. These accelerations can be 
traduced to equivalent lateral forces. These equivalen! lateral forces are used to estímate 
shear stresses v.ithin the element of interest, using from simple approaches ( e.g., classic 
elastic solutions) to refined methods ofanalysis (e.g., finite elements). 

4.1 Classic Elastic Solutio~ For Shear Stresses 

Quick estimates of in-plane shear stress can be obtained by employing the elastic sohltion 
· given by J ourawski's formula : 

vo 
T =-=-..,. lb ... ( 1) 

where rxy is the average shear stress through the width and at the depth of interest of a 
given cross section, Vis the acting shear force, Q is the first moment of areas about the 
neutral a.xis of bending, 1 is the moment of inenia of the section with respect to the 
neutral a.xis, and b is the width of the cross section at the depth of interest. Shear stress is 
rnaximum at the neutral axis and null at the free edges. For a rectangular cross section, 
the maximum shear stress is 1.5 times the average shear stress, that is : 

3V 
T =-
m~ 2A 

... (2) 

where A is the area of the cross section. Equation 2 constitutes a crude approximation 
for a perforated wall because its cross section is not solid along its height. Nevenheless, 
it is a useful tool ro obtain index val u es of peak shear stresses because it is simple. 

4.2 Allowable Shear Stresses40r Unreinforced Masonry 

Computed shear stresses were compared ágainst the allowable shear stresses of different 
masonry building cedes and recommendations used in the United States, namely the 
ABK Methodology ("ABK", 1981), the Uniform Cede for Building Conservation 
(UCBC; SEAOC, 1991), The 1991 Uniforrn Building Cede (1991 l:..JBC; ICBO, 1991) 
and the ACI530-92 Cede (TMS, 1992). 

4.3 Cla.ssic Elastic Solution for Combined Bending and .A..xial Stresses 

In unreinforced masonry elements, it is imponant to determine if a state of net tensile 
stress will exist because of the low tensile strength that URM has. Quick estimates of 
flexura! stresses can be easily determined by using the classic combined stress equation : 

... (3) 

where fa is the acting ·axial-stress, fb is the ·acting bending stress, and Fa is an allowable 
working stress criterion given by a code. Equation 3 can be rewritten in different ways to 
fit the criteria of a panicular building cede. 

4.4 Allowable Combined Stress Criteria 

The UCBC Code specifies that URM piers need no to be analyzed for tensile stresses, 
thus, gives no recornrnendations to check for combined stress states. The ABK 

114 



Methodology has a capacity crit..:rion that does not consider e>:;::licitly combined stress 
states in the evaluation of UlUvl elements. The allowable combined stress criteria of the 
1991 UBC and the ACI 530-92 cedes is similar. The unity equation is the criterion for 
compressive stresses due te bending and axial load : 

... (4) 

where fa is the acting axial stress (psi), fb is the acting bending stress (psi), Fa is the 
allowable compressive axial stress in URM (psi), and Fb is the allowable compressive 
flexura! stress in URM (psi). For net flexura! tensile stresses due te bending and axial 
load , both cedes adopt the following criterion : 

... (5) 

where F1 is the allowable tensile stress (psi), as addressed by each cede (ACI Table 
6.3.1.1 and UBC Sec. 2406 (e) 4). The allowable stresses of Eqs. 4 and 5 can be 
multiplied by 1.33 when lateral loading is considered in the analyses, as is the case of 
eanhquake loading. 

5. OUT -OF-PLANE ANAL YSIS 

The cracking or panial (total) collapse of walls due te the out-of-plane pushing of 
flexible diaphragms has been a dominant failure. mode observed in URM structures 
during past eanhquakes. Nevertheless, little attention has been devoted te develop 
suitable analytical methods te evaluate this phenomenon. The discrete MDOF dynamic 
models can be used te predict critical lateral displacements imposed te the wall~ 
onhogonal te the direction of analysis. These predicted lateral displacements can be 
imposed en FEM representations of these onhogonal walls te evaluate if the horizontal 
bending stresses do not surpass an allowable tensile stress criterion. The refinement of 
the FEM mesh will depend on toe judgment and necessities of each individual. Te" the 
authors knowledge, there are no simplified methods available in building cedes and basic 
literature (Schneider 8:. Dickey, 1987) te evaluate stresses for URM structures when 
subjected te out-of-plane pushin:; of flexible diaphragms due te lateral (eanhquake) 
loading. Thus, researchers, building officials and practicing engineers shoulá sum efforts 
in this direction in order te develop suitable simplified methods which could be easily 
used and understood by anyone interested en the subject. 

6. SIMPLIFIED 3-D DYNAMIC ANAL YSIS 

A simplified method of 3-D dynamic analysis, named 3-D ~uasi-dynamic analysis, which 
is based entirely en the l'viDOF discrete models, has been ~ developed and primarily u sed 
te evaluate stress states at identified times of peak dynamic responses of structures with 
flexible diaphragms. The quasi-dynamic analysis has been presented in detail elsewhere 
(Tena-Colunga, 1992b; Tena-Colunga and Abrams, 1992a, 1993 and 1994a). The quasi
dynarnic analysis consists of extracting the accelerations predicted by the time-step 
integration.analyses of-two 2-D. discrete MDOF dynamic models of a given structure 
(ea eh discrete model corresponding te ene of the principal onhogonal directions of the 
structure) at given times of interest. These accelerations are imposed en a 3-D 
representation of the structure (for example, a finite element mesh) as equivalen! static 
forces. Accelerations at the diaphragms are assumed te act over the same tributary areas 
of the diaphragms considered in the 2-D discrete dynamic models. This method was 
compared to the more traditional 3-D -modal time-step inregration and had a general 
good agreement with it, using considerably less computational effort. 
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7. CASE STUDY : OLD FIREHOUSE AT GILROY 

The building is a two-story historie building located in downtown Gil ro y, California. The 
southeast view of the firehouse is depicted in Fig. 2. Gilroy is located approximately 15 
miles south east of the epicenter of the Loma Prieta earthquake. The structure was built 
in 1890 and is a box-type structure, where the lateral force resisting system is composed 
of unreinforced masonry brick walls together with flexible diaphragms (wood sheathing) 
floor systems (Fig. 3). The plywood diaphragms consist of2.54 cm (1") by 10.12 cm 
(4") timbers running in the diagonal direction and nailed to timber joists that are 
supported by built-up trusses. The plywood thickness is 1.27 cm (0.5") foral! spans with 
the exception of the south diaphragm at the first floor, which is 1.59 cm (0.625") thick. 
All walls are three-wythe, 30.54 cm (12") running-bond unreinforced masonry brick 
walls joined by mortar bed joints 1.27 cm (0.5'') thick, except for the south (front view) 
wall, which thickness varíes frorn 30.54 cm (12.") at the openings zone to 40.64 cm (16") 
and 43.18 cm (17") for the exterior piers as a result of architectural considerations. The 
diaphragms and the walls were tied by 1.91 cm (0.75") cp steel·rods anchored in the 
outside V.')"the of the wa!ls by a hook, and with or without a hook in the diaphragms The 
building is founded on spread footings. 

Prior to the Loma Prieta Earthquake, the former firehouse was instrumented by 
California Strong Motion Instrumentation Program (CSMIP) with six accelerometers 
(Fig. 3). Recorded peak ground accelerations were as high as 0.29g (sensor 3, Figs. 3) 
and peak roof accelerations as high as 0.79g at the diaphragm and 0.4!g at the central 
wall (sensors 5 and 4, same figure). Considerable amplifications of the peak accelerations 
between the ground and the roof, and between the walls and the diaphragms were 
observed The former firehouse withstood the Loma Prieta Earthquake with little 
damage. The structure has been the subject of a detailed investigation which results can 
be consulted elsewhere ( Tena-Colunga, 1992b, Tena-Colunga and Abrams, !992a). 

7.1 Discrete Models 

The discrete models presented-on Fig. 1 were used to predict peak accelerations on the 
walls of the firehouse in the E-W and N-S directions. The predicted peak accelerations 
for the E-W direction are illustrated in Fig. 4. It can be observed that the walls with more 
openings ( e.g. south wall) experience higher accelerations than the more so lid walls ( e.g. 
north wall) as a consequence of the diaphragm flexibility, as it has been pointed out in 
prev1ous works (Tena-Colunga, 1992b; Tena-Colunga and Abrams, !992a and 1994b). 
With these accelerations and the tributary masses, equivalen! lateral forces were 
computed. 

7.2 2-D In-Plane Shear Analyses 

Two different methods were used to evaluate in-plane shear stresses. Quick estimates of 
in-plane shear stresses were obtained using classic elastic solutions (Eqs. 1 and 2), and 
they are compared against the ultimate an allowable shear stresses given by different 
masonry codes and recomrnendations of the US in Table l. The compressive strength of 
the rnasonry,fm was taken as 9.5 MPa (1325 psi), according to the lab material tests 
performed with the bricks claimed from the firehouse, and the basic bed-joint shear stress 
vr was defined as 0.61 MPa (85 psi) from measured in-place shear data (Tena-Colunga, 
1992b; Tena-Colunga and Abrams, 1992a). The amount of compressive axial stress for 
each wall due to dead load only is also given in Table l. 
The maximum shear stresses presented in Table 1 are much higher than the allowable 
shear lirnits prescribed by the UCBC code provisions, especially for the south, central 
and east walls. Hence, under this criterion, severe shear cracking should be expected at 
these walls. In contras!, the structure stood the Loma Prieta Earthquake with little 
damage (at the south wall only), as described in previous works (Tena-Colunga, !992b; 
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Tena-Colunga and Abrams, 1992a). The UCBC provisions constitute the curren! state
of-the-an in the evaluation of existing URM búildings. 

Table l. Estimated vs code shear stresses at the firehouse of Gilroy. Units : MPa (psi) 

Wall Estimated Wall Stresses Ultimate Shear Allowable Shear 

Axial Ave Shear 1 Max Shear ABK (ma'<) UCBC (max) UBC (ave) ACI (ave) 

South 0.32 (44.) 0.29 (40.) 0.43 (60.) 0.58 (81.) O.ll ( 15.) 0.14 (20.) 0.39 (55.) 

Central 0.29 (40.) 0.24 (33.) 0.35 (49.) 0.56 (78.) O.ll (15.) 0.14 (19.) 0.39 (55.) 

North 0.18 (25.) 0.08 (11.) 0.12 (16.) 0.48 (67.) 0.09 (12.) 0.11 (16.) 0.39 (55.) 

East 0.29 (41.) 0.16 (22.) 0.24 (34.) 0.57 (79.) O.ll (15.) 0.14 (19.) 0.39 (55.) 

West 0.21 (29.) 0.08 (ll.) O.ll (16.) 0.50 (70.) 0.09 (13.) 0.12 (17.) 0.39 (55.) 

On the other hand, data in Table 1 suggest that, for all walls, the computed maximum 
shear stresses did not surpass the ultimate shear stress criterion of the ABK 
Methodology. Maximum shear stresses were less than 74% of the deterrnined in-plane 
shear strength. On the basis of approximate stresses computed this way, it is credible that 
masonry should have not cracked during the Loma Prieta Eanhquake. 

Under the 1991 UBC criterion, only the nonh and west walls should be expected to 
survive the eanhquake without severe damage, whereas under the ACI 530-92 criterion, 
only the south wall should have experienced shear damage while the rest of the walls 
should have remained undamaged. Therefore, data in Table 1 suggests that the UBC 
criterion is very conservative for regarding allowable shear stresses for URM 
bearing/shear walls, whereas the provisions of the .<\CI 530-92 code seem to apply well 
in this panicular case study. 

More refined stress analyses. were perforrned using 2-D finite elements. All the walls 
were modeled using eight-noded, two-DOF per node quadratic serendipity isoparametric 
plane stress elements available in the fir.ite element program POLO-FINITE (Lopez et al, 
1987). For the illustration purposes of the present work, only the analysis of the critical 
wall, the south wall (Fig. 5) is addressed. Mesh refine'!lent attended to research 
purposes, specially to define qualitative stress pattems F or practica! purposes, a coarser 
mesh could have been used. The variations in the thickness of the wall due to 
architectural aesthetics were included in the modeling. Young's modulus of the masonry 
was taken as 515 ksi, according to the data obtained from the test of the prisms made 
''ith reclaimed material from the firehouse (Tena-Colunga, 1992b, Tena-Colunga and 
Abrams, 1 992a). Equivalen! seismic forces obtained from the accelerations of Fig. 4 
were uniforrnly distributed along the edges of the elements that define the floor levels. 
Self weight · of the masonry was introduced in al! elements through a uniformly 
distributed body force. Additional gravitational loads were als.J app!ied along the edges 
of the elements that define the floor levels. Because of the symmetry of the wall with 
respect to its venical axis, the direction of the seismic load was not a majar factor to 
consider in the stress analysis. However, the stress contours presented in Fig. 5 
correspond to a lateral loading acting from west to east (Fig. 4 ). A mirror image stress 
contours should be present if the seismic loading would ha ve been considered to act from 
east to west. 

Shear stress contours are presented in Fig. 5. Eight contour levels were selected to 
evaluate the overall response of the wall according to different code provisions. Target 
val u es that define contour boundaries correspond to those given by the UCBC, the ACI 
530-88, and the ABK Methodology, according to Table l. An upper target value of0.72 
MPa ( 100 psi) was introduced to identify regions where shear stresses were predicted to 
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surpass the ultimate maximum shear capacity of the masonry, according to the :\BK 
Methodology. 

Stress contours presented suggest that under the critica! state of loading, the ultimate 
shear capacity (8 1 psi) could ha ve been surpassed primarily in a region between the 
extreme outer upper comers of the windows at the first floor and the outer windows of 
the second floor. A mild shear crack was observed at that location in the west si de of the 
wall. The contours also identify high shear stress concentrations in the upper comers of 
the o u ter windows at the second floor. Given the unrefinement of the mesh in the regions 
nearby openings, this information should be ignored. In general, stress contours suggest 
that the wall should have experienced sorne damage in a relatively small wall extension, 
according to the ultimate shear capacity criterion of the ABK Methodology. The wall 
was lightly damaged in one of the critica! regions defined by the contours under the ABK 
Methodology criterion. 

Under the ACI 530-92 code guidelines (allowable shear stress of 55 psi), the stress 
contours of Fig. 5 define a larger affected area in the critica! regions identified under the 
ABK criterion. In addition, the suspicious damaged zones spread into the first story piers 
and to regions nearby the top of the central door opening and inner upper comer of the 
wide window openings at the first floor. Sorne mild cracking was observed in the last 
region, however, no darnage was observed at the first story piers during the field survey 

If the max.imum allowable shear stress of 15 psi of the UCBC is considered, then, stress 
contours of Fig. 5 suggest that the walls could have experienced generalized and 
e>.:tensive shear damage. According to the damage observed during the field survey of 
the firehouse, it is felt that the shear stress criterion of the UCBC code is very 
conservative. The south wall presented a negligible amount of shear damage whereas the 
UCBC code predicted severe generalized damage. The ultimate shear strength criterion 
of the ABK Methodology has given a reasonable prediction of the observed damage for 
this case study. The ACI provisions, although intended for design of new construction 
rather than for evaluation of old structures, gave a reasonable prediction of the observed 
darnage at the wall al so. . ·-

7.3 2-D In-Piane Combined Stress :\nalyses 

Estimated net flexura! tensile and compressive stresses for each wall using crude 
methods (Eqs. 4 and 5), and associated to the Jateralloads ofFig. 4, are summarized and 
compared against the criteria of the 1991 UBC and ACI 530-92 codes in Table 2. The 
allowable flexura!. tensile stress, Fr , has been already increased by 3 3 percent in the 
Table. The ACI 530-92 code allows no tensile stress for this condition. Computed values 
from the !eft hand side terms ofEqs. 4 and 5, are presented in the table to compare more 
easily against code's criteria. In Table 2, the axial compressive stress due to dead load 
only is dcfined by fad· while the compressive ~tress due to dead and live load is defined 
byfadf. 

It could be observed from Table 2 that, under the critica! loading condition, al! walls 
should have no problem for net compressive stresses (Eq. 4). Al! walls but the west wall 
are subjected to a net tensile stress state under the critica! condition (Eq. 5). The central 
wall is the only one which could have experienced net flexura! stresses higher than those 
allowed by the UBC code. However, no flexura! tensile cracks were observed in any of 
the walls at the first story piers. The only cracking caused by tensile stresses in the 
building was the horizontal bending cracks at the bottom and the top of the slender piers 
among window openings at the second leve! of the south wall. Therefore, this crude 
rnethod of evaluation corre! ates well with which was observed in the structure. 
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Table 2. Evaluation of estimated combined stress states "ith respect to the 
1991 UBC and ACI 530-92 cedes 

Esumated stresses (psi) Code allowable stresses (psi) Combined stress criteria 

Wall fb fad fad/ Fb F Fa Ft Ft Eq. 5 Eq. 4 · Eq. 4 
a 

UBC ACI UBC ACI (psi) UBC ACI 

South 68. 44. 55. 437. 265. 331. 36. O. 24 0.36 0.32 

Central 99. 40. 53. 437. 265. 331. 36. O. 59 0.43 0.39 

Nonh 33. 25. 30. 437. 265. 331. 36. O. 8 0.19 0.17 

East 55. 41. 50. 437. 265. 331. 36. o. 14 0.31 0.28 

West 22. 29. 35. 437. 265. 331. 36. o. -7 0.18 0.16 

More refined stress analyses were performed .using the 2-D finite elements, with the 
elements characteristics and details as described before. For the illustration purposes of 
the present work, only the analysis of the critica! wall, the central wall (Fig. 6) is 
addressed. Critica! stress contours were defined when lateral loading was applied from 
west to east (left to right in Fig. 6). Target values were chosen to identify net tensile 
stresses and sorne allowable tensile and compressive stresses according to cede criteria 
(Table 2). It can be observed from the stress contours of Fig. 6 that under the critica! 
state of Joading, sorne net tensile stresses (ACI 530-92 criterion) are identified primarily 
at opposite corners of the door opening (left-top and right-bottom corners), at the 
second floor leve! and the left si de of the left and right piers at the first story. If the 1991 
UBC allowable tensile stress normal to the bed joints of 0.26 l'vfPa (36 psi) is considered, 
the identified regions are less spread. The higher tensile stresses are concentrated at the 
corners and they should be disregarded because the mesh is too coarse in those zones to 
accurately estimate stresses. The central wall was primarily under compression and 
1.vithin the allowable limits. 

7.4 Out-Of-Plane Stress Anal¡,:sis 

Horizontal normal stresses caused by the out-of-plane pushing action of the diaphragms 
and the walls perpendicular to the wall under consideration were studied using -finite 
elements. The case study of the south wall is presented for illustration purposes for out
of-plane bending because is the weaker wall of the firehouse in the E-W direction. 
Standard isoparametric quadratic shell elements ( eight nodes, six-dof-per node) were 
used to determine out-of-plane stress distributions instead of the more traditional plate 
bending elements, because of the irregularities in the geometry of the walls and openings 
which requires trapezoidal elements in the mesh. The soil-foundation system was 
modeled with rigid beam elements connected to vertical and horizontal springs in the 
direction of the out-of-plane displacements. The stiffness of the spring elements was 
defined according to the ATC 3-06 specifications (ATC, 1978). 

Out-of-plane stresses were determined by imposing to the wall under study the corrected 
predicted in-plane displacements obtained from the discrete models at the center of the 
diaphragms and at the walls running in the perpendicular direction at the time where the 
peak displacement was obtained. Therefore, for the south wall, the predicted and 
corrected displacements·obtained from the discrete model in the N-S direction (Fig. 1) at 
t=5 .45 seconds were imposed to the no des which represen! the intersection of the 
discrete masses of the N-S modeling in the south wall. These displacements are 
summarized in Table 3 

The computed deflected out-of-plane shape of the south wall under these imposed 
deformations is presented in Fig. 7, where a frame of reference is offered to help 
visualize the out-of-plane deformations. The displacements at the base are uniform 
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because the foundation was assumed to behave as a rigid body. The horizontal normal 
stress contours obtained from the out-of-plane finite element analysis under these 
imposed deformations are presented in Fig. 8: Con tour values were selected to highlight 
net tensile stress states. The 199! UBC Cede specifies an allowable tensile stress of 
0.52MPa (72 psi) for flexura! tension nonnal to the head joints. Tensile stresses 
exceeding the UBC allowable stresses were located at the center of the wall below the 
central ~ndow opening at the second floor. The highest tensile stresses were found 
nearby the intersection ofthe wall with the center ofthe diaphragm at the first story. The 
identify over stressed regían was narrow. No cracking under this condition was observed 
in the wall. Although most ofthe central part ofthe wall was subjected to tensile stresses 
normal to the head joints, the magnitude of these stresses was generally lower than the 
allowable stress prescribed by the UBC code. Therefore, the south wall was expected to 
present little or no damage under out-of-plane pushing. An effective connection between 
the walls and the diaphragms may ha ve contributed to an adequate performance of the 
walls under out-of-plane loading. 

Table 3. Imposed and corrected out-of-plane displacements to !he south wall 
at t=5.45 seconds. Units : cm (inches) 

lntersection \\lth First Floor Roof 

East Wall · 0.23 (0.09) 0.36 (0.14) 

Center of South Diaphragm 0.79 (0.31) 1.02 (0.40) 

West Wall 0.18 (0.07) 
1 

0.25 (O 10) 

8. SUMMARY AND CONCLUSIONS 

A comprehensive methodology for the structural evaluation of low-rise masonry 
structures with flexible diaphragms when subjected to moderate or strong eanhquake 
motions based on discrete MDOF dynamic models was presented. Different types of 
evaiuation of structural components, or the structure as a whole, were addressed using 
both simplified and elaborated procedures in conjunction with the discrete models. In
plane and out-of-plane stress evaluations of rnasonry components were illustrated using 
the .results computed from the discrete models together with a suitable rnodel. The case 
study of a low-rise rnasonry building with flexible diaphragrns which obtained 
instrumented records from the 1989 Loma Prieta Eanhquake was presented to help 
illustrate the proposed methodology. The proposed evaluation procedure was helpful to 
correlate the predicted responses against the observed extent of damage after the 
eanhquake. The rnethodology was helpful to evaluate another instrurnented low-rise 
rnasonry building (Tena-Colunga and Abrams, !992b ). It is felt that the proposed 
methodology based on the discrete models can be used with confidence in the seisrnic 
evaluation of low-rise rnasonry structures with flexible diaphragrns. The present study 
also highlights the need to develop simplified methods to evaluate out-of-plane stresses 
in wall cornponents due to the pushing action of flexible diaphragms, as this is a 
dominant failure mode observed during recent eanhquakes. 
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Figure l. Discrete d:namic models for the firehouse ofGilroy 
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Figure 2. Southeast view of the firehouse of Gilroy 
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Figure 8. Horizonal normal stress contours for the south wall due te out-of-plane action 

124 



FA.CULTA.D DE INGENIERIA. U_N_A._I\II_ 
DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA. 

"Tres décadas de orgullosa excelencia" 1971 - 2001 

CURSOS ABIERTOS 

XXVII CURSO INTERNACIONAL EN 
INGENIERIA SISMICA 

MODULO V: DISEÑO SISMICO DE EDIFICIOS 

TEMA 

RESPONCE OF AN UNREINFORCED MASONRY BUILDING 
DURING THE LOMA PRIETA EARTHQUAKE 

EXPOSITOR: DR. ARTURO TENA COLUNGA 
PALACIO DE MINERIA 

SEPTIEMBRE DEL 2001 

PalaCJc e:- :v'llnena :a1~-~e T~c:woa 5 _ _Pnmer PISO Deleg Cuauhtemoc 06COO Méx1co. D F" APDO Postal M-2285 
Telefonos :;.::.,2-3::;:.::'_.5 55~2-::.121 5521-7335 S521-198i Fax 5510-0573 5521-4021 AL 25 



PROCEEDINGS 
ofthe 

TENTH 
WOR6D 
CONFERENCE 
on 

EARTHQUAKE 
ENGINEERING -·--

19-24 July 1992 
Madrid 
Spain 

OFFPRINT 

( 
1 • 

Published by 
82 

A.A.Balkema 1 Rotterdam 1 Brookfield 1 1992 

. .. .. " ~--···. . . - - -~... .. . ..... 



83 

Earthquake Engtneering, Tenth t.yarld Conference e 1992 Balkema, Rotlerdam. ISBN 90 541 O 060 5 

.Response of an unreinforced masonry building during the Loma Prieta earthquake 

A. Tena Colunga & D. P.Abrams 
Universiry ofll/inois al Urbana-Champaign,ll/., USA 

ABSTRAer: A two-story unreinforced masonry structure located within 15 km of the epicenter of Loma Prieta re· 
sponded with linle damage despite roof accelerations as large as 0.79g. Th_e historical buildin¡¡ was constructed of ~!ay 
brick masonry bearing walls, and timber floor and roof systems. Accelerat10n records are avatlable on ground motlons 
in three directions as well as on lateral motion of the roof. This paper addresses dynamic response and damage of the 
structure, and the applicability of various analytical models for estimating response. 

1 INTRODUcrtON 

On October 17, 1989, a magnitude 7.1 earthquake oc· 
curred at a distance of 100 km south of San Francisco. 
The epicenter was at Loma Prieta, California. Significan! 
damage of masonry buildings occurred in nearby Santa 
Cruz. Watsonville and Los Gatos, and as far north as 
Oakland. Entire city blocks were demolished in Santa 
Cruz because masonry buildings crumbled. 

Gilroy California is approximately 15 km south east of 
Loma Prieta. A town hall in Gilroy constructed of masan· 
ry waS'Severely damaged by the shaking. Two blocks north 
of the town hall stands another unreinforced masonry 
building that withstood the earthquakewith little damage. 
The structure is a two-story historie building (Fig. 1) that 

--· 
Figure l. Southeast view of lirehouse. 

has served as a firehouse since the 1890's up until a few 
years ago. At the time of the earthquake. it was vacan! 

and undergoing rehabilitation for a change of buildi)lg 
function. Befare the earthquake, it had been instrum· 
ented with six accelerometers. 

Since there were no seismic cedes at the time of con· 
struction, the lirehouse was not necessarily designed to re· 
sist sizeabte earthquake forces. However, the building 
withstood the 1906 earthquake. Today, there are no indi· 
cations that the building required repair in 1906. 

Mcthods used to construct the historie firehouse were 
similar to those used throughout Amcrica at the turn of 
the century. Multiwythe, unreinforced brick walls formed 
the building envelope. and were joined by timber floor 
and roof systems. Door and window openings were placed 
in thc masonry walls where ever they werc needed without 
concern for symmetry or structural function. 

In such a structural system, lateral inertial !orces are 
transferred to the rather stiff, in-plane walls via floor or 
roof diaphragms that are relatively flexible. Walls bend· 
ing normal to their plane are distorted from differential 
movements of upper and lower diaphragms, as well as 
from lateral inertial forces across a stnry height. Dynamic 
response of sud1 a structural system cannot be character· 
ize<.J with the ~~une nurnerical mndels that are commonly 
used for modcrn multistory cunstruction. Bccause story 
mas.scs are not com:enrratcd :11 lloor levcls. di;_¡phragms 
are not stiff. and largc ccccntric.:itn:s of latt!ral force muy 
exist about the centcr of mass, mudes uf vibration are 
m u eh more complcx than fur convcntional lumped-mass 
stick modcls. 

Beca use modera te earthquakcs are cxpected east ofthe 
Rocky Mountains, response of the lirehouse can help 
foretell the earthquake hazard in the castern and midwes· 
tern United States.1l10u¡;h the Loma Prieta Earthquake 
was considered lo be modera te in intensity, an equivalen! 
motion in the eastern U.S. would be considered sfriing. 
For example, if an earthquakc at New Madrid Missouri 
were to occur some time within the next 250 years, there 
would only be a 10% probability that ground accelera· 
ti011S measured atlrilrnv(mrtYirTiton' r..fn .,0-\ ,,..u.l-1 L- ~--



ceeded (NEHRP. 1988). Thus, lhe Gilroy sround motion 
represents an upper bound for assessing possible hazards 
associated with similarly constructed buildinss in lhe 
eastern United States. 

Since the firehouse did nol damage appreciably. even 
with these high acceleralions, there is hope that similar 
historie buildings across the nation may survive a future 
earthquake. However. such an extrapolation is not war
ranted unless a detailed investisation is done lo examine 
reasons for the superior performance. This paper pro
vides a summary of such a study. Descriplions of the 
structure and the base motions are presented which are 
followed by a discussion of the measured building re
sponse. and the computational models used lo study it. 

2 DESCRIPTION OF STRUCTURE 

2.1 Overa/1/ayout 

The building was originally intended lo be a firehouse. 
The first story was designed so lhattrucks could en ter the 
building and park within it. and thus was open on the 
front (Fig. 2). The second story was intended for resi-
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Figure 2. Soulh elevation. -
dence space, and has a number of windows on the street 
si de and the east si de (Fig. 3). 

The building was originally constructed as a box con
sisting o! four exterior brick walls. and timber dia
phragms at an intermediate noor level and al the roof 
(Fig. 4). An addition was constructed on the back of lhe 
building by constructing a third east-wesl wall and ex
lending the two north-south walls. 

The west wall, the interior wall and the north wall are 
nearly solid. The center of in-plane wall stiffness is there
fore offset from the center of mass, anda potential for tor
sion o! the structural system exists. 

2.2 Masonry bearing wa/1 construction 

Bricks were typically placed in three wythes for a total wall 
thickness of 305m m (U"). The twowalls adjoining the ga
rage door at the front were nominally four-wythe walls 
with a thickness of 432mlll (17"). Bricks were placed in 
running bond. Mortar bed joints were approximately 
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Figure 3. East elevation. 
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13mm (0.50 in.) lhick. Brick headers were placed at every 
seven courses. 

A !ew of the bricks were removed from the building and 
taken to a laboratory for testing. Standard ASTM tests 
were run to determine density, absorption, mOdulus of 
ruplure and compressive strength. Measured propenies 
are listed in Table l. 

Table l. Measured brick properties. 

density 17.5 kNtml {lU lbif!3) 

absorption 13.8% 

initial rate of absorption 653 gms/min 

saturation coefficient 0.74 

modulus of rupture 1.79 MPa (260 psi) 

compressive strength 37.0 MPa (5360 psi) 
.... 

Petrographic, x-ray diffraction and chemical analyses 
were done on a few samples of the menar. ResulU sug
gested that the mortar consisted of sorne cement, a hy
drated lime and natural siliceous sand. 
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nit high Df1C~ p¡¡;:,IJI;:, \oloCIC lll.J.úC U.)Ulg •. h .. LU<U :1.!
•-~alf brick umts and a surrogate mortar whose m
~ ts were based on the chemical analyses. The aver
¡rcdien pressive strength of the prisms was 9.1 MPa (1325 
~~e average elastic modulus was 389 times the prism 
P" ressive strength. 
CllG1~1acc shcar tests ~ere run thr?ughout the b~ilding 

Jocal materials tesung firm. Th1s nondestruct&ve test 
~ists of placing a small hydraulic jack in a cavity that 
is Jeft by removing a single brick. The opposite head joint 
is a1so removed, so that a single te~t _brick can be sheared 
relativo to its upper and lower bed J~lnt as well as a~y pos
sible collar joint. Vert&cal compress&ve stress &s esumated 
at the location of an in-place shear test. 'llnd is used to de
duce a corrected valuc of shcar strength fcr zero normal 
stress. Thc 20th percentile of reduced shear strength val
ues for the 16 tests was equal to 0.59 MPa (SS psi). The con
dition of the collar joints was uncertain based on visual 
observations made after extraction of these bricks, and 
was not assumed effective in resisting shear during the in
place shear test. 

23 Floor and roo[ diaphragms 

Floor and roof systems consist of 12 mm (1/2") thick ply
wood sheets that are nailed to and through 1" x 4" diago
nal sheathing to timber floor beams that are nominally 2" 
x 14"@ 16" on center. The first floor south diaphragm 
has 16m m (S/8") thick plywood. The ceiling of the second 
story is 1.02 m (40") below the roof level. 

1imber Ooor beams are well anchored to masonry 
bearing walls with steel tie rods. In general, the building 
was constructed well with adequate attention given to 
connection details for tying walls with floor and roof dia
phragm~. 

3 BASE MOTIONS 

3.1 Measured acceleration histon·es 

Accelerometers were placed in each orthogonal direction 
on the ground immediately adjacent to the north-east cer
ner of the building. Histories of the recorded ground ac
celerations for the first 20 seconds are shown in Fig. S. 
Peak base accelerations were 0.24g, 0.14g and 0.29g for the 
north-south, vertical and east-west directions, respec
tively. 

lt is interesting to note that ground accelerations in the 
east-west direction included a single pulse with a fairly 
long period of approximately 1.5 seconds near the 4.0 sec
ond point. Peak response of the structure in the east-west 
direction was associated with this pulse. 

3.2 Linear response spectra 

Spectral response curves representing ground motions 
measured in the east-west direction are shown in Fig. 6 
for various damping percentages. The set of spectral re
sponse curves indicate that a single-degree-of-freedom 
oscillator with a period of approximately 0.42 seconds 
would amplify the base motions more than any other. As-
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Figure S. Recorded ground accelerations. 
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Figure 6. Response spectra for east-west motion. 
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suming S% damping, peak ground acceleration would be 
amplified by a factor of 3.3 for this oscillator. 

4 MEASURED BUILDING RESPONSE 

4.1 Measured acce/eration histories 

Horizontal accelerations were measured at three loca
tions on the roof. One accelerometer meas u red east-west 
motions at the top of the interior wall (sensor 4). 1\vo oth
ers were placed at the center of the long diaphragm span 
and measured motions in each horizontal direction (east
west. sensor S and north-south, sensor 6). Measured re-
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Figure 7. Recorded roof accelerations. 

cords are shown in Fig. 7. 
Peak acceleration response was 0.41g at the top of the 

interior east-west wall, and 0.79g at the center of the dia
phragm,resulting in amplifica !ion factors of ground mo
tions equal to 1.4 and 2. 7 respectively. Accelerations as 
large as 0.55g were measured in the north-south direction 
at the center ofthe diaphragm indicating an amplification 
factor of 1.9. 

The sequence and frequency content of the east-west 
wall motion (sensor 4 in Fig. 7) was remarkai>ly similar to 
that of the ground (third wavefonn in Fig. S) suggesting 
that the wall acting parallel to its plane was quite stiff. The 
sequence and frequency content of the east-west dia
phragm accelerations was also similar to that of the 
ground and the shear wall accelerations, with the excep
tion thatthe long-period pulse at the 4.0 second point was 
not obvious. Apparently the diaphragm, once excited at 
its own natural frequency was not affected by this pulse. 

Fourier spectra have been computed for each of the 
three measured records of roof acceleration. They are 
shown in Fig. 9 for the east-west diaphragm acceleration 
(sensor 5) along with spectra for the east-west ground mo
ti en. The dominan! period for the diaphragm response 
was 0.45 seconds. The ground motion was also rich in this 
period range, however, its dominan! period occurred near 
1.5 seconds which corresponded to the long period pulse 
at the 4.0 second point. The Fourier spectra for the east
west wall accelerations (not shown) matched that of the 
ground in the long-period range, but agreed with the dia
phragm spectra in the short-period range as well. This 
suggests that the stiff, in-plane wall was faithfully follow
ing the ground rnotion, but also was accelcrating with thc 
diaphragrn. 
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Figure 8. Fourier spectra for east-west motions. 

4.2 Con-clation with linear response spcctra 

The dominan! apparent period of the structure (0.45 sec
onds from Fourier spectra) was very clase to the charac
teristic period of the ground motion (0.42 seconds from 
response spectra, Fig. 6). This either infers that (a) by co
incidence, the natural period ofvibration matched that of 
the input rnotion, or (b) thc structure was sufficiently stiff 
to rcspond at the ground-motion frequencies. It is likely 
that the natural period of the vibrating roof diaphragm 
could have been in the range of 0.4 seconds so both hy
potheses are likely. 

The suitability of using linear response spectra can be 
checked by plotting the apparent spectral acceleration 
and period, as meas u red, on spectra computed frorn mea· 
sured base motions (Fig. 6). For simplicity, the apparent 
dominan! period of the roof record (0.45 seconds) is as
sumed equal to the natural period ofthesystem.lfa mod
al participation factor of 1.2 is assurned (based on a trian· 
guiar mode shape for a IWo-story building), then the 
apparent spcctral acceleration is the peak measured ac
celeration of the diaphragrn, 0.79g, divided by this factor, 
or 0.66g. Pointa in Fig. 6 is plottcd based on these !Woval
ues. The point lies very near to the spectral response 
curves in the range of 5% to 10% darnping. In light of the 
approximations used, the correlation is excellent suggest
ing thatlinear response spectra are indeed a viable means 
for estimating peak response, if the building perlad can 
be estimated. 

4.3 Estimated nomilUll wa/1 stresses 

In an effon to estímate stress lcvels, nominal values of 
shear, flexura! and axial strcsses resisted by each wall 
were estimated frorn rneasured roof accelerations. Tribu
tary masses were estimated bascd on assumed values for 
wcights of the structurc and any attachments. As an ap
proximation, horizontal accelerat10n at the top of all walls 
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was assumed equal to that measured at the top ofthe in te· 
rior wall in the east-west direclion. 

Table 2 Summary of wall stresses. MPa (psi) 

Wall Shear Flexura! Gravity 
Stress Stress Stress 

South 0.26 (38) 0.43 (62) 0.30 (44) 

Central 0.24 (35) 0.71 (103) 0.28 (40) 

North 0.09 (13) 0.27 (39) 0.17 (25) 

East 0.24 (35) 0.54 (79) 0.28 (41) 

West 0.15 (22) 0.31 (4S1 0.20 (29) 

Shear stresses given in Thble 2 are average values across 
an entire wall section. Flexura! stresses have been esti· 
mated by dividing overturning moments by section modu· 
li based on gross, uncracked sections. Gravity stress is the 
mínimum vertical compressive stress based ondead loads 
alone. 

On the basis of these approximate stresses, it is cred· 
ible that the masonry should not have cracked. Shear 
stresses were less than 45% of measured in-plane shear 
stresses. The difference between flexura! stress and grav· 
ity stress (net flexura! !ensile stress) was nearly always less 
than code allowable values. The net tensile stress for the 
central wall was the highest at 0.43 MPa (63 psi) which was 
approximately 1.3 times allowable values given by curren! 
UBC and ACI masonry codes of practice. 

5 COMPUTATIONAL S11JDIES 

Seldom is so much information available on system de· 
scription,'material properties and dynamic response of an 
actual building system. Though it may be easily rational· 
ized in terms of nominal stresses why the masonry did not 
crack appreciably, two intensive computational models 
were run to study their applicability. Unfortunately, with 
the limited scope of this paper. details of the analytical 
modeling cannot be explained, nor can correlations be· 
tween computed and measured response be made. Such 
descriptions can be found in Tena-Colunga and Abrams 
(1992). The purpose of providing an overview of these two 
models is to sug¡;est how advanced modeling techniques 
may be applied to a historie structure. • 

5.1 Discrete MDOF dynamic model 

Dynamic response was computcd for each horizontal di· 
rection using a discrete multi-degree-of-freedom model. 
For east-west response, the 10 d.o.f. system shown in Fig. 
9 was use d. Dynamic degrees of freedom were assigned 
to lumped masses·at·the·centroid·ef·each-wall as well as 
at the center of both diaphragms at each story. Soil flexi· 
bility was modeled using generalized translational and ro· 
tational springs at the base. 

ln-plane lateral stiffness of each of the three east-west 
Walls was condensed to that for equivalen! beam elements 
With translational degrees of freedom in the direction of 
loading using two-dimensional finite elemem models. In 
th1s way. effects of window and door openmgs could be 

Figure 9. Discrete model for east-west response. 

modeled. With the condensation approach. wall rotations 
were incorporated with the translational dynamic degrees 
of freedom. The same finite element models were used af· 
ter the dynamic analysis to estímate peak stress states in 
the in-plane walls. 

Results of severa! analyses using the discrete MDOF 
model illustrate sensitivities of dynamic response to 
variations of diaphragm stiffnesses, wall stiffnesses, mass 
discretization and damping assumptions. Measured 
acceleration histories at the roof could be replicated 
reasonablywell with the discrete MDOF model, provided 
that diaphragm stiffnesses and soil flexibilities could be 
estimated accurately. -
5.2 3D Fimte e/ement model 

Because the discrete MDOF model was limited to two di· 
mensions. and significan! torsional motions were likely, '-
the complete system was modeled with the finite element 
mesh shown in Fig. 10. The ABAQUS program was used 
with thick shell, isoparametric S-nade elements. Floor 
and roof diaphragms were modeled with an orthotropic 
formulation while masonry walls were modeled with an 
isotropic formulation. Linear behavior was assumed sin ce 
the structurewas observed to be essentially uncracked fol· 
lowing the earthquake. 

The first-mode shape (Fig. 10) depicts the deformation 
of the roof diaphragm in the east-west direction as it 
spans between the relatively stiff in-plane walls. Distar· 
tion of the east wall resulting from the diaphragm'itiove
ment is also evident. It is :lear from the system deflected 
shapc that response cannot be represented with a simple 
lumped-mass, stick model as is commonly used for dy· 
namic analysis of multistory steel or concrete buildings. 

Thc finite element model was used to determine fre· 
quencies and mode shapes. In addition, wall and dia· 
phragm stresses were determined using the FEM model 
rcsulting from (a) equivalen! static forces (obtained from 

· the MDOF dynamic di serete model), (b) response spectra 
analysis (determined from measured ground motions) 
and (e) a time-step intefration of 20 modal coordinates 
(determined from solving Eigenvalues for the FEM mesh) 
using. the meas u red ground motions. 

Shear stress contours are shown in Fig. 11 for the time 
of peak response from the time-step integration.Maxi· 
mum wall shear stress was in the range of0.38 to OS' MPa 
(55 to 81 psi) which is indicative of the range for allowable 
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Figure. 10. Finite element model. 

stresses in masonry given by American codes. lt is reason· 
able to assume with these stress levels that little or no 
cracking should have occurred. 

MPa 0.69 0.56 0.38 O. 10 -0.10 ·0.38 -0.56 -0.69 
@lfJil.r: .. .:t:· .. ¡, .. : ... ·r '1 

psi 100 81 55 15 -15 -55 -81 -100 

Figure 11. Shear stress contours. 

Stress contours are not shown for the cases where the 
FEM model was run with equivalen! static forces, or with 
a response spectra analysis. bowev.:r,.good agreement was 
seen between them and those for the time-step integra· 
tion analysis. This suggests that the discrete MDOF mod· 
el may be suitable for estimating peak lateral forces de· 
spite its simplistic assumptions. Moreover, the linear 
response spectra approach proved admissible once 
modes of vibration could be identified. 

6 CONCLUSIONS 

Various analytical techniques used to study response and 
damage of the historie unreinforced masonry structure 
helped to explain why the building withstood the Loma 
Prieta Earthquake with little damage. Wall shear stress 
levels were shown by both crude and sophisticated meth· 
ods to be within reconcilable ranges. 

The recorded response and the overall behavior of the 
structure during the earthquake were estimated well with 
the discrete MDOF linear dynamic analyses. Though it 
was far simpler than the finite element model, salient 
characteristics of response such as diaphragm flexibility, 
soil-structure interaction and lateral stiffness of walls 

--with~penings could be-represented. 
The study has inferred that the vulnerability of unrein· 

forced masonry construction east of the Rockies m ay not 
be as severe as believed with the common consensus. 
There is promise that future earthquake hazard studies 
for specific buildings may show that demolition or expen· 
sive rehabilitation may not be necessary. 
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'1. ABSTRACT 

Arturo Tena-Colunga 1 and Daniel P. Abrams2 

t 

Dynamic response of two, three-story reinforced masonry structures that were 
subjected to simulated earthquake motions was correlated with results of numerical 
models. Three dimensional elastic finite elements were used to model perforated 
flanged walls. Computed frequencies and mode shapes are compared with those 
obtained from experiments. The influence of different lateral force distributions on 
normal and shear stresses at the piers was also examined with the finite element 
models. In addition, lateral drifts were computed using the FEM which were 
correlated with measurements. Researcn was part of Task 7.1 of the U.S.-Japan 
coordinated masonry research program. 

2. INTRODUCTION 

A number of analytical models for perforated shear walls ( commonly known as· 
a "pier models" ) do not replica te the rotational restraint at the top and bottom of 
piers. Frame type-models--for perforated walls also overestimate lateral stiffness 
because intersections of pseudo beam and column members must be considered 
rigid. To avoid these artificial restraints, a perforated wall ca? be represented with · 

1 Graduate Research Assistant, Department of Civil Engineering, 
University of Jllinois a.t Urbana-Champaign; Urbana, lllinois 61801 U.S.A. 

t Associate Professor, Department of Civil Engit~cc~ing, 
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plane stress finite elemems. lf an in-plane wall comains a flange, shell ekmcnts 
need 10 be used to model both bending and membrane actions of the flange. 

It may not be possible to accurately model behavior of reinforced masonry structures 
with linear elastic models because of effects related to cracking, sliding along bed 
joims and slippage of reinforcemem. The purpose of this paper is to help illustrate 
the utility of linear elas¡ic finite shell elements for estim~uing response and behavior 
of low-rise reinforced masonry building structures. An attempt is made to show the 
merits and limitations of using a linear elastic, and thus approximate, finite element 
model to represen! the more complex behavior and response of reinforced masonry 
within both linear and nonlinear ranges. Computed frequencies and mode shapes 
are compared with those obtained from experimems. The influence of different 
lateral force distributions on normal and shear stress distributions acroos a story 
is examined with the finite elemem model. Computed drifts for an inverted triangular 

· load distribution are compared with those measured on the shaking table. 

As a pan of Task 7.1 of the TCClv!aR program, one-qu:~rter scale, three-story, 
reinforced masonry ~uctures were subjected to simulated scismic loading. A full 
description of the experimental program and its preliminary results are described 
in references 1, 2, 3 and 5 . As is shown in Fig. 1, test structure Rlvl1 was a fully 
symmetric structure that consisted of flanged walls with window openings, while 
test structure RM3 had an asymmetric layout with window and door openings. The 
models were designed based on flexura! criteria, in order to show that reinforced 
masonry could be designed to incur inelastic deformations. Simulated earthquakes 
were based u pon the one recorded at El Centro, California ( NS component ), during 
the 19-10 Imperial Valley Earthquake. The amplitude and time s~ale of the record 
was adjusted so that the structures would respond in a desired range. 

3. DESCRIPTION OF FINITE ELEMENT MODEL 

Four-noded ( 6 dof/node ), rectangular flat-shell, finite elements were used to model 
the inplane perforated walls, flanges and slabs. This elemem combined both flexura! 
and membrane actions (a complete description can be found in Ref. 4 ). Symmetry 
with respect to the lateral force distribution was wken into consideration, and 
therefore, just half of the structure was modeled. The mesh for structure RM 
consisted of 138 elements and 180 nades, whereas the mesh for structure RM3 
consisted of 108 elements and 150 nades( Fig. 2 ). The meshes were coarse for 
represeming stress values quantitatively, however, they were felt to be adequate 
for defining qualitative stress patterns and for estimating deflections. A consisten! 
mass formulation was used in the analysis for distributing the self weight of the 
elements, and the additional weight supported by the slabs. The modulus of elasticity 

· used in the analysis was 721 ksi, which was obtained from the average of prism 
tests( Ref. 1 ). A Poisson ratio of 0~28 was considered. 
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4. FREQUENCIES AND MODE SHAPES 

Frequencies for the first three translational modes were computed and are in Table 
l. The apparent first mode frequencies measured during the free vibration tests 

· before all carthquake test runs of structures were found to be 15 Hz and 13.5 Hz 
for models RMl and RM3 respectively. The analytical models were always stiffer 
than the real structures. These differences may be attributed to premature cracking 
of the models due to shrinkage. In addition, the flexibility of the shaking table 
platform and support system was neglected in the analysis. Also, finite elements 
are always stiffer than the exact solutions. 

TABLE 1.- COMPUTED FREQUENCIES FOR FIRST 
THREE TRANSLATIONAL MODES (Hz) 

MODE MODEL RM1 MODEL RM3 

1 19.6 15.6 

2 ~ 58.0 48.6 

3 96.4 80.9 

The fundamental modes shapes obtained from the finite element analysis are 
presented in Fig. 3. They are compared to normalized shapes measured during 
shaking in Fig. 4. The modal participation factor~;. for any mode shape i, is defined 
as ~; = !m/l>u 1 !miCl>;i2 , where Cl>iJ is the amplitude of mode shape i at leve! j, and 
mi is the mass at leve! j. 

Computed modal participation factors for normalized first mode shapes are 
compared in Table 2 for measured and calculated values. Correlations for both 
structures suggested that the modal participation factor for the first mode was 
insensitive to the shape assumption, and thus, a coarse mesh model was felt to be 
appropriate. 

TABLE 2.- MODAL PARTICIPATION FACTORS FOR THE FIRST MODE SHAPE 

Model Meas u red Calculated • % DiCference 

RMI 1.30 1.28 1.3% 

RM3 1.28 1.28 0.5% 

5. VERTICAL AND SHEAR STRESSES 

From lateral acceleration measurements at each of the three Jevels, it was apparent 
that force distributions fluctuated substantially during shaking. Therefore, it was of 
interest to study the sensitivity of shear and normal stress distributions at the base 
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story to variations in the lateral force distribution. The question was " does the 
lateral distribution influence damage at the base which, in turn, influences the lateral 
force distribution ? ". 

The same finite element meshes used for the frequency analysis were used to study 
the influence of diffcrent lateral force distributions on normal and shear stresses 
at the base story, where most of the damage was observed. Lateral forces were 
distributed across the nades of each floor slab. Three hypothetical lateral force 
distributions were studied: (a) inverted triangular, (b) uniform, and (e) triangular. 
The analyses were done using forces that would result in the same maximum base 
shear as measured during the last test run of the shaking table tests. The computed 
stress contours are shown in Figs. 5 and 6. A summary of the results obtained are 
presented in Table 3. 

The vertical normal stresses can be analyzed from Figs. 5 and 6 for the different 
load distributions under study. For all distributions on both models, the tension 
and compression stress concentrations were located nearby the corners of :m 
opening, as well as in the vicinity of the cerner of the exterior piers at the base leve!, 
as was expected. The inverted triangular load distribution produced higher stress 
concentrations at the first story than the triangular or uniform load distribution. 

TADLE 3.- MAXIMUM STRESSES FOR DIFFERENT CONDITIONS ANO 
DISTRIDUTIONS OF LATERAL LOADING( FROM FINITE ELEMENT ANALYSIS )_ 

LATERAL LOAD a) EQUIVALENT BASE SHEAR 
DISTRIBUTION MODEL RMI ( v, = 1.65 w) MODEL RM3 (V¡ = 1.47\V) 

TXY( + ) TXY( - ) O"y( +) O"y(-) TXY( + ) TXY( - ) O"y( + ) O"y(-) 

Jnvcued Triangular 210 66 375 375 306 70 159 932 
( 1.45) ( 0.46 ) ( 2.59) ( 2.59 ) (2.11) ( 0.48 ) ( 5.23 ) ( 6.43 ) 

Uniform 210 59 332 332 299 68 678 880 
( 1.45 ) (0.41) ( 2.29) ( 2.29 ) ( 2.06) ( 0.47 ) ( 4.67) ( 6.07 ) 

Triangular 208 51 247 247 287 65 548 778 
( 1.43) ( 0.35) ( l. 70 ) ( l. 70 ) ( l. 98 ) ( 0.45 ) (J. 78) ( 5.36 ) 

NOTES : 
Slrcss unils : psi ( MPa ) 

( t ) Tcnsion 

The magnitude of the compressive vertical stresses at maximum base shear condition 
for the inverted triangular force distribution ( Table 3 ) may be considered as 
moderate for-structure RMl (375-psi), and important for model RM3 ( 932 psi). 

The analyses indicated that structures RMl should have cracked at a bast shear 
equal to 0.43\V and that structure RM3 should ha ve cracked ata base shear of 0.2W 
( assuming a tensile strength equal to 100 psi ). These values of base shear were 
lower than those for the initial test runs when no cracking was observed ( 0.41 W 
and 0.38\V for RMl and RM3 respectively ). 
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Computed shear stresses are presented in Figs. 5 and 6 for the three different load 
distributions and an equivalent base shear. The shear-stress contours identify the 
stress concentration regions in the vicinity of openings, particularly in the central 
pier at the base. The stress contour at the first story are approximately the same 
for all three lateral distributions. The central pier of RMl should be subjected to 
a high shear stress concentration in the zone located between adjacent windows. 
In the first story, the average shear stress in that zone should be almost twice as 
much as the average shear stress for the exterior piers. The magnitude of the 
maximum shear stresses ( Table 3 ) corresponded to the peak shear stresses obtained 
from diagonal compression tests of square reinforced panels ( Re f. 1 ) . However, 
the damage observed did not correlate well with the stress concentration regions 
defined by the finite element analysis. In RMI, exterior piers failed in diagonal 
tension while the central pier could not attract the shear that. was expected due to 
the sliding along the bed joints at the top and bottom levels of window openings 
( Fig. 7 ). This sliding mechanism was not modeled with the elastic finite elements. 

6. lATERAL DEFI.ECTiq_NS 

The maximum deflection at the top of each structure was computed using the linear 
elastic finite element model with an inverted triangular load distribution. The 
magnitude of the· loads was determined according to the base shear measured 
experimentally for each run. For the first test run, uncracked elements were used. 
In subsequent runs, cracking was considered by using a simplified approach. The 
moment of inertia of the cracked section, 1.,, was considered instead of the moment 
of inertia of the gross section, 18, for those piers which were observed to be cracked. 
An equivalen! modulus of elasticity ,E,,. was input to the computational model ; 

It should be noted that the axial stiffness of elements subje~;ted to tension was 
overestimated, while the axial stiffness of those subjected to compression was 
underestimated. However, these effects should balance by themselves because of 
the rather symmetric mapping considered. 

Measured and computed maximum drifts for models RMI and RM3 for each test 
run are presented in Table 4. Computed drifts are always smaller than measured 
values. The correlation between measured and computed drifts for small amplitude 
test runs was good. Differences between measured and computed drifts at faiiure 
were evident and show the limitation of using cracked-elastic models together with 
a static analysis in the forecasting of drift for inelastic structures subjected to 
dynamic excitation. The correlation between measured and computed drifts is better 
for structure RMI than for structure RM3. This seems reasonable since RMI did 
not yield until run 3, while RM3 should have yielded during run 2. 

102 

. .. 

'' ·-



TABLE 4.- MEASURED VS COMPUTED MAXIMUM DRJITS ( 63 1 H ) 

MODEL RM1 

vb Mc, Measured FEM 
Run -- - Drift ( 'lll ) Drift (% ) 

w M y 

1 0.41 0.37 0.03 0.02 

2 0.72 0.73 0.09 0.08 

3 0.97 0.81 0.19 0.15 

4 1.65 1.15 1.06 0.42 

MODEL RM3 

vb Mb Measured FEM 
Run - - Drift ( % ) Drift (% ) 

w M y 

1 0.38 0.55 0.04 0.03 

2 0.72 1.01 0.17 0.10 

3 0.92 1.29 0.41 0.19 

S 0.99 1.34 0.49 0.22 

6 1.47 1.58 1.32 0.48 

7. SUMMARY AND CONCLUSIONS 

The study showed that linear elastic finite elements :. 

a) Could give reasonable estima tes of natural frequency. 
b) Could give excellent estimates of mode shape and modal 

participation factor. ._ 
e) Could not give good predictions of damage patterns, because of 

inelastic sliding and yielding mechanisms . 
d) Could give good estimates of lateral drift for low-amplitude 

_ excitations, but not for large-amplitude enes. 

Future research on analytical modeling of masonry should include development of 
inelastic elements that can represen! cracking, yielding of reinforcement, sliding 
mechanisms and diagonal tension. 
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SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURES WITH FLEXIBLE DIAPHRAGMS 

By Arturo Tena-Colunga' and Daniel P. Abrams,2 Members, ASCE 

ABSTRACT: The influence of tloor tlexibility on the seismic response of building structures is discussed lhrough 
comparison of the computed seismic response for structures with flexible diaphragms and counterpart strucrures 
with rigid diaphragms. Case studies of three existing buildings with flexible diaphragms and analogous systems 
with rigid diaphragms are presented to illustrate thcse differences. Each building was subjected to the 1989 
Loma Prieta Earthquake. Thc structures werc: ( 1) A two-story firehouse in Gilroy with unreinforced masonry 
walls~ (2) a two-story timber office building in Palo Alto with grouted and reinforced clay-unit masonry shcar 
walls; and (3) an cight-story, hotel in Oakland with unreinforced clay-unit masonry and reinforced-concrete shear 
walls. The analytical studies show that, in sorne cases. diaphragm and shear-wall accelerations can increase with 
the ftexibility of the diaphragm. Torsional forces can reduce considerably as diaphragm ftexibility increases. 
Further. approximate expressions prescribed in current seismic cedes can underesumate the pcriod of vibration 
of systems with flexible diaphragms. 

INTRODUCTION 

Structurcs with flexible ftoor systems behave differently un~ 
der dynamic lateral loading than structures with rigid dia
phragms. The American Plywood Association (APA 1983) rec· 
ognizes this fact by publishing a design guide that discusses 
procedures for determining and distributing seismic forces us· 
ing flexible plywood diaphragms. The ABK Methodology 
("'Methodology•• 1984) recommends analytical procedures for 
the horizontal displacement control of flexible diaphragms that 
are based on dynamic testing and modeling. Recommendations 
for the seismic evaluation of URM buildings with flexible di· 
aphragms contained in the Uniform Code for Building Con· 
servation (""Seismic"" 1994) were derived from the ABK re· 
search as were similar provisions includcd in FEMA 178 

····("'Evaluation·· 1992). The Uniform Building Code (UBC) 
( 1994) contains provisions for the seismic design of newly 
constructed building systems that consider flexible-diaphragm 
behavior. In Section 1628.5. a st.:ltement is made that story 
shcar force shaii be distributed to various elements in propor· 
tion to their relative rigidities. cons1dering the rigidity of the 
di11phragm. Diaphragms are to be considcrcd flexible when the 
diaphragm defteclion exceeds twice the story drifL Torsional 
effects are addressed in UBC Section 1628.6 only for the case 
when diaphragms are not flexible. Diaphragm deftections shall 
not exceed permissible deflections of attached elernents per 
Scction 1631.2.9. 

The concept that building structures with flexible día· 
phragms behave differently from systems with rigid dia· 
phragms is fundamental. However, flexible-diaphragri¡ systems 
are still analyzed with criteria and recommendations developed 
for structures with rigid diaphragms. This practice is not nec· 
essarily conservative. As discussed in this paper, structures 
with flexible diaphragms can expericnce higher accelerations 
and displaccments than structures with rigid diaphragms, and 
their fundamental periods of vibration can be s¡gnificantly 
longer. 

In moderate and strong earthquakes, a number of timber 
diaphragms may be forced to develop their full strength as 
thcy are deformed past the proponional limit. When this hap-
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dación Jav1cr 83ITOS Sierra. 14200 Méx1co OF. Mexico. 
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Vol. 122. No. 4, April, 1996. OASCE, ISSN 0733-9445/96/0004-0439-
0445/$4.00 + S.50 pcr p3gc. P3pcr No. 8045. 

90 

pens, dynamic response wiii be nonlinear as the diaphragms 
tend to degrade in stiffness. In such case, the lateral force 
applied to a shear wall wiil not exceed the strength of the 
diaphragm, and it is feasible to simply apply lateral forccs to 
a wall that are equal to the diaphragm strength (as prescribed 
by the ABK method). Because diaphragm damage was not 
observed in the three subject buildings described in the fol
lowing sections, diaphragms were modeled with linear elc
ments. Conclusions d.rawn from this study are applicable only 
to elastic diaphragms. 

SUBJECT BUILDINGS 

Three existing buildings, which were subjected to the 1989 
Loma Prieta Eanhquake were selected for analytic~l _investi
gation. Each building system consisted of lateral-force-rcsist
ing clements of masonry and flexible floor and roof dia
phragms of timber. The seismic response of cach building 
system is computed and cornparcd wnh measured accelera
tions when availabie. The response of analogous, hypothetical 
systems with rigid diaphragms are then computed to contrast 
the response of actual systems with flexible diaphragms. 

Firehouse in Gilroy 

The first subject building is a two-story former firehouse, 
iocated in Gilroy, California (Fig. 1 ). The town of Gilroy is 
approximately 25 km south east of Loma Prieta. The structure 
was built in 1892 and is one of the first instrumented unrein· 
forced masonry buildings to be subjected to a moderate earth
quake. The firehouse is a box·type structure. where the lateral
force-resisting elements are unrcinforccd masonry brick walls 
tied mgether with flexible timber ftoor and roof diaphragms 
(Fig. 2). The building was rehabilitated befare the 1989 earth-

....... \ --- ·- -:!:.:------ -·-

FIG. 1. South Elevatlon ol Gllroy Flrehouae 
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FIG. 2. Accelerometer Locatlons for Gilroy Firehouae 

quake by adding plywood sheets to diagonal sheating (25 X 
1 O 1 mm). The plywood thickness is 13 mm for all spans ex
cept the south diaphragm at the first fioor, which is 16-mm 
thick. 

All unreinforced masonry walls are three wythes of clay
unit brick laid in running bond with header units at every fifth 
course. Typical wall thickness is 305 mm. The thickncss of 
thc south wall varies from 305 mm around the window open
ings to 406 mm and 432 mm at the exterior picrs. Monar is 
in good condition, and was made with sand, hydrated lime, 
and sorne cement. Bed and head joints aí-e 12-mm thick. The 
lloor, ceiling, and roof diaphragms are tied to the masonry 
walls with 19-mm diameter steel rods that are anchored in the 
exterior wythes with a hook. The building is founded on 
spread footings. 

The building was instrumented by the California Strong 
Motion lnstrumentation Program (CSMIP) with six acceler
ometers (Shakal et al. 1989). Dunng the Loma Prieta Earth
quake, recorded ground accelerations in the east-west direction 
were as high as 0.29g (sensor 3, Fig. 2). East-west accelera
tions were as high as 0.79g at the midspan of the roof dia
phragm and 0.4lg at the top of the central wall (sensors 5 and 
4, respectively). The structure withstood the earthquake with 
litúe damage for reasons discussed in Tena-Colunga and 
Abrams (1992). 

Office Building in Palo Alto 

The second subject building is a two-story office building 
(Fig. 3) in Palo Alto, California (50 km north of Loma Prieta), 
which was built in 1974. The lateral-force-resisting system 
consists of two grouted and reinforced, clay-unit masonry 
walls at the north and south ends. Flexible fioor and roof di
aphragrns span between each wall (Fig. 4). The second ftoor 
consists of 38-mm-thick lightweight concrete over 19-mm
thick Douglas Fir plywood mounted on 914-mm open truss 
joists runiling in the east-west direction every 61 O mm. Two 
interior glulam beams (130 X 381 mm) running in the north
south direction and four exterior glulam bearns (130 X 419 
mm) complete the ftoor system. The roof diaphragm is more 
flexible !han the first-ftoor diaphragm, with 13-mm-thick ply
wood and deep interior and exterior timber beams running in 
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FIG. 3. - Southwest Elevatlon of Palo Alto Offlce Building [from 
Shak.al e tal. (1 989)) 

both directions. The aspect ratio of both diaphragms (length/ 
width) is 1.87. 

The L-shapcd masonry walls are 305-mm thick. Grout has 
been placed within a 178-mm cavity between the two wythes. 
Clay-masonry units are grade MW and are laid in running 
bond with a type S mortar. Walls are reinforced with No. 4 
bars at 305 mm in both horizontal and vertical directions. Ad
ditional venical reinforcing bars were provided at the corners. 
All reinforcement steel was specified to be Grade 40, and the 
iength of lap splices was specified at 50-bar diameters. Dia
phragms are tied to the walls at ledgers with 19-mm-diameter 
steel rods that are anchored with a hook to the grouted collar 
joint. These ledgers are nominally placed every 610 mm !n 
both directions. Plywood is connccted to the ledgers with n;¿J' 

The graviry-load system consists of tubular steel col~'· 
(89-mm diameter) and exterior glulam columns. The buildin~ 
is founded on spread footings. 

The building was instrumented by CSMIP with seven ac
celerometers. Recorded ground accelerations during the Loma 
Prieta Earthquake were as high as 0.21g (sensor 3, Fig. 4), 
and roof accelerations were as high as 0.34g at the north wall 
and 0.55g at the midspan of the diaphragm (sensors 4 and 5, 
Fig. 4 ). The office building sustained the earthquake with no 
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damagc. The structurc has becn the subiect of a dctailed in~ 
vcstigation dcscribcd in Tcna~Colunga ~d Abrarns (1992c). 

Hotel in Oakland 

The Tourraine Hotel (Fig. 5) is a seven~story building lo
, cated in downtown Oakland, California (76 km north of Loma 
Prieta) and constructed in 1914. The plan of the first fioor is 
rectangular in shape, whereas the plan of the second through 
scvcnth floors is C-shaped (Fig. 5). The building is 30.5-m 
long en the north elevation (Fig. 6), 18.3-m wide en the east 
elevalion, and 28. 1-m tall. 

The lateral load system consists of unreinforced masonry 
and lightweight reinforced-concrete shear walls with flexible 
wood diaphragms. The easl and north facade walls are 356-
mm-thick clay-unit masonry walls, whereas the south and west 
propeny-line walls are 203-mm-thick lightweight concrete 
walls with brick vencer. The venicalload-carrying system con
sists of steel frarnes with semirigid connections encased into 
the masonry and reinforced-concrete walls. All steel connec
tions are riveted and consist of clip angles at the top and bot
tom of beams for connections to columns. 

Floor systems are 19-mm-thick plywood diaphragms, with 
rough limber !loor joists (76 X 330 mm) supported en steel 
bearns. Typical floors have 25 X 102 mm straight sheathing 
ovcrlaid by 25 X 76 mm tengue and groovc fiooring. The 
second floor is shcathcd with ::!5 X 152 mm diagonal shcath
ing. "Government" anchors wcre used to connect the ftoor 
systems to the exterior masonry walls. Two anchors per bay 
were typically used. Government anchors were also used as 
an extra tic between floor joists over interior beams. Ceilings 
are cemenl plaster en expanded metal lath anached directly te 
the underside of the ceiling joists. Typ1cal panition-wall con
struclion is plaster en metal lath over wood studs. 

Moderate structural darnage was observed following the 
Loma Prieta Earthquake. Diagonal shear craCh werc observed 
al the second story piers of both the easl and lhe north masonry 
walls, as well as between window openings on the south rc
inforced-concrete walls at the first and second stories. Exten
sive cracking was seen on the first-story piers encasing the 
steel columns. in panicular at thc northeastem cerner of the 
building. Extensive damage was observcd to the plaster 01i the 
first-fioor ceiling. All !loor systems were found in good oon
dition after the earthquake. There was no evidence of foun
dation distress. 

FIG. 5. Southeaat Elavatlon ofTourralno Hotel 
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FIG. 6. North Elevation of Tourraine Hotel (Courtesy of URS 
Consultants) 

Observed darnage can be .Ssociated with the torsional flex
ibility of the building en the first story. North and east ele
vations consist of masonry facade walls that are discontinuous 
on the first story while south and wcst elevations consist of 
salid walls of reinforced concrete. The large eccentricity of the 
lateral forces about the center of stiffness resuhcd in substan
tial torsional forces, and thus darnage to the comer elcments. 

ANALYTICAL STUDIES 

Discrete, mullidegree-of-freedom (MDOF) dynarnic models 
were developed te study thc measured dynarnic response of 
the Gilroy firehouse and the Palo Alto office building. The 
MDOF dynarnic model (Tena-Colunga 1992; Tena-Colunga 
and Abrarns 1992) was based en linear masonry behavior and 
flexible and linear diaphragms. Soil flexibility was modeled 
with translational and rotalional springs attached lo the foun
dalion.~The 10-DOF and eight-DOF discrele models in Fig. 7 
were used to represent the dynamic response of the firchouse 
in the east-west and north-south d1rcctions, rcspcctively. 
whereas the six-DOF discrete models in Fig. 8 were used to 
model the dynarnic response of the office building al Palo Alto 
in each direction. Acceleration and displacement histories were 
computed with these models and compared favorably against 
the measured seisrnic response in earlier studies. Then, models 
were used to estimate the dynamic response of the same build
ing systems with rigid diaphragms so that correlations could 
be made between the two cases. 

The seismic response of each of the three buildings was 
examincd with respect to: ( 1) maximum lateral accelerations; 
(2) maximum lateral displacements; (3) torsional effects; and 
(4) natural periods. 

Maximum Lateral Accelerations 

Computed peak accelerations for flexible and rigid dia
phragm systems are shown in Table 1 for the firehouse and in 
Table 2 for the office building .. 
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FIG. 7. Discreta Dynamlc Modelo for Flrehousa: (a) East•Weat 
Dlrec:tlon; (b) North-South Olrectlon 

'" 
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FIG. B. Discreta Dynamlc Models·for'Offlce BuHding: (a) Eaat· 
Weat Dlrectlon; (b) North·South Directlon 

For a fixed-base condition, the assumption of flexible dia
phragms can result in lower wall accelerations than the as
sumption of rigid diaphragms (0.15g versus 0.22g for the 
south wall of the firehouse). However, the opposite may be 
true when soil flexibilily is considered. In this case, wall ac
celerations were compu1ed 10 be larger with flexible dia
phragms than with rigid diaphragms (0.40g versus 0.3lg). Al
though the soil was identified as sliff. and the foundation 
consistcd of spread footings, the consideration of foundation 
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TABLE 1 Roof Acceleratlons for Flrehouse (g) 

Flexible Rigid 
Diaphragms Oiaphragms 

Fixed Flexible F1xed Fl· ' 
Element Measured base base base. 

(1) {2) (3) (4) (S) 1· 

(a) East-west dJrc:coon 

South wall - 0.15 0.40 0.22 0.31 
Central wall 0.41 0.06 0.34 0.22 0.31 
North wall - 0.04 0.31 0.22 0.31 
Sourh diaphragm 0.79 0.55 0.79 0.22 0.31 
Nonh diaphragm - 0.17 0.39 0.22 0.31 

(b) North-south dirc.cuon 

East wall - 0.20 0.30 0.22 0.24 
Wcst wall - 0.08 0.20 0.22 0.24 
South diaphragm 0.55 0.44 0.54 0.22 0.24 
North d.Japhragm - 0.43 0.53 0.22 0.24 

TABLE 2. Roof Accelerations tor Off! ce Building (g) 

Flexible Rigld 
Diaphragms Oiaphragms 

Fixed Flexible Fixed Flexible 
Element Measured base base base base 

(1) {2) (3) (4) (5) (6) 

(a) Easr-wesl dJrecoon 

South wall 0.32 0.06 0.21 0.17 0.21 
North wall 0.34 0.06 0.21 0.17 0.21 
Diaphragm 0.53 0.44 0.55 0.17 0.21 

(b) Non.h-south dm=ctlon 

South wall - 0.07 0.16 0.21 0.26 
Nonh wall - 0.07 0.16 0.21" 0.7,.:; 
Diaphragm 0.36 0.37 0.45 0.21 o 

fiexibility was csscntial for good correlation with the mcasured 
dynamic response of the firehouse. 

According 10 the model of the firehouse in the east-west 
direction. the most flexible wall [south wall. Fig. 7(a)] should 
accelerate slightly more than the adjacent parallel walls (0.40g 
versus 0.34g and 0.3lg) when diaphragms and the soil are 
assumed te be flexible. Similar observations can be drawn in 
the north-south direction where the more flexible east wall 
should accelerate more than the west wall (0.30g versus 
0.20g). 

Aexible diaphragms should accelerale more than s1iffer di· 
aphragms. In the eas1-west direclion. peak acceleration at the 
midspan of the south firehouse roof were measured to be the 
same 0.79g as computed. and was larger than the estimaled 
acceleration for the sho!ter north diaphragm span (0.39g). 
These values should decrcase lo O.Jlg with a rigid diaphragm 
according lo the model. 

The computcd response of the office building (Table 2) in· 
fers similar, bul less pronounced trends. Wall accelerations 
were computed to be much less with flexible diaphragms than 
with rigid diaphragms when a flxed-base condi1ion was con
sidered (0.06g versus 0.17 g in the east-wesl direction), but 
were the same (0.2lg in the east-west direction) for both rigid
and flexible-diaphragm assumptions when soil flexibilily was 
considered. Roof acceleraticns werc again much largcr whcn 
diaphragms were considered lo be flexible (0.55g versus 0.2lg 
in the east-wesl direction). 

Maximum Lateral Displacements 

Computed peak deflections for flexible- and rigid-dia· 
phragm systeDIS are shown in. Table 3 for the firehouse and in 
Table 4 for the office building. 
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TABLE 3 Roo! Olsplacements lo Fl h r re ouse mm 

Flexible - Rigid 
Oiaphragms Dlaphragms 

Fixed Flexible Fixed Flexible 

' Element Measured base base base base 
(1) (2) (3) (4) (S) (6) 

a - S ~· 
( ) East we t d Cll on 

South waJI - 5.1 21.8 2.0 14.5 
Central wall - 2.0 18.3 2.0 14.5 
Nort.h wall - 0.8 17.0 2.0 14.5 
South diaphragm - 22.1 40.6 2.0 14..5 
Nort.h diaphragm - 4.3 21.1 2.0 14..5 

- u (b) North so th drrecu on 

E.:lst wall - 3.0 6.6 1.5 2.4 
West wall - 1.3 4.6 l.S 2.4 
South diaphragm - 12.4 16.3 1.5 2.4 
Nonh diaphragm - 12.2 16.0 1.5 2.4 

TABLE 4 Root Dlsplacements for Office Building (mm) 

Flexible R1gid 
Oiaphragms Diaphragms 

Fixed Flexible Fhced Flexible 
Element Me asurad base base base base 

(1) (2) (3) (4) (S) (6) 

(a) East wesl d1recuon . 
South wall - 1.3 5.1 1.5 4.6 
Nonh wall - 1.3 5.1 1.5 4.6 
Di::~.phragm - 20.6 26.7 1.5 4.6 

(b) Nonh south duect10n -
Soulh wall - 1.8 5.1 2.5 5.3 
North wall - 1.8 5.1 2.5 5.3 

.Diaphragm - 12.7 16.3 2.5 5.3 

According 10 the model, lhe most flexible'wall of the fire
house (south wall) should deflect more than the adjacent par
allel walls when a flexible diaphragm is assumed (2.18 cm 
versus 1.83 cm, and 1.70 cm for a flexible soil). With a rigid 
diaphragm, deflections of all walls should be equal by defi
nition, and generally less than those for the flexible-diaphragm 
system, panicularly when the soil is considered to be flexible. 
Diaphragm defiections should be much largor for flexible than 
for rigid systerns; however, the ratio of diaphragm deflections 
for flexible and rigid systems should reduce as soil flexibility 
is increascd. Similar. but less pronounced trends can be seen 
with computed displacements of the office building. 

Although the analytical models only considered the in-plane 
masonry shear walls. diaphragm deflections will impose large 
defiections on the transverse walls. This action can result in 
significan! tensile stresses normal to the bed joints, and may 
cause horizontal cracking at the brick-monar interface. No 
damage of the firehouse was observed in this context because 
the imposed out-of-plane wall deformations were small. Finite
element idealizaúons of transverso bending in the south and 
east walls were done to identify critica! tensile stresses normal 
to the head joints at times of peak dtsplacemenL Peak tensile 
stresses nonnal to the head joints were determined to be only 
slightly larger than the allowable working stresses prescribed 
by the 1994 UBC (Tena-Colunga and Abarns 1992b). 

Torsional Effects 

The infiuence of diaphragm fiexibility on torsional effects 
was examined using a three-dimensional finite-element model 
lo study the vibrational characteristics of the firehouse. The 
finite-element code ABAQUS (1989) was used for the analyses 
with three-dimensional thick shell elements for the masonry 

L ' . 
FIG. 9. Torsional Mode Shape for Flrehouae · 

walls and diaphragms. The second global mode shape (Fig. 9) 
defined a tors10nal mode characterized by significant rotational 
componcnts in thc .r-;: plane. Howevc:r. the infiuencc: of this 
mode was diminished as the flexibilily of the d~aphragm was 
incrcased. Thc associatcd modal masses in thc: north-south (thc 
z direction) and tl-e easr-west (thc: x direction) were relatively 
low (0.7% and 7.5% of the total modal mass. respectively). 

Another set of analyses was done considering rigid dia
phragms. A matrix method was used to compute the torsional 
eccentricily of the struclure (Damy-Ríos and Alcacer 1987). 
The torsional eccentricities as fractions of the maximum plan 
dimension were. for the east-west direction: e, = 0.20L1 (first 
floor), e,= 0.23L, (roof leve!), and L, = 12.2 m; and for the 
north-south direc1io•1: e,= 0.31L, (first floor). e,= 0.14L, (roof 
leve!), and L, = 19Om. The first two mode shapes and as
sociated modal mas~ es werc computed using standard mcthods 
of structural dynarn1cs. For the first modc, thc associatcd mo
dal masses were 52 7 and 29.9% of the total modal mass in 
the east·West and no·th-south directions. respectivcly. whcreas 
for the second mod< the associated modal masses were 32.9 
and 47.7%. These arcalyses confirmed the hioh torsional cou
pling that the firehouse should have expcri;nced if the dia
phragms wcre consid:red to be rigid. 

A computational srudy of the Oakland hotel structure also 
revealed the importance of a flexible diaphragm in reducing 
tors10nal effects. As tor the firehousc::. a three-dimensional fi
nite-element model WilS used to define the vibrational char· 
actcristics of the hotel considering that the diaphragms were 
flexible or rigid. The first four modes compuled for both di
aphragm assumptions are summarized in Table 5. Modal 
masses are presented u a fraction of the total modal mass 
acting in the identified direction. Torsional coupling is much 
higher'"for the rigid-diapilragm assumption. For the first mode 
thc associated modal mus in the north-south direction de~ 
creased from 75.8% of lhe global mass to only 56.8% when 
the diaphragms were considered 10 be rigid. In addition, the 
associated modal mass i11 the orthogonal direction increa.'>cd 
from 2.0 10 16.3% for tliis mode, which illustrates 1orsional 

TABLE 5 Modo Shapeslor Hotel 

FLEXIBLE DIAPHRAGMS RIGID DIAPHRAGMS 

Associated Associated 

Period Modal Mass Period Modal Mass 

Moda (s) X ~ z (s) X y z 
(1) (2) (3) (~) (S) (6) (7) (B) (9) 

1 1.11 0.02 000 0.76 0.97 0.16 0.00 0.57 
2 0.80 0.83 0.00 0.02 0.43 0.58 O.Ql 0.25 
3 0.49 O.Ql 0.00 0.07 0.27 0.14 0.00 0.06 
4 0.4(• o.oo 004 o:oo 0.20 0.02 0.56 0.03 
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coupling with the rigid-diaphragm idealization. This tendency 
was evcn more pronounced for the second mode. 

Natural Period 

For estimation of the fundamental period of vibration, most 
scismic cedes do not differcntiate between building systcms 
with flexible diaphragms from those with rigid diaphragms. 

Method A of the 1994 UBC code (Section 1628.2.2) is an 
approximate method intended for all buildings. The period es
timate is given by Eq. (28-3) of the code, which for shear
wall systcms (masonry or reinforc:ed concrete) can be rcwritten 
as 

0.0743 ""' 

T= ~~r=L=A.~[ 0=.2 +==;(;:::=;~J:=;;¡:,(• (1) 

where A, = minimum cross-scctional shcar arca in any hori· 
zontal plane of a shear wall in the first story (in m'): D, e 

length of a wall in the direction parallel to the applied forces 
in the first story (in m); and h. = height of the building (in 
m). The D,lh. ratio shall not exceed 0.9. This equation is based 
on experimental data from structural systems with rigid dia
phragms, and may therefore be inaccurate for flexible-dia
phragm systems. Method B of the 1994 UBC is based on the 
Rayleigh quotient and the fundamental period is determined 
using the structural properties and defonnation characteristics 
of the resisting elements. lf a suitable model is used for the 
analysis of structures with flexible diaphragms, the natural pe
riod estimate should be closely predicted using this method. 

The National Earthquake Hazards Reduction Prograrn 
(NEHRP) ("NEHRP" 1994) provisions state that the period 
of a building structure shall be based on established methods 
of mechanics and the propenies of structural systems in the 
direction of analysis. The base of the building is ~ssumed to 
be fixed. The natural period as calculated shall not exceed the 
approximatc period of the structure as estimated with the 
following: 

T s c.r. (2) 

where C. = a coefficicnt for an upper limit on calculated period 
[Table 2.3.3, "NEHRP" (1994a)]; and T, = approximate fun
damental period of the building, which for a shear-wall build· 
ing is computed as 

T. = 0.049h~)l4) (3) 

where h. = height (in m) between the base and the highest 
leve! of the building. Eg. (3) is intended to give a conservativo 
shorter period for use in estimating an equivalent base shear 
("NEHRP" 1994b). Good correlations cannot necessarily be 
expectcd for structures with flexible diaphragms. 

The 1994 NEHRP provisions also include soil-structure-in
teraction effects. The effective fundamental period of a build· 
ing structure can be detennined using Eq. 2.5.2.l.I-1 of the 
provisions, which is based on the ATC 3-06 docurnent ("Ten
tativo" 1978) and is reproduced as follows: 

f= T ~(1+;,) (1 + i{) (4) 

whcrc T a pcriod as dctcnnincd with (2); li " stiffness of a 
fixed-base building; li = effecúve height of the building or 0.7 . 
times the total height; K,= lateral foundation stiffness: and K0 

= iocking stiffness of the foundation. Because (4) includes the 
stiffncss of thc soil and structure, a pcriod estimatc is reason
ably accuratc if a suitable modcl is used for a flcxible-dia
phragm system. 
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TASLE 6 Fundamental Perlods and Code Estlmates (s) 

NEHRP 
f1xed NEHAP 

Building .. Parlad UBCA .UBCB base with soi 
(1) (2) (3) (4) (5) '"l -

FJrehousc, NS 0.325 0.154 0.321 0.234 
Firehousc. EW 0.453 0.138 0.453 0.234 
Officc building, NS 0.367 0.210 0.350 0.216 O.JtO 
Officc buildmg, EW 0.400 0.300 0.370 0.216 0.420 
Ho,eJ. NS 1.113 0.488 1.102 0.594 1.125 
Hotcl,EW 0.804 0.519 0.793 0.594 0.823 

Periods of vibration per the UBC and NEHRP provision
are compared in Table 6 with the measured periods of thc 
Gilroy firehouse and the Palo Alto office building. Periods 
were read from Fouricr amplitude spcctra computed from mea
surcd accei:ration records. Thc computcd fundamental penad 
of the Oakiand hotel from three-dimensional finite-element 
analyses was used in lieu of measured data. The UBC Method 
A and NEHRP fixed-base periods consistently provided shoner 
periods than were inferred from measurements or were com
puted. Furtnermore, these period estimates differ substantially 
between themselves. Becausc thc design spectra for both the 
UBC and the NEHRP provisions result in larger design forces 
as the natural period gets shoner (based on a stiff soil), the 
majar effect of underestimating the natural period of a struc
ture is that the base shcar will be overestimated. Hence, the 
use of these approximate periods wiii be conservative. How
ever, for softer soils, higher accelerauons are expectcd for 
structures with periods in the medium range, and the under
estimating period will not necessarily be conservativc. 

Pcriod cstimates based on the more rigorous codc rnethods · 
(UBC Method B and NEHRP with soil-structurc intcraction) 
were in clase agreemcm with measured and finite-ele,:~~~~;,; 
'method values. For these tstimates, the discrete MDOF m~>':"i 
(Figs. 7 and 8) were used 10 determine the structural propenH.S 
of the building systems. 

SUMMARY ANO CONCl.USIONS 

The inftuence of Hoor fle dbility was examined for building 
structures with either flexil•le or rigid diaphragms. Thc dy
n'amic characteristics of thrce exJsting building systems with 
flexible diaphragms, and cou>~terpan hypothetical systems with 
rigid diaphragms, were contrasted to help illustrate the signif
icance of flexible-diaphragm behavior on seismic response. 

Analytieal studies suggested that, as diaphragm flexibility 
inc::reases, diaphragm and shear-waiJ acclerations can inc::rease 
in sorne cases. Flexible in-plane shear walls can vibrate at 
higher accelerations !han stiffe; walls in a fiexible-diaphragm 
system. Dcsign critcria based en rigid-c; . .:.phragm bchavior is 
not ncc::essarily consf:rvativc for flexible-diaphragm systems. 

Torsional effects can be reduced considerably as the flexi
bility of the diaphragm is increased. 

The fundamental period of building systems with flexible 
diaphragms is consistently longer !han values estimated with 
sirnplified methods given by current seismic cedes. 
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APPENDIX 11. NOTATION 

The following symbols are u.sed in this paper: 

A, = mínimum cross-sectional shear are a of shear wall in any 
honzontal plane at first story; 

c. = coefficient for an upper limit on period; 
D, = length of wall in the diltttion parallel with shear forccs; 

e., e, = torsional eccentricies in the x and .;: directions~ 
li = effective height of building, 0.7 times full height; 

h. = height of building; 
Ke = rocking stiffness of foundation~ 
K. = lateral stiffness of foundation; 
ii = stiffness of fixed-base building; 
L = length of building in direction being analyzed; 

L1, Ll = length of building parallel to torsional eccentricities~ 
T = fundamental period of building; and 

T. = approximate fundamental period per Eq. (3). 
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ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO ( 1 ) 
Aspectos fundamentales sobre elementos viga y columna, 

comentarios sobre estructuras de cimentación. 

l. Introducción. 

Osear López Bátiz 
CENAPRED 

Delfin Madrigal 665, Coyoacán D.F. 

Las estructuras de concreto reforzado son estructuras heterogi!neas producto de la combinación o mezcla de materiales 
con caracteristicas diferentes como son el concreto y el acero de refuerzo, los procedimientos de diseil.o para estas 
estructuras consideran las propiedades de estos materiales en sus planteamientos. El uso del concreto reforzado 
comenzó en la segunda mitad del siglo XIX, desde los inicios de su empleo hasta la acrualidad, la calidad de ambos 
materiales se ha incrementado, tambii!n las tecnologfas de construcción y los procedimientos de disetlo han avanzado 
de manera que las estructuras de concreto reforzado son de reconocida importancia en los ámbitos arquitectónico e 
ingenieril. Principalmente, en las décadas recientes los avances en el conocimiento sobre el comportamiento de los 
materiales y las estructuras de concreto reforzado han sido importantes. 
Entre las propiedades importantes del concreto reforzado se encuentran la gran resistencia al fuego y efectos de 
intemperismo, la estabilidad de su durabilidad, el poco costo que requiere la supervisión durante su construcción, la 
versatilidad para su empleo en formas arquitectónicas caprichosas, propiedades que constituyen la fuerza que genera 

. avances en la tecnologfa y conocimientos sobre el concreto reforzado. Asf, a partir del inicio del siglo XX, 
prácticamente cada pafs cuenta con códigos y manuales propios para disei!o y construcción de este tipo de estructuras. 
Para lograr los códigos y manuales actuales para estructuras de concreto reforzado, en su elaboración y modificación 
se han incorporado tanto los materiales y técnicas comúnmente empleados, como aquellos avances logrados sobre 
calidad de los materiales y sobre las tecnologfas de disef\o y construcción. Sin embargo, debido a la velocidad con 
que se logran materiales nuevos y de mejor calidad, a la rapidez con que aparecen nuevas tecnologías en procesos 
constructivos y métodos de análisis estructural, surge la necesidad de revisar con mayor frecuencia la normatividad 
de disei!o y c.onstrucción para este tipo de estructuras. 
Respecto a procedimientos o métodos para diseño estructural de estructuras de concreto reforzado, a partir de 1953 
el Comité Europeo del Concreto (CEB) inició un proceso de revisión de sus códigos y manuales. Durante los años 
1964 y 1970, este comité introdujo un procedimiento nuevo, consistente en el diseil.o racional basado en la teoría de 
probabilidades y confiabilidad estructural. 
Posterior a una recopilación de información experimental y teórica, se le dio forma a la ultima versión del código 
en 1991. Sin embargo, la muestra de información experimental todavfa no es suficiente, provocando que el código 
CEB-1991 se constituya como una filosofia de disef\o a considerar o una opción para desarrollar un diseño estructural 
lógico y razonado. 
Los objetivos del disef\o estructural, son proporcionar al duei!o un inmueble que cubra las necesidades y con las 
caracterlsticas que desea, generalmente esas necesidades pueden resumirse como: 
1) Asegurar, con una estructura, el proporcionarniento de un espacio vital para un propósito determinado. 
2) Durante el periodo de vida útil, dicha estructura deberá satisfacer las condiciones de servicio para las que fue 
creada. 
3) Los costos de construcción y mantenimiento, entre otros que conforman el costo total del inmueble, deberán tender 
a la optimización. 
Respecto al segundo punto, las condiciones y caracterfsticas que deberá cubrir la estructura a diseil.ar variarán 
dependiendo de la función que se asigne al inmueble. En condiciones de servicio, una estructura deberá mantener su 



estabilidad ante grandes deformaciones y vibraciones. En el caso de CSiructutas de concreto reforzado, donde la 
presencia de grietas de gran apertura facilitarla el efecto del intemperismo en el acero de refuerzo y la consecuente. 
degradación de resistencia y rigidez, es necesario limitar el ancho máximo de grieta dentro· de un valor detenninado, 
el cual es considerado al plantear las formulaciones de resistcn~ia en los códigos y reglamentos. De igual manera, 
las condiciones de servicio de una estructura deberán mantenerse ante hi incidencia de carga cfclica, como son los 
casos del sismo y el viento. 
Ante carga sísmica o de viento, el diseño de las estructuras se plantea para que mantenga su estabilidad total ante la, . 
incidencia de la carga o efecto máximo esperado durante el periodo de vida útil del inmueble por efecto de dichos 
fenómenos naturales. 

2. Materiales. 

2.1 Concreto. 
Dentro de las Caracterfsticas mecánicas que posee el concreto, la de mayor importancia es la resistencia a la 
compresión axial (a8 ). Las resistencias a tensión, flexión, cortante, de adherencia, asf como el módulo de elasticidad 
del concreto, presentan una fuerte relación con la resistencia a la compresión axial, por lo que se considera a esta 
propiedad como la representativa del concreto. 
Cuando al concreto se le sujeta a esfuerzos monotónicamente crecientes, la estructura del mismo va sufriendo de 
fracturamiento en su estructura interna, por lo que la curva esfuel20-deformación de este material se presenta como 
la mostrada en la Fig.l, en esta figura la curva presenta una pendiente que decrece a mayor esfuerzo y, 
aproximadamente a 0.2% de deformación se alcanza la resistencia máxima a compresión del material, posterior a esta 
deformación los esfuenos en el concreto decrecen con rapidez alcanzándose el aplastamiento a una deformación 
wútaria de 0.3 a 0.4 %. · 
Debido a que la curva esfuel20-deformación del concreto no es lineal, para detenninar el módulo de elasticidad del 
material existen diferentes procedimientos. Un procedimiento comúnmente empleado es defmir el módulo de 

. elasticidad del concreto a partir de la curva esfuerzo-deformación, definiéndose como la pendiente de la secante al 
origen del punto de la curva para un esfuerzo de 1/3 la resistencia a compresión. También, el módulo de elasticidad 
del concreto se define en la mayoría de los códigos y reglamentos de diseño como función de la resistencia a 
compresión registrada en un ensaye uniaxial, y sin considerar el efecto de creep en el material se defmen las 
siguientes ecuaciones: 

RDF Ec = 14000 x (a .)0
' _ (kgf7cm2

) 

ACI Ec =y'·' x 0.14 (a8)
0
-' (kgt7cm2

, para valores y = 1440 a 2480 kgf7m') 

AIJ Ec = 2.1 X 10' X (y/2.J)u X (a8 /200)"' (kgf7cm2) 

donde: RDF: Reglamento del Distrito Federal, México; ACI: Reglamento del Instituto del Concreto de los Estados 
Unidos de Norteamérica; AIJ: Reglatnento del Instituto de Arquitectos de Japón; Ec: módulo de elasticidad del 
concreto; y: peso volumétrico del concreto. 

La resistencia a tensión del concreto tiene estrecha relación con la resistencia a compresión, para resistencias a la 
compresión entre 180 y 240 kgf7cm' la resistencia a tensión generalmente se considera como 111 O de la resistencia 
a compresión obtenida de pruebas uniaxiales en cilindros estándar. 
La resistencia a compresión del concreto y su capacidad de deformación varian notoriamente de acuerdo a los 
esfuerzos confmantes a-los que esté--sujeto el-materiai.-Asf,-en la Fig.2, se presentan los resultados de pruebas a 
compresión realizadas en cilindros de concreto sujetos a esfuerzos confmantes proporcionados con liquido dentro de 
una cámara triaxial. Se observa un incremento notable de la resistencia a compresión de los cilindros, sin embargo, 
al considerar el concreto dentro de un elementos estructural donde el confinamiento se lo proporcione el acero de 
refuerzo longitudinal y principalmente transversal, la distribución de esfuerzos confinantes no presenta la misma 

\ 
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mecánicos de la misma sección, producto de las carga$ a las que se sujete el elemento (momento flexionante y carga 
axial). . . . 

El principio de Bemoulli es una hipótesis razonable en la zona a compresión del concreto, pero no es estrictamente 
aplicable en la vecindad del agrietamiento. Sin embargo, es apli.cable a la defonnación f>"I t cnsión media de la zona 
agrietada El principio de Bernoulli no se cumple to!almente en regiones sujetas a altos .,_fuerzos de cortante 

3.1.2 Cálculo de la resistencia por flexión. 
La resistencia ultima de un elemento bajo un estado de esfuerzos producto de flexión se dr.finc cuando la deformación 
unitaria máxinia en el concreto de la fibra extrema a compresión de la sección transversal analiz3da alcanza un valor 
especificado, para el cual los reglamentos de disefto generalmente recomiendan valores que varlan de 0.003 a 0.004. 
La mayoría de los reglamentos de construcción hipotetizan la distribución de esfuerzos a compresión en la sección 
transversal como rectangular definida por dos o tres parámetros, de tal modo que la re~ultante de esta distribución 
rectangular y la resultante y la posición de la misma, producto de considerar la curva eslu= - defonnación "real" 
uniaxial del concreto, sea la misma. Asf, se presentan distribuciones esfuerzo- deformación r.implificadas en secciones 
sujetas a flexión como las presentadas en la Fig.7, donde se muestran aquellas distribuciones adoptadas en las 
reglamentos RDF, AC! y AU. Resultando en fórmulas para el cálculo de resistencia última como las siguientes: 

RDF M = (A, • A,J f,. (d - a/2) +A,. x f,. (d- d') 

ACI 

si, ~- pJ ~ [ 4800 1 (6000 - f,.)] x [ (d' x 0.85 aa) 1 (d x f,.) ] 

Cuando no se cumpla, M se determinará con un análisis de la sección basado en las hipótesis 
básicas de análisis por flexión. 

si, (A, • A,J 1 (b X d) ~ 0.85 ~~ ( (a8 X d') 1 (f,. X d)) 6!15 1 (6115 • f7) 

M = (A,. • A,J f,. (d • a/2) +A,. X f,. (d • d') 

donde, a= (A,. - A.J f,. 1 (0.85 a8 x b) 

si, (A, - A.J 1 (b x d) es menor que el valor indicado, A,. puede no considerarse. 

AU M = a8 x b x D' {g1 (A, x f,.)l(a8 x b x D) } 

donde, A,.: área del acero de refuerzo en compresión; b: ancho de la sección transversal del elemento; d: peralte 
efectivo de la sección transversal; p,: cantidad de acero de refue~ longitudinal a tensión; p,: cantidad de acero de 
refuerzo longitudinal a compresión; ~ 1 : factor que depende de la resistencia a compresión del concreto (~1 = 0.85 para 
a 8 s 280 kgflcm', el valor de llo disminuye en 0.05rTO kgflcm'); d': dimensión del recubrimiento de concreto; 
g1: distancia entre los centroides de las barras a tensión y compresión/D; D: peralte de la sección; A,,: área del acero 
de refuerzo a tensión; f,.: esfuerzo de fluencia del acero a tensión. 

3.1.3 Factores que afectan la resistencia, capacidad de deformación y ductilidad de un elemento 
estructural a flexión. 
Como se puede discernir de las fórmulas para calcular la resistencia de elementos de concreto reforzado sujetos a 
flexión, la resistencia a la fluencia por tensión del acero de refuerzo empleado y la resistencia a la compresión del 
concreto , junto-con las dimensiones de la· sección transversal, determinan básicamente la resistencia de un elemento 
de concreto reforzado ante el agrietamiento, la fluencia y la carga última por flexión. 
Como se aprecia en la Fig.8, donde se muestra una representación ti pica de una relación momento-curvatura para una 
sección transversal de un elemento de concreto con una cantidad de acero de refuerzo menor o igual al acero de 
refuerzo para la falla balanceada (falla balanceada es aquella cuando el concreto alcanza su deformación unitaria 
máxima al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye por tensión), otros parámetros importantes que determinan 



la calidad estructural del elemento son la capacidad de deformación (considerada como la ductilidad del elemento) 
y su capacidad para disipar energla incidente ante carga monotónicamente creciente o clclica. 
La ductilidad o capacidad de deformación post-fluencia, se define como la relación entre la defom1a~ión (curvatura) 
última alcanzada y la deformación (curvatura) al punto de fluencia; 

Asumiendo una relación esfuerzo-deformación, se determina la posición del eje neutro al alcanzar el momento de 
tluencia en la sección (c1). Por relaciones trigonométricas se define la curvatura a la tluencia como se indica; 

donde, e,.: deformación unitaria a la fluencia por tensión en el acero de refuerzo. 

Siguiendo un procedimiento similar se determina la posición del. eje neutro al alcanzar la resistencia última de flexión 
(c,J, y se determina la curvatura ultima de la sección transversal: 

lj>.= &~ 1 (e,. x d) 

donde: ~: es la deformación unitaria en la fibra extrema del concreto a compresión en la sección transversal. 

Para secciones transversales rectangulares se pueden definir las expresiones para el calculo de la posición del eje 
neutro medido desde la fibra a compresión, c1 y e,., como se muestra; 

. e, = [ (n x p,)' + 2 x n x p, ]0
' - n x p, 

e,. = (p, - pJ f,. 1 a 8 

donde, n = E,IE" E, es el módulo de elasticidad del acero de refuerzo y E, es el módulo de elasticidad del concreto; 
p,: cantidad de acero de refuerzq a tensión (= A,, 1 b x d); p,: cantidad de acero de refuerzo a compresión 
(=A,. 1 b X d). 

Analizando la última expresión, se aprecia que la presencia del acero de refuerzo a compresión, contribuye a disminuir 
la localización del eje neutro respecto a la fibra extrema a compresión, provocando un aumento en la curvatura última 
y por tanto rriayor capacidad de deformación. La ductilidad de la sección trañsversal se puede defmir entonces: 

J.L = lj>. 1 lj>, = &~ (1 - c1) 1 e,. (c1J 

Defmiendo al parámetro "!ndice de refuerzo q (= [p, - pJ f,. 1 a 8)" y, por medio de las expresiones para determinar 
c1, e,. y J.L, se establece una relación entre este indice de refuerzo q y la ductilidad de la sección transversal analizada 
J.L, se obtienen gráficas como las mostradas en la Fig.9. De la gráfica se entiende lo siguiente: a) a menor valor del 
!ndice de refuerzo, la capacidad de ductilidad del elemento aumenta; b) a mayor cantidad de acero de refuerzo en la 
zona a compresión, mayor será la capacidad de deformación post-tluencia del elemento; e) conjugando adecuadamente 
los dos aspectos anteriores, se puede asegurar que un elemento presente falla por flexión con suficiente capacidad de 
deformación post-tluet<cia (ductilidad). ·• • 
La capacidad de absorber energia por medio de deformación se puede cuantificar, de una relación momento-curvatura 
monotónicamente creciente como la·de la Fig.S,- como el área comprendida bajo dicha curva. 
Considerando un segmento de longitud unitaria del elemento estructural, cuyo comportamiento se asume 
elasto-plástico perfecto, la energ!a absorbida por deformación se puede representar con la siguiente expresión: 

U= a 8 x b x d [t~- e,. x e,. 1 2 (1 - c1J] (1 - 0.425 c1J 



Analizando la expresión anterior se puede concluir que el incremento de las dimensiones de la sección transversal 
y la resistencia a la compresión del concreto, afcetan en proporción directa el incremento ~ la capacidad de absorción 
de cncrgla del elemento. Igualmente, incrementado la defonnación unitaria última del concreto en la sección 
transversal, lo que se puede lograr con mayor y mejor colo.:ación del acero de refucno lateral, se obtiene el efecto 
de incrementar la capacidad de deformación post-fluencia y, por lo tanto, la capacidad de absorción de encrgla es 
mayor. Comparativamente con los parámetros anteriores, incrementos en p, y f, no presentan un efecto directo en la 
capacidad de deformación y de absorción de encrgfa de los elementos estructurales. De la expresión para el cálculo 
de e,. se concluye que aumentando la cantidad de acero a compresión el valor de e,. disminuye, lo que repercute en 
inacmentar la capacidad de absorber encrgla del elemento. 
Cabe mencionar que los factores antes citados tienen un efecto similar en elementos sujetos a efectos de flexo
compresión. En el caso de estos últimos, resulta tambi~n de gran importancia el confinamiento adecuado del concreto 
del núcleo y el proporcionar limites permisibles de carga axial. 

3.2 Comportamiento de elementos sujetos a flexoc:ompresión. 
En estructuras a base de marco momento resistentes, los elementos columna en la mayorla de los casos cstanln sujetos 
a carga axial y momento flexionante (uniaxial y biaxial). En otrus casos, aunque teóricamente la columna este sujeta 
únicamente a carga axial, por problemas de contrul de calidad en la etapa constructiva se generan desviaciones en 
el dimensionamiento y distribución de las secciones transversales, provocando excentricidad de la carga axial respecto 
al eje del elemento, lo que genera momento flexionante a considerar en el discflo de dicho elemento. 
Rcspctto a las hipótesis básicas para análisis de elementos sujetos a flexo-compresión, estas son exactamente las 
mismas que_ aquellas consideradas para elementos bajo flexión simple. 

3.2. 1 Diagrama de interacción. 
La resistencia de la sección transversal a una fuerza de C:ompresión, se reduce con la presencia del momento 
flexionante. El diagrama de int=ión representa el lugar geom~co de los puntos que indican la carga axial y 
momento flexionante que provocan que un elemento alcance su resistencia última (deformación unitaria última en 
la fibra extrema a compresión de la sección transversal), su representación gráfica se muestra en la Fig.lO. Asf, para 
una turva de interacción determinada, si la columna esta sujeta a una combinación de momento flexionante y carga 
axial que esté en el interior de dicha curva, el elemento se encuentra del lado de la seguridad. Contrariamente, si la 
combinación está fuera de la curva, la columna estará propensa a la falla. 
Como se muestra en la Fig.IO, existen tres puntos importantes que definen las c:aracterfsticas de resistencia en el 
diagrama de interacción de una columna. El punto localizado donde el diagrama intersetta al eje venical, corresponde 
a una columna sujeta únicamente a compresión axial, pero producto de la excentricidad existente por problemas 
inlrfnsecos al. proceso de construcción, se recomienda para diseno el uso de .un valor mínimo de excentricidad de 
diseflo (e..;.), dando como resultado una disminución de la resistencia por compresión hasta alcanzar la curva original 
en el punto A. El punto B representa el estado de falla denomin;ldo "falla balanceada", en el cual la deformación 
unitaria última en el concreto a compresión se alcanza al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye a tensión. Al 
momento flexionante y carga axial representativos de este punto se les llama momento y carga balanceada, y a la 
relación entre el momento flcxionante y la carga axial correspondiente a esta falla balanceada se le denomina 
excentricidad balanceada (c.). El diagrama de interacción se intcrsettacon el eje horizontal en el punto que representa 
al elemento en flexión pura, representando obviamente el momento de falla por flexión uniaxial. La parte del 
diagrama de interacción correspondiente al elemento bajo tensión axial y flexión, se calcula de la misma manera que 
para compresión y flexión, sin embargo, es un estado poco común e indeseable en el diseno de estructuras de concreto 
de mediana altura. 
La dctt:rminación del punto de la falla balanceada es importante desde el punto de vista de los reglamenios para 
disello estructural, porque para elementos cuya excentricidad sea menor que la excentricidad balanceada (c.), antes 
que el acero de refuerz.olongitudinal fluya por-tensién se presenta la falla por aplastamiento en el concreto sujeto 
a esfuc:n.os de compresión, denominándose a este rango de "falla .JlOr aplastamiento" (es una falla de tipo poco dúctil). 
Si la excentricidad en el elemento es mayor que la balanceada, se encuentra en el rango de "falla por tensión" (falla 
con caracterfsticas dúctiles). 
En la Fig.ll se muestra, para un diagrama de interacción carga aXial -momento flcxionante de una sección transversal 
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detenninadi i:l correspondiente diagrama de curvatura última calculada. Se aprecia que para cargas axiales menores 
que la carga axial correspondiente a la falla balanceada, la curvatura correspondiente al mom~to de falla presenta 
un brusco incremento. Contrariamente, si la carga axial incidente es mayor que la balanceada, la capacidad de 
deformación post-fluencia tiende a ser nula. Es por lo anterior que al disef\ar una columna ante efectos sismicos se 
proponga un limite en la carga axial permisible. · 
En el caso de columnas sujetas a flexión biaxial y compresión existen dos formas tlpicas de encontrar la resistencia 
última de estos elementos. Una es la solución por tanteos, que consiste en encontrar el valor máximo de la carga axial 
•p• que actúa fuera de dos planos de simetrfa, a excentricidades e, y e,.. Esta condición es equivalente a considerar 
una carga axial P y dos momentos flexionantes, M,.= P x e, y M,.= P x e,.. Para un elemento con geometria y 
excentricidades dadas, aplicando el procedimiento básico para elementos sujetos a flexo-compresión partiendo de 
conocer las caracteristicas esfuerzo-deformación, de los materiales, iterativamente se puede obtener el valor máximo 
de la carga P que actúa a las excentricidades dadas. Este proceso predice satisfactoriamente la resistencia del 
elemento, pero es muy laborioso. Sin embargo, para casos particulares comúnmente empleados en la práctica, se han 
desarrollado diagramas de interacción empleando computadora electrónica y se muestran en algunos reglamentos. 
La otra forma de obtener la resistencia última de este tipo de elementos es aproximada, siendo un ejemplo tipico la 
llamada "Fórmula de Bresler". Bresler desarrolló una expresión simple para calcular los valores máximos de carga 
axial de compresión que actúa a excentricidades e, y e,. en secciones rectangulares con distribución simétrica de 
refuerzo longitudinal. La expresión que propone es la siguiente: 

. 1/P, = 1/P, + IIP, - IIP0 

. 
donde, P,; carga normal máxima que actúa a excentricidades e, y e,; P,: carga normal máxima a una excentricidad 
e, (e,.= O); P,: carga normal máxima a una excentricidad e,. (e,- O); P0: carga axial máxima que puede resistir el 
elemento (e,= e,.= 0). , 

Es evidente que el problema se reduce a una combinación de soluciones mas simples, dos de flexo-compresión y una 
ile compresión axial. 

3 .2.2 Cálculo de resistencia a flexo-compresión. 
De la misma manera que para el caso de flexión, la resistencia última del elemento se determina cuando la 
deformación unitaria máxima en el concreto de la fibra extrema a compresión alcanza un valor especificado que varia 
entre 0.003 a 0.004 (según el reglamento empleado). 
En el reglamento del AIJ, se plantea una fórmula simplificada para el cálculo de resistencia última de columnas a 
flexo-compresión, que se presenta enseguida: · 

AIJ M = a 8 X b X 0 1 {g1 (A,. X f,) / (a9 X b X 0) + 0.5 X (,N / (a8 X b X D) j X ( 1 - N / (a8 X b X D) ] } 

expresión con confiabilidad de ± 20% en el 90% de su comparación con resultados experimentales. Expresión válida 
para·: 

p, = A,./ (b X D) ; entre 0.4 y 2.8 o/o 

N 1 (b x D) S N, 1 (b x D) 

donde, N: carga axial actuando en el elemento; Nb: Carga axial en la condición de falla balanceada 

4. Comportamiento de elementos lineales (vigas y ~alumnas) ante fuerza 
cortante. 

La falla por cortante en elementos de concreto reforzado, a diferencia de la falla por flexión, es repentina y 
' 
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generalmente produce un estado de inestabilidad irreparable en el elemento en particular y la estructura en general. 
Por lo que los procedimientos de disefto presentados en los reglamentos tienden a tratar !fe eliminar este tipo de falla 
y lograr un factor de seguridad lo mayor posible respecto a este comportamiento indcseahlr. cu la estructura. 
Respecto al mecanismo que define la falla por conante en elementos de concreto reforzado, ••l contrario de la falla 
por flexión, es de mayor complejidad, y aunque se ha realizado mucha investigacion sol•h el tema permanecen 
muchos puntos sin tener plena explicación. Es por eso que los procedimientos de disefto ¡.or cortante indicados en 
la mayorfa de los reglamentos tienen una fundamentación empfrica, apoyada con conceptos teóricos substraldos de 
la teorfa de la elasticidad de los materiales y recientemente de la teorfa de la plasticidad aplicada al concreto 
reforzad6. 

4.1 Modos de falla por cortante. 

4.1.1 Vigas con relación claro a peralte grande (ald > 2.5, donde "a" es la longitud del claro de corte). 
a) Falla por flexión (Fig.l2.a). Las grietas por efectos de flexión se propagan convirtitndosc en agrietamiento por 
efectos flexo-cortantes, extendiéndose a través del elemento causando una falla brusca por tensión diagonal. 
b) Falla por tensión diagonal (Fig.l2.b). En este tipo de falla no se observa ninguna de las caracterfsticas antes 
citadas, no se P""/enta tampoco aplastamiento del cotlcretO a compresión, es una falla frágil e inestab)t;. 
Incrementando la cantidad de refuerzo lateral se reduce considerablemente la posibilidad ocurrencia de este tipo de 
falla y se logran ductilidades que varfan desde 1 hasta 4. 

4.1.2 Vigas con relación claro a peralte pequeilo, también llamadas vigas cortas (1 < ald < 2.5). 
a) Falla de tensión por cortante (Fig.IJ.a). EL agrietamiento por problemas de adherencia entre el acero de refuerzo 
y el concreto se propaga a lo largo del refuerzo longitudinal empezando en el extremo de la grieta inclinada de • conante. Como mecanismos resistentes imponantes ante este tipo de falla se pueden citar el efecto de dovela del 
refueno longitudinal, la adherencia acero-concreto y la resistcbcia a deslizamiento acero-concreto. Reduciendo 1¡¡ 
relación p..f p. (donde p, es la cantidad de acero de refuerzo longitudinal a tensión y p. es la cantidad de acero de 
refueno lateral), se tiende a eliminar este tipo de falla. Igualmente, para un porcentaje de acero longitudinal dado, 
empleando barras de menor diámetro y distribuidas adecuadamente (sin emplear paquetes de barras) se logran 
comportamientos adecuados, reduciendo la posibilidad de ocurrencia de este tipo de falla. 
b) Falla de compresión por cortante (Fig.IJ.b). En este tipo de falla el concreto a compresión en las fibras extremas 
de la sección transversal, en los extremos de las grietas de cortante, sufre aplastamiento y falla. Este problema se 
recrudece cuando el elemento se sujeta a niveles altos de carga axial y cuando se trata de elementos conos de gran 
peralte. Una forma de evitar o aliviar este tipo de fallas es proporcionando un mayor porcentaje de acero lateral que 
lo proporcion·e mayor confmamiento al conCreto sujeto a esfuerzos de compresión. 

4.1.3 Vigas de gran peralte (ald < 1). 
En esta clase de elementos se generan esfuerzos significativos de compresión en los estratos de concreto resultantes 
entre las grietas inclinadas provocadas por efecto de conante, y grandes esfuerzos de tensión a través de dichas 
grietas. Este fenómeno puede provocar: 
a) Fallas de anclaje del acero a tensión, combinada con desprendimiento del concreto de recubrimiento por efecto de 
dovela. 
b) Falla por aplastamiento del concreto en los apoyos. 
e) Falla de flexión debido a la rotura post-fluencia del acero de refuerzo longitudinal, o al aplastamiento del concreto 
en la parte superior del mecanismo de arco. 
d) Falla por aplastamiento en el concreto de los estratos a compresión ubicados en la vecindad del agrietamiento 
diagonal por cortante. 

4.2 Principales mecanismos de resistencia al cortante. 

4.2.1 Equilibrio en el claro de cortante de la viga (sin refuerzo lateral). 



La resistencia a cortante estará detenninada por los siguientes mecanismos de transferencia de cortante: a) Transmisión 
de fuerza cortante a través del concreto en la zona a compresión, V.; b) Resistencia por efecto de dovela, transmitida 
a través de la grieta por el refuerzo longitudinal, V,; e) Resistencia al cortante producto de la componente venical 
de los esfuerzos cortantes inclinados u., transmitidos a través de las grietas inclinadas por medio de cortante directo 

:izalleo entre las panículas de agregados que se encuentran entre y/o en las superficies de la grieta, V,. 

V= V,+ V,+ V, 

M= x V= j, ( T +V, cota) 

donde, el significado de todas las variables y parámetros se muestran en la Fig.l4. 

De trabajos experimentales se ha concluido que el efecto de dovela es pcqueílo para elementos sin acero de refuerzo 
lateral; V, = O, por lo que la expresión anterior se puede representar como sigue 

M= T xj, 

La fuerza de tensión en el refuerzo longitudinal a una distancia ( x - j, cota ) es determinada por el momento a una 
distancia x desde el apoyo del elemento estructural. El incremento de esfuerzos en el acero, claramente depende de 
la pendiente de la curva diagonal con la que se idealizó al agrietamiento por efecto flex<r<:Ortante, 

V= dM 1 dx = d( T jJ 1 dx = j, dT 1 dx + T d0J 1 dx 

donde, j, dT 1 dx : representa el componamicnto de un elemento prismático sujeto a flexión, en el cual la fuerza de 
tensión interna T actúa sobre un brazo de palanca constante j,. A este efecto se le denomina efecto de viga dentro 
de los mecanismos de transmisión de fuerza cortante; T dOJ 1 dx : representa el componamiento de un arco tensado, 
en el que la fuerza cortante externa es resistida por el estrato interno de concreto a compresión. A este efecto se le 
conoce como efecto de arco; dT/dx: variación de la fuerza interna de tensión (fuerza de adherencia) 

.2.2 Acción de viga en el claro de cortante. 

V8 = j, dT/dx 

En la acción de viga intervienen los siguientes tipo de mecanismos de transf~rencia de fuerza cortante: 
a) Fuerza de adherencia, l!.T = T1 - T2 
b) Cortante transmitido por cortante directo o cizalleo en ~1 ~gado localizado en las caras de la grieta, u,,, u., 
e) Fuerzas por efecto de dovela, V.,, V., . 
El momento en el cantiléver provocadas por las fuerzas de adherencia l!.T, son resistidas por el efecto de dovela y 
las fuerzas generadas en el agregado, a las que se adiciona la resistencia a flexión M, del concreto mismo en la zona 
de compresión. La representación de estos fenómenos claramente se aprecia en la Fig.lS. 
En vigas con dimensiones normales, un máximo de 20% de las fuerzas por adherencia pueden ser resistidas por 
flexión en el concreto. Sin acero de refuerzo en el alma, la capacidad del efecto de dovela se limita a la resistencia 
a tensión del concreto siendo prácticamente nula. Cuando se cuenta con acero de refuerzo lateral, la contribución del 
efecto de dovela no excede el 25% de la resistencia total del cantiléver. El ancho de la grieta, la rugosidad de su 
superficie, la deformación por cortante y la resistencia del concreto determinan la resistencia por conante directo o 
cizalleo en el agregado, siendo aproximadamente del 50 al 70% de las fuerzas por adherencia las que se resisten por 
este efecto del agregado en la superficie de la grieta. 
El cortante transmitido por la zona de concreto a compresión, arriba de la grieta diagonal, incrementa lentamente 
durante los procesos de carga hasta alcanzar un máximo de 25 a 40% del total de-la fuerza conante incidente en la 
sección transversal de la viga. 

f 
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4.2.3 Acción de arco en el claro de cortante. 

V, = T d(jJ!dx 

En este mecanismo la fuer.m corlallte se transmite por· compresión diagonal en el concreto de los elementos 
estructurales. La intensidad de los esfuerzos de compresión diagonal dependen de la inclinación del campo de 
esfuerzos principales. La relación entre claro de cortante y peralte de la sección (ald) defme una medida de esta 
inclinaéión (Fig.l6). El efecto del mecanismo de arco resulta inefectivo cuando la fuerza de cortante se transmite a 
la zona a tensión. . 
El tipo de fallas que se presentan en un elemento estructural por el mecanismo de arco son: 
a) La propagación de las grietas inclinadas de cortante reducen la zona a compresión excesivamente, provocando 
aplastamiento del concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 
b) La linea de esfuerzos a compresión puede presentar excentricidad respecto al eje del elemento, y generar una falla 
de tensión por efecto de flexión en la "zona a compresión". 
e) Cuando la relación entre claro de cortante y peralte de la sección es pequella (ald < 2), se observa una considerable 
reserva de resistencia producto de mayor eficiencia en el mecanismo de arco. En estos casos se presentará una falla 
por aplastamiento del concreto en el estrato diagonal a compresión, o falla por problema de adherencia y anclaje en 
el refuerzo longitudinal. 

4.2.4 Papel del acero de refuerzo lateral en el comportamiento de un elemento estructural. 
Los estribos o acero de refuerzo lSteral contribuyen en los mecanismos de resistencia ante fucr73 cortante de la 
siguiente manera: 
a) Contribuye a Incrementar la resistencia por el efecto de dovela y disminuir la deformación relativa entre las caras 
de la grieta. 
b) Disminuye los esfuCI7.0s de tensión por .flexión en los voladizos formados entre los agrietamientos del elemento 
(ver Fig.l S), mediante una fuerza diagonal de compresión producto del efecto de armadura. 
e) Limita la apertura de las grietas diagonales al rango elástico, favoreciendo la transferencia de conante por cortante 
directo o cizalleo en el agregado localizado en la superficie de la grieta. 
d) Proporciona confmamiento al concreto de la zona a compresión, incrementando su resistencia a compresión. 
e) Previene un brusco decremento en la resistencia por adherencia cuando el agrietamiento por problema de 
adberencia y anclaje se desarrolla en zonas de anclaje y/o traslape. 

4.3 Cálculo aproximado de la resistencia por cortante. 
Para determinar la resistencia ante cortante han surgido una serie de investigaciones de gran importancia en el campo 
del concreto reforzado. Asl, como punto inicial de la teorfa de los mecanismos de transmisión y resistencia de fuerza 
cortante está el concepto de "analogla de la armadura• propuesto por Ritter en 1899, pasando por los trabajos de Ritter 
y Morcb de 1903 sobre la transmisión del total de la fuerza cortante por el refuerzo lateral del elemento. También 
de importancia es el trabajo desarrollado por Talbot en 1909 donde plantea que 213 de la fuena conante incidente 
la resiste el refuerzo lateral y el J/3 restante el concreto en la zona a compresión. En los aftos SO's, Waltber y 
Morrow segufan haciendo trabajos analfticos importantes. Igualmente, Kani en el periodo comprendido entre 1964 
y 1969 realizó trabajos teórico-experimentales encaminados a desglosar cualitativa y cuantitativamente los mecanismos 
que intervienen en la transmisión de la fuerza cortante incidente en un elemento de concreto reforzado, introduciendo 
el concepto de "acción de viga• (también conocido como modelo de diente) del segmento de concreto localizado entre 
dos grietas producto de efecto flexo-cortante. Todos estos estudios, básicamente no han cambiado el concepto primario. 
propuesto por Ritter y Morch, y es en base a estos conceptos y resultados que la mayoria de los códigos y 
reglamentos actuales proponen sus formulaciones para el cálculo de la resistencia por cortante de elementos de 
concreto reforzado. 
A continuación se presentan las fórmulas básicas propuestas en los reglamentos del DDF, ACI y AIJ: 

RDF para p, s 0.01 



V, = b X d ( 0.2 + 30 p,) (a,.)0~ + A,. X f..,. X d (sc:n9 + cos9) 

para p, 2: 0.01 

V, = 0.5 x b x d (a,.)u +A.. x r..,. x d (sen9 + cos9) 

ACI V, = V.+ V, S 2.12 (a,.)'~ b x d 

V, = Pw X f..,. X b X d 

V. = 0.53 [ 1 + 0.0071 N 1 (b X d) j (a,.)'~ b X d 

lAJ Vu = { 0.068Pwt0~(a8 + 180) / (M/(Q x d) + 0.1~) + 2.7{Jl.f..,.)u + 0.1 N/ (b X D) ) b X j 

donde, A,: área del acero de refuerzo lateral en una welta del mismo; f..,.: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo 
lateral; 9: ángulo de inclinación del refuerzo lateral respecto al eje del elemento; N: carga oxial en el elemento; 
b: ancho de la sección transversal; Pw,: porcentaje de refuerzo por flexión, acero de refue= a tensión (%); 
MIQ: relación entre momento y fuerza cortante en la sección transversal; p.: cantidad de acero de refuerzo lateral 
(= A..l b x s); j: distancia entre las resultantes de esfuerzos a compresión y tensión en la sección transversal (puede 
considerarse como, j = 7d /8 ); s: espaciamiento del acero de refuerzo lateral; D: Peralte total de la sección 
transversal; unidades kgt; cm 

Normalmente, la contribución de la losa a la resistencia ante fucr28 cortante en vigas puede considerarse no 
significativa. 
En todos los reglamentos se acepta que la carga axial, dentro de los limites pennisibles por flexo-compresión, 
contribuye a incrementar la resistencia por cortante de los elementos columna. Sin embargo, en todos los códigos se 
hace una consideración puramente empfrica sobre dicho efecto, lo que se aprecia claramente en las formulaciones de 
los reglamentos ACI y AU. Respecto al reglamento RDF se plantea el siguiente factor correctivo, que presenta gran 
similitud al considerado en el ACI: -

P = 1 + 0.007 (P,/ A~ 

para, P, S 0.7 a 8 + 2000 A,. 
si, P, 2: 0.7 a 8 + 20oo"A,., el valor de P se variarla h~ ser nulo para 

P, = A1 X 0.85 a 8 +A, x f,. 

donde, P ,: carga axial en el elemento; A1: área de la· sección transversal del elemento; A,: área total del acero de 
refuerzo longitudinal en el elemento. 

5. Propiedades de adherencia y anclaje acero - concreto. 

Para que un elemento de concreto refonado se_ considere monolltico, o trabaje como tal, es necesario la existencia 
de adherencia entre los materiales. Cuando el esfuerzo en el acero de refuerzo embebido en el concreto cambia, esa 
diferencia de esfuerzos deberá transferirse al concreto por medio de adherencia y anclaje. Los esfuerzos de adherencia 
y anclaje son esfuerzos de cortante desartollados ·en ·la frontera entre la barra de acero y el concreto que la circunda 
para transmitir la fuerza, producto de la diferencia de esfuerzos antes mencionada, entre ambos materiales. 
Las caracterlsticas de esta adherencia dependen de mecanismos como la adherencia qulmica entre acero y concreto, 
la fricción generada entre los materiales, as! como procedimientos mecánicos de transferencia de fuerza 
proporcionados por las corrugaciones del acero de refuerzo. Al usar acC)"O no corrugado, el único mecanismo es la 



adherencia quúnica, provocándose un deslizamiento temprano del acero respecto al concreto y la imposibilidad de 
alcanzar mayor resistencia que la de deslizamiento. La fuen:a de adherencia al emplear acero corrugado, como se 
indica en la Fig. 17, se genera por el mecanismo entre la corrugación y el concreto circundante. Las dimensiones de 
la corrugación en esta clase de acero, determina el tipo de falla en el elemento si este falla por problema de 
adherencia. As!, si fa corrugación es de poca altura se podrá generar una falla por aplastamiento en el concreto. Por 
otro lado, si la corrugación tiene gran altura, esta podrá fallar por flexión. Igualmente, si la separación entre las 
corrugaciones tiende a ser grande, la resistencia por adherencia tendera a disminuir. Es por eso que en las normas 
y códigos existe o debe existir una normatividad respecto a alturas máxima y mínima de la corrugación y valores 
máximos y mfnimos de separación entre corrugaciones. Dos tipos comunes de falla por adherencia y anclaje, 
dependientes de las características geométricas de las barras de refu= corrugadas, se presentan en la Fig.IS. 
Los factores determinantes en la resistencia por adherencia y anclaje de un elemento de concreto reforzado son los 
siguientes: 
a) Resistencia del concreto: Debido al estado de esfuerzos a que se somete el concreto en la vecindad del acero, a 
mayor resistencia a tensión del concreto la resistencia por adherencia será mayor. 
b) Características dimensionales del acero de refuer71J: Como se explicó antes, el uso del acero corrugado, por el 

/ mecanismo que se genera entre la corrugación y el concreto, provoca aumento en la resistencia por adherencia. El 
hecho que en barras de menor diámetro se obtenga mayor resistencia por adherencia provoca preferencia por el uso 
de barras de diámetros pequel!os. 
e) Posición y orientación del acero de refuei.ro: La resistencia por adherencia en aceros colocados verticalmente 
resulta mayor que para aceros colocados horizontalmente. Tambi&!n, por fenómenos de sedimentación de los agregados 
es mas común encontrar formación de burbujas de aire en el concreto de la vecindad del refuerzo superior de una 
. viga, provocando que la resistencia por adherencia en el acero de refu= inferior sea aproximadamente 20% mayor 
que la obtenida en el acero de refuerzo superior. 
d) Dimensión del recubrimiento: La resistencia por adherencia será mayor a mayor dimensión del recubrimiento. Esto 
es debido a que el peso propio del recubrimiento y la superficie del concreto que estará sujeto a estado de esfuerzos 
de tensión son mayores a mayor recubrimiento. 
e) Configuración y distribución del acerO de refuerzo lateral: El acero de refuerzo lateral juega un factor importante 
para evitar el rápido incremento de la abertura del agrietamiento por adherencia (paralelo al acero de refuert.o· 
longitudinal), contribuyendo con ello a Incrementar la resistencia y capacidad de transmitir fuerza por efecto de 
adherencia. El acero de refuerzo lateral no tiene efecto en impedir la aparición del agrietamiento por adherencia o 
efecto de dovela del acero longitudinal. Sin embargo, posterior al agrietamiento contribuye a que el decaimiento o 
degradación de la resistencia por adherencia sea menor (Fig.l9). 
Las limitaciones presentadas en los códigos y reglamentos respecto al uso de paquetes de barras de refuerzo 
longitudinal, separación mínima entre las mismas y dimensiones mínimas de recubrimiento, entre otras condicionantes, 
están fundamentadas en la necesidad de impédir degradación o decaimiento de'la resistencia por adherencia y anclaje, 
para garantizar que se alcanzará la resistencia última del elemento en particular y la estructura en general, resistencia 
última que fue propuesta en la etapa de diseflo. 

6. Comportamiento de elementos viga y columna. 

6.1 Factores que determinan el mecanismo de falla.. 
Como factores impo,rtantes en la resistencia y capacidad de defortlllll:ión de elementos estructurales de concreto 
reforzado lineales (vigas y columnas), se pueden proponer los siguientes: 
a) Cantidad y diámetro del acero de refu= longitudinal. 
Al colocar la misma cantidad de acero de refuet7.0, pero de menor diámetro, se incrementa la superficie de contacto 
acero-concreto y por lo tanto se incrementa la resistencia por adherencia y anclaje. Sin embargo, existen limites en 
el tamal!o mínimo del acero de refuet7.0 longitudinal debido a que, como resultado de trabajos experimentales, el 
tamaflo de las corrugaciones en barras de diámetros menores a 19 mm no resultan lo suficientemente eficientes para 
la transmisión mecánica de fuerza de adherencia. 
b) Cantidad y distribución del acero de refuerzo lateral. 



Principalmente, como resultado de trabajos experimentales recientes, se entiende que el papel del acero de refuerzo 
lateral en elementos de concreto refol'23do, además de contribuir a evitar una falla frágil por cortante en el elemento, 
también tiene efecto sobre las siguientes caracteristicas de un elementos estructural: 
- Proporciona confinamiento al concreto del núcleo en los elementos lineales (principalmente elementos columna). 
Incrementando la resistencia a la compresión del concreto del núcleo y también aumentando el valor de la 
deformación unitaria última, lo que contribuye a mejorar la capacidad de deformación del elemento. 
• Evitar la falla por adherencia y anclaje. Para lo que se recomienda que, para iguales cantidades de acero de refuerzo 
lateral, la separación del mismo sea la menor posible y que, de ser posible, las barras de refuerzo longitudinal estén 
confinadas directamente por una esquina o un gancho de dicho refueno lateral. Esto incrementará la capacidad y 
resistencia del refuerzo longitudinal por adherencia y anclaje notablemente. 
• Proporciona soporte lateral al acero de refuerzo longitudinal, evitando de esta manera el pandeo del mismo. 
Logrando un adecuado soporte lateral en el acero de refuerzo longitudinal, también se está contribuyendo a que este 
participe como confinante del concreto del núcleo del elemento. 
e) Efecto de elementos vecinales, como losa de piso y trabes ortogonales. 
De investigaciones experimentales recientes, se ha concluido que una losa estructural, refol'23da y anclada 
adecuadamente al elemento viga correspondiente durante el proceso constructivo, participa totalmente junto con la 
viga en rigidez y resistencia en el trabajo del marco momento resistente. Esto al alcanzar el elemento y/o la estructura 
su resistencia última. 
Igualmente, el efecto de elementos ortogonales es de gran importancia sobre todo al reali=, para el diseflo de la 
estructura, análisis planos. Se ha comprobado experimental y analfticamente que tanto en estructuras a base de muros 
estructurales, como en aquellas a base de marcos momento resistentes, la rigidez y resistencia obtenida de un análisis 
plano es notablemente menor que la real. Esto no necesariamente contribuye a incrementar el factor de seguridad de 
la estructura, ya que puede generar cargas axiales a niveles indeseables en columnas y muros, asf como efectos de 
torsión y cortante en vigas que no fueron contemplados en el análisis plano. 
d) Carga axial. 
Para lograr incrementos en la capacidad de deformación en elementos sujetos a efectos principales de carga axial y 

·flexión (columnas), como producto de análisis teóriccrexperimentales se recomiendan contemplar los siguientes 
aspectos: 
- Reducir la carga axial suficientemente bajo la carga axial del estado de esfuerzos "balanceado" 

N 1 ( a8 x b x D) ~ 0.3 

- Incrementar la cantidad de refueno longitudinal a compresión. 
- Incrementar el confmamiento en el concreto del núcleo, con refueno lateral (espirales, ganchos, estribos, etc), en 
las secciones i:ríticas a flexión (vgr. aquellas'donde se prevé la ~ormación de aiticulaciones plásticas, principalmente 
en las todas las vigas y las columnas del primer nivel): En la Fig.20 se presentan algunos ejemplos de refuerzo lateral 
en columnas básicos para lograr comportamientos adecuados de lbs elementos. 
- Reducir los esfuerzos por cortante al alcanzar la resistencia por flexión, a lfmites como el indicado: 

t, ~ 30 kgf/cm' ( t, representa al esfuerzo cortante en la sección transversal) 

e) Carga cíclica. 
El efecto de carga cíclica provoca efectos, a largo plazo, similares a loa provocados por problemas de fatiga en los 
materiales. A mayor el número de ciclos, mayor será la degradación del material (el concreto en este caso), generando 
disminución de la capacidad de deformación y decaimiento de resistencia en el rango posterior a la fluencia. 

6.2 Misceláneos. 
a) En la mayoria de los reglamentos para la construcción, en cuanto a estructuras de concreto refol'23do, se acepta 
el "corte" del acero de refuerzo longitudinal después de asegurar una "longitud de desarrollo" adecuada. Es 
recomendable, en estos casos, emplear doblez en los extremos de las barras, con el propósito de lograr una buena 
transmisión de los esfuerzos de adherencia hacia el concreto (Fig.21) 
b) Por limitaciones de fabricación y/o transporte, el acero se adquiere a longitudes fijas, es por tal motivo que cuando 

.; 
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se requiere proporcionar longitudes de acero refuCIZO longitudipal en vigas o columnas de mayor longitud que las 
barras adquiridas en fábrica se hace uso del traslape de acero de refuerzo. En los reglamentos basados en información 
experimental basta (como es el caso del reglamento del AIJ), se permite el empleo de traslapes mecánicos (soldadura 
a presión y gas, tuercas de alta resistencia, splice con relleno de mortero de alta resistencia, etc., algunos de los cuales 
se presentan en la Fig.22) en la misma sección. Esto debido a que se ba comprobado experimentalmente que si el 
traslape mecánico es de calidad comprobada por pruebas a tensión, es prácticamente improbable la formación de una 
superficie de falla en la sección en cuestión. 
Cuando el traslape es convencional, se recomienda seguir la .tendencia de no realizarlos en la misma sección del 
elemento estructural. 
e) Finalmente, en las Fig.23 y Fig.24 se ejemplifican gráficamente fallas típicas en vigas y columnas. En la Fig.25 
se muestra una viga con un detalle de refuerzo !!pico para un agujero en el alma propio de requisitos para 
instalaciones. En la Fig.26 se presentan detalles de refu= .adecuados para una viga con desnivel en el ínterin del 
claro y el detalle de la llegada de una viga secundaria apoyándose en una primaria. 

7. Comentarios sobre el diseño de estructuras de cimeótación. 

Para diseflar la estructura de cimentación se deberá considerar todos Jos posibles estados de carga que pudiera sufrir 
la misma, como el estado de cargas verticales y horizontales generadas por de la formación de mecanismo de falla 
ante el sismo de diseflo, asf como la posible situación de una descarga del inmueble por reparación o rernodelación 
que pudiera repercutir en asentamientos diferenciales o emersión de la subestructura. De igual manera, se deberá 
considerar y diseflar adecuadamente la zona de unión entre estructura y subestructura, poner especial atención en los 
anclajes de Jos elementos verticales (columnas y muros) en las correspondientes estructuras de cimentación. 
Al diseflar una estructura, dependiendo dei reglamento a emplear, se permite la formación de Jos llamados 
mecanismos de fluencia en la superestructura. Sin embargo, en el caso de las estructuras de cimentación, como regla 
general, se prohibe la formación de articulaciones plásticas, por lo que todos los elementos de la estructUra de 
cimentación deberán diseflarse con la filosofia de diseflo elástico. 
Cuando en la superestructura se consideren muros estructurales de cortante, la contratrabe de cimentación deberá 
diseflarse para ser lo suficientemente· rfgida y resistente para soportar las rotaciones del muro al trabajar este como 
cantiléver al formarse un mecanismo de fluencia con aparición de articulaciones plásticas en trabes. 
En el caso de zapatas "aisladas", es recomendable el considerar su liga por medio de contratrabes de liga con rigidez 
y resistencia adecuada para soportar y reducir los efectos producto de asentamientos diferenciales. 
Cuando la cimentación es con pilotes (de punta o de fricción), el pilote se diseflará para soportar desde las fue=s 
generadas por si hincado (como es el impacto axial), fuerzas de tensión provqcadas por el momento de volteo de la 
estructura global o por fricción negativa, en este tipo de cimentaciones se revisara el anclaje en la junta del pilote 
con el dado de cimentación. Cuando no se use dado de cimentación, se revisara la posibilidad de penetración entre 
pilote y losa de cimentación. Con respecto a cimentación a base de pilotes y dado, se tendrá cuidado en no debilitar 
al pilote en su cabezal o en su llegada al dado, por la diferencia de rigidez y resistencia entre ambos elementos, por 
lo que es recomendable proporcionar un refuerzo especial en la zona del cal!ezal del pilote. En este tipo de 
cimentación, también se consideraran todos los posibles elementos mecánicos que surgen a lo largo del pilote para 
el diseflo del mismo y de las juntas entre los segmentos. 
Finalmente, es evidente que para lograr un diseflo confiable de la estructura de cimentación, el diseflador deberá 
contar con la información precisa y confiable de la mecánica del suelo del sitio de construccion (c:uyos niveles de 
precisión y confiabilidad dependerán del tipo de estructura). 

. .. 
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I'REFACE 

Thc "AIJ Standard for Structural Calculation of Rcinf01ccd Concrete Structures" (hereinaflcr 

abbreviatcd as the AIJ Standard) wac; firsl publrshcd by the Architectural lnslitute of Japan (AIJ) ¡11 

1933 followed by severa! revisions, and it has bccn widcly used as a mcthod for the structural calcu

lation of reinforced concrete structurcs in Japan. Thc AIJ Standard, although basically bascd on the 

allowable stress concept whcn determining thc safcty cnteria, is partially based on thc ultimate 

strength concepl by introducing a concept of highcr altowablc stresscs for short-term working loads 

than those for long-term working loads, and thc ultimatc shcar strcngth for shcar dcsign of columns 

and bcams. Rccently thc importance of structw.tl c..lcsign hascc..l on thc properties al the ullimate stage 

has been widely recognizcd. llcncc, the nuiltling Standard Law Enforcement Ordcr, rcviscd in 1980, 

adopted the requirement lo examine the lateral load carrying capacity of a struclure in its seismic 

provisions. 

The design guidclines prescntcd hcrcby rcquircs a mmimum lateral load carrying capacity of a 

structure lo limitthe response deformation during an carthquake, and thc fonnation ora ductile total 

yield mechanism to dissipate earthquake input cncrgy. ll1e spccial fcature of_the design guidelines is 

that a structural designer should plan a desirablc yicld mcchamsm for a structure under an earthquake 

excitation and should design the structure to dcvclop the planncd yield mechanism during a strong 

earthquake. In the first step or thc desrgn mcthod (dcs•gnatcd as the yicld mechanism design), the 

designer should plan a desirable yield mechamsm, ami givc both the rcquired strength to the structure 

and sufficient ductility to the planned yield hingcs lnthe second stcp (dcsignated as the yield mecha· 

nism assuring design), the designer should providc non-yielding regions and members with sufficient 

strength to as..•mre the fonnation of the planncd yield mcchani!:m of thc structure. Another feature is a 

new proposal in shear design or members bascd on a plasticity theorcm, in which shear is assumed lo 

be resisted by concrete arch and truss mechanrsms. The unificd shcar dcsign method can be used for 

beams, columns and structural walls. 

The carthquake resistance or the dcsign methnd rclics on the cncrgy dissipation capacity at the 

planncd yicld hinges. Thus, thc application of this method is limited to thosc slructurcs lhat can 

develop a clcarly defined yreld mcchanism From this vicw point, thc proposed design guidclines is 

not intcnded to replace thc AIJ Standard that can be employcd for various types of structurcs, bu! 

supplcmcnt thc use ofthc AIJ Standard 

Octobcr 1990 

Architcctural (n<;litulc of Japan 
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CHAPTER 1 :GENERAL REQUIREMENTS 

1.1 Scope 

The present Design Guidelines describes an carthquake resistan! design method based on 
ultimatc strcngth concept for rcinforccd concrete buildmg structurcs, which shall forma yield

ing mechanism during a strong earthquakc Thc buildings shall satisfy the following conditions: 

(a) A moment-resisting frame structure or a moment-resisting frame structure with structural 

walls of regular configuration, and 

(b) A total height ofa building not more than45 m. 

(Commentary] 

The Des1gn Guidelines describes an carthquake resistan! design method based on ultimate 

strength concept for a regular moment-resisting frame structure ora mon¡ent-resisting frame struc

ture wilh structural walls of a total height not more than 45 m. 

"The AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures" is principally 

based on the allowable st~ess design procedure, and adopts partially ultimate strength design concept. 

On the other hand, the Building Standard Law Enforcement Order, revised in 1981, use two

step procedures in earthquake resistan! design: (a) The first step based on allowable stress design 

procedure~ and (b) the second step to examine the ultimate lateral load carrying capacity ofa struc

ture and member ductility. The AJJ Standard is used mainly in the first step. The adoption of the lwo

step procedure is believed to have improvcd the earthquake resistance of a reinforced concrete build

ing; however, becaáse the second procedure is only an examination, a structurnl engineer is hard lo 

envision the behavior of the structure at the ultimate state during the first step design procedure. 

The Design Guidelines supplements the weakness ofthe AIJ Standard not lo cover the second 

step design procedure, and furthennore shows a single-step ultimate strength earthquake resistan! 

design method. 

The philosophy in the Design Guidelines is believed lo be commonly applicable to the design 

of general reinforced concrete buildmgs. ltowever, the application is limited to regular buildings, 

which can develop a clearly defined yield mechanism undcr lateral loading. The limitation became 

necessary partially because of the shortagc of analytical evidences and theoretical support. A build

ing under design must be planned to have a uniform distribution of mass and stiffness along the 

height and in the plan so that a unifonn response should be developed during a strong earthquake 

Unbalanced distribution ofmass and stiffness is likely to cause a magnification ofresponse in limitcd 

locations, resulting in the fonnation of partial yield mcchanisms with concentrated damagcs in thc 

locations. 

Two rcasons for thc hctght limitation are givcn bclow. 

( 1) The fundamental vibration modc is dominan! in a building whose total height is not too high. ·rhc 

Design Guidelines as<;umcs thc formal ton nfa planncd yield mechanism under fundamental modc 

vibration. 
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(2) Ministry of Construction rcquircs a appraisal (l[ dcsign for a building of more than 45 m in 

height. 

The methods speciricd in each chaptcr are sti!ltentative dueto thc lack of undcrstanding. This 
Design Guidelincs, includmg the scopc, will be reviewcd with incrcasc of rcscarch findings. In thc 

practica! application of this Design Guidelines, it is hoped that all uscrs undcrstand thc concept 

behind it, and use it correctly. 

1.2 Definitions 

The following tenns are defincd for general use in the guidelines. 

Yield Mcchanism : A mcchanism formed by dcvcloping yield hinges in n structure subjcctcd to 

hori7.ontal earthquake forces. 
frame Structure : A structure consisting of beams and columns which rcsist the actions caused 

by earthquakc forces, commonly known as a momcnt·rcsisting frame. 
Wall·frame Structurc : A structure consisting of an independent multi-story continuous struc· 

tural walls or of mulli-story continuous structural walls within b. frame structure. 
Yield Hinge (Region) : Location (rcgion) in a membcr where plastic deformation by bending 

moment is allowed to develop. 
Yield Mechanism Dcsign or Mechanism Design : A dcsign procedure lo plan a targct yield 

mechanism and to detennine the rcsistance at planned yield hinges to satisfy the reqUired 

lateral resistance. 
Yield Mechanism Assuring Design or Assurance Dcsign : A design procedure lo provide 

members with resistances nccessary lo avoid failure in region other than the planned yicld 

hinges even under upper bound actmns by an earthquake motion. 
Overall Yield Mechanism: A yield mcchanism in which uniform inter-story drin anglcs by plas

tic deformation are devclopcd ovcr the structural hcight, typically a mechanism formcd by 

yielding at all beam ends and al thc first story column base. 
Partial Yield Mechanism : A yield mechanism in which inter-story drift angles by plastic defor· 

mation concentrate in a limitcd numbcr of storics. 
Design Limit Denection : Maximum inclastic response dcncction of a structure or mcmbers 

allowed under a large intensity earthquake motion considcred in dcsign. 
Assurance Denection : Oeformation capacity to which the design assurcs a structure and its 

members to perfonn without fatlure. 
Linear Analysis: A structural analysis under design earthquake loads assuming equivalen! stifT

ness of members realisttcally cvaluated at the yiclding of a structure. 
Nonlinear Analysis : A structural analysts under fundamental distribution of carthquake loads 

assmning uppcr bound flexura! strcngth at thc planncd ytcld hingcs 
Primary Distribution of Earthquake Loads: Average distnbution ofhorizontal luads expcctcd to 

act on a structure during a strong carthquakc. 

Moment Redistnbution · Modtfication ofmoments obtaincd by thc linear analysts by satisfying 
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thc cquilibrium uf interna! actions and externa! carthquake loads, for the purpose of ratio
na! and economical destgn and construction. 

Dynamic Effects : Magnification of mcmber actions obtained by the static nonlinear analysis 

under the primary distribution of ear.thquake loads to take into account the contribution of 
higher mode effects. 

Concurrcncy of Bi-dircctional Earthquakc Loads : Effect of simultaneous earthquake actions 

a long both principal axes of the structure. 

Ultimate Strength: Strength ofsectJons and membcrs in general. 

Reliable Strength : Nominal strength of a scction or member calculated as the lower bound. 
using section dimensions and minimum spccified material strengths and taking into 

consideration the reliability of strength evaluation mcthods. 
Uppcr nound Strength : Nominal strcngth of a seclion or member calculated as the upper bound. 

taking into consideration al! possible factors which contrihute lo the strength such as 
highcr than specified material strcngths, additional steel placed for construction purpose, 
reliability of strength evaluation methods, spread of effective widlh of slabs and orthogo· 
nal walls. 

Fle'l:ural Strength : Bending resistance evaluated for a section, neglecting the interaction by 
shear resistance. 

Shear Strcngth : Shear resistance evaluated for a member assuming infinitcly large flexura! 
strength. 

Truss Mechanism ; A shear resistance mcchanism formcd by longitudinal reinforcement of 

varying stress distribution, shear reinforcement, and inclined concrete strut. 
Arch Mechanism : A shear resistance mechanism formed by longitudinal reinforcemenl of 

unifonn stress distribution and a diagonal concrete strut between the two member ends. 

Effectiveness Factor for Compressive Strcngth of Concrete : Reduction factor for compressive 
strength of concrete used in the evaluation of shear strength 

Special Yield ~tinge : A yicld hinge of a column or structural wall that requires a special rein

forcement detailing dueto high axial stresses 
Non·slructural Mcmbcr : A mcmbcr of a structurc that is not planned to carry earthquake 

actions. 

[Commentary] 

Representative tenns are defined in this section. 

1 3 Symbols 

Ac :cross-sectional arca ofa column; 
Acc ·efiCctive cross-scctmual arca of a boundary column in a structural wall for shcar strcngth; 

Acore :cross-sectional arca ofa boundary column in a slructural wa\1; 
{\g ;gross cross-sectional arca of longitudinal rcml(,rcing bars in column scction; 
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A. 
A., 
A., 
A, 
e, 
e,, 
Ce 
D 

D, 
D, 

F, 

F; 
H; 

H, 
L 

N, 
N" 
N. 
P; 

P, 

Q, 
R, 

R, 
R, 
R, 
T 

V; 
Vju 

V, 
W; 
z 
b 
b., 
b¡, 
b, 

b; 
d 

d, 
h, 
h. 

:cross-sectional arca of a sct nf shcar rcmforciug bars; 
·cross-scctional arca ofvcrtical rcmforcing culumn in a wall panel~ 

:cross-sectional arca of inclincd rcinforcing bars in a wall panel, 

:cross-sectional arca of inclined reinforcing bars for shear strcngth; 

:design base shcar coefficicut~ 
:base shear coefTicient in !he yield mechanism assuring design; 

:standard base shear cociTicicnt; 

:overall depth ofa scction ofbcam or column; 
:overall depth of a scction of a boundary column in a structural wall; 

:effective dcpth of a bcam-column conncction (column dcpth or hori7on tally projcctcd 

length of90 degrees hook); 

:design nominal strength of concrete; 
:horizontal load at the (i+ 1) noor; 
:height ofthe structure from the ground to the (i+l) floor leve!; 

:total height ofthe struclure from the ground leve!; 

:clear span ofa column or beam; 
:axial load of a column in the yield mechanism assuring design; 

:axial load of a boundary column in a structural wall; 
:axial load ora wall in the yield mechanism assuring design; ' 

:horizontal load al the (i+l) floor defined by a reverse triangular distnbution ofse1smic 

intensity~ 

:concentrated horizontal load al the roof floor; 

:design base shcar; 
:rotational angle at the yield hinge region associated with assuring defomtation of a 

structural member; 
:yield mechanism assurance inter-story deflection; 

:vibration charactcristic factor; 

:assuring rotational angle of a wal\; 

:fundamental period ofthe structure; 

:design shear for a beam-column connection; 

:reliable shear strength ora beam-column connection; 

:reliable shcar strength of a beam or column~ 

:sum of dead and live loads for earthquake loading al the (i+l) floor; 

:earthquake zone factor, 

:width ofa section ofa beam or column; 

:difference of dimensions of beam width and column depth; 
:beam width; 

:distance from the race ora beam to the race ofa column; 

:effective width of a beam-column connection; 

:effective depth of a beam or column~ 

:nominal d1ametcr of a longitudinal reinforcing bar; 

:height of spandrel beam or width of wing wall; 
:height of a wall for shear design; 
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:distance from the centroid of the compressive resuhant to thc centro id of the tensile 

resultan!; 

j 1 :distancc between top and hottom bars in a bcam or column; 

k1 :coefficient for compressive axial load limit of a column; 

k2 :coefficient for tensile axial load limit ofa column; 

k3 :coefficient for compressive axial load limit of a wall; 

1 :span length of a beam or heighl of a column; 

lw :distance belween centers ofboundary columns within a wall; 

1..,· :clear span of a wall panel; 

lwa :equivalcnt width ofa wall panel in the arch (strut) mechanism; 

lwb :equivalent width of a wall panel in the truss mechanism; 

n :number of stories; 

Ps :shear reinforcemcnt ratio within a wall panel; 

Pw' :shear reinforcement ratio of externa! shcar reinforcement; 
Pw :shear reinforcement ratio of a beam or column (Ay!(b · s)); 

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

s :space of shear reinforcement; 

tw :thickness of a wall panel; 

a :load concentration factor at the roof floor; 

fJ :ratio ofshear carried by the truss mechanism in the effective compres sive strength of 

concrete; 

fJ chl :ratio ofshear carried by columns in the i-th story under a higher mode distribution of 

earthquake forces; 
fJ ci :ratio of shear carried by columns in lhe i-th story under the fundamental mode 

distribution of earthquake forces; 

fJ wbi :ratio ofshear carried by walls in the i-th slory under a higher mode distribution of 

earthquake forces; 
fJ w• :ratio ofshear carried by walls in the i-th story under the fundamental distribution of 

earthquake forces; 

y :unit weight of concrete; 
L1cr :stress difference of longitudinal reinforcing bars at the ends of a member; 

óru ¡ :higher mode cocfficient; 

L11wa :incremcntallength of an equivalen! wall width by boundary columns in the arch 

mechanism; 

L11wb :incrementallength of an equivalen! wall width by boundary columns in the truss 

mechanism; 

ó s :projected width of a structural gap; 

8 :angle ofthe compressive strut m the arch mechanism; 

O w~t :angle of inclined reinforcement to thc axis of membcr in a wall panel; 

8 K :angle ofinclined reinforcement lo thc axis nf mcmbcr; 

K :cocfficienl of shcar strcngth of a bcam-column conncction; 

u :effective factor for thc comprcsc;ivc strcngth of concrete; 

V 0 :effective factor for the comprcssive strcngth of concrete in a non- hingcd mcmhcr: 

318 



(J ,, 

(J., 

a, 

<r 

:total perimeter of longitudinal reinforcing bars; 

:comprcssJVe concrete strcngth; 

:strength of shcar rcinforcement in a wall panel to estímate the reli able strcngth; 

:strength of inclined shear rcinforccment in a wall panel lo estímate thc reliablc strcngth; 

:strcngth ofshear reinforccmcnt in a column or bcam lo estímate thc rcliahle strength; 

·strength of vertical shcar reinforcement in a wall panel lo estimate the upper boi.tnd 

strength; 
:strength orinclined shear remforcemcnt in a column or beam to esti mate the rcliable 

strength; 

:nominal yield strength ofa reinforcing bar; 

:strength of longitudinal rcinforcing bars to estímate the upper bound strength; 

:bond strength of longitudinal remforcing bars; 

:bond stress of longitudinal reinforcing bars generated by the flexura! moment at both 

ends; 
:bond stress of longitudinal reinforcing bars generated by shear carried by the truss 

mechanism; 

~ :angle of the compressive strut in the truss mechanism; 

~ 0 :structural strenglh magnification factor in the yield mechanism assur ing design; 

t¡Jz :concurrency safety factor; 
w ei :dynamic magnification factor of a column al the i-th story; and 

m wi :dynamic magníficat ion fact,or of a wall at the i-th story. 

(Commentary] 

Representative symbols used in this guidclines are annotated in this section. Symbols not listed 

in ·this section can be used in the following chapters, whose definition will be given in the corre

sponding commentaries. 
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CHAPTER 2: MArERIAL.S AND MArERIAL STRENGTIIS 

2.1 Concrete 

---~------ ··- ------ --·-·--- ·-·----- ··-- --
2.1 .1 Materinls, Quality and Tyrcs ------~ 

Matcrials for concrete and thctr quality shall conform lo "J<1pancsc /\rchitectural StandaqJ 

Specification for Reinforccd Concrete Work (JASS-5)'' published by Architcctural lnstitutc uf 

Japan. Typcs of concrete by aggrcgates shall be the normal weight concrete wtth the dcsign 

nominal strength (Fe) betwcen 21 O kgf/cm 2 and 360 kgf/cm2• 

2.1 .2 Material Strength 

The compressive strength (cru) of concrete can be dctermined by the dcsign nominal 
strength (Fe). 

[Commentary] 

2.1. 1 Materials, Quality and Types 

The concrete strength uscd in the evaluation of mcmber strength in an ultimatc strength dcsign 

afTects directly the flexura! strength of columns and structural walls, and the shcar strength of hcams. 

columns, structural walls and bcam-column conncctions. The reliability of strcngth evaluation meth

ods has bcen cxamincd for structural membcr le'\ls using a rangc of material strcngths outside the 

rangc dcfined in the guidelines. llowever, the rangc ofthe concrete strcngth is detcrmincd in accor

dance with JASS-5 [Rcf. 2.1] Thc use of light weight aggregatc concrete is excluded bccause thc 

reliability ofthe strength and ductility evaluation has not been established duelo lack oftest data. 

2.1.2 Material Strengths 

Reliability of the method to evaluate reliable strengths of a structural membcr is examincd on 

the basis of actual concrete strength obtained in !he test. Therefore, the concrete strength in a dcsign 

must be the one that could be devclopcd in the construction. The variation in concrete strcngth is 

described in Rcf. 2.2. To understand the quality of concrete in recen! construction, the relationship 

hetwcen dcsign nominal strengths and standard cylinder strengths, and thc rclationshtp bctwccn 

concrete corc strengths in various memhers and design nominal slrengths are discusscd 

According to the report (Ref 2.3] from thc Japan General Building Re!'iearch Corpor:1tion 

(GDRC) on the concrete cylindcr test~ on 24,000 specimens, the average uf 2R-day strcngth nf <;pcci

mcns by field water curing varíes from 1 OR lo 1 .4fl times as largc as the dcsign nominal strength 

wilh standard var iancc of 0.097 toO 136. The nsk probability ni strcngth uf spcdmens by ficld water 

curing falling below the destgn nominal slrcngth is approximately O 5 percent Examples of 

frequcncy distribution of the 2R-day strcngth are <;hown in Fig C2 1 for dill'crcnt dcsign ttornin;ll 

strengths Coupon specimens by standard water curing show highcr strcngths thau thn"<~ hy ficld 

water curing 
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Flg. C2.1 Dlstrlbutlon of c:oncrtte c:ompresslft strength. 
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Therc are sever:ll reccnt rcports on actual concrete strengths in diffcrcnt mcmhcrs [Refs. 2.4 to 

2.8] lhe work by Takahashi el al. [Rcf. 2 8] is quutcd herem. Thc design nominal strength of 
concrete is 210 kgf/cm 2• The rcsults ofcomprcssion tests are summarized in Fig. C2.2 for the 

concrete takcn from full-scalc structural specimens (columns, bcams, walls and slahs) constructed in 
usual manner on si te. 

The 28-day slrengths of concrete in both vertical and horizontal mcrnbers are lowcr thán tite 
28-day strength of coupon specimens curcd by rield water curing. llowever, the 2R-day strength of 

field water curing has the margin of about 1.2 times as large as the design nominal strcngth, accord
ing to Fig C2.1. 

Taking into account !he ptesent statc of concrete data and 1986 revision of JASS-5, the 
concrete strength uscd in calculating the rcliable strength is dedded lo be the dcsign nominal strcngth 

Fe. The guidelines assumcs the use of concrete m compliance with JASS-5. lt is warned. however, 

that in some cases it has been reported that the concrete strcngths in members are less than the speci
fied value dueto quality control on tite site {Ref. 2.9]. 
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[Note] Figures in N ( ) denote the average and standard deviation, respeclively. 

Flg. Cl.l Concrete st .. englh in vt'rlical and hodzonlal memben, and 

c:oupon speclmens by lield water curlng (28 days). 

2 2 Reinforcing Steel Bars 

2.2.1 Grades and Sizes 

Grades ofrcinforcmg bars shall he SD295A, SD295B, SD345, or SD390, which confium 
lo Japan Industrial Slandard (JIS) G 3112 "Stecl Bars fnr Reinforced Concrete." Bar si?:es shall 

be not greater than 038. Dcformcd PC bar<;, conforming to JIS G 3109 "Steel Aars for 

Prestressed Concrete," may he used as shear reinforccment 

2 2.2 Material Strengths 

Material strengths for reinfurcing bats <;hall he thc valuc lisled in thc colum (a) of lahlc 

2.1 for reliable strength calculat 1on, amllhat listcd 10 the colum (b) ofTablc 2 1 fnr upper houml 
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strength calculatlon 

TARLE 2.1 MATE1HAI, STRENGTIIS OJo' S U:)<:l. RARS J<'OR 

STH.F.NGTII CALClJI.ATU)N 

Grade Strcngth Calcula! ion 

________ ___ ~----~~~~~!~a~i~ ~~~~;~t~- _ --j~- (b) Uppcr Bound Strcngth 

SlJ295A, SD295D 1.0 o 1 3 o, 
SD345, SD390 1 O o, 1 25o, 
Defonned PC Bars 1 O O y ______ _ 

-------------------- -----
[Note] Oy: specified minimum yicld strength 

(Commentary] 

2.2.1 Grades and Sizcs 
In ultimate strcngth type dcsignmcthod. thc ductility ofreinforécd concrete membcrs is impor

tan!; hence, the steel with a good ductility and with known mechanical propertics shnuld be uscd. 

The guidelines limit the use of stcel in conformance with JIS G3112 (Stccl Bars f'Jl l·:~~inforced 

Concrete), and further of Grades SD295A (Deformcd bars of nominal yicld stress of 30 kgflnun 2 : 

295MPa), SD295B, SD345 and SD390 fur both lnngitudinal and shcar reinforccmcnt llowcvcr, 

defonned PC IJars conforming to JIS GJI 09 may be uscd ns shcar rcinfi.Jrccmcnt. 

lf the longitudinal bar is narrow, the bar may huckle aner crushing of concrete; lateral rem

forcemenl must be placed at short spacing to preven! buckling. On the other hand, tf thc longitudinal 

reinforcement is of large diameter, the bond along the reinforcement tcnds lo dcterioratc or spl!tting 

cracks tend to develop along the reinforcement, and the reinforcement becomcs difficult lo srlicc by 

pressurized gas wclding method Furthermore, the experimental data using thc large-diameter hars 

are also limited. Therefore, the bar size is limited lo that smaller than 038 of a nominal diametcr of 

38mm. 

2.2.2 Material Strengths 

AIJ publica! ion (Re f. 2.2] shows the quality of stccl by blast furnad: stccl produccr, cspccia!ly 

distributions of yield stress, tensile strei-tgth and elongation of deformcd bars for reinforced concrete. 

Al present in Japan, more than 90 percent ofreinforeing steel for building structures in conformancc 

with JJS, however, is produced by electric furnaces. The quality of steel varies with producers, 

monthly products, bar s1zes, and steel grades. Represenlative data are shown in F1gs. C2.3 to C2 5. 

According toa report (Ref. 2.10} by Japan Building General Rescarch lnstitutc on the tests of 

reinforcing bars in tension in 1985, the average yield stress of all bar sizcs (from 1)10 lo D38) for 
grades SD295 and SD345 steel are shown bclow : 

SD295 : average= 1.245 O:y (standard deviation = 0.07 O:y) 

SD345: average= 1.142 O:y (standard deviation = 0.06 ay) 

Thc distributions ofyicld strcs<;cs, lcnsilc shcnglhs and clongation are shown in Figs. C2.3 and 

C2.4 for SD295 (approx11natcly 7,200 spccimcn'>) ami SD345 (approxirnatcly 1,200 spccirncns) ami 

for difTerenl bar stzes (from D 19 to IH2l!Rcf. 2.Hl). 

Thc lower limit (= average - 2.0 x <ilandard dcviatinn) of yicld 'ilre'iSC'i !in grade SIJ295 is 

appwxmwtcly 1 1 lime<; a<> largc nc; the nnminn1 y1cld <;hength Oy liu h:~r SÍ/C'> frmn 1>19 to D.l2, hui 

thc yicld stress fnr use in rclinble strcngth calculation is takcn cqualto ay. Thc yicld stress li1r uprcr 

Y ield Strc~~ h-thik Strcngth 

lcn\ilc Strength 

,. ----. ' 
1 • 9'.1 1 

il 1 lP : 

¡!:!·~: 
' .. -----' 

Strength (k¡;l/mm') 

Ttn\ile Strength 

[Note]: n: No of Data, X. Avemge (kgf 1 mm2), o· Standard Devintion (kgf /nnn 2), 

V: Cocff. of Variatinn (%), 1oy: M in. Yicld Stresc;, 10m: M in. Tensile Strcn~th. 

uOm: Max. Tens1lc Strength, ¡R · Min Elongation 

Flg. C1.3 Stren~th~ and l'longatlon dl .. trlbutlon of SDZ9~ han. 
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bound strcngth calculatwn is takcn lo be 1.3 O y Thc average st1esscs nf !ensile strcngth for 1J29 to 
038 bars vary from 5.6to 5.7 tonf/cm2 and appenr stable, bulthc distribuhons tlldtcatc a widc sca!tcr. 
Elongations satisfy the standard. The lowcr limit of yield stresscs for grade Sl>345 is comparable to 

nominal yield strength exccpt for 029 and 032 bars The numbcr of data hcrnmcs small for g1adc 

SD40 stcel, the general trcnd is similar to that of grade SD345 stec_l. Thereforc, thc ytcld stress for 
reliable strength calculation is taken ~sO y. The yicld stress for uppcr hound strcngth calculation was 
taken to be 1.25 O'y although the distribution varics for bar sizes. lncidcntally, thc rcinforcing bars 

produced by electric furnaces occupies 70 percent of the data above. 
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Fig. C2.4 St.-engths and elongalion dlslrlbullon orSU34S hars. 
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AIJ Standard for Structural Calculation ol' Rcinforced Concrete Structurcs (1988 Edition) 
rcquires the allowablc ten si le stress of shcar reinl'ilrcemcnt lo be not more than 3,000 kgf/cm2 for all 
steel grade beca use thc numbcr of test data using h•gh strength shear rcinforcemcnt has been small. 
Recently, thc use of high strength shcar reinforccment was developed with an incrcase in test data. 

Thcrefore, the guidelines do not limil the y1eld stress of shear reinforcement to 3,000 kgf/cm2, and 
allow the use of deformcd prcstressing steel bars 

Distribution ofyield stresses,lenstle strength and elongation is shown in Fig. C2.5 for DIO to 
013 bars [Ref. 2.10] From the figure, yield stress fhr the calculation ofreliable shear strength was 
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tnkcn to be ay ·¡he use of gr.Hic SD390 stcclllu ... hcar rcrnli.nccrncut rs cxpcctcd iu th.: futurc. Thc 

yicltf stress for reliothlc and uppcr bmrnd strcngths -.hmrltl be carcfully dctcrmincd on thc hnsis uf 

actual data. 

lligh strcngth shcar rcinforccrncnt is currcntly produccd by four produccrs. Thc quality is 

stahlc Thc charactcrrstics ol thc high strength shc;n rcinfurcemcnt ptoduccd by Cnrnpany A are 

summarin~d in Tablc C2.1, ami thcir distnbutions in Fig C2 ó Somc scallcr can he ohscrvcd m yicld 

shc-.o;cs, but thcy ncvcr fall hclow nominal yicld slrcngth. Thercforc, yteld stress for reltablc shcar 

strcngth calculation is taken tu be ay 
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Flg. C2.6 Strenglh disltlbulion or derormed PC bars. 
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TAUI.t: C2.1 CIIAitAC 1 ERISTICS Ol' IIIGII STit .. :NCTII Slll:Ait 

Ht:INFOIH' .. :MENT 

Diamcter of Bar 

Teusilc Strenglh 

(kgf/mm1) 

No. ofCoupons 

Specified 

/wemgc 

Stand Dev. 

7.4mm 9.2mm 

73 57 

145 145 

151 150 

0.97 0.75 -- ----·. ---- --------- ·------¡----
Yicld Stress Spccified 130 130 

(kgf/mm2) Average 147 145 

Stand. Dev. 1.43 1.21 
----------- ---------- -

Elongation Specifted 5 5 
(percentile) Average 9.4 9.5 

Stand. Dev. 0.55 0.50 

2.3 Constants of Malcrials 

Conslants of steel and concrete are as listed in Table 2.2. 

llmm 

41 

145 

150 

0.94 
-----

130 

146 

1.74 
------

5 
10.0 

0.42 

TABLE Z.Z CONSTANTS OF STEEL BARS ANO CONCRETI: 

- --~---------· 

l)mm 

46 

145 

150 

0.85 
----

130 

145 

1.11 
------

5 
9.6 

0.49 

--------~------~-----~--------~--

Material Young's Modulus (kgflcm2) Poisson's Ratio 
-------- - . ----------·- -------

Sicel 2.1xiQ6 ---

Concrete 2.1 x 1 01(y/2 3 )15 (Fc/200)05 1/6 
------ ------ -------------- -----·--·----- -----

[Note] y: Wcight pcr unit volume (lonfml), and may be taken as 2.3 unlcss valucs are obtaincd 

by a more comprehensivc study. 
'---~~~-~~~--~~~-~~~---------·--

(Commentary) 

n1e eonstants for materials are taken from AIJ RC Standard. 

Young'o; modulus for the cvaluation of stiO'ness of concrete struelures is suggcstcd In rcfcr In 

Rcf. 2 2, in whrch thc dcfinition of Young's modulus, corrclation of Young''\ mnduluo; wilh '\lrc\\ 

leve!, innucncing factors and cxamplcs ofactual mc;tsurcments are dtscusscd. 
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CllAPTER 3 : STRUCTURAL PLANNING 

3.1 General Principies 

3.1 1 Planning ofYíeld Mechanism 

Yield mechanism shall be planned a clean total yield mechanism. 

3.1.2 Planning of Members 

Locations where yield hinges are intended lo develop shall be provided with both neces
sary resistance and sufficient duclility. 

Locations where yield hinges are not intended to develop shall be provided with sufficient 

resistance. 

3.1.3 Planning of Structural Layout and Elevation 

Stiffness and resistance shall be uniformly distributed within a horizontal layout planning 

notto excite an excessive torsional vibration during an earthquake. Stiff~ess and resistance shall 

be uniformly distributed along the structure's height as ~11 notto concentrate lateral deflection 
in a specific story. 

[Commentary] 

3.1.1 Planning of Yield Mechanism 

( 1) Earthquake responses of a structure are significantly controlled by the strength (i.e., thc 

lateral load resistance) and energy dissipation capacity of the structure. The fundamental concept of 
this AIJ Guidelines to achieve seismic resistance and safety of a reinforced concrete building is that 

to preven! such a large deflection generated as either lo endanger serviceability orto lead lo total 
aml/or partial collapse. With this objective, the guidelines require a mínimum leve! of resistance in 

the building, and lo dissipate a significant amount of the vibration energy in a structure making thc 

response deflection less, a clear yield mechanism ofthe total collapse type should be planned to form 

in the structure with a great number of yield hinges that are capable of dissipating a large amount of 

hysteretic energy, distributed within the structure (Refs. 3.1. 3.2]. 

(2) The required mínimum leve! of lateral load resistance of a structure necessary for seismic 

safety shall be determined for a yield mechanism planned and admissible deflection amplitudes 

intendcd. To achieve the seismic resisting concept outlined in the guidelines on the basis of ductilc 

perfonnance of an overall structure, the structure shall be carefully designed to form thc clear yicld 

mechanism planned, not to generating all other unexpected yield mechanisms duríng a strong earth
quake. 

The minimum lateral load resistancc shall have been determined on the premise that thc 

planned yicld mechanism is devcloped at thc deflection leve! of the structure that is callcd the dcsig11 

limit deflection, anticipated in a design earthquakc motion, and that the structure kecps thc rcc;istancc 

without deterioration beyond the desígn limit dcllection. 
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In uppcr slolic" ni rncdnun- tn high-IISC hudding-;, whcrc thc tlcsign ror gt<l\'tty lnatls deter
mines thc proportioning uf a mcmbcr, thc intcndcd yicld hingcs can nnt dcvclop at thc t.ksign limrt 

deronnation. In thrs case, thc rcquircd leve\ or l.llcral load rcsrstance shall be dctennincd not count

ing the encrgy dissrp:rtmn at thosc lucations wherc hingcs are not gcncrated with derormation less 

than the design limit derormation. 

3.1.2 Planning or Mernbers 
The building shall be providcd thc rcquircd lateral load rcsistancc al thc spcciricd dcsign limit 

ctenection; the corresponding rcquircd Ocxural strcngth should be prnvidcd al the plmmcd yil'ld hinge 

locations. Thc building shall kccp thc lateral load rcsistancc without detenoration lo an nssuring 

denection bcyond thc dcsign limit dcllcction, a sufncient derorrriation capability should be providcd 

as well at the planned yield hinge locations 
The locations ora rucmbcr whcrc a yicld !unge is not planncd in dcsign shall be providcd with 

sufficient strength so thatthe planncd yicld mcchanism is ensurcd. 

3.1.3 Planning or Structural Layout mul Elevatinn 
(1) A bmlding undcr design, in principie, shall be planncd tu havc a unirorm distrihntinn or 

mass and stiffness both in thc hori1:0ntal layout plan nnd along thc hcight so that a unirorrn response 
¡5 developed during an carthquake. /\n unbalanccd distribution ormaSs <1nd stiffncss likely lcads toa 

magnifica! ion of response in the spccific locations of the building, resultrng in formation nf partial 

yield mechanisms with concentratcd damagcs in the limited locations. 
Since it is not dcsirablc lo conccntrate plastic dcflcctions al spccirtc locations dcveloping yield 

hinges at very limited localitics in a structure, which would rcsult in a partial yield mechanism, thc 

distribution ofmass and stiffness both in the horizontal layout plan 'and along the height ofthc build

ing shall be planncd unirorm. 
(2) The unirormity in stiffness Dnd mass distribution in the horizontal layout plan anda long the 

height ora building is tentativcly cvaluated by the so-called cccentricity ratio Re and story stiffness 

ratio R, defined in thc Building Standard Law Enrorcing Ordcr in Japan {Re( 3.3]. Within the guidc~ 
lines, provided that the calculated ecccntricity ratio Re is less than thc specified figure 0.15, and thc 

story stiffncss ratio R
5 

grcatcr than 0.60 in cach story leve!, the building can be detcrmined regular in 

shape. The buildings that are determincd not regular in shapc are cxcludcd from the guidclincs. 

(3) Thc eccentricity or strcngth {rcsistance) cnn gencratc a torsional vihration in scisruic 

response as well as thc ecccntricity or mass and stillhcss (Ref. 3.4 J The guidelincs could not define 

the eccentricity or rcsistance (strcngth) .. 11 is advisable, however, to pay mUch attention on a unirorm 

distribution orrcsistance in a building. 

[Note: The eccentricity ratio Re is derined by thc ratio oran ccccntrictty dist;mcc toan elastic 

radius of gyration in each story leve!·, the ecccntricity distance is obtaincd by a distancc between thc 

centers or rigidity and mass; thc elastic radios of gyration is a square root of !he sccond moment of 

element stiffness about the center or s.tiffness divided by the sum or elcmcnt stiffness. 1lte story stirr
ness ratio Rs is dehncd by the. rallo or rs1, which is thc reciproca! of the inter-story dcncction anglc Ri 
at the i·th story, lo that or the' average or rs¡'s taken across al! stories; thc inter-story dellcction angles 

Ri's are determined under the actions orthe rundamcntal phase design seismic shcar force.] 

331 

3.2 Frame Building 

3.2.1 Yield Mechanism and Local ion e; of Yield Jlingcs 

Yield mechanism, as a general rule, shall be or the bcam-yiclt.fing type, in which yicld 

hinges develop at the ends oral! noor beams and al thc base or !he first story columns. 

3.2.2 Exceptions in Locations of Yield llingcs 

In planning orthe yield mechanism, yield hinges may form atthe rollowing locations; 

( 1) at the top of the top story columns, 

(2) in exterior columns where axialloads are rcduced by seismic lateral rorces, 

(3) in interior columns that are not inlended to share seismic lateralloads in the dcsign. 

(Commentary] 

3.2.1 Yield Mechanism and Locations orYield llinges 

( 1) 11 is desirable lo plan thc structurc lo rorm a beam-yiclding mcchanism (Fig. C3.2) to dis,.i
pate a vibration energy generated by an earthquake excitation through large ducti!ity and inelastic 

hysteresis of a structure. 
The reasons to plan yield hinges at beam ends forming a beam~yielding mechanism are: 

a) A beam is easy to ensure a large nexural ductility since no large axial load works. 

,•. ., 7 
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Fig. C3.2 Total yleld mechanio¡m nf heam-yield fyp«'. 
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b) A hystercsis loop by y¡eldi!lg of a hcam is stablc, and can dissipatc a signif1cant amount of 

encrgy 
e) Oamagc by yielding al bcam cnds can be rcpaired relatively with case, and rcsistance restorcd. 

The reasons to plan the beam~yielding yield mechanism are: 
a) Beam ends are located large in number throughout a building, and they can be planncd lo 

develop yielding hinges simullaneous\y to form a total yield mechanism. Whcreas a partial 

yield mechanism forming yicld hinges al a limited nwnber of locations can develop a large 
denection, 8 beam·yielding total mechanism can develop a moderate denection, dissipating a 

large amount ofhysteretic energy at yield hinges located at beam ends scattered throughoutthe 

building. 
b) The nexural yielding at beam ends resulting from formation of the beam·yielding mechanism 

will not directly lead to collapse of the building. 
(2) Since columns are normally subjected to large axial loads, they are difficult lo develop a 

large plastic dcformation capacity. Through an experimental study on a column subjected lo lateral 
and varying axial toads combined that corresponds to thc lateral deOection simulating an exterior 
column of a frame building [Rcf. 3.9], under tensile loading, the column resistance is found not so 
Jarge, while the column develops a large capacity. On the other side under incrcasing compressive 
Joading, the resistance decays rapidly bcyond the maximum resistance is obtained, and the deforma· 

tion capacity is found limited undcr compression. · • 
Columns sustain the weight of a building. Significan! damage in columns, thereforc, will 

directly lead to collapse ofa building. 

G.L 

Flg_ C 3.4 Partlal yleld mechanlsm by formlng hlnges In c:olumns. 

m 

Furthcrmore, yielding al column cnds can lead to a story yicld mcehanism that will form a 
partial yicld mechanism as shown in Fig C3.4. in wh1ch the vibration energy shall be dissipated at 
the limited yielding stories, resulting in a significan! plaslic deformalion in the yield hinges and 

deflection al the yielding stories that develop the s:o·callcd beam sidesway mechanism. 

(3) Evento intend to forma bcam-yiclding total mcchanism, yicld hinges should be dcvclopcd 
al the bohom of the first story columns. Foundat1on girders, connecling the base of the first story 

columns, are normally provided with high stiO'ncss and strength lo avoid uneven settlcment of the 

foundation; therefore, lhe foundation girders are difficult to develop yield hinges. Furthermore, it is 
not advisable to form yield,hinges in the foundation girders by the following reasons: 

(a) A foundation girder, normally located undcr the ground, is difficult to examine damage afler an 

earthquake, and it is difficult lo repair thc damage. 

(b) The yield hinges offoundation girders are not desirable for the stability ofthe building. 
From the reasons mentioncd abovc, thc hcam-yielding total mechanism shall he planned with 

yielding at the base ofthe first story eolunms. 

3.2.2 Exceptions in Locations of Yield llinges 
(1) A yield hinge can be allowed to formal thc top oftop story columns because the column is 

nonnally connected to two beams al the jomt. Bcams al the upper story levels are on frequcnt occa
sions determined from the design for gravity loads. Thcrefore, unless thc formation of a yield hinge 
is not allowcd at the local ion, the design actiuns in the column would become cx:cessive 

The following reasons can be pointed out to allow a yield hinge at the top of a top story 

column. 

a) The axial load in the column is small, therefore, a large deflection capacity can be easily 
expected at the location. 

b) flysteretic energy, comparable to that at the beam ends, can be expected dissipated at the loca· 

tion. 
e) A yielding in a top story bcam m ay lcad to the damage of parapet in water proofing of the roof 

that will require a serious repair work 
(2) An exterior column, i.e., a column positioncd al the exterior ofthe framc, is suhjcctcd lo a 

large amount of tension and compression due toan overturning produccd by lateral loads. Whcn the 

axial force in a column gets !ensile, the flexura! resistance is reduced, causing nexural yielding in the 

column. 
An empirical study has indicated an evidence that a column under tensile axial force reveals a 

significan! deronnation capacity. 
A major reason for avoiding column yielding is a difTiculty lo ensure a large deformation 

capacity, sinee a column generally carries a high axial compressive load A column subjectcd lo a 

tensile loador less high compressive load, howcvcr, can devclop a large ductility. 
(3) An interior column, i.e., a column pnsitioned within a frame, that is intended to share no 

seismic lateral load, and the design of wh1ch is governed hy actions from the gravity load in~. can be 

allowed lo form a yielding. Yielding of such a column is not hkely to lead to the formatinn ol a 

partial story yield mechanism Thc column, howcver, should sustain the gravity load. 
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3 3 Structural Wall-framc Building 
~------- -------------------------

3.3.1 Layout and Configura! ion of Structural Walls 

Structural wal\s, as a general rule, shall he positioncd in symmctric locations to form a 

regular structural plan, and shall be continuous from thc bottom to top storics 

3.3.2 Openings in Structural Walls 

lfan opening is placed in a structural wall, the effect oflhe opening on stiffness and resis

tance ofthe wall shall be taken into considera! ion. 

3.3.3 Locations ofYield llinges in Structural Walls 

A structural wall shall be planned to form a mechanislll yielding in flcxure at it-> base A 

mechanism rotating at its base rcsulting from uplifling of the foundahons prior to yiclding in 

flexure at the base can be intended as well. 

3.3.4 Yield Mechanism of Frames 

Yield mechanism offrames within a wall-frame building, as a general rule, shall be ofthe 

bcam-yielding type in each. flowever, if structural walls are providcd a suiTicient amount of 

resistance, yield hinges can be developed in columns. • 

[Commentary] 

3.3.1 Layo':lt and Configuration ofStructural Walls 

A structural wall-frame structure, in a general form, is constituent of structural walls couplcd 

with a set ofbeam-column frames. 

lt is desirable that structural walls are arranged in symmetry in the horizontal layout lo ensure a 

regular stiffness distribution in plan, and are placed in continuity from the base to top of the building 

not lo produce an abrupl discontinuity in both stifTness and strcngth along thc hcight ofthe building. 

Irregular configuration of a structural wall will cause un favorable yielding that can result in forming 

a partial yield mechanism not intended in design. 

A structural wall that is located within smaller number of spans in lowcr stories is complctely 

excluded in slructural planning. A structural wall with a setback conriguration, which has smallcr 

number of spans in upper stories, is, in a general rule, not intended in the design since ofthe undesir

able discontinuity of stifTness and resistance of the building. 

In the basement, rigid and strong walls are placed along the periphery In this case, a yicld 

mechanism of a structural wall is oOen fonned clearly by a flexura! yiclding al thc base of thc first 

story. Therefore, the base of a structural wall can be either widened in span and enlargcd in thickness 
in the basement. 

3.3.2 Openings in Structural Walls 

lf an opening is placed in a structural wall for such pcnetration for servicc facilities, stiffnesc; 

and strength of the wall should be reduced according lo shape and location of the opcning, and thc 

pcriphcry of'thc opcmng should he rctn!Ou.:ctl i\ mcthod lo reduce strfl'ncss ami Sllt'llgth by an opcn

ing is no! in particular introducctl inthe gmdclincs. Whcn crnploying a convcntionalmcthod fOr rcm

forcmg !he pcriphcry nf thc opcning such as tlwt proposcd in thc AIJ Calcula! ion Standard. onc 

should pay attcntion on thc planning that a strut:tural wall dcsigncd in con!Ormancc with the gmdc

lines is cxpcctcd to dcvclop a largcr dcformatmn capacity aOer yiclding than that rcquitcd to othcr 
structural walls usually intendcd non-ductrlc 

3.3.3 Locations of Yicld !finges in Structural Walls 

(1) Thc planncd yield mcchanism ofn structural wall, in principie, shall be thc onc dcvcloping 

a flexura! yicld hinge at the base of the wall as shown in Fig. C3.6 lf thc stiO'ness of a structure is 

dominantly provtdcd with the structural walls, thc dcflcction of thc building is dctcrm111ed by that of 

the structural walls; the dcflcction is controlled rcsulting in an almost umform shape a long thc height 

ofthe building (Rcfs.) 11 and 3.121 

As ilhl'>llatcd in Ftg. C3 6, llcxmal yicld hingcs are csscntially fonncd al hc:un cmlc; 011 thc 

houndary wilh thc sttuctural wallunlcss othcr failures such as a shcar yielding are formcd in thc 

bcams, and al beam cnds on thc 01hcr sidc unlcss thc columns are providcd no greatcr strength than 
necessary. 

Flg. C 3.6 Total yidd mrchani~m rora ~tructural wall-rrame huilflin~ 

formln¡: a Oc1ural ):irld hingc at the han ora struc::lural watl. 
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(2) Unless a basernent is planncd, a y1eld mcchamsm resulting frorn rotation ofthc wall causcd 

by 811 uplifling offoundation slabs cantake place as shown in Fig C3.7. Yield hingcs wtll dcvclop in 

girders including foundation girders that are connecled to the wall, which wdl rcsults in fonning a 

beam-yie1d type mechanism. In 1his case, dtfficulty is expected lo examine damagc in the foundation, 

and to repair the damage afler an earthquake. 
Both yield mechanisms of flexura! yield hinges of the wall and rolation of the wall foundation 

are ductile. A yield mechanism of shear failure of the wall, however, is brittle. 

G.L. 

Flg. C 3.7 Total yleld mechanlsm for a struclural wall-frame building develop

lng rotatlon of the wall cauRd by uplifling of the foundalion. 

(3) lf a basement is intended in a building, a structural wall shall be planncd lo develop a flex
ura! yielding at the base or the first story Since the stiffness and strcngth of basemcnt walls are 

greater than structural walls, it will be found most probable that yield hinges shall be formed at the 

base of the first story leve! provided that other failures such as a shear failure of the wall are coun

tered. Structural performance is clear with the yield hinges in flexure at the 'first story base. 
When the one structural wall forms a flexura! yield hinge at thc firsl story leve! and thc othcr 

will forma flexura! yield hinge at the bottom ofthe wall (at the basementlevel) or forman uplilling 

rotation of the foundation, compatibility condition in deOection between the walls will gcncrate 

deformation in slab members connecting thc walls, or deformation in the walls not init~ally intcndcd 

in design. Unless yield hinges develop al the first story lcvel, it is hard to inteml a clear structural 

pcñonnance, and the building can develop such an unexpected yield hinge mechanism that is unde
sirable. 

(4) U a pile foundation is employed under a structural wall, the every resistance against wall 
up1ifling should be considered including the counter-moment contribution of parallel and orthogonal 
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foundation gmlc1s. wcight of foundatmn ami pil!:s. and othcrs At the prcscnt, due to lack of both 

empirical and analytical results, it 1s dimcult In evaluatc those rcsistanccs such as thc pull-out resis
tance ofpilcs lfthe pull-out resistance ofa pilc wcrc undcrcst¡matcd in the uplifling mcchamsm, the 

structural wall can have higher resistance against thc foundation uplifling than expected, which can 

develop a shear failure ofthe wallthat is not intcndcd in design. 

Whcn resistance ofthe wall can be dctcrmined by such aS the pull-out rcsistance of a pi le, onc 

shall intend lo provide the wall with sufTtcient shear strength not to generate a britlle shear failure 
taking a significan! excess of resistance into considcration. 

3.3.4 Yicld Mcchanism of Frames 

In a structural wall-frame building, thc total y¡cltlmcchanism can be obtaincd by prcventing In 
fnrm a st~Jry mechanism orthc structural wall as indicated in Figs. C3.6 and C3.7. !fa structural wall 

is provided wilh a sufTicicnt strength to preven! a shear failure, frames within a structural wall-frarnc 

building will not necessarily develop thc beam-yield type mechanism in an individual frame to 

produce an ovcrall deflection unifonnly distributed within a building. lf structural walls govern the 
stiffness of the building, the overall deflection is determined by that or the structural walls. 

Conscquently, formation of yield hinges in columns will not always produ~ an excessive amount of 

deflection at spccific story levels that willlead lo a parlial story mechanism. 
When strengths of columns are taken smaller than those of beams in frames, an equilibrium 

condition suggests formation of column-yield type mechanism. While the formation of yield hingcs 
in columns does notlcad lo a significan! dcflcctmn at specific story lcvels resulting in a story mecha

nism, it is not dcsirable and advisable from a point view of dissipating a largc amount of hysteretic 

encrgy and ensuring great deformation capacity in ytelding members planncd in design. Oascd on thc 
rcasons mcnttoned above, it is dcsirable that a beam-yicld type mechanism is ensured for each framc 
even in a struclural wall-frame building. 

3.4 Foundation and Basemcnt 

3.4.1 Foundation Girders 
Yield hinges, as a general rule, shall not be planned al ends of foundation girders. 

However, when a structural wall is positioned lo form a yield mechanism by uplifting at the 

foundation, yield hinges can be planned at foundation girder ends. 

3.4.2 Foundation Slabs and Pilcs 

Yield hingcs, as a general rule, shallnot be planncd in either foundation slabs or pi les 

3.4.3 Basement 

Bascment of a structure shall be providcd with sunicient stirfness and. as a general rule, 

shall not be planncd to form yield hingcs. 

l__----~------- -~~-~-· 
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[Commentary] 

3.4.1 Foundation Girders 
Foundation girders should not, as a general rule, form a par! of thc planncd ytcld mcchanism. 

The planning of yicld hingcs al the foundation girders could be advisablc from the point of vicw that 

yteld hinges are not gencratcd at the base end of the first floor columns that are lund lo cnsure surri

cient ductility because of their high axial stresscs. From other points of vtew that yicld hingcs in a 

foundation girder, are hard eithcr to be examincd and to be repaired afler an earthquake, and that 
foundation including the foundation girders shall provide a structurc with stable support, il should be 

desirable not to form yield hingcc;; in roundation girdcrs 
When a structural wall is positioned within a high- or mcdium-rise building, an uplifling rota

tion al its base can be formed, which is onc of the allowable yield mechanisms sincc it can dissipate 

vibration energy efTiciently without alfccting thc reststing capacity. Whcn thc wall is upliflcd, it is 
inevitable to form yield hinges at foundation girdcrs al lhc wall boundary In thc case lo allow yield 
hinges formed al foundation girdcrs, damagc inspection and repair aflcr an earthquake should be 

taken into consideralion in structural planning. 

3.4.2 Foundation Slabs and Ptles 
Both foundation slabs and pi les shall not, in principie, form a ·pai-t of the planncd yield mecha

nism. Similar to foundation girdc:rs. it is trouhlcsomc in the foundation slabs and pites to examine 

damage and to repair the damagc As a part of !he foundation structurc, they are expectcd to support 

finnly the structure. 

3.4.3 Basement 
11 is not desirable to form yicld hingcs in the bascmcnt for the rcason that it shall scttlc the 

structure stable lo that describcd for foundation girders, slabs and piles Thc bascment is, in general 

construction, provided with sufficient strength and stilfness. 

3.5 Non-structural Members 

3.5.1 lnfluence on Structural Mcmbcrs 
Connection bctween non-structural ami structural mcmbers shall be planned not to give 

innuence on the planned yield mechanism of a structure. 

3.5.2 Countenncasures against IJamagc 

Damage and the resultant pecling-ofT of non-structural mcmhcrs shall nnt interfere with 
various building functions such as thosc neccssary for cmcrgency evacuation. 

339 

(Commcntary] 

3.5.1 lnfluence on Structural Mcmbcrs 

Those non-structural memhcrs shall be removed that can influcnce the structural members 011 
the formation of the planned yicld mcchanism or, in sorne cases, that can influencc thc structural 
mcmbers to forma yield mcchanism other than initially planncd. 

Tbe conneclion of non-structural membcrs to structural membcrs shall be carefully exercised 
so that non-struclural mcmbers should not be damagcd in a small to moderatc earthquake, and that 

non-structural members should be structurally di.sconnected from structural membcrs during asevere 
carthquakc when the planned yicld mcchanism can prohably be formcd. 

3.5.2 Countermeasures against Damage 

In such a severc carthquake as lo dcvclop a yicld mechanism of a struclure, (1} non-struclural 
membcrs shall be propcrly supported by thcmsclves not causing peeling-olf that might disturb thc 
cvacuation or jeopardizc the safety of occupants, and (2} no11-structural members shall be properly 
separated from structural members nol to give influcnce on the structural members in formation of 
the planned yield mechanisrn, and shall not gencratc an excessive damage to themselvcs due to the 
separation from structural members. · 
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CIIAI'rER 4: DESIGN METIIOD 

4.1 Design Principie 
--------- --------

4.1.1 Design Objectivcs 
Thc objcctivcs of structural design shall be to cnsurc both strcngth and scrviccahllity 

nccessary for gravity loading ami for medium intcnsity earthquakc mntions, to assurc thc forma

tion of a ductile total yicld mcchanism during a strong carthquakc motion and to cusure a nnni

mum resistance required not to dcvelop an excessive dcformation. 

4.1.2 Design for Gravity Loading 
Strcngth, deformation, uneven settlemcnt, cracking and vibration shall be ex.amined under 

gravity loadmg. 

4.1.3 Design for Earthquake Loading 
Design for earthquake loading is performed both in the yield mechanism design and in the 

yield mechanism assuring dcs1gn. 
( 1) In the yield mechanism design, planned yield hinges shall be providcd with the reliable 

strength reqlllred for the specified lateral resistance of a structurc antl with sufficient ductillty. 

(2) In the yield mcchanism assuring design, thc rcginns othcr !han thc planncd yield hinges 
shall be providcd with thc rcliable strcngth large enough lo prevcnt failurc cven under upper 

bound actions during a strong earthquake motion. 

[Commentary] 

4.1.1 Design Objectives 
Two intensity levels of earthquakes are considered for building dcsign; i.e., modera te and 

strong earthquakes. Acceptable darnage for thc two intensity leve! is prcscribcd as follows. 
For modera te earthquakes: For earthquakes which may occur severa! times during a l!fetime of 

the building, damages which can be restored by minor repair works can be accepted; i.c., cracking of 

concrete but no plastic deformation accompanying steel yiclding. 
For strong earthquakcs: For an carthquake which possibly m ay occur once in a lifc time of thc 

building, damages which can be restored by substantial repair works can· be considered. Max.imum 

story drift (Design Limit Deformatíon) may reach as large as 1/100 drifi angle. For the building, 

defonnation capacity (Assurance Deformation) sufliciently larger than the design limit dcformation 
should be provided al the planned yield hinges. 

The intensity of an earthquake motion is influenced by the seismic mechanism, wave propaga

tion path and local soil conditions. The earthquake resistant dcsign should consider an earthquakc 

that may have the most destructive effect on buildings Within the design guidelines the intcnsity of 
design ground motion has not becn definitcly specified. The intcnsitics ofmodcmlc and strong carth

quakes, howevcr, may be indicated in terms of either max.imum ground velocily or acceleration for 
reference. 
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Modera! e earthquake motions 

Strong earthquake motions 

100·120 cm/scc2 in acceleration 

15- 20 cm/sec in velocity 
300-400 cm/sec2 in acceleration 
40- 50 cm/sec in velocity 

Samplcs of real earthquakc motions widcly used in a nonlinear earthquake response analysis 

are listed with the maximum amplitudes. 

EL Centro ( 1940) NS Component 

Hachinohe Harbor ( 1968) EW Component 
Tohoku University (1978) NS Component 

342 cm/sec2, 33 cm/sec 

180 cm/sec2, 38 cm/sec 
258 cm/sec2, 36 cm/sec 

Although the design guidelines considers two levels of earthquake intensity, the design criteria 

are mainly establish;tfor the strong earthquake motion. Member actions developed in the response 
for a moderate earthquake motion will be assumed smaller than design actions under the design 
earthquake loads. When the member actions reach the stress leve! calcul¡~ted by a linear structural 
analysis under the design earthquake loads, the tola! yield mechanism will be formed, in principie, by 
simultaneous flexura! yielding at thc planned hinge locations. 

Since sorne damagcs can be tolerable in moderatc earthquake motions, thc redistribution of the 
design moments is allowed to optimize strength distribution and consequent reinforcement arrange

ment in a structure. 

lf lhe design moment redislribution will be performed withoul limitation, the local ion, where 
design moment determined from a linear analysis is reduced, is expected to develop yielding from a 

moderate earthquake motion and/or suffer a significant damage from a strong earthquake motion. 

Consequently, a limitation is placed on the amount of design moment redistribution. 

4.1.2 Design for Gravity Loading 
The Stccring Committee of Reinforced Concrete Structures, Architectural lnstitute of Japan 

(AIJ), has organized a sub-committee on Design for long-tenn Loading, in which a design method 
for long-term loading on the basis on the ultimate strength concept has been under discussion. Since 
the discussion has not bccn finalizcd in the sub-committee, the design for gravity loads may tenta
tively follow the "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures [Ref. 

4.1]" based on the allowable stress design formal. 
Dead load must be calculated from structural and architectural design documents. The values 

for thc !ive load, snow load, and wind load may be given in the Ruilding Standard Law and associated 

Provisions or thc "AIJ Guideline for Loads on Buildings and Commentary [Ref. 4.2]." 

For the gravity load that acts constantly in a building, adequate strength should be ensured 

necessary for safety, and every part of the structure should be provided with sufTicicnt stilfncss lo 
prevent ex.cessive defonnation, uneven settlemenl, vibration or slabs and other issues asc;ncinted with 

serviccability or deteriora! ion of durability dueto a large cracking. 
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4.1.3 Design for Earthquakc Loadmg 

Horizontal load carrying c<-~pacity nf a structurc is dcte1 mined from thc strength of yicld !tinges 

in the planned total yield mcchanism. In thc yicld mechanism dcsign (Mechanical Design), the mode 

or yiclding al yicld hingcs mus! be sclcctcd lo be of ductilc typc. i c., of flexura! yielding typc, in 

principie Thc y1cld hingcs mus! he providcd with thc rcliablc llcxural strcngth associatcd with a 

rcquircd horimntalload carrying capacity, ami alsn providcd with ductility lo allow sufficicnt plastic 

deformation. 
In thc yicld mechamc;m assuring design (Assurance Des1gn), rcgions othcr than thc planncd 

yield hinges required for thc fonnation of thc total yicld mcchanism shall be providcd with adequate 

rcliable flexura! strcngths And furthcrmore cvery part of !he stru.ciUic should be provided with rcsis· 

tance against other failure modcs than ncxurc so that the structurc is assurcd lo form thc planncd 

yield mechanism. For the planncd yicld hingc reg1ons ductihty shall be provided. for other regions, 

however, ductility is not necessarily rcquircd. 

To satisfy thc above design rcquirements, the mechanism dcsign and assurance design use their 

own design member forces detennined for the mcchanism dcsign and assurance design, respectively. 

Member des1gn forccs for thc mechanism dcsign are determined by a linear analysis under 

static design earthquake loading, taking dctcrioration of membcr st1flhcss into considcration and 

allowing moment redistribution with acceptable limitation Member design forces for the assurance 

design are determincd by a non· linear analysis at thc fonnahon of th"e planned yield mechanism 
assigning the upper bound flexura! strengths al thc prcscribcd yicld hinges calculatcd ror lhc actual 

amount of reinforcement, considering dynamic amplificalion eiTects and bidirectior.:-cl r~a:thquake 

response effects into account. 

The following three deformation levels shall be considered (Fig. C4·1 ). 

( 1) Yield Deformation 

(2) Design Lirnit Defonnation 

(3) ~ssurance Dcformation 

· Yield deformation corresponds to the dcformation at the yield point on !he load·displacement 

relation as a total structure, and idcally signify the deformation when all the planned hinges are 

fonned simultaneously under the static dcsign earthquake loading. Since in general cases, howevcr, 

each yield hingc reachcs its yie\d strcngth at differcnt dcformation leve!, thc yicld dcformation of a 

structure is hard to be defincd. Thc design guidelincs requires thc y•cld deformation ofa structure lo 

be smaller than the specified valuc so that the stiffness of a structure should be maintained and th;;.t 

the resistance of the structure could be fully developed prior to an inelastic response defonnation 

(design limit deformation) during a strong earthquake motion. 

Design Limtt Defonnation is a lim1ting defonnation by thc tlcsign earthquake motion. The 

design guidelines assumes this defonnation to be 1/100 radian in tenns of the story drifi angle. 

Assurance '?efonnation is the upper bound earthquake response deformation considcring the 

deviation of probahle uncertainties included in such as intensity leve! and spectral characteristics of 

{Note: A resistance of a structure cannot be fully utilized if thc earthquake response dcfonna

tinn is smallcr !han the defonnation at the maximum rcsistance. To expect !he fui! rcsistancc, provid· 

ing a structure with adequate stiffness the resistance should be developed within a dcformation range 
generated during an earthquake.] 

l)< . 

343 

st10ng earthquake motions, site subsoil conditions, performance of the dcsigitcd structurc and thc 

method employed in an inclastic dynamic analysis TI1e inelastic defonnation C<lpacity (ultimatc 

defonnation and ductility) at y1eld hingcs must be adcquate for the :1ssurancc dcformat 1011 dcscribed 

herein. In design, the assurancc dcformation shall he sclectcd much largcr than thc dcsign limtt 
defonnation in mder lo ensurc a dcformation capacity nf the structure. 

lloriTOntal Load 

Lo11d Leve! 
for Assuarance Oesign 
( s; Strength of 

Non·hinge Region~) 

Load Leve] 
for Mechanism Design 
( S Strength of 

ftinge Regions) 

'Po~sibl~ Upper IJouncl 

/ ... -~-,.-----'-'-'----'·~·-· -'----1 
//: Mechamsm Rehable Lowcr IJountl 

ln11tal Yielding 

()e<;ign l.imu Oeformation 
= 1/100 

( >- F.stimated RC<lpono;e) 

Vield Oeforma11on 
,.¡:;: 1/200 

A~~utance Dcformation 
== lf75·1/ft7 

(S Dcformation LapliCI!y) 

Overall lnter~lory Ocformalion Angle 

Flg. C4.1 Deslgn loads and deformatlons. 

4.2 Design Loads and Titeir Combina! ion 

The dead load. live load. snow load. wind pressure, earthquake forces shall be comhincd 
using appropriatc load factors. 

[Commentary) 

Loads for design of girders, columns and foundations that shall be considcred with ea1thquake 

loads are dcad load, snow load. wmd prcssure and livc loads, which are specificd in thc Buildtng 

Standard Law and accompanying Provisions. Thc building wcight for the calculation of earthquakc 

loads includes the dcad and rcduced live loads specificd for thc calculation of earthquakc load" in thc 

Law. All load factors are tentatively specified as unity until ncw information is providcd !Iom 
research and development. 

Ultimatc strcngth dcsign mcthod (load factor-strength rcduction faclor dcsign mcthod) 111 ¡¡1111 ¡ 

statcs dcs1gn mcthod requircs a membcr strcnglh lo be grcalcr than thc mcmbcr I(Hce liiH!e1 thl' 11111.,¡ 

scvere combination of loads. For cxample, /\CI.J983 spccifics thc load combinatimls as !1tll11w..:· 
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u~14D;J.7L 

U 075(14D+17L+1.1x17E) 

U~ 0.9D+1.1xi.7E 

where D, L and E denote thc dcad. Jive and earthquake loads respcctively. 

(Eq. C4 1) 

(Eq. C4.2) 
(Eq. C4.3) 

In Eq. C4.1, thc dcad load can be estimatcd accurately, whilc thc livc load including snow loads 

¡5 fluctuated dcpcnding on circumstanccs of the building. Thcrcfore, the load factors for dcad mul 

live Joads are specificd in diffcrent manners, and thc safcty of thc structurc is cnsured even for simul

taneous development of maximum amplitudes. In Eq. C4.2, it is recognized that thc probability of 

simullaneous occurrence of the maximum dead, live and earthquake loads is low; hence, the 

combined load is rcduced to 3/4. In Eq. C4.3, it is considered that the columns under IOYICr ax.ial 
Joads may develop smaller nexural strength. 

This des1gn guidelines specifles the load factoi for earlhquakc load to be unity since the value 

ofhorizontalload carrying capacity at the formation ofthe yield mechanism is specified. 

The load factors for gravity loads are unity as well. The flexura! strenglh of columns is affecled 

by the amplilude of axial load. Therefore, columns should be designed under both maximum and 

mínimum axial loads. Since the design guidelines assumes the total yield mechanism of beam yield

ing type, the yielding in columns can occur exclusively at the bottom end of the first story columns. 

Allhough flexura! strengths of the first story columns may be affected. l'he dfect of variation in the 

axial load on the total amplitude ofhorizontalload caring capacity will be small. A large gravity load 

on the beams may cause the upper reinforcement of the membcr to yield under a smalllateral load, 

but this action may also delays the yielding ofthe lower reinforcemcnt of the member. As a result, the 

horizontal load carrying capacity is almost invariant associatcd with thc changes in gravity loads. 
This design guidelines assumes an average gravity load at lhe formation of the yicld mechanism 
under a strong earthquake motion. The examination at maximum or mínimum gravity loads may be 

abridged 
Loads by wind pressure, soil pressure, water pressure, vibration and impact forces need not be 

combined with the earthquake load for simplicity and abbreviation of design procedure. 

4.3 Yield Mechanism Design ( Mechanism Design ) 

4.3.1 Design Earthquake Loads 

(1) In the yield mechanism design, the design base shearcoefficient shall be given by Eq.(4 1). 

C, ~ ZR.Cs (4.1) 

where Ct. Z and R, denote dcsign base shear coefficient, earthquake zone factor and vibra

tion charactcristic factor, respectivcly, and C9 designates the standard base shear coefficient 

that shall be not less than 0.25 for a frame structure and 0.30 for a structural wall-frame 

structure. 

(2) The design earthquake load may be assumed lo act in the two principal directions sepa

rately. The horizontal load al the i-th floor can be given by Eqs. (4.2) lo (4.4) unless deler-

~r -
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mined by a special study. 

for lhc top flt)Of 

(4 2) 

F¡ = P¡ for thc i-th noor (i < n) 

in which P1 is given by Eq.(4 3). P1 rnay be takcn as ?ero for a struclural wall-frame struc

ture and for a frame structure of not more than 6 slories. 

P, ~ aTQ1 (4.3) 

And P¡ is given by Eq.(4.4): 

(4.4) 

where F¡, Q¡, a, T, l-11, Hn, W¡ and n denote the honzontalload atthe (i + 1 )-th floor, design 

base shear, load concentration factor al the top floor lo be speciQed 0.1 O, fundamental 

period of the structure (= 0.02 Hn). interstory height, total height of the slructme from the 

ground leve! in meter, sum of dead and live loads for earthquake loading al the (i + 1 )-th 

floor, and number ofstories ofthe building, respectively. 

4.3.2 Linear Analysis 

Design actions in the yield mechanism design shall be based on a linear structural analysis 
using realistic rnémber stiffness and the following assumptions 

(1) For members intended to dcvclop y1cld hingcs, mcmber stdfness shall be a secan! sliffness 

al flexura! yiclding. For members nol intended lo devclop yicld hingcs, membcr stiffness 
shall be appropriately reduced from elastic stiffness reflecting cracking at thc calculated 

stress leve! 

(2) Moment of inertia lo determine member stiffness shall be calculated for the gross scctmn. 
For members having T-shape sections such as T-shape bcam and colunms with orthognnal 

walls, effcctive width of flangc members shall be taken into consideration. Conlribution of 

reinforcing bars may be neglected. 

(3) Shear deformation shall be considered in structural walls. 

(4) Stress transfer between adjacent parallcl frames through diaphragm shall be considered 

appropriately. 

4.3.3 Moment Redislribution 

Member actions in the yield mechmusm dc•Hgn obtaincd by the linear analysis may be 

redistributed withm lhe following reslricllons. 

( 1) Redislributed momcnts musl satisry thc cquilibrium condilions with the dcsign loatls, 

(2) Redislributed moment shall be not grca!cr than 20 or 25 pcrccnt of!hc momenl ohtaincd hy 

the linear analysis under the dcsJgll carlhquakc loads in a frame slructurc or :1 slructuwl 
wall-frame structure. 
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(3) Change in sum ofthc total joint momcnts al a !loor accompanicd by !he momcnt rcdistnbu
tion shall be not greater than 5 or 15 pcrccnt of thc sum of thc total joint motncnts nbtaincd 

by the linear analysis under design earthquakc loads in a frame structurc or in a structural 

wall-frame structure. 

4.3.4 Deforma! ion Limit 
Story drifl calculated undcr thc dcsign earthquake loads shall he nol grcatcr than 1/200 nf 

the story height. 

[Commentary] 

4.3.1 Design Earthquake Loads 
The required ultimate horizontal load carrying capacity in thc sccond dcsign stagc of thc 

current Japanese design procedure is al lcast 1.5 times as large as that in the first design stage bascd 

on an allowable stress method. Especially in dcsign or low-rise buildings, the rcquiremcnts in thc rirst 
stage design may be sufficient for the required horizontal load carrying capacity of the second stage 

design, beca use additional reinforcement may be placed by the following rcasons: 

(1) minimum reinforccment requirements; · • 
(2) use or ovcrsi7..ed bars and overrcinforcement for convenience in construction; and 

(3) rounding of required number ofreinforcing bars. 
Furthermore, in the second stage design, sorne effects that are ignored at the first des1gn stage, 

may be considered such as: 
( 1) material strength is 1.1 times as large as the nominal strength; 
(2) ultimate strength design equation is employcd lo evaluate the member strength; 

(3) rigid zone al a beam-column connection is considered; 
(4) slab reinforcement for beams and intermediate reinforcement in columns may be taken into 

account in strength evaluation; and 
(S) effect oftransverse members is taken into account in strength evaluation. 

The leve! of earthquake design load for the yield mechanism design does nol corrcspond to thc 

levels of the either first and second design stages in the Building Standard Law. This dcsign guidc

lines appears to select the structural characteristic coefficient (Os), which is describcd in the Building 

Standard law, lo be smaller than the curren! Os values by O. OS beca use the standard base shear coef

ficient is taken as 0.25 for a frame structure and 0.30 for a wall-framc strltcture. The coefTicicnts are 

not comparable because both the proposed design procedure and membcr strength cvaluation mcthod 
are different from ones in the curren! design mcthod For example, the stccl strcngth taken 1.1 times 

the nominal yield stress is used in the calcula! ion of the horizontal load capacity in thc curren! dcsign 

practice, while the nominal yield stress is used in the dcsign guidelines. Also in the guidclines, an 

------------------------------------
[Note: Elastic earthquake design forces are reduced by the structural characteristic coemcicnt 

Ds, counting on ductility of constituent members in the second stage design in the Building Standard 
Law. For a moment resisting frame consisting of high ductile reinforced concrete mcmbers, Ds uf 

0.30 is taken.] 
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additional strcngth duelo construction stccl on sitc may not be includcd hccause it will not be effcc
tive prior thc design limit dcformation is rcachcd. 

The strcngth lcvels of thc proposcd dcsign gtttdclincs and the Butlding Standard Law cannot be 

directly comparcd because both thc dcsign mcthod and dcfinition of rc<;istancc are differcnt; however, 
the resistance at yield hinges will almos! cqual each othcr for the two dcsign mcthods, whitc thc 
rcsistancc in rcgions othcr than atthc yicld hingc.s hom thc proposcd guidclincs wtll be much grcater 
than that from thc Buildtng Standard l.aw A proh<~blc rcason comes frorn thc factthatthc earthquakc 

design load lcvcl for thc yield mcchanism dcsign ts sclccted in cnnfimnance with the Building 

Standard Law and its accompanying Provisions lt is dcsircd that the carthquakc dcsign load leve! 

should be revicwed in ncar future by cx.amining cx.pccted earthquake intensity and their structural 
response and by renecting social and economical dcmands. 

Compared toa structure dcsigncd in accordancc with !he Building Standard Law and accompa· 
1 nying Provis1ons, a structurc dcsigncd according lo the dcsign guidclincs will bchave well during a 

strong earthquakc motion Although thc rcs1stancc atthc yield hmgcs may be towcr for thc guidclincs 
than for the Building Standard Law, this design guidclines requircs thc provisions as follow that are 

· not rcquircd in the current dcsign provisions. 

( 1) Structural Planning 

The design guidelines is not applícablc to irregular shapc buildings or buildings with le.Ss 
defomtation capacity. With the prescnt statc or thc art, dynamic response ora structurc to a ~trong 
earthquake motion is hard lo predict with sufTicicnt accuracy, and rationa\ design provisions are dilfi

cult to establish with confidence. The scope is ex.pccted to be widened with development of future 
researchcs. 

(2) Assurance ofTotal Yield Mcchanism 

Regions of membcrs other than at the planncd yicld hinges are dcsigned to resist amplificd 
dcsign forces lo covcr unccrtamtics A structurc designcd by thc Building Standard Law may dcvclop 

a story mechanism during a strong carthquakc motion. Thc total yicld mcchanism, no doubt, requilcs 
less concentration of plastic deforma! ion in constituent yield hinges, hcnce less ductility at the 
planned yicld hingcs. Thcrefore, a structurc ensured lo develop the total yield mcchanism perfonns 
good during a strong earthquake mol ion. 

(3) Ductility al l,lanned Yield flingcs 

The planned yield hinges are dcsigncd to assure a plastic dcformation capacity to the assurance 

deformation, which is specified grcatcr than the max.imum response deformation in an cx.pected 
strong earthquake motion. Thercfore, the ytcld hingcs are believed to maintain their resistance in an 
earthquake having greater intensity. 

(4) Realisttc Structural Stiffncss in Analysis 
Yicld deformation undcr thc dcsign carthquake loads is cstimated in rcalistic manners by u~ing 

reduccd stirfness duelo such as crackmg, and thc valuc ofthc yield dcformation is limitcd lo ensurc 
stiffness of thc structurc. 

(5) Design or llcam-colurnn (:onnc1.:tion 

The design ora tx:am-column conncction not having hccn rcquircd in the Building St:mdartl 
Law and its accompanying P10v1..,ions is clcarly mtrmluccd in the guidclincs. 

(6) Rcinforcement Detailing 

~dd1tional reinrorcement dctailing<; are rcquircd m thc dcs1gn guidclinc<;. 
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The earthquakc dcsign load distribution a long the height of a structurc, wl11ch will determine 
the strength distribution al the planned yield hinges, is of an invcrtcd triangular shape that approxi
mates an average distribution of carthquakc loads obscrvcd in non linear carthquakc response analy
ses. for a building which dcvelops the total yield mechanism, the distribution of bcam strcngths 

along the height may not control the performance of the structure provided it is given thc rcsistancc 
defined by an equivalent singlc-degree-of-freedom oscillator. In other words, if thc columns do not 

yield, plastic deformation demand in the beams are expected lo be uniform and indcpcndcnt of thc 
beam's strength distribution. A high-rise frame structure without mulli-story structural walls, 
however, does not dcvelop uniform story driO during earthquake excitation. 

figure C4.4 shows sorne examples ofthe static and dynamic defonnation response (tiriO angle) 

of a twelve-story frame building, which was .designed using thrcc types of lateral load d1stribution; 

i.e., (a) the inverted triangular distribution, (b) the inverted triangular distribution with the concen

trated roof-level load (P1 = 0.05 T Q1 ), and (e) the inverted triangular distribution with the concen

trated roof-levelload (P1 = 0.10 T Q¡). A tall frame building designed using invcrtcd triangular load 

distribution (seismic coefficient shown in Fig. C4.4 (a)) developed large beam deformation in the 

upper stories. The large response at upper stories would be caused by top heavy distribution of earth
quake forces (in other words, dynamic eiTect) during an earthquakc motion, which is associated with 

elastic deformation ofcolumns befare formation ofthe total yield mechanism. Those large responses 
could be reduced by increasing the beam resistance at upper stories {as"shown in Figs C4.4 (b) and 
(e)) by concentrating a part of earthquake loads at thc roof-lcvel. However, thcrc has not hccn a thco

retical method established of dctcrmining the distribution of beam strength to ensure a umform dtstri

bution of beam deformation and ductility in a structure. 
According toa non linear earthquake response analysis of a structure, on an average the distrib

ution of lateral forces is similar to that of an inverted triangular distribution, which is simtlar to thc 
fundamental mode shape, and the maximum story shear force can be calculated by supcrposing this 
fundamental mode response with higher modc responses, which are dcviatcd from thc fundamental 

mode response). The lateral forces of deviating components may increase lateral loads in the upper 
stories at an instance, and then may increase the lateral load at the lower stories al othcr instances. 

The increase of the upper story lateral load is of significance for the maximum deforma! ion of the 
structure. The deformation ofbeams may also be increased by the elastic deforma! ion of columns 

Within this guidelines an inverted triangular lateral load distribution is spccified as a funda

mental design lateral load distribution. For a relatively high building, an additionalload concentratcd 

at the roof leve! is specified in order to increase the beam strengths in thc upper storics. Thc amount 

of this additional top story load is detcrmincd from the earthquake respOnse analysis in a conserva

tive manner, which can be reduced with a special investigation. Also, othcr typcs of load distribtttion 

may be employed if unifonn story drifis may develop. All other effccts that are causcd by the highcr 

modes on lateral load distribution are considered in the yield mechanism assuring design when 
designing the eolumns and structural walls. 
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4.3.2 Linear Analysis 
The strength distribution at the planncd yicld hingcs should be dctcrmincd by thc nnalysts that 

represents a realistic stress distribution at thc rormation or the total yicld mcchanic;m. Thc reasons 

are: 
( 1) to avoid yield hinges rormcd during a modcratc carthquakc motton; 

(2) to develop a simultaneous yielding al !he planned yield hinges to preven! conccntratcd deforma

tion during a strong earthquake motton; and 
(3) to ensure the formation ofthe total yield mechanism prior lo thc dcsign limit dcfmmation. 

Therefore, a linear analysis with the stiffness detcrioration due lo cracking or, prefcrably a 

nonlinear analysis is'recommcndcd. In t1 !mear analysis, In use thc secan! stiffncss at the yield point 

evalualed for the actual steel arrangcment for mcmbers with thc planncd yield hingcs and/or thc 

reduced stiffness due to cracking and others is strongly desirable depcndmg upon thc stress lcvels 

reached under the earthquake design load. Since, however, this prncedure is vcry complicated and in 

sorne cases may not be fully justificd, the stiffncss rcduction factor listed in Table C4.1 may be used 

for simplicity. The effective width of slabs for the cvaluation of beam elastic stiffness specifted in the 

"AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures and Commentary (Re( 

4.1]" can be employed. 
The stiffness of members wilh the planned yield hinges should be carerul\y estimated since 

their stiffness is slrongly relatcd to thc value of the dcsign limit defonTiaiion. The stiiTncss reduction 
factor for members with the yield hingcs planncd at both cn"s should be less than 0.5. Thc rcduction 

factor should not be rcduced intentionally by convcnience of dcSign. Therefore, the lov.e! bound is 

specified as the secant stJITncss al the yield point. Thc stiffncss rcduction factor wi\1 he evaluatcd 

when the amount or rcinforcement is detcrmincd. The rcduction factor, howcver, may be taken not 

less than 0.3 at the initial stage of design without conrirmation. 

lf a yield hinge is planned only at an end of column such as a rirst-story column, the use of 

reduce.d member stiffness in an clastic analysis may not givc a rcalistic stress and deforma! ton distri

bution. For an exact analysis, thc use of rotational springs at the planned hinge is requircd. The base 

of a first- story column may be designed with sufficient amount of remforcement mnrc than rcquired 

against the design force. When the structure thus designed is analyzed in a non linear range, the base 

of the frrst-story column does not yield up to the design limit dc!Ormation (building drift anglc of 

11100) in a frame structure. Consequently, in a conservative design, an elastic stiffness may be used 

for a first-story column in a linear analysis for thc yield mechamsm design. 

The elastic stiiTness reduclion does not significantly change thc mcmbcr force dtstribulion in a 

frame structure, bul both elastic membcr stiffness and foundation stifTnesS affect the sllcss distribu

tion between frames and structural wa!IS in a wa\1-framc struclltrc. In wall-frame structures, it should 

be noted that the simplified shear force distribution method such as the Muto's D-value method does 

not give an accurate shear force distribution. For those structures, a linear analysis using a computer 
is recommended. 

For a member without the planncd yield hingcs, thc uncracked elastic stiffncss may be uscd for 

simplicity, but use of the reduced stiiTness depending on stress Jevels for both shear and axial loads 
under design earthquake loads is desirable. 

In a frame analysis, al! frames can be inter-connectcd assuming rigid noor slabs, and be 

analyzed as a structure. In the case when a large shear force is lransferred from framcs lo a structural 
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wall, thc in-plane stilfness and rc-;i<;tancc of thc llnor slab should be considcred The effect oftrans 

verse mcmbcrs, which are cxpecled duc lo diflCrcntial vertical dc!Ormations betwcen the wall and 

frames, may be considered in a linear analysis for the yicld mechanism design using a thrce-dimen

sional or pseudo couplcd modcl. In this case, thc transvcrse beam should be dcsigncd to resist the 
forccs calculatcd in the analysis. 

Thc linear analysis is dcstrcd to be as rcalisttc as possible. Thc redistribution of calculated 

forces, however, is allowed to make the stcel reinforcement arrangement uniform and construction 
with case. 

TAHI,.: C4.1 STIFFNESS RF:UllCTION FAC'IOR IN A LINEAR ANALYSIS 

Flexura! Axial Shear 
Sllffness Stiffness Stiffness 

(a) Beam 
W1thout Hmgl:'~ 10 (1.0) ( 1.0) 
Yield llinges 0.3-0.5 (1.0) 0.3- ( 1.0) 

(b) Column 
W1thout Hmges 1.0 1.0 ·(1 O) 
One Yield llmge 0.7 l. O ( 1.0) 
Two Yield !tinges 0.3- O S 1.0 (1 O) 

--~~--~-- -----
(e) Structural Wall 

W1thoutllmges l. O 1.0 0.5- 1 o 
Yield l-linge 0.3 -O S l. O 0.3- 0.5 

(d) Beam-colwnn - - 1.0 Connection 

(e) Slab 0.0 (1.0) ( 1.0) 

(Note] The stiffness may be taken inrinity ror (1.0). 

4.3.3 Moment Redistribution 

If the amount of reinforcement at the plann.ed yield hinges is greater than that required by the 

linear analysis against thc design earthquake loads in the yield mechanism design, the resultant hori
zontal load carrying capacity of the struclure would become larger than that required by the earth

quakc dcsign loads, resulting from the rounding of the numher of reinforcing bars, the limitation of 

bar size in available, the conveniente of using the same bar sizes, the reinforcing bars continuous 

through a beam-column joint by the reason of easy construction and others. The requircd amount of 

top and bottom steel is significantly different with each other at the beam end, since the amount of 

bottom rcinforcement is often govcrncd by the minimum requirement ora tensile reinforcement ratio 

or that of a compressive lo !ensile reinforcement ratio. And the ultimate nexural strength of a wall 

base oOen excecds the requircd dcsign momcnt. lf thc strength at the planned yield hinges bccomcs 

excessively large as mentioncd abovc, the regions other than the planned yield hinges muc;t be 

designcd for prororttonally eniMged design fnrccs in the yield mechanism assuring design that 

f~llows the yicld mcchamsm destgn. lf lhe cxcess of the strength were large, the yield mechanism 
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assuring dcsign will facc somc dirTicultics in armngcmcnt ofstccl hars, andas a rcsult thc dcsign ofa 

structure bccomes uncconomical. 
In arder to minimizc the ovcrstrength at thc planned yicld hingcs, thc rcdistribulion of dcsign 

moments ¡5 allowed; Le., the large design moments al sorne planned yield hinges can be distributed to 

other planned yield hingcs ofthc small dcsign moments rcsulting in an uniform strength dtslribution. 

There is no definite proccdure specified for this redistribution. 
The redistributcd momcnts should be cxamined to satisfy the equilibrium condilions with thc 

design earthquake loads. In the case that the moment is redistributcd among members in thc story, thc 

amount of redistributcd momcnt m ay be chcckcd at the story node moments. lf the momcnt is rcdis

lributed cross the story levels in the structure, the total work done by the yicld moments through a sct 

of virtual displacemenls should be checkcd greater than that done by thc dcsign carthquake loads 

through the prescribed virtual displacemenls. 
Since a linear analysis may determine a real stress dislribution al lhe formation of thc total 

yield mechanism, it is desirable that the amount of moment redistribution will be as small as possi

ble. The limitation on the amount of redistributed moment is placed. The amount should be allowed 

within the range to satisfy the conditions (1) through (3) in 4.3.2 "Linear Analysis." A recent study 

on the moment rcdistribution of a frame structure (Re f. 4. 7) has shown that over-rcinforccmcnt can 

be avoided within this limit temporarily placed and the earthquake res~on~es may fall within reason

able values. 

4.3.4 Deformation Limit 
This design guidelines assumes the design limit deformation (the expccted maximum inelastic 

response deformation during a strong earthquake motion) lo be 1/100 of story drift anglc. Setting thc 
building drifi to be the prescribcd value at the design earthquake load in the yicld mcchanism dcsign, 

the struclure is ensurcd to possess adequate sliffness and to develop the.necessary resistance by the 

design limit defonnation indirectly. 
Since f¡rsl the limiting value is intended to ensure the stirfness, and secondly the concentration 

of deformation in specific limited stories are avoided in the design, the building drift can be defincd 

as the deformation of thc centroid of externa! forces relative to the foundation. The liming defonna
tion is intendcd for lhe stiffness control of a super structure. The deformation causcd by flcxibllity in 

the foundation may be ignored, since the foundation stiffness is hard lo be evaluated with sufficient 

accuracy. 

1t should be notcd that the building driO shall be calculated to estimate the yield dcformation 

using the reduced stiffness ofthe members. Therefore, ifa linear analysis iS used, thc stiffness reduc

tion due lo cracking should be properly represented in the member stiffncss. In an actual design 

process, since the cracked stifTness (exactly speaking, the secan! stifTness obtaincd from the yield 

poinl) cannot be defined prior member proportioning, the following simplified stifTness reduction 
ratios can be used: 

( 1) elastic stiffness for members without planned y1cld hinges~ 

(2) stiffness reduction nf0.5 for members with planned yield hinges al the both ends, 

(3) stiffness reduction of0.7 for members with planncd yield hinges at the one cnd; and 

(4) defonnation limit decreased to the building drift angle of 1/300 radian for !he structurc. 

lfthe story drift obtained by the above simplified concepts does not mectthe deforma! ion limi-
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tation, thc dcfmmation must be rccxammcd lll det<~il in the y1eld mcchanism assuring dcsign by 

either a linear analys1s using more rcalistic mcmbcr shffi1css ora nonlinear static incremental load 

analys1s. Sorne dirriculties in design m ay be f.1ccd whcn a non linear analysis 1s employed to examine 

the dcfonnation limilation, since thc uppcr bound stre11gths are taken for strcngths at the yicld hinges 

in thc analysis within thc yicld mcchanism assuring design. For the difficulty in the dcsign mentioned 

above, tfthe rcsistance at thc deformation limil is cvaluated lo be greater than the design earthquake 
loads, the slructure is regarded to satisfy thc dcformation limitalion. 

4.4 Yield Mechanism Assuring Design (Assurance Design) 

4.4.1 Oesign Actions 

Design actions in the yield mechanism assuring design shall be based on a static non linear 

analysis assuming upper bound strengths to develop at the planned yield hinges, in which design 
forces are magnified by the following factors: 

( 1) the dynamic effects; and 

(2) the concurrency of bidirectional earthquake actions. 

4.4 2 Non-Linear Analysis 

Stresses at formal ion of the planned yicld mechanism shall be calculated by a static 

nonlinear analysis based on inelastic stifTness properties ofmembers and the following assump
tions. 

(1) Either incremental nonlinear analysis or virtual work plastic analysis shall be used under 
earthquake loads whose the seismic coefficients are distributed in a triangular shape. 

(2) Upper bound strength evaluated for the designed section shall be assigned at the planned 
yicld hinges. 

(3) Stress transfer bctween adjacent frames lhrough diaphragms shall be considered. 

(4) lf an incremental nonlinear analysis is used, the member stifTness shall be properly evalu· 

atcd on !he basis of clastic stiffness and section as designed. lf a yield hinge is not formed 
until thc assuring deformation of the structure, the stresses at the assuring deformation m ay 

be used as stresses at thc formation ofthe intended yield mechanism. 

(5) lf a virtual work plastic analysis is used, the intended yield mechanism shall be assumcd. 

Stresses at column ends other than at column binges shall be estimated by distributing the 

sum of beam hinge moments at cach joinl on the basis of column moment ratios from a 

linear analysis. Actions in structural walls may be estimated as the difTerence betYor"Cen the 

story shear and the sum of column shears 

4.4.3 Magnifica! ion dueto Dynamic Effect 

The dynamic magnification factor on the design moment and shear for columns and struc

tural walls can be given by Eqs (4.5) and (4.6) unless further special studies have bcen 
pcrformed 
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ltJc1 = l. O -i ( L\(0¡ 1 fu ) ( {f...hi 1ft ) 
w,., = 1.0 + ( Llw, 1 ~" ) (/l.¡., 1 {J.¡) 

(4.5) 

(4 6) 

Thc higher modc codficicnl L\w¡ in Eqs. (4 5) rmd (5.6) shall he givcn by Eq (4.7)· 

for i = 1 

'"-F 0.20 + 0.10 (i- n/2) 

for 2~i<n/2 (4 7) 

for n/2 Si 

wherc the notations denote respcctivcly as l"ollows 

~~· Wwi. dynamic magnification faclors of columns and structural walls al the i-th story; 

~o : structural strength magnificatmn factor in the yield mechanism assunng design 

(=e,, 1 o.zs ); 
C 10 ·base shear cocfficient in thc yield mechanism assuring design; 

Pci> flo~o~ 1 : ratios nf thc shcar carricd by cohunns and structural walls in thc i-th story undcr 

the fundamental modc distrihution ofcarlhquakc forccs; and 

/Jchio {J,.h¡: ratios of the shcar carried by cohnnns and structur~l ~a lis in thc i-th story 
under thc highcr modc distribution of earthquake forces. 

4.4.4 Magnification dueto Concurrency of B1directional Earthquake Actions 

Design shears and moments of columns shall be magnificd by a factor equalto the sum of 

the dynamic magnification factor and concurrcncy safety factor ll'l· Thc concurrency safcty 

factor a long each principal dircction may be taken as 0.10. Design axial loads of columns and 
' structural walls shall be calculatcd by addmg 50 pcrcent of the axial load &enerated by the 

orthogonal earthquake forces. 

4.4.5 Assuring Dcfonnation 

lntended yield hinges shall be providcd with a dcformation capability grcatcr than thc 

assuring deformation. Assuring dcfonnation of a member shall be determined by a stallc non lin

ear analysis at the assuring defonnation of thc structure. 

(Commentary] 

4.4.1 Dcsign Actions 

In the yield hinge ao;suring design, membcr rcgions othcr than at the planned yield hinges are 

ensured to resist forces higher than the uppcr bound forces that might possibly be dcvclopcd in thc 

regions during a strong earthquakc mol ion, and thc planncd total yield mechanism IS ac;surcd lo he 

formed In the des1gn guidelines, thc fundamental forccs al the fom1ation of thc planned total yicld 

mechanism are ca\culated through a nonlinear static analysis under the assumcd force distribution 

along the structure height. The calculated forces can be greater than the design forccs in a s!rong 
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earthquakc motion by thc rcasons in thc following. 

( 1) Thc slrength at thc yicld hingcs rnay he incrcascd by thc ciTccts of stccl yicld strcngth highcr than 

thc nominal strcngth, strain hanJcning ami incrcascd cn"cctivc width of floor s/abs (ovcr strcngth) 

(2) Lateral load distribution can be di ITeren! from lhat assumcd in thc static non linear analys 1s, which 

may increase the stress in thc cnlumns and structural walls (dynamic cnCct). 

(3) Thc colurnns amt struclural walls are subjcclcd lo carthquakc rnotions simultaneously a long thc 

two orthogonal dircctions (concurrency ciTcct ofthc bidircctional carthquake responses). 

The basic dcsign forccs for the yicld mcchanisrn asstuing dcsign (Assurance Design) should be 

evaluated by a non linear static analysis under a monotonically increasing load with thc dcsign carth

quake load distribution assuming the uppcr bound strength al the planncd yicld hingcs followcd by 

magnification dueto both the dynamic effect and concurrency effecl of the bidircctional eatlhquake 
motion excitation. 

4.4.2 Nonlinear Analysis 

The vibration of a structure forming the total yicld mechanism is gcnerally dominatcd by thc 

fundamental modc (i.e., by the first modc) response during an carthquakc. Thus, the bas1c design 

forces are calculated by a non linear static analysis under a monotonically incrcasing lateral load with 

an invcrted triangular distribution. The dynamic magnification is defined "ror the stress distributi~n 
obtained from the assumcd invcrted triangular load distrihutinn. 

1t is desirahle to carry out a static non linear analysis using a computer by an incremental analy

sis with monotonically increasing loads. lf the total yicld mechanism is not formed by thc assurancc 

deformation, the horizontal load carrying capacity can be dcfincd as the rcsistance at thc assurance 

defonnation. !fa simple hand calculation procedure is adopted for a simple framc structure, the story 

shear may be distributed among the columns proportionalto an elastic distribution. In a wall-frame 

structure, the shear distribution between the framcs and structural walls may be deterrnincd bascd 011 

the distribution at the yield deformaUon. 

In any case, it is difficult to determine thc stiffness and stress at thc base of thc first-story 

columns and structural walls with varying axial loads. Design axial loads used in the design of 

columns should take !he bidirectional cffect of carthquake responses into account. Since thc eiTcct of 

fluctuating axial loads on the strength of the total structure will be canceled in the tensilc and 

compressive sirles, thc nonlinear analysis may he conductcd along only one direction. Columns that 

are supposed to be strongly aiTected by nuctuation of axial loads may he examined by an approxi

rnate procedure. A hand calcula! ion method, however, for estimating thc cffect of axial load fluctua

tion is not available. An analysis using a computer cannot give reliable results. Engineering judgmcnt 

will be required in either cases. 

4.4.3 Magnifica! ion dueto Dynamic Effect 

The distribution of response hori?ontal forces varies with time. TI1e membcr forccs also vmy 

with time fluctuating from thosc obtained by thc static analysic:. Figure C4.5 shows thc maximu 1n 

response story shcar obtained from a non linear carthquakc response analysis in comparison with thc 

story shcar obtaincd frorn a static nonlincar analy">Í!-. with thc invcrtcd triangular lateral load tli ... t 11 h11 -

tion (at the building drifl angle of I/ llJO). Thc response <;lory shears are gcncrally lmgcr than lho"c 

:,ohtain~d from the static analysis. Thc dynamic ampllf•cation factor (onc of saiCty factms). whu.:h 
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takes the liynamic eOCct into consideration, i~ determined as the ratio ofthc maximum response story 
shear to tire statíc story shear . 

1t is difficult lo estímate the efTect of dynamic amplification for a non linear structure thcoreti-
cally. 

In arder to makc the dynamic cffect for <1 nonlinear structure clear, the response story shears 

obtaincd in a nonlincar carthquake response analysis are dccornposed into similar vibration mudes to 

elastic vibration modcs [Refc;. 4.8 and 4.9]. Thc vibration modc in an inclastic stagc is not idcnticalto 

that in an elastic analysis. Both the differcncc bctwccn the response story shcars and hori7ontal IOrces 

obtained from a non linear analysis, and thc bns1c horizontnlload distribution can be dctermincd from 

the componcnts ofhighcr vibration modes with use of convcntignal proccsscs. 

11 is intcrcsting lo realize thc tcndcncy that thc highcr modc componcnts that are calculated 

from the results of a nonlinear dynamic analysis show linear corrclation with intcnsity of thc input 

motion. Both the distribution and amplitudes nf higher modc forces a long thc hcight cannot be wcll 

determined by a theory, while the following two feature..c; based on an elastic thcory will be of much 

use in detcrmining the distribution shape. 

(1) Thc second mode is considered significan! in higher mode forces, in which case the constan! 

mode shape and amplifica! ion factor can be assurned. 

(2) Base on the sum of higher mode cornponents, the second mode shape and arnplification factor 

can be defined 

The nurnber one feature is of much use in thc response of a frame structure whose sccond 

mode contribution is relatively large, while thc number two feature is employcd bcuer for the 

response of a wall-frame structure. 

Based on these features to represen! highcr modc contribution using exclusivcly the sccnnd 
mode response, the force components of higher modcs can be rclatcd to both thc mass of a structurc 

and intensity of the earthquake motion on the basis of assumption of a constan! amplification factor 

for the second mode. Thus. the higher mode forces can be approximatcly expres..cd by thc intcnsity 
of earthquake motion. 

Based on the concept described above, thc maximum response story shear of highcr rnndc 
components can be estimated from the maximum ground acceleration. Since thc static story shcar 

under the horizontal force distribution of the fundamental mode is limited by thc story shear Q,013 \ al 

the formation of the total yicld mcchanism, thc sum of the maximum static story shear O~mu. and thc 

higher mode story shear Qrmu will give the upper bound of the maximum dynamic story shcnr 

0dmax; i.e., 

( Eq C4.4) 

lf this upper bound story shear is takcn as the dcsign story shear, lhe dynamic amplification 

factor from thc maximum static story shear CJ~mu is dcfined by the following equation: 

m= ( Oo,mu + Ormu )/Q~ml~ 

1.0 + Ormu 1 O~mao (Eq. C:4 5) 

The higher mode story shcar will be given tn ptoportion to the su m of thc dccul ami lrvc load.., 
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(wcights) ol thc structu1c abovc thc i~th stmy lW, and thc dc<>ign accclcration leve!. By using thc 

shcar cocfricicnt undcr highcr modcs L1Chu wluch rcvcals an cnvclopc of shcar tfi<;tnbutlon a long thc 

height under the sccond and othcr higher modes of dynamic forces associated with the dcsign acccl

eration leve l. the rclation is expressed as: 

and the static story shear Osmax¡, which includes the elfects of upper bound strength, can be expressed 

as: 

whcre Cb¡ ond 4Jo denote the shear coefTicicnt undcr the basic modc (C01 =1.0) nnd thc structural 

strength magnification factor defincd as the ratio of the static base shcar cocfficicnt (C 10) to thc 

constan! shcar coeiTicicnt of Cn (= 0.25), rcspcctivcly. Thc formula for thc dynamic nmgnification 
factor defined in Eq (4.5) can be derived using the higher modc cocfTicicnt: 

The coefficients relntcd lo the dynamic magnirication can be dcrivcd lhcorctically by assuming thc 

higher mode shapcs and thcir amplification ratios. The exprcssion of Eq. (4. 7) in the guidclincs is an 
approximation conservativcly derived setting the factors for the second mode amplification ratio of 

2.0. 

This dcsign guidelines propases the simplified equations (Eqs. 4.5 and 4 6) bascd on the defin

ition of dynamic amplification factor above mcntioned and thc rcsults or dynamic analysis. In Fig. 

C4.9, the salid and dashed lincs show the dynamic amplification factor dcfincd mthe guidclines and 

thc results obtained from the non linear response analysis subjected lo the rccordcd earthquakc 

motions, respectively. 

The dynamic amplification factor of the shcar in each column does not always equal that 

defined for thc total story shear, bccause the shear carrying distribution ratios among columns vary 

during an earthquake excitation. llowever, the variation with time among columns can be neglectcd 

in design if moment redistribution is taken into account. Therefore, the dynamic amplification factor 

for each column is taken identical to that derived for the story shear In geneml, as for the column 

moments, the maximum dynamic amplification will be largcr than that of ihe story shcar, dueto thc 

fluctuation or the inflection point withiñ the column. flowcver, evcn if the dynamic response may 

cause the column yield moment to be reached. it will occur at one end only within a limitcd dura! ion 

An analytical study on dynamic response indicales the cvidence that thc dynamic amplification factor 

for moment, which is defined as the ratio ofthe higher momcnt al the top or bottom end to thc design 

moment, is almost equal lo the dynamic amplifica! ion ractor obtaincd from thc story c;hcar. Thc 

factors for the moment are given similar to thosc for the story shear within this guidcline, through 
which a partial column sidesway yield mechanism can be prcvcnted. 

Due to the effect of higher modes or vibration, the axial load in an exterior column induccd 

during earthquake excitation might be less than thC sum or bcam shcar forces calculatcd from thc 
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upper bound yicld momcnts. A rcductum l~ctor for axialloads, howcvcr, will not be ullroduccd, smcc 

the effect of axial load fluctuation is of lcss signiricancc for thc structmcs not highcr than 45m. 

In a wall-frame structure, thc structural wall carrics most of thc shear causcd by thc highcr 

mode response, even ir the wall componen! is small to thc total structural size. Thc distribution ratro 

or the higher mode shear to the column and wall can be estimated by decomposing thc dynamic shcar 

ofcolumn and wall in a similar manner. Figure C4.10 shows the ratios ofthe wall ami column shcar 

forces causcd by the highcr mode. Thc ratio or shcar carricd by thc structural walls undcr thc basic 

mode of earthquake rarees is about 60% at the first story, and decrcases in thc uppcr story lcvcls. A 

Jarge part of the higher mode shear, up lo 800/o, is carried by the structural wc~lls ami the distribution 

ofthe ratios a long the height of the structure is almos! uniform. 

Floor 
p •. 

Leve! 1 1 
7 

' 
' 
• 
3 

, 

' 

1 ' i: 

1 

1~ -
:, ' 

1 
' ' ' ' l. 
¡- -r::~~r 

' -
~-

so so 100 

Ratio of Shear Carned by 
Struclural Walls in Pcrcent 

Flg. C 4.10 Shcar dlstrlbullon assoclated wlth hlghtr mode componen!~. 

Referring to the dynamic analyses ora structurc with different amount or structural wall 

components, the distribution ratios of the higher mode story shear to columns and structural walls at 

the i·th story leve!, Ahi and !Jwb¡, can be given by the following equations: 

fJchi = le 1 ( le+ lw ) 

11whi =lw/(lc+lw) 

(Eq. C4.6) 

(Eq. C4 7) 

where le and 1.,.. signify thc sum of the stiffncss of !he columns and structural walls in thc slot y undcr 

antisymmetric bending, considering shear deformation, respcctivcly. Figure C4 10 shows thc ratios 

given from the equations. The design dynamic amplification ractor for structural walls ami that 

obtained from dynamic response analysis are indicated in Fig. C4.11. 
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lf the shear failure of the wall is prevented, yiclding of columns might be allowed, beca use the 

overall yicld mechanism of the structure is ensured by the structural wall. lt is desirable, however, to 

ensurc the columns not to fonn yield hinges, since it is with more caseto design the beams as ductile 

membcrs tha11 the columns that carry axial compressive loads. 

The dynamic amplifica! ion factor ror the moment of a structural wall does not necessanly 

correspond to that for the shear above obtained, and it should be formulated rationally considering thc 

momcnt distribution of the beam and structural wall components. The amplifica! ion factor for thc 

moment, however, can be taken identical with that for the shear for simplicity, because an occasional 

flexura! yielding of the structurnl wall will not be critica! in seismic perronnance within an overall 

yicld mcchanism. 

4.4.4 Magnification duelo Concurrcncy of Bidirectional Earthquake Actions 

·1 he y1eld surracc of a column under hidirectional bending generally descnbcs a circlc, an 

elltpse or sorne convex shaped curve. "lñe maxirnum Ctllumn moment or shear in the bcam-y1cltftng 

mcchamsm could rcach thc resultan! of lhc maximum within the plane. The ratio or thc ma-<imum 

amplitm1c along the dragona! direction to that along the principal directions could rcach app1oxi· 

tnatcly thc squarc roo! of 2 in thc bcarn-yiclding mcchanism ror the case when thc concmrcncy nf 

b!dircctional carthquake forccs is consulcrcd. The carthquake induced axial force in a colurnn po<>l

tioned atthc corncr o fa structure by the two-way action could reach twice as largc as that hy thc m1c-

362 

---------------------------'---------------------------



way action. 
The design forces given as the combination of thc overstrcngth forces from cach threction will 

be large enough to realize a bcam yield mcchanism undcr bidirectional earthquake forces. A non

linear dynamic analysis against bidirectional ground motions indicatcs that thcrc is a low prohahihty 
of concurrence of the overstrcngth forccs a long the two directions simultancously. Thc comhinrttion 
of the overstrcngth forces from two directions, with other magníficat ion factors such as tho<:c for 

overstrength and dynamic effect, will be regarded conservative in design. lf probahility distrihution 
for those factors were determincd. the probability of structure failure could be cvaluatcd. Al prcsent, 
however, it is very difficult lo fíx !hose probability distributions for various types of structurcs, carth

quakes, scismic intcnsity levcls and othcr factors for responses of a structure. 
This design guidelines dctcnuincs thc forces actcd frmn structural framcs placed 111 thc trans

verse direction invariant. Thcse concurren! forces are added to the static forccs, which are rcgardcd 

independent of the dynamic amplirication effect Further discussions are needed on this decís ion and 

the fixed figures. 
Based on the results of the research on a fu\1-scalc 7 store building for the maximum overturn

ing moment when excited in hoth directions. Thc forces acted from thc transverse dircction are about 
50% ofthe maximum forces from the dircction under considcration in thc case of the real EL Centro 
motion, which reveals small concurren! ciTects, but in the cases of other" real earthquakc motions the 

ratio of forces from the transverse dircction to the longitudinal direction comes to the rangc lfom 70 
% to tOO%. Within the dcsign guidelines, the use of 50% of the forces from the transverse yicld 
hinge mechanism obtained from a static non-linear analysis is proposed as the concurrency of bidi

rectional excitation. 

4.4.5 Assuring Deformation 
In the yield hinge mechanism design, both the in tended yicld mechanism of a structure and the 

deformation capacity of constituent members wtth yield hinges should he assured. 
This design procedure should be mcludcd in ductility design. A part of this procedurc will be 

conducted in the yield mechanism assuring design, since a definitc methodology of evaluating thc 
required ductility and the ductility capacity of members has not yet bccn cstablishcd. Thc ductility 
capacity of members will be assured by tnking its calculated shear strength sma\ler than the smallest 

shear capacity empirically obtained (refer to the Chapter 6: Design for Shear and Bond). 
For a given earthquake motion, the required deformation capacity of the members could be 

determined. But at the prcsent time, boih thc characteristics and intensily of futurc earthquakc 
motions cannot be predicted sufficient for dcsign, and it is considered adcquate to sct thc assurancc 

deformation larger than that obtained from dynamic response analyscs Thc dcsign assurancc dcfOr

mation can be calculated bascd on a stattc non-linear analysis. Deforma! ion anglc is given for cvery 
story leve! by setting larger dcformation than the dcsign limit dcformation, not sctting thc rclativc 

defonnation of the centroid of externa! forces from the foundation (equivalcnt dcfnrmation of e.quiva
lent gne !;legree offreedom systcm). 

The building defonnation can be estimated by the EODF system. For the dcformation of cach 
constituent member, howcvcr, the dynamic effect that causes dcformation conccntratcd in Jimitcd 
specific members should he considered. This effect is significan! for dcsign in general, and in somc 
cases the dcsign procedures themselves may be modified The memher deformation obtained from a 
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static analysis will be of lcss significancc for dcsign An another procedurc can be revcaled signifi
can! to estímate the assurance deformation for constituent mcmhers based on the geometrical relation 

assuming the column and structural wall to be rigid and using the story drifl limits of assurnnce 
dcformation givcn in the dcsign guidclincs. 

(1) For bcams : 1150 of dencclion anglc 
(2) For columns : 1167 of deOcction anglc 
(3) For structural walls 
( 4) For boundary beams 

: ln5 of dcncction angle 
: 1/40 ofdeflection angle 
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CHAPTER S: DESIGN FOR FLEXURE WITil/WITIIOUT AXIAL LOAD 

5.1 Scope 

Provisions of Chapter 5 shall apply for design of mcmbcrs subjccted lo the flexura! Íoads 

or those combined with axialloads. 
'---------·----·--··-··--···-·--··----------·-·-

[Commentary] 
The provisions of this Chapter shall apply lo !he design of members subjected to the flexura! 

loads orto the combined flexura! and axial loads such as beams, columns, shear walls and pi les that 

resist against earthquake forces. A noor slabs anda sub·beam whosc dcsign are dominatcd by pcrma

nent loads are out of the scope of this design guideline. The "Standard for Structural Calculation of 

Reinforced Concrete Structure" (denoted as the curren! standard in the following within this chapter) 

provides the design procedure for these members. 

5.2 Design Method 

5.2.1 Principies 

(1) Design of the member subjectcd to thc ncxuralloads or those combined with axial loads 
shall be based on the basic assumptions givcn in Section 5 2.2; the equilibrium condition of 

forces and the compalibility condition of strains. 

(2) Design shall consider the largest combination of flexura! and axialloads. 

[Commentary] 
(1) In the second stage ofthe currcnt dcsign, in which the lateral load carrying capacity and the 

design shear forces are calculated. the simplified equations for ultimate ncxural strength of column 

and bcam are gcnerally used. In this dcsign guideline, however, the design of a member subjccted to 

the flexura! or the combined flexura! and axial loads is based on an inelastic flexura! theory satisfy

ing the equilibrium of forces and compatibility of strains, in ordcr to assure thc yield mcchanism and 

yield assurance dcsigns. Rccently, computers are used so commonly that the design of member, even 

of a T-shaped section or with multi-layered stcel bars, can be done easily based on an inelastic nex
uraltheory. 

(2) A column is gencrally subjected lo the combined nexural and axial loads, and the ratio of 

these combination always changes during an earthquakc The importan! factors for !he dcsign of a 

column are the nuctuat10n of axial loads and that of the design moment of non-hingcd member 

during an earthquake. In the yield hinge mechanism design, the axial load of a column should be 

combined with the gravity load and the overtuming moment dueto earthquake excitation. In the yield 

assurance design, the fluctuation of axial loads and the fluctuation of the design moment of non

hinged column should be considered. The cerner columns should be designed against the four types 

of combination of dcsign lnads, considcring the tenstlc ami compressive axial loads duelo thc over
tuming moment produced within longitudinal and transverse frames. 

5.2 2 Basic Assumptions in Calculation ofUitimate Flexura! Strength 

(1) Strains in reinforccment and concrete shall be assumed directly proportional to thc distance 
from thc neutral axis. 

(2) Stress-strain relationship of reinforccmcnt shall be linearly clastic in both tcnsion and 

comprcssion to the matcrhtl strcngth givcn in Tablc 2.1 For strains grcatcr than that corrc

sponding lo the material strength, stress in rcinforcement shall be equal to thc material 
strength. 

(3) Nonlinearity ofthe stress-strain relationship of concrete shall be considered. 

[Comrnentary] 

(1) In a calculation of the ultimate flexura! strength, a plain remail)ing plain is assumed. The 

calculated strength based on this assumption matches well to the experimental result, even if this 

assumption would not be good for the cracked section. However, the member with thin wtdth and 

deep depth, and with the shear defonnation nol negligible, would have a larger flexura! strength !han 

that based on plain remaining plain, especially in thc case of compression toe failure. The evaluation 

ofthe strength for the member expected to be compression failure in its toe under the combined flex
ura! and shear forces has not been establishcd yet, that is the research ilem from now. Then this 

guideline restricts the shape of a member lo satisfy the assumption of plain remaining plain. 

len~ion 

1 2!i "'•· 1 .:J "'• -
for upper limit ~trength r---------

' 
for reliable streng1h 

' ___________ : 1 ;!':",.,,. 1 :t.,, 

compre<>~1on 

Fig. C 5.1 Stress-str-a.Jn relationshlp ora steel bar. 

(2) The strcss-strain relationship of a steel is assumcd to be the elasto-plastic as shown in rig. 

C5.1. The modulus of elasticity of reinforccrnent is assurned to be 2.1 x IQÓ kgf/cm 2 That ohtainctl 

from material tests for thc deformed bars revcals a lit! le less than 2.1xJOfi kgf/cm2, hutthc cllCct ol 

Young's modulus is of littlc significante on thc ullimatc flexura! strength. Figure C5 1 shnw-. no 

strain hardening effcct bccausc therc ic; a littlc possihi\ity for rcinforcemcnt lo go into that rcgion 
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within the assurance dcformation of a ~tructurc /\s for thc mcmbc1 that is fmccd a largc dcfmmation 

such as a boundary bcam with short clear span, howcvcr, it is dcs1rahlc lo estimatc appropriatcly thc 

effect of strain hardening on thc ultunatc ncxura\ st1cngth 

The strain al strain hardcning (t;,hl and stirTncss aflcr that (E..hl scatter vcry witlcly as shown in 

fig. C5 2, antl it is difficult to fix thcse valuco;, hut it is requircd lo considcr thc strain hardcmng 

effecl when the strain ofrcinforccment is cxpcctcd to be over \%. 

~~------~----~-------1 

. . 
•: .~ .. 

.. . . 
"" -- ------1-------+c=-, --c.:-----1 

E..,(%) 

(a) Strain at strain hardcning 

~1--------1--------11--------1 

JOI---=----t·-------t-------1 
.~ 

o 

f.~.., ( HT'k~~:f/nn') 

(b) StirTness al strain hardening. 

Flg. es.z Straln ~al the strain hardening and hal"dening stlffness r;,.. 

(3) Many stress-strain models for comprcssive charactcristics of concrete are proposed The 

diagrams in Fig. C5.3 are modelcd from an uniaxial comprcssion test, which docs not, however, 

correspond to real stress combination in membcrs. /\tthe analysis of thc mcmbcr suhjectcd to ncx

ura\ momcnt, the stress v.s. strain model of concrete presented by a parabolic and a linear curves as 

shown in Fig. C5.3(a) or by the "e-function" curve as shown in Fig. C5.3(b) are generally used, and 

the analytical and the experimental resul!s match we\1 lo each other AC~ adopts the equivalen! 

comprcssivc stress method as shown m Fig. C5.4 in which an average stress of 0.85 <Tn and an crTcc· 

tive depth of /JtXn are assumcd for non-linear strcso; distr ibution with a rectangular shapc 

A stress-strain relationship of concrete docs no! mattcr whcn thc ultnnate flexura! slrcngth of a 

membcr is dominated by thc yielding of !ensile rcinforccment, hui it is nccessary lo use its accurate 

relationship when a stress at the compression toe dominatcs lhe ultimate flexura! strength of thc 

member. 

The effecl of a confinement on the compressive characteristic of concrete has not beco gcncr
ally fonnulated yet, but there are many references on that 

Tensile strength of concrete is assumed to be zero. 
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Fig. e 5.3 Eumplrs orthe str~ss~sll"aln cune for concrttt. 
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stteu 

Flg. e 5.4 Equlvaltnl rrctangulu slrriS block In the ACI code. 

5.3 Reliable Flexura! Strength 

Reliablc Oexural strength shall be bascd on lhe following assumplions. 

( 1) Strain al extreme concrete compressive fiber shall be assumed equal to 0.003. Material 

strcngth of reinforeement given in Table 2.1 shall be applied for computation of rehable 
flexura! strength. 

(2) 1Cnsilc reinforccment within erTectivc width of slab m ay be included in !ensile rcinforcc

ment al beam top. 

(3) Stresses intcrmediate reinforcement may be considered, ifnecessary. 

------·-------------------
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lCommentary) 

( 1) Relationship betwccn momcnt nnd curvaturc of a rcinforccd concrete mcmbcr which ytcld

ing oftensile reinforcemcnt occurred primarily is schcmatically drawn in Fig C5.R. Afler the Y-potnt, 

yielding of tensile rcinforccmcnt follnwed by crackmg, an inctcment of llexural strength is small. 

The compressive strain of concrete mercases with thc increment of the !ensile stram of rcinforccmcnt 

afler the Y-point, whcre thc dcformation also incrcascs. l11c U-poinl on thc diagram of Fig. C5 8 

dcm•tcs the poi ni of thc compressivc stratn ofO 003, amlthc flexura! strcngth al this point is dcfincd 

as the ultimatc flexura! strength in this guidclinc A beam ora column not subjected lo high axial 

loads mainlains its resisting momcnt aflcr the U-pomt until the M-point, that is the maxiinum 

slrength. Bul this guidcline deals with the stable flexura! slrcnglh up lo the U-poinl. 

M 

M. 
y U M 

---------~---=---=":--~-:::---
(,~.o.003 

¡L-----------------------R 

Flg. C5.8 Sthtmall~ rtlallon belween nuural moment and rurv~~lurt. 

(2) Figure C5.9 shows the histogram of the ratio of thc flexura! strength by an experiment lo 

that by a calculation about T-shaped beams wilh yield hinges at both ends. Steels within the effcctive 

width ofa floor slab are taken into account by the calculation. Figure C5.9(a) shows the case that the 

average strength of rcinforcement obtaincd from a material test are used as thc yicld strength, and 

Fig. CS.9(b) shows the case that the strength of reinforcement specificd in JIS (Japan Industrial 

Standard) are used as lhe yield strength These figures indicate that the calculaled strength bascd on 

the average yield strength of reinforcement gives the average of the ultimate ncxural strength, and 

that on the nominal yield strcngth ofreinforcement by JIS gives the lower bourid ofthe ultima te nex· 
ural strength. 

The same results were reported about the average ultimate flexura! strength of columns 

conducted under the national research project on the short length columns during the period from 
1972 lo 1977. 

This guideline does not introduce the strength rcduction factor, because the lowest material 

strength considering its deviation is given in Chapter 2, and the ultimate flexura! strength hascd on it 

is expected to give the lowest bound of ilself as well as its nominal strength is expected lo give the 
lowest bound ofthe reliable flexura! strength 
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(3) The dcformation al the reliable flexura! strength should be smallcr than the dcsign luuit 

deformalion, because it is expected that the momcnt at lhe hingc planncd must rcach thc ultimate 

flexura! strength up to the design limit deformation. Figure C5.10 illustrates thc sketch of thc lateral 

force and displacement relations on three dirfcrent types of membcrs The mcmbcr indicatcd by the 
line (a) can be expected the reliable flexura! slrength up to the design limit deformation ~. but the 

member indicated by thc fine (e) can not be. In !he case of line (b), the almos! samc strength as !he 

reliable flexura! strength can be expected because the nexural yielding will occur befare the design 

limit deformation Rd· 

M 

u 
y 

_Y!..--~"<>-- f ..J 

Flg. CS. lO Relation!lhlp belween ultimale !iilrt'ngth and llmlt deslgn dl!iiplacemtnl. 

Under the assumption ofa curvature distribution as shown in fig C5.ll,the dclinmat1un ni a 

member R and the shear span ratio a/d havc thc rclattonshtp with cach olher dcscribctlm Eq C5 1. 

Equation C5.1 is modiried lo Eq C5 2 by adding the condition of the occurrcncc ni thc flexura! 

370 

--.a··~--------------~·~---------------·---



yielding up to thc rnember's anglc of Rd corrcsponding to the dcsign lnnit deformation· 

R=(t;+t;)(a/d)/3 (Eq. C5.1) 

(ey+t;)(a/d)sJR, (Eq. C5.2) 

where &. : strain ofthc !ensile reinfnrccmcnt; 
ty : strain at thc yieldmg of tcnsilc rcinforccmcnt; and 

fe: strain al the extreme compression fiber atthe flexura! yield strength 

Figure C5.12 shows the rclationships of (Cy + fe) and (afd) on the condition that Rd is assumed 

to be 1/150. Assuming that the strain at yielding of the !ensile reinforccmcnt is 0.002 and the 

compressive strain at the extreme f'ibcr is 0.003, q is grcater than E.¡ al R of 11150, so thatthe reliable 

flexura! strength of a membcr can be obtained befare the design limit deformation undcr the condi

tion that a/d is smaller than 4. 

column column 

Flg. CS.II An assumptlon ofcurvature dlstrlbutlon along a member. 

0.02 
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Flg. C5.1 1 Relatlon between (C,. + Ce) and (a 1 d). 

371 

\ 

(4) A noor slab casttogcthcr with a hcam wml-...., togdhcr as thc llangc of bcam, and the flex

ura! strength ofa bcam with a noor slah shows hi~hcr !han that without a noor slab Accmding to thc 

cxperiment of beams with noor slabs, sorne hmg1tutlmal ICinforccment in the lloor slab ncar the 

beam yield al the almos! samc time as !he tcnsilc rciulinccmcnt in !he beam, and thc y1clding nf rcin

foreement in the floor slab extcnd.;; as incrca.;;1ng ol :1 dclormation, ami finally all oflnng11udinal rcm

forcemenl in thc floor slab yicld at thc maximum stJcngth. 

lhe rcliahle flexura! strength ni a hcam is thc ba~c nf thc lateral lnatf ca11ying capac11y ni a 

structurc, and is thc mínimum rcqui1cd <;\lcnglh fw <1 bcam In nrdcr lo cvaluatc thc ultimatc flexura! 

strength more accuratcly, an adequatc mnnunt uf rcm!Orccmcnt in a !loor slab shnultl be countcd in 

the calculation for rclmblc flexura! strcngth of a bcam. Thc rcinfnrcement within thc eiTcctivc width 

of a floor slab spcciricd in the curren! standard m ay be counted into thc rcliablc flexura! strcngth if 

they have enough development lcngth. 

(5) Thc reinforcemenl placcd in thc middlc par! of a shear wall ora wall girdcr resist against a 
bending moment in proportion to their strains 1fthey would have enough developmentlcngth as wcll 

as the column. In thesc members, aner the ytelding of the longitudinal rcinforcement concentratcd at 

the extreme !ensile end of a member scction, some rcinfnrccment placcd in !he rniddle part of thc 

member section yicld, thcn the membcr reaches almos! its yield strength. Thc _strcngth at that time is 

given considcring thc contribution of the reinforccment in the middle part of a mcmher scction. Shear 

wall, especially, have a lot of vertical reinforccmcnt in thc mtddle parts 1t is reasonable to considcr 
these reinforcement in evaluating thcn rehable lle:'lural strcngth. 

In this guideline, the ultimatc strcngth is g1vcn whcn the compressivc strain of concrete is 

0.003 at the extreme nbcr. As for thc ultunatc flexura! strcngth of a shear wall, however, many test 

results showed larger strain !han 0.003 at the ultimate flexuml strcngth TI1e ultimate compressive 

strain of0.003 may be assumed atthe ccntcr of a boundary column in compression side for the calcu· 

lation ofthe ultimate flexura! strcngth or shear walls. 

(6) Yield strength of a column subjccted to biaxial hending is gencrally lower than that to 

uniaxial bending as shown in Fig. CS. !J. TI1e yield strcngth diagram would be aiTccted hy a crosc;

sectional shape, an amount of flexura! reinforcement, their arrangem.!nl, material strength, and axial 

force. Under the constant axial force, thc correlation betwcen the ultimate nexural strength in both X 

and Y directions are often described as Eq CS.3. 

(Eq.CS.J) 

The value of a is generally as.;;umcd lo he less than 2 ami is rclatcd lo the axial force leve!. 

Figure C5.13(b) shows an proposal of the hiaxial yicld strcngth diagram wlm'ie relationship ¡., 

assumcd to be bilinear and the ultimatc strength on 45 dcgrce axis is O 85 times the strength a long thc 

X or Y direction. 
The reliable strength dcsign of a colunm may be pcrformed on each dircctmn indepcndently, 

because the design moment and thc axial li.>ree are magniricd alrcady in Chaptcr 4 considcring the 

occurrence of a bidirectional earthquakc action. lf any flexura! dcsign are ncccso;;ary on any nthcr 

dircctions !han thc principal axis, the flexura! strcngth should be calculatcd on thc dircction suhjccted 

to thc specif'ied forces. 
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(a) Sketch ofthe yield surface. (b) An approximation. 

Ffg. CS.IJ Yield surface: of a column subjecltd to bldlrectlonal bendin~. 

5.4 Upper Bound Flexura! Strength 

Upper bound flexura! strength shall be based on the following asSurhptions: 

(1) Strain at extreme concrete compressive fiber shall be assumcd equal to 0.003 Material 

strength of reinforcement given in Table 2.1 shall be applied for computation of uppcr 

bound flexura! strength. 

(2) Tensile reinforcemenl within twice the errective flange width of slabs and walls shall be 

considered as tensile reinforcement. 
(3) Stresses in inlermediate reinforcement and all other reinforcement effective for flexura! 

resistance shall be considered. 
'----------------------------------

(Cornmentary] 

The upper bound of the ultimate flexura! strength which could be expectcd in the yicld hmge 
region up lo the assurance deformation is dcrincd as the upper bound flexura! strength. ·n.e strcngth 

deviation ofreinforcement in a highcr side, th~ extension orthe effectivc width ofa nangcd mcmbcr, 

the existence of sorne reinforcement non..calculated. and the effect of a strain hardening of reinforcc

mcnt in the member with a short span cause the overstrength than the reliabli! flexura! strcngth. 11 is 

necessary in the assurance design to estimate the uppcr bound flex.ural strength in order to preven! a 

member from shear failure and to assure the yield hinge mechanism even if the ultimate flexura! 

strength in the yield hinge region would become higher duc to the factors mentioned a hove 

The overstrength of reinforcement described in Chapter 2 is used. As for thc effcctive width of 

a flange. the width twice as large as that assumed to compute the reliable strength should be consid

ered. Although sorne test data show that al! reinforcement in a floor slab yield umlcr a largc drin, in 

this design guideline all reinforcement Wlthin full width of a floor slab might not yicld up to thc 

assurance defonnation. The intermediate reinforcement and all other rcinforcement eiTcctive for flcx
ure should be considered. 

5.5 Ax.ialload Limilat10n in Yicld llmgc Region 

In the y1eld hinge regton of columns and slruclural walls defincd in Sect1on 9.2.3, design 

axialloads shall satisfy thc following hmitallons. 

( 1) Axial load in a column shall satisfy Eq (5.1 ): 

(5.1) 

where Nc: : ax.ialload in the yield mechanism assuring design, positive in compression, 

in kgf; 

Ac: : cross sectional arca of column, in cm 2; 

Ag : gross arca of longitudinal reinforcement in column, in cm2; 

o-8 : compressive strength of concrete, in kgf/cm2~ and 

u1 : material strength ofreinforcement for reliable strength given in Table 2.1, in kgf/cm 2• 

Coefficient k 1 for comprcssive load shall be 1/3. The value may be increased to 2/3 if 

confining reinforcement is placed as specified in Chapter 9. Coefficient k2 for !ensile load shall 

be 3/4. 

(2) Axial load in a structural wallshall satisfy Eq.(S 2): 

(5.2) 

where Nw : total axial load acting on the wall in the yield mechanism assuring design, 

positive in compression, in kgf: 

Ac:orc:: core area ofboundary column on compression side ofa wall, in cm2: 

Aws: arca ofvertical reinforcement in the wall panel, in cm 2; and 
C1wyu: material strength ofvertical reinforcement in the wall panel for upper bound strength, 

in kgf/cm2. 

Coefficient k3 shall be 2/3. The valuc may be incrcased to 1.0 ifconfining reinforcement 

specifted in Chapter 9 is placed in the boundary column. 
1 

[Commentary] 

(1) An ultimate flexural strength anda dcformation capacity after a nexural yielding of a 

column subjccted to axial and nexural forccs are signiftcantly affected by the axial force leve!, and 

thc lcss deformation capacity could be shown under the highcr axial force. In order lo maintain a 

flexura! strcngth and a dcformation capacity ancr !lcxural yielding, the ax.ial force of a cohllllll 

should be lcss than A,o-8/3 llowcvcr, thc douhled axial force levcl2Ac:Us/3 might be allowell undcr 

thc condition that hingc rcginn should he cnough cnnf111ed according lo Chaptcr 9 In preven! 

comprcssive reinforcement from buckhng or concrete from spalling-off. 
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1\ comer colunm would l1c suhjcctcd tn a l;ugc ax1al load as cln:«: In 2/\ca11/J bccausc of a 

bidirectional carthquake action. 11 would be neccssary tu have thc are:~ ofsuch a comer colunm largc 

enough in ordcr to reduce its axial load leve! 

Figure C5.17 shows the rcsult of a column test subjectcd In very largc axial loads FLgUJc 

C5.17(a) show<; the effect of thc amount nf lateral rcinforccmcnt p.., with !he constan! axial load uf 

0.6Aca0 . Figure C5.17(b) is thc test 1-esu\t in which thc axial load changcs f10m O 75/\ca11 to -0.25/\c 

a 0 proportional lo thc drifl. Bolh test results show that good ducllhty could be obtained by cnough 

conrinement. 

(2) An exterior ora corner column in rnulti-story framc structure would be suhjccted to tensllc 

forces during an earthquake. Thc column subjcctcd lo tension and bcnding shows vcry duclilc bchav

ior because the comprcssion strain of concrete dccreascs. lf al! vertical reinforcemcnt in a eolumn 

would yield by tension forces undcr an earthquake motion, they would be easy to buck\c by following 

compression forces, because thc stiffness of al! vertical reinforcement dt!{;reasc dueto "llausinger 
Effect" TI1ere are few tests about such a behavior. '1 his design guidehne rcstricts thc tenslle force to 

colwnn nollargcr than 0.75 times the mcmber's tensile yield strength 

(3) A shear wall has a larger lalcral stifli1css than a frmnc structurc, and its yield dcformation is 
very small, thcn a large inelastic defounatiou ancr yiclding is rcquircd. Somc rcscarches show that 

the ductility of a nexural type shcar wall dcpcnds on thc slicngth and ductiltty of its compresston 

zone including the boundary column Figure C5.18 shows thc rclationship Hetwccn R0 (drifl al 80% 

the maximum strength) and (jc (total axial forccs div1dcd by axial strcngth of a boundary colunm) lt 

indicates lhat the drifl of more than 1/50 could be cxpected for the shear walls with their Uc of less 

than 2/3. 

Figures C5.19 show the test rcsults of shcar wall in which main parametcr is thc arca of the 

boundary colwnns. The shear span ratios were changed during the test ofa spccimen. The test spcci· 

men Wl has a lateral reinforcement Pw of 1.1% in the boundary column and is the prototype. lhc 

spedmens W2, W3 and W4 have Pw of 1 6%, ami also thc wall panel of W3 is thicker than othcrs. 

The area of the boundary columns of W4 is bigger than othcrs. Thesc test results show that the stablc 

response would be expected up to the drin of 1/50 with shear span ratto ofmorc than 1 5 '!he axial 

load lcvels of !he boundary co\umns were changed during the test, and thcy werc close lo thc valuc 
obtained by Eq. 52. 

The len side in F.q. 5.2 indicates thc total axial luads conc;isting of a dcad load sustained by a 
shear wal\ and an axial load duc to overturning mornent in a plane and a transvcrse directions at thc 

yield mechanism assuring design. Thc first tcrm nf thc right side in Eq. 5.2 is the axial strcngth of 

boundary colmnn that is defmcd as the produet of Acorc (insidc of laletal rcinforccmcnt as shown in 

Fig. C5.20) multiplied by concrete strength Thc sccond tcnn is a !ensile yicld strcngth of the vertical 

reinforcement in the wal\ panel. When the amount of the vertical reinforccmcnt in the boundary 

columns are very different among each othcr, the sccond tcnn should take all thc vertical rcinforcc
ment in wall and boundary columns into account 
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5 6 Struclural Requiremcnts 

5.6.1 beams 
( 1) Sectional S ha pe 

Beam width shall be not less than 25 cm. In a yield hinge region, bea.m width shall be not 
less than 114 times beam depth. 

(2) Longitudinal Reinforcement 

1) Longitudinal reinforcemenl shall be dcformed bars of size equalto or larger than 019. 

2) Tensilc reinforcement ralio in a yield hinge region shall be not greater than 0.025 
including effective slab reinforcement. Ratio of total area of cornpressive reinforcement to that 

of !ensile reinforcement shall be not less than 0.5. The tensile reinforcement ratio pi is deflned 
as ratio of the total area of !ensile reinforcement to the producl of beam width and effective 
depth. 

3) Tensile reinforcement, as a general rule, shall not be placed in more than two layers. 

5.6.2 Columns 

( 1) Sectional Shape 

Mínimum dimension of column shall be not lcss than 40 cm. Ratio or section dimensions 
of long side to short side shall be not more than 3.0 in a yield hinge region. 

(2) Longitudinal Reinforcement 

Longitudinal reinforcement shall be deformed bars of size equalto or larger than 019. 

5.6.3 Structural Walls 

( 1) Sectional Shape 

1) Cross scctional shape of a struciUral wall, as a general rule, shall be of 1-shape with 

boundary columns on both sides. 

2) Thickness of wall panel shall be not lcss than 15 cm, and also not less than 1/20 of 

clear height ofthe wall panel. 

(2) Placcmcnt of Reinforcement 
1) Reinfurcement shall be deformcd bars of S17C equalto or larger than DIO, and placed 

equal amount in the vertical and hori7ontal direclions. 
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2) Rcinforccmcnt shall h~.: pi.JCcd in douhlc laycrs in a yicld hmgc rcgum 

(3) Opening witlun thc Walll'ancl 
Jfan opcning must be placcd in a yicld hingc rcgion ofwall panel, thc location sha\1 be at 

the center in width, and thc si7c shall nol affcct the monolithic behavior ofthc wall. 
l__----~----- --~-----~~------~-------- ··-· 

[Commentary) 

(1) This section mentions thc structural requircments ;1bout the shapc amlthc dimcnsion ofthe 

memhcrs, the si7e and thc rcinforccmenl ratio, and cte. Thc rcquiremcnts are not ncccssanly bascd on 
the test or analytical data but bascd unan cngmccnng cxpcricni:c ami jutlgmcnt, and the cxample of 

the foreign dcsign codes, e.<>pccially considcring onthc kceping ductility amlthe eac;;y cnnc;truction 

(2) As for thc width of bcam, its mininuun width is 25 cm that makcs casy In casi concrete and 
to place a shcar rcinfo~cemcnt prcvcnting buckling ofa cornprcss10n rcinforcemcnt, bond failure ofa 

tensile reinforcement. The ductility of a bcam is so emphasi7ed in this design gurdclines beca use it is 
expectcd lo fonn a yield mcchanism that it would be the bes! for the width of a beam lo be as large as 

possible. 
Sorne foreign codes have thc limitatmn of a beam width to make sure the anchoragc of nexural 

reinforcement in a beam into a column. But the width of a column is usU.ally largcr than thc width of 

a beam in lhe Japanese building construction and the longitudinal reinforcemcnt in thc bcam is 
placed inside of the long1tudinal corner reinforcement in the column at bcam column joint, thcn there 

is no upper limit about the width of bcam. 
The limitation of the bcam width nut less !han 1/4 times thc beam dcpth is al so from thc view 

ofthe ductility. Too large ratio o fa bcmn dcpth lo a beam width would makc sorne complicatcd prub

lems such as a mcmber's buckling or an applicahility to a frame model. Shear dcformation would 

affect on an assumption of plain rcmaining plain when a beam span would be short relatively to a 

beam depth. 
The shear span ratio shouht be taken into account by the destgn in Chaptcr 6, so that there is no 

limit about lhe shcar span ratio on nexural performance, and thus only the ratio of a beam width lo a 

beam depth is specified in this section. 

(3) Column size should not be \ess than 40 cm, and the ratio ofthe longer si7e lo a shorter one 

should not be larger titan 3. In the case of a wall-column structure which has big ratio of thc column 
depth to column width, it would be neccssary to devise an special arrangcment of lateral rcinli.Jrce

ment in order lo confine thc cornpressivc zonc as shown in Chapter 6, she3r dcsign, so there is no 

limil about the shear span ratio of a column in this section. 

(4) The cross sectional shape of shear wall, as a general rule, allowcd in this design guidclinc is 

of 1-shape. The same thickness of a wall panel as the column width, whose cross sectional shape is 

not of 1-shape, woutd be allowed under the condition the column width should not he less than 40 cm. 
In this case the column dcpth might be recognized as the column width in the transversc dircction. 

The mínimum ratio of a wall thickness toa wall panel height is larger than thal specified in thc 

curren! standard, considering that the wall yields at its bottom end. 

There is no requirements about the shape and the d1mcnsions of an opening in a shcar wall llut 
these are specified in the current standard. and vcrtically or horizontally long opening should be 
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avoidcd to maintain thc rnonolithic bchav1or and thc llcxural capocity of a wall 

(5) The nominal sizc of longitudinal rcinforccmcnt in a bcam anda column should not be less 

than D 19 lo preven! the compression reinforcemcnt from buckhng. Assuming t!tat the y-ratio (the 
ratio of the amount of comprcssion stecls lo !he arnounl of tensile steels) is equalto 0.5, and the most 
severe combination of reinforcement and concrete strcngth, the !ensile reinforcement of a beam could 

yield up to p1 of3.3%. However, in arder to preven! spalling ofcover concrete ora comprcssion yicld 
of reinforcemcnt, the tensile reinforcemcnt mito in a bc-.tm, including thc tensile rcinforcement of a 

floor slab, should not be more than 2.5% Where p1 is given by the ratio of the tensile remforcement 

area to the area of a beam width multiplied by an cfTective beam depth. An adequate lateral reinforce

ment same as required in special hingc rcgion spccificd in Chapter 9 is recommendcd to be provided 
in the case that p1 is more than 2%. 

A Jarge tensilc reinforcemcnt ratio might cause not only toa poor flexura! ductility but also toa 
bond failure, .so that thc adequate reinforcemcnt is required according to Chapter 6. 

As for the column there is no limit on p¡, bccausc of column is usually 1.0. llowever, the large 
!ensile reinforcement ratio p1 would result in a bond sptitting failure as in the case of a beam. 

Previous researchcs show that a bond splitting failurc would likely occur in the case of p1 of more 
than 1%. Then p1 of a column with yield hinge would be designed to be less t~an 1%. 
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CIIAPTER 6: DESIUN FOR SHEAR ANIJ BOND 

6 1 Scope 

Thc provisions of Chapter 6 shall apply for des•gn of mcmbers subjcctcd to shcar as 
follows· 
( 1) design lo ensurc shcar strcngth of columns, hcmns and structural walls; 
(2) design to ensure deforma! ion capacity of yield hinge rcgions of thc membcrs subjcctcd to 

shear; and 
(3) dcsign lo preven! a bond sphtting fhilurc along the longitudinal reinforcement in columns 

and beams. 

[CommentaryJ 

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

6.2 Design Melhod 

6.2.1 Basic Princ1ples 
In thc shear design, the rellable shear strcngth of all membcrs shall he greater than the 

design shcar in thc yield mechanism asc;uring des1gn, and the deformation capacity of planned 
yield hinge rcgions shall be greatcr than the assuring deformation of member. In colunms and 
bcams, the splitting bond strength of longitudinal reinforcemenl shall be greater than the bond 
stress associated with design actions in the yield mechanism assuring design. 

6.2.2 Strength ofShear Rcinforccment 
The strength of shear reinforcemcnl shall be the material strength for thc reliable strength 

calculation. 

6.2.3 Structural Requucmcnts 
Lateral reinforcement shall follow the provisions in Chapter 9 in addilion lo the provtsions 

ofthis chapter. 

[Commentary] 

lñe strcngth of shcar rcinforccmcnt u<;ed fm thc shcar design is dclennincd hy thc malcn.ll 
strenglh for the rcliable strcnglh calculatinn lt slwuld he, however, not grentcr than 2.~ time<; lhc 
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compressive strcngth of concrete c11J. The cquations to cvaluatc shcnr strcngth of mcmbcr~ proposcd 
hercinafler can give the calculated rcsults in good agrccmcnt with thc crupirkal rcsults, whcn suhsti

tuting the strcngth of reinforcing bars of 25 times Oh for the material strcngth of shear rcinfurccmcnt 

that is greatcr than 4,000kgf/cmZ. Within this guidelines, whcn thc material slrcngth of shcar rcin· 

forcement exceeds 25 times a 6, thc strength of shear reinforcement uscd for thc shcar design shall be 

replaced by the value of25 limes Oh. 
When using such a high strcngth stccl, its bcnding performance should he cxamincd in accor

dance with the JIS-Z 2248 {Test Method for Bendmg Performance of Metallic Material) to preven! a 

brittle failure at thc bend corner. And sufTicient extension length beyond a hook is reqnired when the 

135 degree hooked bar anchorage is used for anchorage of a h1gh strcngth shear rcmforccmcnt. 

Either the serial spiral or closed hoop worked by welding is recommcndcd to dcvclop thc full capac· 

ity of a high strcngth material In this case, thc welding joint should be provided with greater 

strength than the specified yield strength ofthe base material. 

6.3 Shear Strength of Beams and Columns 

6.3.1 Strength Equation 
Rcliable shcar strcngth V u of !he bcams and columns shall hC c31culatcd by F.q. (6 1) 

When p...,.owy is greater than voa/2 , PwO'wy shall be replaced by voa12-

where 
tan9 =V (UD)2+ 1 -UD 

~ = (O+cOl2~)PwOwy)i(vos) 

b: width of the scction; 

D: overall dcpth of the section; 

j¡: distance between the top and bottom bars; 

L: c::lear span or the member; 

O'g: compressive strength of concrete; 

o,.,~: strcngth of the shear reinforeement not greater than 25 OS~ 

p.: shear reinforcement ratio; 

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

e : angle of the compressive strut in the truss mechanism. 

6.3.2 Coefficients for Members without Planned Yield llinges 

(6.1) 

(6 2) 

(6.3) 

Effectiveness factor for the compressive strength of concrete v shall be rcplaced by v0 

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

V0 ""0.7- Og/2000 ("a in kgf 1 cm') (6.4) 
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The value ofcot epshall be the minimum dcfmcd 111 Eqs. (6.5) through (6.7). 

cotef' = 2.0 (6.5) 

cotep =j 1 / (D tan O} (6 6) 

(6.7) 

[Commentary) 

( 1) Shear strcngth of columns and bearns 

The prcdiction for the shcar dcstgn in this scction is fundamentally based on the lower bound 

theory of plasticity [Rcfs. 6 1·6.4) Supcrpositmn of the truss and arch actions is introduced in 

modeling ofthe shcar rcststing mcclumic;m Assurncd plastic condition are those; (1) the total diago· 

nal comprcssivc stress in concrete generatcd by thc combined truss and arch actions reaches thc 

stress atthc yicld point of concrete, and (2) thc stress in shcar reinforcemcnt reaches the stress al the 
yicld point of shear remforccmcnt. 

The cffcctivencss factor, V0 , in Eq. 6.4 proposcd by M. P. Nielscn (Re f. 6.1] is uscd in deter

mining the stress at the yield point c•f concrete. Th~ stress al the yield point ofshear reinforcement is 

given by the material strength for the reliable strength calculation of membcrs However, it should be 
not greater than 25 as, because thc cquations lo calculate the shear strcngth described in this guide

lines correspond wellto thc test rcsults by using 25 ltmcs a8 for the material strength of shear rein· 

forcement for specimens whose shcar rcinforcemcnt strength is greater than 25 times o 8 

Only the balance between externa! and interna! shears is considercd. 1t indtcates the assump· 

tion that the nexural reinforcemenl has sufficient strength lo assure the truss and arch mechanisms. 
The first tcrm in nght·lmnd sidc of Eq 6. 1 reprcsents the shcar force carried by the truss 

mechanism as shown in Fig. C6.1, aml the sccond term indicates that carricd by the arch mechanism 

as shown in Fig. C6.2. 

The shcar !Orce carncd by thc trusc; mccha111sm. V., ac;suming thc yield ofshcar reinforcement 

is dcscrihcd by Eq. C6 1 (Refer lo Fig. C6 1 ). 

(C6.1) 

Concrete stress in the compression strut of analogous truss, c0'1, is given by Eq. C6.2 rrom the 

equilibrium condition of an infmttesimal stringer elcment shown in Fig.l.(a). 

(C62) 

Thc differcncc hctwccn VOü rmd cO't- i e, (van cG1), contributes to the arch mechanism whcn 

cO'c is smallcr !han v(fn 1 he dtlfcrcncc of ;mglc of concrete struts bctween thc arch and tru<>'> rncch:l

nisrns is ignorcd hcrctn for <;impltficallon lhc shcar !Orce carried by !he arch mcchanic;m, VA, t'> 
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given by Eq. C6.3 based on thc lowcr bound of thc thcory ofplastic•ty {Rcf 6 1 J. 

(C6.3) 

where 

(C6.4) 

The shear strenglh of mcmber, V u• is givcn by adding strengths in Eq. C6 1 and Eq. Ctl 3. 

V u""b jt Pw<Twy cot~ (V Uo- cU.) tan8 (D/2) (C6.5) 

Replacing {(l+cot1tf>)p.,...u ... y}lvu9 by /1, Eq 6.1 is obtaincd Angle tf> is thc anglc of thc 

concrete compression strut lo thc axis of mcmbcr at the truss mcchanism. The value of cot4' shnuld 

take the minimum given by Eqs. 6.5, 6 6, and 6. 7. 
Equation 6 5 gives the allowable maximum value of cott/1 to assurc appropriatc aggrcgate intcr

locking along a diagonal crack [Rcf. 6 5], and Eq. 6 6 givcs 4' value to get maximum of V u in Eq. 6.1 

Equation 6.7 is derived from the condition that v <To equals cOi· Thc Eqs. C6.6 and C6 7 are dcrivcd 

as follows: 

(C6.6) 

(C6.7) 

L 
P.P., 

j 1 cot~ 

a) Analogous truss model 

Stinup raree~..__ dx~ Strut Coree 
P.P....,. bd.."t co1 b sin 4»d..'t 

Requlred bond [orce ·O.)--.... 
P • .O...., b cot 4»d.'t ~ sintrlx 

b) Equilibrium oran infinitesimal stringer element 

Flg. C6.1 Truu mrchanlsm. 
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FiJ,t. C6.2 Arch mechani!im. 

Equations in this section ilrc co:;t;1blishcd by u"mg thc value of cottf> givmg the mmdnmm shc;u 

strcngth under the condllion that cot¡f) should no! be grcater than 2, and th~ concrete sl!ess of thc 

comprcssion strut at the truss mechanism, c<T1, should not be greater than efTectivc comprcssive 

strcngth of concrete, v u8 . General characteristics of !he design equat1ons in this scction are illus

trated in Fig. C6.3'. 

The limitation of shcar rcinforccmcnt to thc shcar strcngth is givcn for the case that all shcar 

forces are carricd only by the truss mechanism with the anglc 4' of 45 degrec (colfFI ), and c<T1 equals 

vu8. Whcn r,<T1 equals V0 <Tn, Eq (6 7 is obtained. Substituling Eq. C6.7to Eq C6.1, and taking its 

differential by p..,<Twy• the peak value Vt.mu is obtained as Eq. C6 8, whcre, Pw<Twy is 0.5 vu0 and cottf> 

is unity. 

V t,mu = b J• V<To/2 (C6.8) 

Thc enCctiveness factor of the compresc;ivc strcngth of concrete, v0 , bccomcs srnaller with 

incrcase nfthe compressive strength [Re f. 6.11. Equatinn 6.4 takes this tendcncy into considera! ion 
Within this guidclines, two methods uf prcdiction for Calculating thc shear strength are 

proposcd in the W.G. on Shcar Des1gn (Ta,.k-committe organized for works for this chapter); thc so

namcd A· and B-methods (Refs 6 6-6 Q). Roth the A- and B-methods are hased upon thc plastic 

thcorem in the limit analysis, while are derived from the different concepts eonceming empirical 
equations for shear design introduced in thc previous sections Through discussions within thc 

Committee, the A-method is tentatJvely introduccd as the prediction mcthod proposcd within tlm 

guidelines. In the commentary hercin, thc ll-mcthod is introduced as we\1 the A-method for a poso:;i

ble and wide use ofthe B·method. 
!1oth the A- and B-methods are bascd upon similar conccpts with each other superpoo:;ing thc 

truss and arch mcchanisms. Thc differencco:; of the mcthods can ~ summarized in !he values nf tan O, 

cot!f' and v0 as listcd in Tahlc C6.1. 
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TARU: C6.1 COt:rFICIENTS IN TIIE A- ANil 8-M~<:TIIODS 

tan O 

,. 
o 

A-method 
~~~ ---- ---

~---;----V (LJI))
2 + 1 ~l)D 

1.0:5cotc¡r:;2 O, and smallcst 
value among thc followmg three 

2.0 
j !(DtanO) 

./vo -'(P "-~-~ f lf w wy 

O. 7 - cr 
11

J200CJ 

M : bending moment at thc critica! Se<.:lion 

V : shear at the critica! section 

D: dimcnsion ofthc total section 

0-method 

1 o 

(2M/VD + 1 )/4 

In the A-method, the value of cot4t that fa lis in thc range of onc and two is givcn on the condi

tion that thc truss mechamsm assoc1ated wuh some amount of shear reinforccmcnt could carry thc 

max.imum shear force Whilc, in the B-mcthod, the valuc of cot4t is lixcd lo be 1.0 on thc condition 

that thc concrete stress of thc comprcssion strul in the truss mcchanism associated with sorne amount 

of shear reinforcementtakes the minimum stress 
The shear strength prcdictcd by the A-method is always greatcr than that by thc B-mcthod if 

the same stresscs at the yicld point of nmtcrials are usccL and thc moment distribution within thc 

membcr is has anti-symmetric. Dased upon the lowest theorem, the A-method would estimate a real 

shear strength rather lhan the B-melhod 
8oth the A- and B-methods estimatc greater shear strcngths than those obtaincd from the test 

results when v is assumed to be unity Because the compressive strength of the cracked concrete 

might be smaller than that ofthe concrete without cracks, and concrete does not show an ideal elasto

plastic behavior, it is necessary to introduce the concept ofreduction factor for the concrete strength. 

In both metllods, the shear force carried by the arch mechanism, in Other words, the contribu

tion of concrete to the shear strength, is varied associated with the amount of PwO'wy• while witllin the 

empirical cquations for the shear strenglh introduced in the previous sections it is taken conc;tant. 

This characteristic evidence that the shear force carried by the arch mechanism decrcascs in accor

dance with the increase of p.,..O'wy is reported in the literature [Ref. 6.2], and also be venfied by the 

F.E.M. analysis (Refs. 6 10 and 6.11]. 

In the A-method, v takes the value of (O 7- ail/2000), whrle m the B-method v takcs unity m 

general cases, which in sorne cases depende; on the ratio of 2M/V[) as listed m Tab\e Có 1 in ordcr to 

take the varia! ion within the test results into consideratio!l The value v in thc B-mcthod takcs the 

value wilhin O S and 1.0. 
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Gencr::l chaructcn<.,ltcs oflhc A-method are illu'\tr;.llcd in Fig. C6.3' In the A-mcthod, thc cot4t 

valuc is kept 2.0 until thc PwO',..y valuc rcachcs 0.2 V0 0'u, and both the truss and arch mcchanisms exist 

up to lhts pomt. Beyond this lmuting point (point B in Fig C6 3'), the arch mcchanism does not 

exist, and al\ shear forccs shou\d be carricd only by thc truss mechanism. The shcar force carried by 

thc truss mechanism t:an be increa.scd bcyond thc point B up lo its maximum value of 0.5bj1v0 o¡1, 

because of change uf thc anglc of the comprcssion concrete sliut (f/F26.6 to 45 degrcc). Whilc, in 

1he B-mclhod. 1he anglc of ' is fixcd lo he 45 dcgrce so lhat both thc tnrss and arch mcchamsms 

ex 1st, and V u versus p"'awy shows a linear rclatton until PwO'wy rcachcs 0.5v0 a11, and atthc maximum 

poi ni of 0.5bj 1 v0 0"¡J thc shcar force carried by thc arch mcchanism bccomcs zcro The shcar strcngth 

are diffcrcnt bctwccn m lhc A- and l3-mcthods bccausc thcy use thc diffcrenl v0 valucs Thc shear 

sllcngths prcdictcd by thc A· and B-mcthods corrcspond well to each otht·r ·~ tlhout large dillCrcnce 

within the range ufp"O'"'Y commonly usct.l in thc design. 

ruch 
action"-

v<;tDtanO 

2 jl 

e 

] 
~ 
e 

Only truss action ] 

1.0 

e •• 0: 

fo'ig. C6.3' General characterlstln of deslgn equatlon. 

Under a conservative judgmcnt, lhc A-method, which gives less prediction of shcar strengths 

than the B-mclhod. rs adopted as the shcar dcsign cquation in this section. Discussions nccesc;ary on 

the validity of both methods are summarizcd in the followings. 

Both the A- and B-mcthods do not consider the effect of the ax.ial forces. This is an issuc lo he 

examined in the future 

(2) Va\idity ofthc cquation for thc shcar strcngth 
·IC<>t rc~ults lor thc shcar strength of colurnns ami bcams [Ref.'i. 6.13- 6.26) are rcfcrrcd fnr vcri

fication of thc c;hear design n¡uation adoptcd In thro:; scction. These test spccimcns are lirnitcd ro 
thosc wrth tlcformcd hars as flexura! rcinforcerncnt, c;incc the truss mcchanic;rn nccdo.; c;omc hond 
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strength betwccn rcinfnrcing bars ami concrete Ami also all spccuncn havc nut t.:nsilc axial rmccs 

(N~O) and cross scctional arca are largcr than 400cm2. Variables in thosc test spccimens are listcd in 

Table C6.2. 
TARLE C6.2 VARIAHU:S IN TI JI.: ·n:ST SPI<:CII\U+:NS 

Compressive strength of concretc:o-11 

Tension reinf'orcement ratio.p1 

Shcar rcinforcement ratio Pw 

Yicld strength of shcar reinforcement.a ... y 

Axial load levei:J7o=N/(bDoh) 

165-·629 kgf/cm2 

0.39-·3.21 % 

0-2 44% 

2530-14700 kgf/cm1 

O -191 kgf/cm1 

0-0.732 

Correlation between the test results and calculatcd ones usmg thc A-mcthod is plotted in Fig 

C6.4. Vertical and horizontal axes reprcsent Vmu1Vr and Vu/Vr. rcspCctively. The valuc Vmu is 

experimentally obtaincd the shear strcngth of test spccimens, V r is lhe shear force at the calculated 

flexura! strength, and V u is the calculated shear strength by the A-method. The valuc Vr is obtained 

based on the Bernoulli-Euler's assurnption (thc assumption that the plane section remains plane afler 

bending) and using real strengths of steel and concrete. The rcason why thc axcs a e; shown m Fig. 

C6.4 are choscn is lo confinn the fact that reportcd shcar strcngth of thc test spectmcns rcaches sorne 

limiting strcngth, which is detcrmincd from thc flexura! capac1ty or thc spccimcn ( Rcf 6.17). Thc 

specimen plotted in the zonc between V ma:..!Vr less than 1.0 and V jV r grcater than 1.0 wcrc reported 

to be fai\ed in nexure. 1l1crc are few spccimcns that have less strcngth than thc calculatcd strcngth 111 

the rangc of V uiVr less !han 1 O Among 77 srccimens covcring the mngc nf vana bies listcd 111 Tablc 

C6.3 whose V muiY rare lcss than 1.0 with shear reinforcemcnl, the mean of V muiV u and 1ts dcvia

tion are 1.33 and 18 S%, respectivcly These values are obtaincd excludmg specimcns which havc the 

VmuiVu ratio less than 1.0 and those which are predictcd lo reveal bond failure in accordance ~ith 
the section 6 5 in this chapter As for spccimens with high strength stecl [Rcfs. 6.25 and 6 26), the 

mean of Vmax/Vu and its deviation are 1.41 and 17.9%, respet:tively. 

TARLE C6.3 VARIARLF.S OF TIIE SPECIMENS FAILEU IN SUEAR 

Shcar rcinforcement ratio: p.., o 12-1.13% 

Yicld strcngth of shcar reinforcemcnt·awy 2550-14220 kgf/cm1 --------- ----~~ ~-

3 16-159 kgf/cm2 
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The plastic thcory uscd in this dcsign guidclincs does not consider thc axial force effect. Whcn 

an axial force is small, its effect ts rccognizcd cxperimcntally, wh1ch is considcrahly significan! for 

mcmbcrs without shcar reinforccmcnl, whilc thc shcar strcngths of thc spccimens with some amount 

Or shcar reinforccmcnt are recogni1cd not to be alTected signiftcantly by axial forces. As shown in 

rig C6 4. the safety margin given to the shcar strength dctennined by thc shear design equation are 

almos! constan! with various amounts ofaxial force. Therefore, it is concludcd that the erfect ofaxial 
forces is not introduced within thc equation. 
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fig. C6.5 Verlnutlon off he de~lgn equalion In the A-Method. 

(3} In the case of a mcmber wtlh sntrd circular section 

Thc shcar design method for members having solid circular cross section has not becn estab· 

lished yct based on a plastic analys'1s, and few test data' can be obtaincd. For the time bcing. thc 

following mcthod is rccommendcd in this guidclincs. Shear design for a membcr with so\id circul:u 

scction is pcrformcd as a rncmbcr with squarc scction ofthc same cross scctional arca. lhc reductitlll 

facto1 of the ~hear rc111forcemcnt ratio of O. 785 (;r/4) b prcscribed, since thc effcct of shear rcmfnrcc· 

mcnt on thc circular shape is reponed to be lc-;s than that on the rectangular shapc (Rcf. 6 WJ. 
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6.3.3 Cocfficicnts for Mcmbcrs with Planncd Yicld ll!ngcs 
(1) For the yicld hinge rcgion dcfmcd m Scction 9.2 3, thc cflCctivencss faclor. v, shall be 

grven by Eq.(6 8) Valuc of cot.P shall be thc smallcst valuc givcn by Eqs (6.6), (6.7) ;md (6.9) 

llowevcr, thc valuc fJ m Eq.(6.3) shall calculatcd u<;mg thc valuc of cottf¡ for a non-yictd hingc 

reginn and thc value of Pwc:1wy for a yicld hingc rcgwn of thc mcmbcr. 

v=(I.O--IS Rpl \', 

= 0.25 v, 

cottJI = 2.0 -50 R11 
~Jo 

tiu O<R11 5005 

fi1r 0.05 < Rr 

for O< RP ~0.02 

fi.Jr 0.02 < Rp 

where Rp denotes the rotational angle at the yield hinge rcgion associatcd 

defonnation ofthe member. 

(6 R) 

(6 9) 

with the assuring 

(2) Strcngth calculatron of a region outsidc of the planncd yield hingc regions shall use the 

efTective factor given by Eq.(6.8). The valuc of cot; shall be the smallcst value given by 

Eqs.(6.5) through (6.7). The value of {J shall be that used for the yield hingC region. 

[Commentary] 

The deformation capacity of yield hinge ¡e; given by assuring both the curvature ductility at the 

critica! section and the shear mechanism Thc formcr onc is assurcd by limit ofnxial force, prcvcnt

ing bucklmg ofcornprcssion stecl and approprmtc confincment as providcd in Chaptcrs 5 and 9. In 

order to assure the shcar mcchanism, this dcsign gwdclinc givcs thc strcngth 111arg1n to concrete 

compression strut and changcs thc angle of truss mechanism according lo the rcquired dcformation. 

The larger amount of lateral (confinement) reinforcement, required by maintaining either curvature 

duchlity or shear mechanism, are actual! y arrangcd in members. 

To preven! shear fa1\ure at yield hingc rcgion, the effectiveness factor of compressive strcngth 

of concrete, v, and compression strut angle in truss mechanism, 41. are given as thc function of 

required rotational angle al hingc region, Rp• hy Eqs. 6 8 and 6.9. Figures C6.5 and C6.tl show the 

relationships of cot4J and RP, and of v and Rp, respcctivcly. Thcse relationshíps are based u pon the 

concept that compression strut angle in truss mechanism, ;, increases up to 45 degree dueto thc loss 

of aggregate interlocking in post yield range , and final shear failure of member subjected to bend

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

design, sorne strcngth margin against thc des1gn shear force of hinge reginn are indirectly given to 

shear reinforcemcnt and concrete compression strut according to the required rotational angle, RP 

Oesign method for ductilc membcrs descnbed m this chapter givcs difTercnt amount of shear 

reinforcement for hinge rcgion and outside hmgc rcgion in a mcmher, respcctivcly. As illuslmtcd 111 

Fig. C6.11', the ang\e of concrete strut oftruss mechan1sm , q,, changes gradually m a transition mnc 

from hinge region to outside hinge region (Zone BCGF in Fig. C6 11'). llowcver, it should be 
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noticed that maximum comprcssive stress in concrete would occur at point C in Fig C6.11' hecausc 

highcr !al eral stress by shear rcmlbrcemcnt in hingc rcgion artd lowcr inclina! ion of concrete strut in 

outside lnngc rcgion. Thercfore, in the calcu\ation of fJ m Eq 6.3 (/1 is a cocn'icient indicating the 

leve! of compressivc stress in concrete duc lo truss mcchanism), p ... a ... y in hinge region and cot4J in 

outs1de hinge rcgion should be used. The combinations of each coefficlcntlo be used in the dcsign 

are summarized in Tablc C6.4. 

"~-Lt==J-------.... 
O O.o! 002 O.oJ 0.04 005 

RP in radian 

Flg. C6.10 Reladonshlp between the guanmterd hlnge rotallon R, and coll,6. 

> 
" o 
u 0.75 Y0 ,¡ 
1:1 

0.50 Y 0 
u 
~ 
u 
_;o: 
ü 0.25 Y 0 .ll -"' o 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 

Rp in radian 

Flg. C6.JI Relationshlp between the guarantud hlnge rotatlon RP and v. 
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V1 ~ ( P.P~>..,~ ( p.a.,J~uid< 
+lllllllll+++++++++++++++• 

A B C Upper stringer D 

(,o,J.,."~~ (,o, J~u;& 
E f Lower stringer G 11 

tttttttttttttttttttttttttttt 
1 ( PJ'.,J...~ 1 (P.o.,)~"'"" V, 
t<- UD--1 

Design hinge ~gion 

fo'lg. C6.11' 'lruu mechanlsrn of a dudlle member. 

TABU: C6.4 VAI.Uio:S Of v, col~ AND {3 USED • 

IN TIIE DESIGN m· DUCTil. E MEMBERS 

--.----·---------- ----------------
Region V 

Hinge 0<~0.05 
reg1on v=( -15Rp)V0 

O 05<Rp 

v=o.25V0 

Outside 
hinge ditto 
region 

cot~ in Eq 6.1 

Smallest onc of 
cot¡fF2--50Rr R..,:s::o 02 

=1 0.02<Rr 
cotlfr=j¡f(DtanO) 

col$ =-1Vii8/(p -cr)-=1 
w wy 

Smallc!"t one of 

/3 

/J:(cot2;+ 1 )PwhO"wylvaa 
where cot4J is the smallest one of 
cotF2 
cot4Fj¡/(Dtan0) 

coi$=Fva./(p a~ w ., 

cotF2 ditto 
cotlfT=j/{DtanO) 

col$ =Jva 8/(p a --~¡-• ., 

Pw: shear reinforcement ratio in !he hinge region 

Note : DifTercnt amount of shcar rcinforccment are arranged in the hinge region and in the 
region outside the hinge region 
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Corrclation bctween test data [Rcr.s. 6.29-6.34] nnd predtctcd rcsults are shoWn in Fig. C6.12. 

Spccimens which showcd bond splitting failures are excluded. Vertical axis indicates experimentally 

obscrved member rotal ion angle at ultimate statc and horizontal axis indtcates thcoretica\ly predicted 

available mcmber rotation angle. Ultimate anglc of specimens are ddined as the anglc at 80% 

strength aficr peak load on expcrimentally obscrvcd load-dcfonnation diagram. Calculated membcr 
rotal ion anglc is obtamctl by adding thc contribution of predietcd hingc rotal ion RP and thc mcrnbcr 

rotation angle al yiclding dcfincd in {Re f. 6.4~). Ductility capacity might be prcc1icted by thc method 

dcscribed in this scction cxcept for memllers suhjcctcd lo extrcmcly largc axial force. Equations 6.R 

and 6.9 assurc thc rotal ion al yield hingc, so that length of hinge rcgion and dcformation other timo 

of hinge rcgion are nccessary lo gel mcmbcr's drin. From the poinl of conservative judgement, the 

rotation at yield hinge, Rp, could be used for member's drifi. 

Theoreucally as~ured member 
rotalion angle ( x ro-• rad.) 

Flg. C6.1 :z Vtrlflcatlon rtsults or ductlllly. 

On the other hand, shear design of ductile member can be conducted by using v and cottf' given 

for hinge region in Table C6.4 rcgardless of hinge and outside hinge regían. TIIis gives uniform shcar 

reinforcement across the member. In this case, the compressive stress in concrete due to truss mech~ 

anism becomes smaller and compressive stress in concrete due lo arch mechanism becorncs h1ghcr 

than !hose in the dcsign mcthod according lo Table C6.4, and il results smaller amounl of shcar rcin

forcement in hinge region and larger amount of shear rcinforcemenl in outside hinge region. 

394 



6.3.4 lnchned Shear Reinforccmcnt 
When the inclined shear reinforcement is used, the shear given by Eq.(6.10) may be addcd 

to the shear strength. 

where 
A,.: sectional arca of inclincd reinforcemcnt~ 

u,y: yield strcngth of inclincd reinforcement; and 

6,: angle between inclined reinforcement and member axis. 

((>.10) 

Arca A~ may include both tension and compression reinforcemcnt if the inclined rem· 

forcemenl is placed diagonally across thc member, otherwise, the arca of inclmcd reinforcement 

in tension shall be used. 

[Commentary) 

lnchncd shcar rcinforccment in yield hinge region shown in Fig.6.9(a) have bccn used as a 
bent reinforcement, and thcy can carry the shear force by the shcar componen! of their tcnsion forccs. 

Shear force givcn by Eq. 6.10 would be added to thc shear strength given by Eq. 6.1. Such a inclincd 

shcar reinforcement is effective on the case that the inelastic !ensile strain of longitudinal reinforce

ment is accumulated due lo many cyclic bending action, and then sliding shcar failure occurs due to 

full crack opening at beam crilical scction. The inclined angle to member axis, howcvcr, should be 
ranged from 30 to 45 degree. Safety check for bearing stress of concrete inside thc bcnt corner, and 

the contribution of inclined reinforcement on the Oexural strength at yield hinge should be consid

ered as well as providing enough embedment length. 

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

6 35--6.38). Steel arcas ofboth tension and compression might be countablc as the stecl arcas used in 

Eq. 6.10. This X-shaped reinforcement could contribute to ncxural strength as well as to shear 

strength. And X-shapcd reinforcement does not need bond mechanism for its shcar resic;ting mecha

nism, then check for bond strength might be done lo the residual parallel nexunU reinforcements 1t 

is possible to avoid bond splitting failure using this X-shaped reinforcement. The X- shaped rcin

rorcement could change thc failure mude of the mcmbcr with itself from shear failurc including 

bond spliHing failure to ncxure failurc under any conditions, and make even the membcrs subjected 

to largc bending momcnl and shear very ductilc. Dctails are described in Refs. 6.35 lo 6.38. 

The members with inclined rcinforcemcnt should be dcsigned as stirrups or hoops carry a part 

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

according lo previous test data and research, and shcar force carried by inclined rcinforccmcnl 

should not be overestimated. In the Ncw Zealand codc [Re( 6.48], it is recommended that stirrups or 

hoops should carry at least one-third oftotal shear force. 
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e,=30- 45 deg. 

On.ly tension bar is effective V 

Flg. C6.14 X-shaped relnrorcE'ment In the hlnge reglnns. 

V 

Ct 
M 

Both tension and compression bars 
can be counted for shear and tle;o~;urc 

M 

t) 
V. 

Flg. C6.15 X-shaptd relnrorcemcnl placf'd dia2onally across a memhcr. 

¡------------------- ··--- -- ·---·· ----·--·-·-- ·-----
6.3.5 Mimmum Amount of Lateral Reinforccmcnt 

Minimum shcar reinforccment ratio shall be 0.2 pcrccnt in a JI beams and columns. 

6.4 Shear Strength ofWalls 

6.4.1 Strcngth Equation 

Rcliable shcar strength V 11 al cach story of a wall shall be calculated by Eq (6.11) When 

PsU5y is greater than VUg/2, p,cr5y shall be vcr1112. ' 

V u"" t.,... lwb Ps U5y cot~ .. tan O ( 1 ·· /JJ t.,... lwa v cr1112 (6.11) 

where 

(f> 12) 

(6 1 3) 
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t · thickness ofthe wal\ panel; 
h:: height ofthe wall, which may be taken as thc intcr-story height; 

l.,..b: equivalen! width ofthe wall panel in the truss mechanism (sce Clausc (J.4 2); 

lwa: equivalen! width ofthc wall panel in the arch mechanism (sce Clausc 6 4.2), 

a0 : compressive strength of concrete, 
a

1
y: strength of shcar reinforccmcnt wrthin thc wall panel nnl grc¡¡tcr than 4000 k~flcm 2 ; 

p
5

: shear reinforccment ratio within thc wall panel; 

v: effeclivcness factor for the compressivc strength of concrete; and 

V. anglc ofthe compressive the strut in truss mechanism, and cot~ = 1.0. 

(Commentary) 

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

force. Failure mode of shear wall should be flexurc with yield hinge at the bottom cnd, and the 

design of shear wall should follow the next provisions to preven! shear failure. Failurc modc uf llft

ing-up of a foundation might be allowed if shear wall has enough strength m.argin against shcar fail-

un:. 
The yiclding mode of lining-up of a foundation is thought to be also ductilc for a shcar wall as 

well as flexura! yiclding of a wall Flexura! yielding of foundation beams, instcad of flexura! yieltlrng 

at the bottom cnd of the shear wull, would he desirable if possiblr, bccausc there would he little 

damage on shear wall. Of course, duchlity of foundation beam and foundatron itself are rcquircd 

instead of that of shear wall, especially soil and pi les in compression side should he dcsigncd carc

fully to assure enough strength and duclility Shear force ofwall with pi le foundation has a possibllity 

to become larger than that calculated at assurance design stage dueto the undetermincd pulling out 

strength of piles. In the case that lifling-up mechanism carries a large par! of the horizonto.Jl shear 

capacity, there is a room lo be discussed about the design shear cocfTicient, if thc clcsign <>hear cocrri

cient is the same as that in the case of flexura\ yield, because lifling-up mechamsm díc;sipatc ICw 

energy. As for lifting-up mechanism, there are many problems to be made clear to gct destgn critcria 

(2) Design shear 

Design shear would be obtained, according lo Chaplcr 4, based on thc shear force at yicld 

mcchanism wilh the overstrength ofyield hinges and magnified by the dynamiC amplifica! ion fbctor 

Jn calculation of design shear force for shear wall, following points should be takcn carc addtng ·oh 

the .. Commcntary" in Chapter 4. · 

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

verse beams, hui also the overstrength of bcarns in othcr part nf a structure lt rs nccc~sary to 

analyze the total structure considering shear transfer through noor system, i c., it is not cnough to 
analyze only a part including shear wall. 

' 1 

r· 
'' 
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it) When lifiing-up mcchanism is ¡lssured, thc uppcr strcngth of fm111dation ami foundation bcams 

dircctly afTcct on !he strcngth of this mechanism, however. thc nverstrcngth of pulling out of pilc'i 

c.ould not be cstimated cxaetly, then it is requircd lo sct enough safety margin tn their strength. At 

thc prcscnttime, it ¡.,. conservativc antl de<iirahlc In tlcsignate !he force al ncxmal yielding of shear 

wall 01 the '>ltcngth attensile yrcldmg ofvertic.tl rcinfnrceruen1 in the ptlcs <1<; the design shcar 
iii) 1 he additional stnry shear force due tu thc dynarmc efTcct has a tcndcncy lo he carricd mo<;t]y 

by shear wall, amlthen it is conscrvative ami desirable lo :l"i'>UIIle al/ additinnal story shcar would 

he carricd hy shcm wall Vertical :lntl hori.rontal reinfiJrccmcnt in a <ihear wall would be arrangcd 

basically cqually, thcn adequatc remforcing armngerncnt is neccssary beforc thc calculallon of 

design shcar force for thc assurancc dcsign, hecausc ncxura\ strength of wall is also alfccted hy 

verttcal rcinforcement. The dcsign shear force for shear wall (except f~r cantilcver typc wall) is 

nol proportional lo flexura! strength, so that a larger amount of vertical reinforcement than that 

required in the dcsign does not matter al many cases But in the sevcre dcsign case for shear, it is 

necessary to assure rcasonable reinforcing arrangcment according to design demand.lfstrength of 

shear wall would be short, it is desirable to make wall panel thicker orto use inclined reinforce

ment instead of increasing shear reinforcement in wall panel. 

(3) Equation for shear strength 

Equatton for shcar strength of shear wall is dcrived based on the same cnncepl [Refs. 6.50, 

6 51 J, plastic theory. as used for shcar strength of hcams ami columns, where shcar force is trans

fcrrcd by lruss and arch mechanism$, and the strength of vertical steels is aso;urned to he infinitc. 

Shcar dcsign of shear wall might be done by each story The diflCrences from the equations ft•l 
beams and columns are following: 

i) Strcngth ofshcar reinforeemcnt should nol be greater than 4,000kgf/cm2, bccause thcre are no 

test data using high strength shear reinforcement for verification ofthis equation. 

ii) Anglc in truss mechanism takes bctter one which is determined in A-method (cotf'52 O) or B
mcthod (cotqFI O) lo gel a good corrclation with test data. 

iii) EfTcctiveness factor for compressive strength of concrete that assures deformation capacity is 

ncwly given considcring test data. 

iv) Arca ofboundary column is taken into account as the equivalentlength ofwall in arch mecha

nism. 

v) Thc method assuring the shear transfer between stories is provided in order to conduet shear 

destgn ofwall by each story. 

Ninety-nine shear wal\ test specimens in eight te.<il series sallsfying next conditions are selectcd 

for verification [Refs. 6.52 -6.65]: 

( 1) cycltc loading test; 

(2) test in senes with snme particular parametcrs; 

(3) test spccimcn"i with boundary columns, and 

(4) test specimen"i with more than one-third of full scalc. 
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In thosc tests, comprcssivc strcngth ol concJetc and y1cld <;llcngth ol Jcmlmc1ng stccl wc1c 
ranged from 200 to 400 kgf/cm2 and 3000 lo 4500 kgl/cm 2, rcspcctJvcly Test spccimcns are summa

rized in Table C6.5. As for thc angle, 4', in truss mcchanism, B-mclhü<l cot4'-"l.O conc;tantly, could 

predicttcst data bctter than A-mcthod, cot4l==l 0-2 O Thcn cottjri.O is adoptctl in shcar dcsign of a 

shear wall. 

TABL..F. C6.S SEL..F.CTF.D SPECIMf.:NS FOR Vt:RWICATJON 

---- ·---- --------
Test serie Reference Number of 

specimen 

1 6.52, 6.53 5 
-------. 

2 6.54, 6.55 6 

-----
6.56 4 

- -~------
3 6.57 34 

--------
4 6.58 16 

-------- --------- -· 
5 6 59,6.60 5 

6 6.61 7 
------ -

7 6.62, 6.63, 6 64 20 
-----

8 6.65 2 

6.4.2 Equivalen! Wall Widths 

Characteristics and paramctcrs Mark 

-------------
Lateral confinemcnt ofboundary column O 

Variation of shear span ratio and 
wallthickness 

High axial load e 
lleavy wall reinforcement ratio D 

Axial load leve! and Shear span ratio • 

Largc shcar span ratio 

Small shcar span ratio + 
Wall rcinforcement ratio 

Shcar span ratio 

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

the effective length due to confinement by the boundary column as defincd in Eqs (6 14) and 

(6.15). 

where 

1' w: clear span of the wal\ panel; 

De: widlh of the boundary column; 

~l..= increment ofthe wall width given by Eq (6.\6); and 
~t..b: increment ofthe wall width given by Eq (6.17) 
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(6 14) 

(6.15) 

ó.lwa=A('jtw for Al~Stfl(. 
(6.16) 

=<D, +v"f\;IJ,Jt;,Jn fi.lr Ace>t)Jc 

ó.lwh=Au/tw li1r AceStflc 
(6.17) 

=De for At;:C>t))!; 

where 

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

(6.18) 

where 

ft.c: sectional area of the compressive side boundary column; and 

Nec: axial load of the compressive side boundary column in the yield mechanism assuring 
des1gn 

·- -----------------" 

[Commentary] 

11 is made sure by al so cxperimcnt that the arca of boundary columns contributc the shear 
strength of a wall Equation used in the curren! ultimate strength design replaces the total wal\ arca 

including arca of boundary column by equivalen! rectangular arca, and could predict test results well. 
But the contribution of boundary column lo shear strength of wall could not be explained reasonably 
or quantitatively. Shear design equation adopted in this design guideline is derived from the research 
that evaluates the contribution of boundary column to the strength of wall theoretically based on 
equilibrium condition, and is simplified for a practica! design use. 

There is a research [Ref. 6.66] in which a virtual increment of wall width due to a existing of 
boundary colurnn, where the angle of arch mechanism changes and shear strength of wal\ increases, 

can be estimated roughly by the cquilibrium condition with Oexural strength ofboundary column. 
As shown in Fig. C6.16, a width of wal\ for arch mechanism extended from boundary column (.11~;: : 

the distance from the ccnler of boundary column) is given by Eq. C6.13 assuming that the Oexural 

strcngth of boundary column, Mcu• is equal to the moment about centroid of column al it's bottom 

produced by diagonal compression force w¡thin a width of .11c· 

(Eq. C6.13) 

Flexura! strcngth ofboundary column is simply obtained as Eq. C6.14 ignoring thc ax1al force 

effects. 
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(Eq. C6. 14) 

whcre Acc• p
1

, ay designate an clfccltvc arc;t ofthc hound:uy cohunn givcn by l;q 6.17 (cxcluding 
concrete arca rcsisting to colunm axial force), the !ensile steel r;llto to Acc• and lhe !ensile stfength of 

steel bars, rcspcctivcly. 
Statistics on anothcr unknnwn valucs are assumed lo sattsfy Fq. C6.15: 

~~::_!_ 
vo8( 1-P )cos2e 4 (Eq. C6 1 5) 

Equation C6.16 will be obtaincd. 

(Eq C6.16) 

__ ._,,_ 1 ~ 2M,. 
iJI,"" cos8 ;,.,,t.(! P) 

V 
M,.: Flc~ural ~trength of boundary column 

Flg. C6.16 lncremtnt of lhf' wall width dut lo confintmtnl of a boundary column. 

This simplirication is considcred to gel t\lc=DJ2 al Acc""lwDc Equation C6 16 could give 
conservative results beca use the contribullon of axial force to column nexural slrength is tgnorcd in 

Eq. C614. In tension side, thc effect ofboundary column should not be considcred, and the effecttvc 

area for arch mechanism should be up to the end of boundary column and cquations 6.14 and 6 15 

are obtaincd. Itere, arca of Ace is limllcd up to Jt"'Dc considcrmg many combmalion of wallthick

ness and shape of boundary column. And concrete arca rcquired for resisting comprcssive force . N ce• 
induced to boundary column due to wall axial load (dead load+live load) and bending moment 
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(carthquakc load) actmg atlhc lt1p 11l Wallmthat story 'ihould not be 111cludcd m/\w "lhc comprcs

sivc force, N ce• addmg half of wallaxialload , Nw-'2 , tu axial loado; , M 1/lw , duc lo bcnding moment 
is describcd as Eq. C6.17. Thc value. Nw obtaincd from Eq. C6.17 is nut always conscrvativc. 

(Eq C6 17) 

where 

Nw : axial load for thc yield mechanisnl assuring dcsign; 

Mt: assuring design moment atthe top ora wall in each story; and 

lw: distance between boundary columns, andO. 7 lw gives a conservative result. 

Figure C6.17 shows the correlation bctwecn shcar strcngth prcdicted by the dcsign equation in 

this section and test rcsults Y axis indicatcs the cxpcrimcntally obtained maximum strength nonnal

izcd by thcorctical flexura! strength of wall. X axis indicates prcdicted shear strength and also 

nonnali.t.cd by thcorelical flexura! strcngth . /\Irnos! all test results. are higher than prcdicted results., 
except three specimens (sol id tnanglcs). Onc of thcse three specimens was reportcd to failed at its 

loading beam Other two specimens would be sccmed tu have the same prob~ems In the calculation 

of flexura! strcngth . the flexura! strcngth are calculatcd un the distance of on-ccntcr in forces defrned 
by rectangular concrete stress block in comprcssion side and yielding ofalltensilc steels in boundary 

column and vertical steelc; in wall panel For simplification, compress.ive concrete stress block is 

assumed to be within a boundary column, and the cffcct of comprcssion steel is ignored. 

2.0 

• 
l!o• • • ~o ~ 

¡,~ o... • 

~:'· ~-·~--------
• 

0 ,~, :___,_-''-~--~---.,-~_o"~--'---'-~-,', .o 

Prcd~eted ~ncngth 
lhemclic.JI nc~ur.1l ~neogth 

flg. C6.17 Vtrine"allon or the dtsign equatlon ror • non-hlnge ~glon. 

402 



6.4.3 Coefficicnt for Non-yic\d 1 hngc Rcg1ons 
Calculation ofthe shear strcngth m non-y1ehl hingc rcgion<>, defincd in Clause 9.2.3, sha\1 

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

[Commentary] 

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

tion used as beams and columns. As same in the dcsign for bcams and column, it is good to reduce 

the effectiveness factor in order to gel good prcdictions in the case of using high strength concrete 

--------------------~~~~~, 

6.4.4 Coefficients for Yield llinge Regions 
Calculation of the shear strength in yield hinge regions shall use the effectivencss factor v 

for compressive strength of concrete givcn in Eq.(6.19). 

for Ru < 0.005 
for O 005 S: R0 < 0.02 

for 0025Ru 

where R
11 

denotes the assuring rotational angle of the wa\1. 

[Commentary] 

(6.19) 

Effectiveness factor for compressive strength of concrete in yield hinge region specified in 
clause 9.2.3 is given difTerently from in non-hinge rcgion, in arder lo assure the deformation capacity 

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

ness factor for compressive strength of concrete is describcd bclow. 
Effectiveness factor of concrete strength, Vm, necessary to gel the same calculated shear 

strength based upon inelastic thcory as thc flexura\ strcngih is discussed about the relationship with 

dcformation capacity (ultimate deformation). That is, the concrete stress due to'truss and arch mccha

nism at theoretical flexura\ strength of wal\s , <Te , is theoretically calculated and thcn vm is obtained 
by vm=aJcr8 The rclation between the ratio of vm lo v0 (effcctiveness factor of concrete compressive 

strength used for non-hinge region) and ultimate drifi of test specimens, Ru, is shown in Fig C6.19. 

Good deronnation capacity is expected m the range of small of Vn/Vo, evcn if the plotted points are 
scattering. The boundary value could be setas shown in Fig. C6.19. The ex.pected deformation 

capacity can be assured by performing shear design by using the lowest effectivencss factor corre
sponding to that deformation. 

403 

For thc verifica! ion, 49 spccimcns amnng 99 spccimcn<> li<>tcd in Tablc C (d wcre sclcctcd, 

which showcd ultimatc drift angle of more !han l%1 Ultimatc dcli.Jrmation IS dcrincd as thc point at 

80% ofmaximum strength on their envclope of load-dcformal1on diagram. Whcn ultimatc dcforma

tion is detennined under cyclic loading path within the same drift, the envclope of load-deformation 
diagram extrapolated by connecting the maximum strength point to the drin of 1/50 are assumcd. As 

for the test specimens modeling multi story shcar wall, thc first story drifl is refcrred Thc rclation 

bctwecn !he ratio of vm to v0 ,efTcctivencss factor of concrete comprcssive slfcngth uscd in the 
d1scussion of shcar strength, and ultimatc drifl, R11 , is shown in Fig. C6.19. Gond deformation capac

ity is expected in the range of small of vrJv0, evcn if thc plot1cd points are scattcring. l11e boundary 
value could be setas shown in Fig. C6.19. ll1e cxpccted deformation capacity can be assurcd by 

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

2.U • 
• 
• 
• 

+ 

• 
• 

v,.: EffecuvcnC!.~ fo~ctor 
to 1!~\IHC thc lkxur.tl ~lrtngth nf wall 

...=07-fl,/2000 

.... 
o • 

o 
o • • 

.... ,.. ll. ._o 
• • 

• 

• 

Ullimalc limit anglc (rad ) 

Flg. C6.19 EfftcUveness factor of concrete, Vm. and dt'formatlon capacUy. 

In the design of shear wa\1 in a wall-frame structurc, the point is how lo assure the strength and 

ductility in lower stories (hinge regions). Because the required shear strength in thc upper story (non 

hinge region) may be easily assured ll1e current design method docs not distinguish the diflCrcnce 
between hinge and non-hinge region, howevcr, in this design guideline, design for hinge rcgions is 

dominan!. In hinge region, effectiveness factor (v=O 7v0) is used for dcsign in arder lo assure a dcfor

mation capacity (R11=1n5), and then shear strcngth (potential shcar strength) in hinge rcgion calcu

lated by using the reduced effectiveness factor (O 7 v0) against design force is higher than that calru

lated in the di$cussion of shear strcngth, where v is cqual In v0 The ratio of strength calculatctl by 

using v---Q.7v0 to test results is shown in fig C6.20. Test result<> a\ways shnws highcr valucs than 

calculated strength. This means hinge region has ennugh safcty margin lo shear strength. 

404 



'! u . 

1.0 

Pr«<icled mength 
1 henrelicdl ne .. ural Slrenglh 

• 
• 

2.0 

1-'lg. C6.20 Pr~dicted shear slrength uslng lhe reduced dfedlveness factor (v=0.7v0 ) 

for a hin2e re2ion. 

ACI318-83 code speciries the uppcr limit ofshcar strength ofwall to be IOV'T'~bd (psi), that 

is equalto 0.174f'cbd=0.217f'cbwlw (d=0.81w) al concrete strength f'c"" 240kgf/cm2• And there is a 

research which recommends that nominal shear strength is lcss than 0.25f'ctwlw Ow:on-center 

distance of boundary columns) in order to assure the ductility aner nexural yield These upper bound 

limitare determined from experimental data. 

The upper bound limit slrenglh of shear wn\1 calculated by the strength equation described in 

this section could be defined as the maximum strength al the time When the diagonal compressive 

stress of concrete in truss mechanism n~aches the effcctive compressive strength of concrete (all of 

shcar is canicd by truss mechanism) That is, incrcasing thc amount of shcar rcinforccmcnt makcs 

force carried by arch mcchanism dccreasing to zcro (/J""'I), and maximum force carricd by truss 

mechanism bccomes t)wbvo 812 Whcn au is cqualto 240kgf/cm 2, this limtt strength is 0.29cr8 twlwb 

for non-hinge region and 0.20antwlwb for hinge region, and these correspond to the recommendatioii 
in ACI code. 

~05 

.,.--. 
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6.4.5 lnclincd Shear Rcinforccmcnt 

When inclined shear remforcemcnt i.s u<>cd 111 a wall paneL the shear Yw
1 

givcn by 
E{¡.(6.20) may be added to thc shcar strength of Eq.(6 11 ) . 

wherc 

/\..,.": cross sct::tional area ofthc inclincd reinforccmcnt; 

a"'"Y: yield strength ofthe inclincd rcinforcemcnt; and 

Bw~~.· angle between the inclined reinforcemenl and wall axis. 

[Commentary} 

(6.20) 

In Eq. 6.20, both tension and comprc.s<>ion side wall reinforcemcnt may be lakc into account. In 

some experiments, theorctically calculated shear strcngth of wal/s using Eq. ~.20 has higher safcty 

margin to experimentally observcd strcngth Iban thal of walls with shcar reinforccmcnt normnlly 

arranged, vertically and horizontally. Thereforc, ti is not ovcrestimaled that inclined rcmfbrccment, 

both tension and comprcssion side, are effcctivc on shcar strcngth ·¡ herc is some doubts about the 

quantity of cffectivcness for inclined rcinforcemcnt, however, this is good for duct1li1y as well as 

strength, then all area of inclined reinforccmcnt might be countable to the shear strcngth. Thcrc are 

two methods ofthe arrangement of inclined reinforccmcnt, onc is dislributcd mclhod ltkc as nOrmal 

arrangement of stcel in a wall, and the other is conccntratcd method like as diagonal rctnforcement. 

Both methods are acceptable, and have no problcms Stcc\ arca uscd in calculation, however, should 

be appropriately defincd as horizontal force components of inclincd reinforcemcnt corresponds lo 

incrcment of shear strcngth. The wall spccimcn with conccntrated inclincd rcinforccmcnt with 

hoops in wall panel, whose shapc isjust likc as a wall panel wHh diagonal column section, escapes an 
cvident compression failure al thc wall panel under largc dcformation situation (R=I/50) and small 

shear-span ratio (MIVD=0.5), and shows extrcmcly exccllcnt deformation capacity. This dctail of 

inclined reinforcement is desirable for hingc region subjcctcd lo largc shear force. 

---··----·-· 
6.4.6 Transfer of Shcar betwccn Storic<; 

Shear carried by lhe arch mechanism of a story, cxccpt for a part of it transli:rrcd dircctly 

lo the immediately lower story by the arch action, <>h;tll he resisted hy lhc !ensile nclion in hcam-. 

or by the truss mechanism in thc immcdiatcly lnwcr story. 
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[Commentary] 

Multi-story shear wall could be dcsigned by each story by story in this design procedure, shear 

force in a story should be transfcrred to the immediately lowcr story satisfying the cquilibrium of 
forces Shear carricd by arch mcchanism of a story, cxccpl for the part transfcrrcd dircctly lo thc 

immediatcly lowcr story by arch action, should be rcsistcd by tcnsion in bcams or by truss mccha
nism in the immediatcly lowcr story. Practica! dcsign proccdure is as following (sce Fig. C6.21 ), 

where dashed symbol denotes variables on the upper story, and simple symbol on thc lowcr story, for 

example, V' indicates design shear for upper story wall and V indicates design shear for lower story 

wall. 
Shearcarried by arch mechanism in lower story, V,: 

(Eq. C6.18) 

and the parl of shear transferred directly from the upper story to the lower slory by arch action, V11 , is 

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

lower stories). 

V 11 =V.( 1-A tan8- A'tan8')/( 1-A tan6) (Eq. C6.19) 

where A=hwflwa and .l'=h'wfl'wa· lf hw is equal lo h'w and lwa is equal to 1'..,.., Eq C6.20 will be 

derived. 

Val""' v. tan8/(tan8+ A) (Eq. C6.20) 

lfthe story height is different, it is safety judgement to use the greater story height. 

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

(Eq.C621) 

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

..1.V =V'- (V'1 + V,1) (Eq C6 22) 

Tensile strength of beam, T(=a1uy, a
1

: total area of axial steels, Uy:strength of steel), should be 
greater than or equal to ..1.V. 

(Eq. C6.23) 

This procedure is assumcd that the value of fJ in both lower and upper stories are always the 
same, and this assumption would give conservative results, bet:ause {3 of thc lower story 1s always 
small The reason why strength equation based on cotiJFI.O gives good prcd1ct1on to test results 1s 
thought that there are few test specimens which is good to verify the case of large value of cottP Thc 

anglc in truss rnechanism should be dlscus<;cd from now, beca use thc assumplion ol cottll of less than 

2 O al strength equation docs not always give anlmsafc result. 

V : dc¡,ign ~hcar 
V, : ~hcar !;trcngth 

' v· ' ___,___,.. 
' 

' ' ' 

V, : shear provided by thc arch mcchani~m 
V¡ : shear pruvided hy the tru'" mct:hani,m 

v, 
~ 

l 
~ 

J 

V..1 : shear lramfcrcd direclly lo the lowcr !.lory through !he arch <;lrut 
V..1 : V"-- V,, 1 

Fi!!;. C6.21 tnlcr~lory ~hl'Hr lran~fn. 
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6.4 7 Minimum Amount of Shcar Rcmforccmcnt 
Shear reinforccment ratio in a wall panel shall be not lcss !han 0.0025. Shcar rcinforce

ment ratio of the boundary columns shall be not lcss than 0.003 in a yield hingc rcgmn. 

[Commentary] 

(1) Confinement of boundary column 
Bottom end ofboundary column in shcar wall dcsigncd to yicld in flcxure, nn mattcr hnw tall 

wall is, ¡5 subjectcd to largc axial and shcar forccs. This design guidcline spccifics thc rlctails of stccl 

arrangement ofboundary column according lo its axial stress leve! assuming that thc a-.:ial force duc 

10 bending moment at flexura! yicld strength of wall is resistcd by thc confincd boundary cnlumn. 

But required amount of the confincmcnt al so dcpends on design shear leve! of wall, rcquircd dcfor

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

way to take all these factors at present time. 
Confinement at only the bottom part of boundary column is good. and thc amount of stccl in 

this part is very small to that used in the total building, then il is desirablc lo reinforcc thc par! 

subjected to large axial force as much as possible lt is recommended, hof based on theory but on 

experiment, that volumetric ratio of lateral reinforcement to con(mement zone is roughly more than 

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

0.6, and more than O 6, respectively. The effect of confincment dcpends on a spacing of lateral rcin

forcement, then it is recommended its spacing of less than 30cm and less !han 20cm for thc part 

under high axial force [see Section 9.3]. 

(2) Structural requirements 
Wall thickness should be more than 15cm and more than 1130 of clcar height of wal\ panel. 

Shear reinforcement ratio in wall panel should be more than 0.0025 in each orthngonal dircction 
Shear reinforcement should be arrangcd in doublc in case of wall thickncss of more than 20cm, ami 

its nominal sizc should be more than 010 (lO mm in diamcter dcformed bar), and tls spadng 111 

front area should be less than 30cm, but in case of alternative arrangemcnt of stccl its spactng in onc 

side is less than 4Scm. 

(3) Opening position, strength ofwa\1 with opening and reinforcement for opl!ning 

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

provided. Even at hinge region, wall with openings. which locate al other than critica! part and are 

enough reinforced to preven! shear failure, could behave like as a so lid wall. Shear strength of wall 

with opening can not be easily estimated because it relates to the reinforcing mcthod for opcning 

However, the strength calculated by "AIJ Standard for Structural Calculation of Rcmforccd Concrete 

Structwe," in which strength reduction factor concerning on opcning ratio, arca of opening lo are of 

wall panel is introduced, will predict safely. When the strcngth equation of this section applies lo thc 

wall with opening assuming thal the wall consists of two walls dividcd al thc opcning. hc1ght ol wall 

in lhc equation is very difficult to be fixed. that is clear height of opening gives unsafc predictio11 and 
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clcar hctght of wa\1 panel gtves too nmch safcty prediction. There is no simple and good way for 

this problem. 

As for reinforccrncnt arrangcmcnt around thc opening, thcrc :uc some spccial dfcctive dctai\'i 

such as X-shapcd reinforccmcnt in walls asit.lc lo npcning, but thc<ic method is vcrified by only 
cxpcriment and has nol yet gcncrally establishcd as design mcthod 

6.5 Design for Bond 

6.5.1 Design Bond Stress 

Dcsign bond stress shall be calculatct.l by Eq.(6 21 ). For a mcmber without planned yicld 

hingcs or with an planned yicld hinge at the onc cml, thc design bond stress can be givcn by the 

smaller value between those calculatcd by Eqs.(6.21) i'lnd (6.22). 

where 

dbL1a 

<r= 4 (L-d) 
(6.21) 

(6.22) 

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

mechanism assuring design, which equals 20'yu for a member with the planned yield 

hinges al both ends, equals (Uyu+O'y) for a member with a planned yield hinge al the onc 

end, and equals 2uy for a member without the yie\d hinges at both ends; 

db: diameter ofthe longitudinal reinforcement; 

Etp: total perimeter ofthe longitudinal reinforcement~ 

L: clcar span; 
b: width ofthc member section; 

d: cllectivc dcpth ofthe memhcr section; 

p...,.: rcquired shcar reinforcement ratio al the middle par! of member; 

O'wy: yield strcngth of shear reinforcemcnt at !he mit.ldle part of mcmher, and 

~: angle of the compressive strut ofthe truss mechanism al the midd\e pan ofmember. 

6.5.2 Dond Strcngth 

Dond strength a long the longitudinal rcinforcement of columns and bcams shall be calcu

latcd by Eq.(6.23) The bond strength for the top reinforcement of a beam shall he reduced lo 

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

5p 'b 
tbu = < 1.2+-·r-· )ICJfi 

b 

whcrc Pw·· shcar remforccrncnt ratio ofthc pcriphcral shcar reinforccmenl. 
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(Commentary] 

Much amount of flexura! rcinforccmcnl 111 hcams and columns might cause bond sphtting fail

urc along flexura! rc-bars and lcad lo brittlc failure, lhat should be prevcntcd. To assure the bond 

aetion for flexure mechanism [Refs 6.18, 6.40-6.42] and for truss mechanism [Ref. 643] are 

proposed as the methods to preven! bond failure. Dcsign mcthod in this design guidclinc 1s the 

combination of above two mcthods, that is, dcsign bond stress according to flcxure mcchani<;m or 

truss mechanism should not be grcatcr than bond strcngth. Bond dcsign is conducted for longitudinal 

flexura! re-bars arranged at extreme cdge laycrs 
Design for bond provided.in this section is simpliried for practica! dcsign use bascd on cnnscr

vative assumption. Accurale design for bond might be conducted aS described bclnw 

(1} Design for a member without yicld hingcs or with a yicld hingc al onc cnd 
In order to preven! bond splitting failurc, one ofhond stresscs duelo fleKurc, Tr, or duelo huss 

action, ft, should be less than bond strength, rou 
Bond stress due to flcxure, rr. is defincd as that produccd by the stcel stress differencc 

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

end section. The rr is given by F.q. C6.26 considering inclincd crack or yield hinge in tension sidc of 

a member. lla is a stress difference between both ends of a member On a s<ifefy assumption, strcsscs 

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

able strength, ay· Then .da takes 20"y- As for a member with an intended yield hinge at onc end, stccl 

stress in tension takes its upper bound strength, Uyu• and steel stress in compress10n takcs its reiL
able strcngth, ay, and llatakes ayu +uy- lt is not sure, howcvcr, that stcel stress in comprcssion always 

reaches oy. so it is allowed to get and use a working cnmprcssive stress of stecl, <Te, mstead of ay. that 

would be obtained by flexura! analysis usmg plam rcmaining plain assumption. 

ó.crd0_ 

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

Altematively, if bond stress requircd for truss mechamsm dcfincd in this dcsign guidclinc is 

less than bond strength, equilibriurn of truss mechanism is satisned and thcn bond splitting fatlurc 

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

offorces illustrated in Fig. C6.1 as Eq. C6.27 

(Eq. C6.27) 

where 

V, : shear carried by the truss mcchanism; 

Pwt : shear reinforcement ratio at the central part of a mcmber, wluch is not thc achtal ratio li:n thc 

part but !he amount required to resist the design shear~ and 
E'1' :total perimeter ofthe tensile steel bars. 
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"lhc bond strength, rbu• wuuld be oht:tincd as fullnwing proccdure [Rcf. 6.44}. The bond stress 
for upper steel in a beam should be reduccd hy O 8. 

(Eq. C6.28) 

In Eq. C6.28, 1'co presents a contribution of concrete and is given as: 

(Eq. C6.29) 

whcre b, represents the cocmcicnt related In the modc ofbond failure given by the smaller between 

bc1 and b5¡. 

Valucs ofbc1 and bs1 are givcn as: 

(Eq. C6.30) 

(Eq. C6 31) 

where 

bc~ : coefficient for the corner splitting mode [sce.Fig C6.22L 

b5,: coefficient for the side sphtting mode [see.Fig C6.22J mcluding the face~side splitting mode; 
de: depth ofthe cover concrete from thc ccnter ofthe comer sleel; 
db: diameter ofthe comer steel~ 

L:lb: total of diameter ofthe steel in a !ayer; and 
b: section width ofthe member. 

In Eq. C6 28, r51 presents a contribution of shear rcinforcement, and each value for comer splil

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

In case of the corner splitting (b¡=bci<bM): 

_50A,.ffli '-----
SI Sd¡, 

(Eq. C6.32) 

_ (20/N1+5NjN, + 15N,/N1)p.'bfl'J8 
"[ --- --------· ----·-~-

SI d¡, (Eq. C6.33) 

(Sp 'h<Oj)) 
t =-'!"..~-----

~¡ db 
(Eq C6.34) 
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where 
s: spacing ofthe shcar reinforccmcnt othcr thatl that in thc hingc rcgion; 

A.,.: sectional arca orthe shcar reinforccmenl covering thc corncr stccls (pcriphcrnl hoop or stirrup); 

N$: numberofthe flexura! stcels directly hooked by supplemcntalties; 

N u : number of the flexura! stccls not hookcd as abovc; 

N
1 

: total number of thc flexura\ slccls (::::2+Ns+N0 ); and 
p'.,.: shear reinforcemcnl ratto othcr than thal in thc hingc region, only shcar tcmlbrccmcnt arrangcd 

atthe extreme externa! si de (pcriphcral shear rcinforcCment = 2A.,.)(h s)) c:m be countcd. 

Cnrncr 'flllllllll\ Sidc ~phtlmg 

nnrrrn 
N 1 :::::4 
N.,=l 

Flg. C6.22 Corner- spliUing and slde spllttlng modes lncludlng the raCe.Side splllting. 

Equation C6.33 is derivcd from Eqc;. C6 35 and C6 36 in Rer. 6 44. 

whefe 
~'st,t : t1t for the steel that are directly hooked by shear reinforcement; 

'tn,2 : 'fst for the steelthat are not hooked by shear reinforcement; and 

1.22 : coefficient used in the cases for stccl bars other than the upper stcel in a bcam. 

(Eq. C6.35) 

(Eq. C6 36) 

Test spccimens in Rcf. 6.44 ha\'c four nexural stccl in a Une, and two ofthcm are hookcd by 

peripherallateral reinforccmcnt (N1=4, Nu=2) Aw in Eqs. C6.35 and C6 36 are rcplaccd by p'w· and 
then Eqs. C6.37 and C6.38 are derived. . 

(Eq C6.37) 

(Eq C6.38) 

~13 

'· i 1 

Whcn supplcrncntal !te is uscd with thc c;ame <;ccltonal arca of Aw, r,1 for íntermcdmtc bar hooked by 

supplemental tie is given as the summatmn of Eqs. C6.37 and C6.38. 

(Eq. C6.39) 

Equation C6 33 takcs the average ofthcse thrce valucs, Eqs. C6.37 lhrough C6.39. 

In chccking uppcr stccls in a bcam, stccls of a floor slab in orthogonal direction to the axis of 
the bcam could he countablc as a shcat rcinforcemcnt not hooking them. Thcn T51 ' by Eqs C6.40 or 

C6.41 could be addcd to Eq-. C6.32 or <:6.33, rcspccttvcly. 

In case of the corncr splitting 

In case ofthe side splitting: 

where 

A511 551 : area and spacing ofthe top stecl in a slab; and 

Asb• S¡¡b: arca and spacing of the bottom stcel in a slab. 

(Eq. C6.40) 

(Eq. C6.41) 

'lhe bond stress, Tbu• obtained from Eq 6.23 is thc worst case of Eq. C6.34 whcre many ncx
ural stccls are arrangcd in a !ayer and only lwo of them are hooked al the corner by shear reinforce

mcnt Equation 6.23 will be derived as following. Depth of cover concrete mcasurcd from thc 

surface of a steel and clear distance between nexural steels are specified not to be less than 1 5 times 
and 1.7 times their diameters, respettively. Equation C6.42 is from this minimum requirements for 

steel arrangement. According to above specífications, minimum required section width is obtained as 

(Eq. C6 42) 

Equation.C6.42 could be simplified as b!N1db""b/Idb>2.5, and then b1""b11~1.7 is obtained from Eq. 

C6.31. Thc contribution of concrete for this worst case is obtained from Eq. C6 29 a e; 

Cc0~1.18v'<Ji)::: 1.2lOB. 

Equation 6.23 is given as thc summation of this minimum assurance value of ~'co and l:q 
C6.34. This design mcthod for bond has airead y been applicd at the time of venfication for shcar 

strcngth equation (see.Fig. C6.5), that is, in Fig C6.5 the specimens that may fail in bond sphttmg 

havc becn cxcludcd 
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(2) Design for a mcmbcr w1th thc yicld hingcs at both cnds 
As for a member with intendcd yicld hingc at both mcmbcr cnds, two dc:sign conditions are 

provided. and it is neccssary for the dcsign for bond lo sati<;fy one of thcm One, {a]. 1s thc condition 

10 limil bond slip within small valuc (less !han the bond slip al peak bom! stress on bond Sl1c.ss versus 

slip curve), and the other, (bJ, is the condition to rema in c1ther ncxural mechanism or truss mecha

nism in large bond slip situ8tion (afler peak on bond stress versus slip curve) (Ref. 6 42) 

[aJ Bond stress due to flexura! actlon given by Eq. C6.43, f f, should not more than thc bond 

strength, Tbu , given by Eq. C6 28. 

where .do=2uyu 

[b] Smaller bond stress whieh is given by Eq. C6.44 or Eq. C6.45 should nol be more than the 

ultimate bond stress [Refs 6.42,6.45], rbus• afler considerable bond slip. Generally, bond 

stress slip curve has a almost constan! stress region (platea u) in large slip situation aflcr peak 

if certain amount of lateral rcinforcement is arranged. The va\ue of fbus givcs the bond stress 

in such region. This alternative method is renecting that a mcmber eOurd resist shcar by exist

ing ofbond stress necessary for truss mcchanism or nexure mechanism even in such rcgion. 

d tu:J' t--º'r 4(L·d) 

Ultimate bond stress, !tJus• is given as follows. 

In case ofthe comer splitting (b;=bci<b5¡): 

In case ofthe side spliUing (b¡=b~¡<bd) w1th codition N¡l2:2:Nu: 

In case ofthe side splitting (b,=b51<bd) with codition N¡I2<Nu: 
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(Eq. C6 44) 

(Eq C6.45) 

(Eq. C6.46) 

(Eq. C6.47) 

(Eq. C6 48) 

In Eq C6.45 .do' is the d1fference or strcsscs or stcels betwccn both ends in a mcmher, and is 
given by Eq. C6.49. 

(Eq. C6.49) 

whcrc <Yc, comprcssive stress of steel, is obtaincd assuming plain rcmaming plain assumption al the 

overstrength limit dcsign and using upper bound !ensile strength ofstcel ayu 

Equation C6A7 is derived as following. The ultnnate bond stress in Ref. 6 45, Tbu~· is given by 

Eq. C6.50. 

(Eq. C6.50) 

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

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

•• ,.= 1.22(0.3VaB) (Eq. C6.51) 

Test specimens in Ref. 6.45 have four nexural reinforcement in a !ayer (Nt=4, Nu=2), then f¡,u 

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

(Eq. C6.52) 

The ultimate bond stress of Eq. C6.47 takes thc average orthe summation orEq. C6.51 and Eq. 

C6.52. 
Figures C6.23 and C6.24 show the results of verification for this design method for bond. 

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

equation without check of bond. Many specimens could not reach expected (calculated) rotation. 

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

section. Figure C6.24 shows the evidence of the method of dcsign for bond. Hori?.ontal axis in Fig. 

C6.24 denotes the yield drift for members in which bond failure is expeeted. where yield drift was 

calculated according to Ref. 6.49. 
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Fle,. C6.24 Relatlon belween the ex.perlmentally obsernd ultimate memhu rotatlon angles and predlcted 

angles obtalned from Eq. 6.11, Eq. C6.32 and Eq. C6.33 on the spedmens that revtal failure 
In lhe bond spllttlng. 
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6 6 Destgn for Bcam wtth Opcning ~~ 
Thc provis10ns m Clause 6 2 1 "Baste Prmctplc," Clausc 6 2 2 "Strcngth of Shcar 

Rcmforcerncnt," and Clause 6 2 3 "Strm:tural Rcqutrcmcnts" shall apply lo thc shcar destgn for 

a bcam wtth an opening 
-- ---

(Commcntary) 

A bcarn with an opt'ning rcinfon:cd transvcrscly by only stirrups ns shown in Fig. C6 25(a) ¡.., 

takcn for a samplc. Symbols used in the ftgurc denote: 

11 : diamctcr of a hole or diameter of a cireumcircle (if opcning has a rectangular shape); 

G : spacing of stirrups aside lo hale; and 

Yo: distance from the center ora holc to the axis of a bcam. 

In the bemn with opcning arch mechanism rs difTicult to exist, and then shear shall be tranc;

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

angle of concrete in upper and Jower par! of a hole is rcprcsented by ~' in thc_sc figures. Symbob ul 
horizontal arrows show bond stress, and vertical oncs represen! forccs applied to concrete from stir

rups. Unshadcd portian shows the zone whcre diagonal comprcssion stress field is not formed. 
Diagonal compressive stress of concrete around thc holc hecnmes l:~rger as thc unsh;ulcd portinn is 

extcnding. Effective dcpth for truss mechanism, j 1w. is dcfincd as Eq. C6 53 

j =¡·- __ ll ____ -Gtanc¡, 
tw t cos$\ s (l'q. ("6_5] 1 

In Eq C6.53, (11/coscPs -t G tantfl,) rcprescnts thc vertical hcight of thc un!>hadcd portion (scc 

Fig. C6 25(c)]. Shcar reinforccment asidc In a holc should he prnvtdcd within thc rangc of Ü1,j2 

+y0)cotí>s as shown in Fig. C6.25(a). Comprcssivc stress of concrete in shadcd portian is given by 
Eq. C6.54, where stirrup stress is assumed to be awy. 

(Eq C6 54) 

where Pws denotes the shear rcinforccment ratio aside lo a hole. 

On the condition that <Tcw is equalto vo-0 al thc shcar strength, ~' rs givcn by Eq. C6.55 

col$ = r IJa¡¡-~-~-
~ ~ r ... ~crwy <Eq C6.55) 

The value of cottfls is allowed lo take more than 2 O, beca use this C:t'-C is limitcd in thc vicuuty 

ofhole. Then reliable shear strength ora beam with opcning is givcn by Eq C6 %. 

(Eq. C6 5ú) 

whcre Pw~Owy = (1/2--lllj¡)V{(frl) when Pw,av.y > (1/2-11/jr)vv'Oi;'. which IS thc lllaXIIIHIIn anwttttl 

or reinforcemenl for shear. 
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1~ 1' .. 

~-

1 t.-l.-d._!~" t•oh:ottJ, 

(a) Reinforccmenl arrange. 

(h) Truss a,uon. 

tantJ. 

{(;) fruss near a hole 

Flg. C6.2S Beam reinforced only by stlrrups. 

The altainab\e maximum shear strength ofbcam (reinforced up to its limit) with severa] opcn· 

ing ratios, ltlj" are shown in fig. C6.26. Jlerc G is assumed to be cqua\ to 1.211 For cxample whcn 

Hlj, is equal to 0.25 (j,=0.8D and H/0=115), the upper limit of Vu/(bj1vV<J(i) takcs O 24 11 mean-. 

the upper limit by reinforcement of stirrups. Thc verification for this strength cqua1ion against tc-.t 

data [Refs 6 69-6.73] has done and the results are shown in Fig. C6.27. Good prcdiction is ohtaincd 
by this strength equation. 
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lnclined rcinforccment whosc dcveloprncnt are anchored nutsHic of stirrups aside lo a holc, 

where compressivc -.tress of concrete is not so high, as shnwn in rig. C6.2R, can work well in its 

tension side Thcn the efTcct of mclincd rcinforccment givcn by Eq. C6 57 could be added lo the 

strcngth, V u• of Eq C6.56 

whcrc 

Ol: anglc ofinclincd reinforccmcnt lo axio:; ofa mcmbcr; ami 

Al : tension arca of inclined reinforccmcnl. 

'""' ' 
1 "' ~ 

'""' '--- -- --·· 

' "' 11! '·' " 
II'J• 

\ 
o; 

Flg. C6.Z6 Effect or the sl7e or hole on the upper shear strength. 

o 
o 

o 

o 

!',IV1 

Fi2. C6.27 Verifi('ation of strenglh equalion. 
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(a) Reinfnrcement :•m•nge 

(b) Truss action 

Flg. C6.28 Btam relnron:ed by lhe lndlned reinrorct'mrnt. 

In a bcam with lop and bottom sub-bcams rcinforccd longitudinnlly and latcrally, each suh
beam have a truss mechanism as shown in Fig. C6.29(b) Then shcar strcngth could he obtamcd by 

Eq. C6.58. 

(Eq. C'6.58) 

where Ps<1sy = vuo/2 (when PsCfsy > va812), which is the maximum amounl of rcinforccmcnt for 
shear, and in which, 

jts : distance between longitudinal reinforccmcnls in thc top and boltom suh-bcam<o; 

p1 : shear reinforcemcnt ratio of !he stirrups in !he top and bottom sub-bcams, and 

<Yay: yield strength ofthe stirrups in the top and bottom sub-beams. 

The value of cot4\ takes the smaller value in Eq. C6.60: 

cotfs = 2 

(Eq C6 60) 

Stirrups in top and bottom sub-bcams should be providcd in thc range of j"'cottfl~ from !he cdgc uf 

thc opening as shown in Fig. C6.29(a). lnsidc longihtdinal rcinforccmctll in suh-hcam., shnuld he 

anchored at the outside of extended sturup arrangemcnt from sub-bcams with hooks bcnt insit.lc d 
beam. Required strength of inside longitudmal remforcement in sub-beams, assy, is obtained from 
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Eq C6.61. 

(Eq.C661) 

whcrc W denote <o !he lcngth of opcning Ami rcquucd .,,,cngth of fkxmal reinfi~rccnJent of extrt·me 

cdgc (out!:ide longitudinal steels in suh-heam<>). a~ o-y, .,hould not he lcss than that hy Eq C6 62 

(Eq. C6.62) 

~~. 
(:1) Reinforcemt'nl arrange 

'"'flltlltllflll 
(b) Truss aclion 

Flg. C6.29 Bum wllh a rectangular openlng relnrorced by lhe lonefludlnal 

relnrorcement and sllrrups In sub-bums. 

Whcn tite inclincd rcinforcement a<o shown in Fig C6.30 are provided, the effcct or its tcn-;ion 

strength would be evaluated by Eq. C6 57. ami would be addcd to V u lts anchoragc should be done al 

the outsidc or additional stirrups arrangcd asidc to opcning The po<oition of opcning m a hcam ¡., 
dcsirablc to be nther !han in yicld hinge region Whcn a opcning in yicld hinge reg10n shuuld not he 

avoided, Eq (¡ 9 should be considcrcd in a calculatinn of cot4>, and effectivencss factor, v, <>hnuhl he 

given by Eq. 6 R. 
Sh<.'~lr strcngth of a porlion without holc shoulcl he obtaincd by Eq. C6 63, considenng nuly 

truss mcchanism. 
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(Eq C6 63) 

where Pw denotes thc shcar rcinforccmcnt ratio in a portian willtout a hale, amt thc valuc uf cot\1) 

should OC calculatcd from Eqs 6.5 6 1 ami 6 9 
When a spccial stcel would be used as a rcinforccmcnt for a holc, its cffcct, that should he 

verified by experimcnt and etc. might be addcd lo shcar strcngth. Rcfcrcnce 6 74 ts a rcscarch on 
this tapie. In this case also, shcar strcngth of a part without holc should be calculatcd by Eq. C6.63. 

J 
1--l 

¡,.col l. 

{a) Remforce•nenl arrange 

thl Tru'~ action 

flg. C6.30 Rcam \\ilh a rectangular openlng r-einforred by 

the lndined relnforrement. 
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CIIAI' II'R 7: BEAM-COLUMN JOINT 

7 1 Design Objectivcs 

Dcam-column joint shall be dcsigned lo maintain 1ts intcgnty to the assuring dcformalion 

afler the structure forms a yield rncchanism. Thc beam-column joint shall be dcsigncd lo preven! 

a significan! stiffness dctcnoration and slip-type hysteretic bchavior by load rcversals. 

[Commentary) 

(1) Structural rcquiremcnts in bcam-column conncction 

11 should be avoidcd in princtplc that a slructure designed to form the ovcrall yield mcchanism 

fails in beam-column joints Becausc the beam-column joints would suffer from so large shcar of 

adjacenl beams and colunms that it is dirTicult not only to design thc joints for high ductility, but also 

to repair their damage. Therc are many proposals rcgarding the resisting mechanism of a beam

column joint against shcar. 111is chapter adopts a diagonal compression strut of conctcte as lhe shear 

resisting mechanism, and the upper limil ofdesign nominal shear stress ínjoint is providcd to preven! 

failures. 
The beam-column joint has to rcsisl bending moment, shcar, axial force ami lorsional moment 

produced by columns and bcams al dcveloping a yicld mechanism without collapse, and also it is 

desired that thejoint is withoul evidcnt stiffness degradation. Failures ofa bcam-column joint duelo 

an anchorage failure of flexura! remforcement of bcams or columns and due lo compression failure 

of diagonal strut of concrete should be prevented. lfowever stiffness degradation of the joint and slip 

behavior in a slory hysteretic characteristic m ay be resulled from shear cracks in the joint, yield of 

joint lateral reinforcements and bond deteriora! ion in yield regions of column and beam bars. 
Because it is difficult to avoid thc shcar cracking and the bond deterioration of flexura!' reinforce

ments in a beam-eolurnn joint, the load vs. defonnation characteristics with slippage may be accepted 

in the guidelines so far as they do not affcct so mueh on an earthquake response. 
A recen! study [Ref 7.1] indtcated that the slipping hystcretic characleristics, as far as thcy 

were not so excessive, did not increase structural response in displacemcnt rangc considcred m thc 

guidclines; i.e., an story drifl anglc of 1/100 radian. In this chapter, minimum shear reinforcement in 

a beam-<:olumn joint in proportion to joint shcar stress is spccified IOr prevCnting the cxcessive slip

ping hysteretie eharactcristics, and thc design for cmbcdrnent of ncxural reinforcement of beams and 

columns and for anchorage ofhooked reinforcemcnt of beams are also described. 

Beam-column joints in a structure dcsigned under the concept of the guidclines are surely 

subjected lo stresses corresponding to the flexura! strength at yield hinges bccausc the membcrs adja

cent to the joints are intendcd lo form yicld hinges. Tite joints are the key elcmcnts for transfcrring 

forces between beams and columns and assunng a overall yield mcchanism, therefore the destgn for 

beam-eolumn joints is very importan!. llowever, the design criteria for joints specified in this chaptcr 

is not so severe than that for beams, columns and shear walls because severe dcsign requirements 

would disconnecl the continuity of the design for joints between the previous design method and the 
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guidelines (tl11s continuity ic; importan! in Japan) and makc the scopc of thic; dcc;rgn guidelrne narrow 

(2) Basic plan ofbcam-columnjoint 

a) A beam-column joint is a scgment wherc strcsscs of cohunnc; ami beams are transfcrred by 

thcrr longitudinal reinforcements through the corc cune rete of JOlnl, thercfore !he joint rs rcquired ro 

have enough strength and stiffness The core concrete in thc joint must be confincd by longihrdinal 

reinforcemcnts of columns and lateml rcinforccmcnts of the joint, ami it is reasonable and practicalto 

embcd the longitudi.nal reinforcements ofhcams in thc corc. In ordcr lo arrange thc longrtudmal rcin· 

forcements of beams inside lhe concrete COl e, heam widths are necessary to be lcss than the column 

width. This treatment leads to avoiding large eccentricity between beams and columns. For example 

when bcam widths are a half of a column width and thc side faces of bcams are not localed muside 

the column side faces in the joint region, the maximmn cccentricity betwecn the hcams and columns 

is less than 1/4 of the eolumn width 

b) When beams and columns are conncctcd with cccentrrcity, lorsional moments acting on the 

bcam-column joint and on the column in the oppositc dircction lo cach othcr make torsional crack e; in 

the joint and eolumn, and reduce their stiffi1css. 1\ large eccentricity reduces a stress transferred toa 

si de portian in the joint apart from the beam, then shcar capacity of thc joint decrcases due to the 

reduetion of effective volume resisting against shcar 

Therc is no limit about the ecccntricity m thc dcsign gmdelines llov.ever, shear design for a 

beam-column joint with a large ecccntricity m ay be done ignoring a portian outside the effeetive joint 

area and torsional design for the column duc to the ecccntricity is neeessary. 

e) A deep beam-column joint has a slender shapc anda steep diagonal concrete slrut. An (';I;Js

tic analysis of this kind of joint using a parametcr of "a" (=beam dcpth/column depth) shows that 

shcar stress distributions a long the axis of column wns expresscd by a parabolic curve with its peak 

value at the eenter for "a"=l.O, by a rectangular with almos! uniform value for "a""' 1.5 to 2.0, and by 

a biquadratic curve with two peaks at thc upper and lower parts for "a">2.0 [Rc0.2). According toa 
few tests about a deep beam-column joint w1th "a"=2.0, shcar failure concentrates lo the upper par! 

of the joint and the nominal shear strength is 60 % lo 70 % of the jnint strength wi!h "a"= 1.33 

[Ref.7.3]. The depth ratio ofbeam lo column has no hmit in lhis guidelines, but a deep beam-column 
joint should be designed with caution [Ref. 7.4]. 

d) Chapter 10 requires structural slits (gaps) which separate non-structural walls such as span

drcl walls from yield hinge regions of structural members ·1 he stilfness of bcams or columm 

increases due to those non-structural walls, conscquently rotation of the yicld hioges becomc!'i so 

large that yield regions of their longitudinal hars will cxtcnd toward inside of the beam-colunm jomt 

and bond deteriora! ion of the bars may take place in thc joint llowcvcr, !he quantilative evaluation nf 

the bond deterioration is not clear because there is few studies on this matter {for example, Re f. 7 5). 

7.2 Design for Shear 

7.2 1 Deign Principies 

In shcar design of a hcam-column joint, rcliablc shear strength Y;u shall be grcater than 

design sbear Vj ofthe yield mechanism assuring dc<>ign. 



7.2.2 Shear Strcngth of Bcam-Colunm Joint 
Shear strength V

1
u of bcam-column joint shall be given by Eq. (7.1 ). 

where JC' : factor dependen! on shape of beam-column joint,equalto 0.30 for a cross-shapc 

interior bcam-column joint, and 0.18 for an inverted T-shape exterior beam-column 

joint andan L-shape top story exterior beam-columnjoint; 

u8 : compressive strength of concrete; 

0
1

: column depth or horizontally projected length of90 degree hook; and 

bj: etfective width ofbeam-column joint given by Eq. (7.2). 

b; ="" + b,, + b, (7.2) 

where ~. b.1, bu denote the beam width, the smaller of one-quarter of column depth and one

half of distance between beam and column faces on the one side and another side of a beam. 

7.2.3 Lateral Reinforcement 
Lateral reinforcement ratio Pjh of beam-column connection s·hall be not less !han 0.002, 

and shall satisfy Eq. (7.3 ). 

(7.3) 

[Commentary] 

12.1 Design principie 

(1) Beam-column joints should be designed against the severest stress combination of bending 

moments and shear forces at the yield mechanism assuring design. The local ion of yield hinges in a 

structure have been fixed at the design stage for the beam-column joints, then thc non-hinge 

members includmg thc joints should be designed for the stresses which are calculatcd by using thc 

upper bound strengths at yield hinges. Hinge localion of a beam is in principie at a face of column, 

but sometimes it is moved towards a center part of the beam in arder lo improve anchorage and bond 

of beam bars in the joint. In any case the upper bound strengths of yield hin&es should be used for the 
design of joints. 

The upper bound strengths of yield hinges are usually different in the loading direction; Le., 

direction from right to Jef\ or left to right, then the joint should be designed against the severest 
condition. 

The upper bound strength of yield hinge is derined as the upper bound flexura\ strcngth in thc 

section S.4. The section describes that the effects of 1) actual strength oflongitudmal bars increasing 

from their nominal strength, and 2) reinforcement in floor slabs whose effective widths expand 

ac:cording to drift level of the story should be taken into accounl in calculating the upper bound flex • 
uralllmlgth. 

(2) Dcsign shcar force, V1, for thc hcam-colunm Jninl in a structurc with a strong column-weak 
bcam mechanism is obtained by Eq. C7.1 [sec Ftg. C7 1 J 

=T+T'-Ve (Eq.C7.1) 

In a T-shaped exterior beam-column joint, C~ '+Ce ·~r=O is assumed. Shear from columns, V e• 

ts dcfincd as the average of shear forces 111 thc uppcr and lower columns, and is obtained by Eq. C7.2 

using the upper bound strengths ofbeam hinges. 

where Mb, Mb': moments orleft and right bcams at thc faces of column; 

lb, lb' : span lcngths of lefl and right bcams; 

L , L' : clear span lengths of left and right beams: and 

le. le' : heights of upper and lowcr columns. 

(Eq. C7.2) 

The design shear force for the bcam-column joint, Vj. at the top story calculated on the 

assurnption that Ve= O gives safc side result. 

As for a beam-column joint in a structure with yield hinges in columns, the upper bound 

strengths of column hinges domínate the design of the joint, so the dcsign shear force, Y¡. is given by 

exchanging beam forces for column forccs in Fig C7.1. The beam-column joinl al the first noor leve! 

in a building with a basement floor should be designcd using the upper bound strength ofbonom end 
of the first story column and the design stress of top cnd of the basement column provided as a non

hinged member. For T-shaped joints in thc top story or the bottom story, !he design shear force of 

joint would be given by exchanging hcam forces for column forces in invcrted T-shaped exterior 

beam-column joinls shown in Fig. C7.1. Axial force of column could be ignored because the shear 

force of beam-column joint is detcrmined from bending moments and shear forces of adjacent 

membcrs. The dcsign forces produccd by intermcdiate longitudinal rcinfi,rccmcnl in a column with a 
yicld hingc should be addcd lo thc forccs of T antJ C' in Eq. C7.1 according to the in tended rotal ion 

angle allhe hinge region. 1 he shear force calculatcd by above rncthod is the vertical shear force, Vjv• 

and the lateral shear force, VJh• could be obtamcd by Eq. C7.3 approximately, ifnecessary. 
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where Y;v : vertical shcar force; 

Db : depth ofbeam; and 
D : depth of column. 

(l'q. C7 3) 

(3) A11 beam-column.joints al and abovc thc ground noor leve! of a structurc should he 

designed according to the provisions of this chaptcr. Similarly to thc dcsign fur colunms, thc dcsign 

forces are desirable to be determincd considering lateral loads acting simultancously in two direc· 
lions. The shear force in a beam-column joint subjcctcd to thc lateral loads in two dircctions is csti

mated by superposing thc forces al yield mcchanism in each direction, and is larger than th<ll 

obtained from one directionalload 
On the contrary, thcrc are fcw rescarch on thc shcar strcngth nf bcam-column joint suhjcctcd to 

any dircctionallateralloads. Especially lhere are very ICw resenrch on lile behavior of shcar failurc in 

beam-colwnn joint prior lo yielding ofthe beams or columns. As shown in F1g. C7.2, test results on 

three-dimensional interior bcam-column jmnls subjcctcd 10 bidirectionalload revcrsals show that lhc 

shear strength of joinl in 45 degrce direction was larger than that in the mam dircction (bcam axml 

direction) under no column axial force, but was nnl larger than lhat under large column axial force 

(crn /cro=0.2) [Ref. 7 .6). The bidirectional shear strength diagram of colümn is represcntcd as an 

ellipse. lf this characteristic could be apphed to bearn-column joints, it would not be neccssary for 

design of joints to consider the strcngth reduction due lo the efTect of bidirectional loads 1 he shcar 

strengths and the story drin capacities of three-dirncnsmnal bcam-column suhassemblagc~ nfier 

yielding at the four beam ends do not show large differences bctween the beam axial direction and 

the 45 degree direction. Thereforc the guidelincs allow lo dcsign a joint only in cach beam axial 

direction, when enough shear strength is provided lo the joint. Further researchcs on the shear 

strength of joint in any direction are necessary. 
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Srncc thcjoint surrnundcd by struclural walls llocs not subjccii(I\O largc shcnr m the dircction 
of wal1 pl<mc, it is not ncccssary lo dcc;ign for such jmnt. Thc joinl mljaccntlo a structmal wall, such 

as boundary beam-column joint in a wall, would he designcd a .. a patl of a houndary column ¡11 a 

wall for lateralloads in direction of the wall planc, und be dcstgnctl for !he cmhcdmcnl of longitudi
nal rcin!Orcemenl of the boundary hcam, so that it is llllnwed to dcsign such joints fnr the tranc;vcrsc 
lateral load independently. 

7.2.2 Shcar Slrength of l3cam-Colurnn Joint 

Shcar strength of bcam-column joint should be bascd on thc slrcngth multiplying thc uppcr 

bound shear stress dependen! on thc shapc of bcam-column subasscmhlagc by thc cffcctive shcar 

resisling arca. 

( 1) Shcnr rcsisting mechanism 

Thc shcar rcsisting mechanism in bcam-colurnn joinl can he considcred lo consist of a diagonal 

concrete strut action anda truss action [Re( 7 7]. This is almos! thc samc shear rcsic;ting mechanisrn 

as for bcams and columns. The diagonal concrete strut action is thc stress transfCrring mcchanism by 

a diagonal compression strut of concrete connccting a pair of comprcssion 7-0ncs at the corncrs of 

joint produccd by bending moments of beams and colunnts. The lruss action is the stress transfcrring 

rnechanism by !ensile resislance of lateral and vertical reinforcemcnls in the joint and by comprcssive 

resislance of unifonn diagonal concrete strul in thc joint panel. Thc truss action depends al so on the 

bond slress transfer a long the column and bcam longitudinal reinforcemenls in thc joinl, so thal bond 

deteriora! ion reduces the stress transferrcd by the truss aclion. Previous test data show that thc etiCct 

of lateral rcinforcemenl in beam-column joints on thc shear strength are nol so much and the failurc 

of diagonal compression strut or conctete domina tes thc strength. Titcrcfore the guidelines have lhe 

limita! ion of working shear stress of concrete to preven! shear failurc 

Interior joint test results of68 specimens, testcd during the pcriud of 1966to 1988 in Japan and 

other countries, were compared wilh actual concrete strcngth in Fig C7.3. Twenty-four specimens 

showed shear failure in joinl prior to the yielding of beams (sol id lriangle symbols in Fig. C7.3: J
type), and rorty-four specimens showcd shear failure in joint afler thc yielding of beams (open circle 
symbols; nJ-type) Thc vertical axis is the nominal shcar stre.-.s of joint, r1u, which is the amounl of 

m:u.imum strength divided hy the prorlucl ofb1 and D; dcfined in thc scction 7.2.2. l'hc va)ue ofb1 in 

J-lypc wkcs the average width of column and hcam. Thc hori7ontal axis is compres~>ive strength of 
concrete cylinder, a 11. llte rangc of au foral! spccimens is from 100 In 550kgf/cm1 and that of J-type 

is from 100 lo 400kgflcm2. The loW'Cr bound of í¡u coulll be eslimatcd lo be 0.3 a8 . Shear strcngths 

of RJ-typc are dominatcd by the flcxural strength of bcams Though snme of lhcm were lower than 

0.3 a9, shear failure occurred due to thc incrcmenl of deformation. lñe dcformalions at shear failtne 

in BJ-type specimens except for one specimen with vcry small shcar span ratio wcre more than 1/50 

in c;tory driO which is the assurance deformation in the guidclincc;. Thcrefore shear failure in joint 

could be avoided when the joint shcar stress is kepllo be leso; than thc joint c;trength of J-type specimen'i. 

Although lhe shear strengths of heam-column jnintc; plottcd in 1-ig C7.3 include the effect of 

c;hear remfnrcement in them, the figure showc; tlwt !he shcar o;trcngthc; incrcase mainly with comprt'.<;

sivc strcngth or concrete Equaltonc; dcscrihcd thc rclation ol c;hcar stress and specilied concrete 

<;lrcngth wcrc proposed previously, hut rno<;l nf thcm undere<;timatc thc shear strength in the range of 



high compressive strength of Clllltlcte. l:quatiOll 7 1 is p1npm.cd nmdify111g tlu:-. tcndcncy, 111 which 

the shear strength of bcam-column joint is p10port10nal lo thc comprcs!>ivc st1cngth of concrete 

considering lhat shcar failurc is duc lo compression failurc nf concrete strut. Thc average ratio nf <1u 

to crs is 0.345 and its dcviation is O OSI m J-type spccimcns Thc valuc of O 3 is proposcd n" the cocf

ricient ",(' in Eq. 7.1. Consequently more than 80% of interior bC'.un-column joints dcsigncd hy Eq 

7.1 will have the shcar strength ofmorc than 0.3 C1n 
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As for T-shapcd exterior bcam-column joints as well as interior joints, test data on shear 

strength are summarized m Ftg. C7 4. Therc are only five specimens of J-type and seven spccimens 

of BJ-type. Other specimens failed in anchorage ofbeam bars or in nexural yteld of beams. Thc aver

age ratio of lju to a9 is 0.194 and its deviation is O O 13. Proposed valuc of k' in Eq. 7.1 is 0.18. More 

than 800/o of exterior beam-column joints designed by Eq 7.1 will have the Shear strength of grcatcr 

than 0.18 a8. 

The first order regression relationship among test data would be describcd as r¡u = 0.249 
era+ 19.2 in kgf/cm2 for the interior joints and as 1ju -= 0.105 a8 + 21.9 m kgf/cm2 for thc exterior 

joints. Judging from thcse rcgression relationships, Eq. 7.1 gtves a high shcar strcngth in the range of 

high compressive strength of concrete. 1 he reason why thc rclation of shcar strength and concrete 

compressive strength ts expressed with a proportional cxpression is that such type evaluation is 

simple and practica! for structural design, then it should be noticed that thc upper bound of thc spcci· 

fied design compressive strength of concrete is 360kgf/ctll2. Thc cncfficient of K should not he used 

in the case that compressive strength of concrete ts more than 360kgrlcm2. 
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Flg. C 7.4 Average Jolnt shear stress vs. compresslve strength of conc:rete 

or e1terlor jolnt with a rutated T-shape subassembla~. 

(2) Effective width bi and effective dcpth DJ ofbcam-column joint 

The cffective width of joint, b1, should be obtained by adding a beam width to an effective 

width of column [refer lo Fig. C7.5J. The effective width of column is defined as the smaller of a half 

distance from beam side face lo column face and one-fourth ofthe column depth on either side ofthe 

bcam. In another words, lhe effective width, bJ, is based on the average width of beam and column, 

and is limitcd to the sum or beam width and one-fourth of column depth, assuming Uta! joint stresses 

are effectively transferred through a 1.nnc covercd by four lincs with their angle of 1/2 radian from 

each side face of beam. This concept considers thal when the beam width is very narrow againsl the 

column width or the bcam connccts eccentrically lo the column, sorne part of column volume in 

beam-column joint far from the side face of bcam does not contribute lo shear strength. According lo 

this definition on the effective joint width, it takes thc average width of the beam and the column, no 

matter how eccentrically the beam connects to the column, when the bcam width is more than a half 

of column width for a square column. And also it oficn takcs the sum of the beam width and one· 

fourth of the column depth, when the bcam width is less than a half of the column width or the beam 

connects lo the longest side ofthe rectangular column. In thc case that a width ofbeam or column is 

different from a width of the oppositc beam or column of the joint respectively, ora couple or beams 

connect lo a column with eccentricities differcnt from each other, it is necessary lo define another 

effective widths for those beam-cotumn joints by undcrstanding the formation of compression strul in 

the joints For example, the joint with two different widths of bcam!; takes the average width of them 

as bt. in Eq. 7.2. Further researches on thio;; f1cld are rcquired. 

The effective depth for interior bcam-column joint may take column deplh, D. In previous 

researchcs on beam-column joints, thc elfcctivc jnint dcpth tuok conventionally lhe moment arm of 

column,jc, ignoring the effect ofaxial force on thc arm length. lt¡s scemed 10 be lhe same method as 

evaluating shcar strenglh of beams or columns. Shear slrength of beam-column joint would depend 
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Flg. C 7.7 Shur !trength or Interior jolnt dlvlded by concrete strength n, productor 

lateral reinrorcement ratio and lts yleld strength. 

method for lateral rcinforccmcnt in a bcam-column joint considcring thc cffcct uf culumn axial force 

and bond strength, the rcquired dcfmmalion capacity of yicld hingc adjacent lo thc joint, and anchor

age strength ofhooked bars in T-shaped exterior joint. 

(2) Design for vertical reinforcement in a heam-column joint is not required in the guidelines, 
because usual columns would have al least a intermediate longitudinal bar m cach column face and 

the bar works as the vertical shear reinforcement. The effect of vertical shear reinforcement on joint 

shear strength is not clear yet, but te_st results of T-shapcd exterior joints show that the lateral and 
vertical shear reinforcement arranged with well balance and a large axial force of column prevent a 
shear failure of joints arler yielding of !he beams [Ref. 7 .12J. lbe intermediate column bars of joints 
with yield hinges in beams are useful to resist joint shear force because the bars are not subjected lo 
SO large tension by the column end moments, but the bars of joints with yield hinges in column may 
not be useful. Therefore it would be necessary to arrange additional lateral shear remforce~ent 
instead ofthe vertical shear reinforcement for the joinls of the latter. 
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7.3 Anchorage of Beam and Column Reinforccmcnts 

7.3.1 Anchorage Method 

Longitudinal rcinforccmenl of hcarn w1th an intcndcd yield hiuge, as a general rule, shall 
pass through the column core or the bcam-cohnnn jnint or shall be anchored into coltunn core of 
thc beam-column joint with a 90 dcgree honk Dcvclopmcnt length of a bar shall be countcd 
from the critica! section atthe column face or atthe top and bottom beam faces 

7 .3.2 Anchorage with 90-Dcgrce llook 

Development length shall conform lo rcquiremcnls in Chapter 9. fieam lougitudinal rein

forccmcnt shall be extended bcyond the mid-dcplh of column with a 90-dcgree hook. Extcnsion 

of a 90 degree hook shall be placed in the bcam-column joint. 

7 .3.3 Bars Passing through Joint 

When longitudinal reinforcemcnt of bcams or columns with intended yield hinges al bolh 
faces of joint passes through the joint, bar si7e lo mcmbcr depth ratio shall be delcrmined not to 

cause significan! stiffness reduction or slip-type hysterelic bchavior undc~ load revcrsals. 

{Commentary] 

7.3.1 Anchorage Method 

( 1) Longitudinal reinforcement of beam normal! y passes through an interior joint aml is 

anchored with 90-degree hook in an exterior joint. lt is desirable lo avoid the bond deterioration, 
bccause yielding of the beam longitudinal reinforcemcnt is liable lo pene trate into the joint and to 

deteriorale bond resistance along the reinforcement, consequently it causes also deterioration of 

hysteretic energy dissipation. The bond deterioration may be delayed in ihe interior joint by passiug 
the beam reinforcemenl in the confined concrete corc, and by limiting thc bond stress level in des1¡pt. 

The limitalion ofbond stress leve! is specified in 7.3.2 and 7.3.3. 
(2) Joint cover concrete adjacent toa loaded beam may spall out or fail in punching shcar with 

cone-shape by tension of beam reinforcement, resulting in a reduction of developmenl Jength. 1 he 

development length is necessary to be evaluated atthe face ofcore concrete in joint ir such phenomc
non would occur from early stage. Anchorage capacity of a bar subjecting to compression force docs 
not reduce so much than that under tensile force. 

This guidelines adopts the way as the critica! section for calculating the developmcnt lcngth ol 
a bar is taken at the fáce of column conventionally, becau:r;;e spalling of cover concrete or reducti<m ~~r 
bond resistance after bar yielding is affectcd by many factors and these behaviors are not so clear. 

7.3.2 Anchorage with 90-degree llook 

( 1) According lo T-shaped exterior bcam-column joinl tests whcre bcam bars wcrc anchorcd 

with 90-degree hooks, local compression failurc of concrete inside thc bar bends or splitting failurl' 

of cover concrete beside the bar beods wcrc rcpor1ed as thc failure mode of anchoragc, cvcn if the 

difference of failure modes between anchorage and joint shcar were not clearly distingtushcd 1 he 



on the d1agonal compresswn strut ol l.:nncrctc which lin!..s llnth comprcs~1on cdges in thc joint adJa

cenl to thc ends of bcams and colunms. so that it is rcasonablc lo takc thc hori.rontal lcngth ul joint as 

the efTective depth and also such manncr is simple lo calculatc thc c;trcngth. Thc ciTCctivc dcpth for a 

T-shaped exterior beam-column joint takes thc horizontally projccted length from thc outsidc of 90-

degree hook to thc bcam cnd or thc hori7ontallcngth from thc bcnm cnd to thc cm! of stccl anchor 

pi ate in cac;c nf usmg mcchanical nnchoragc. This IS hascd on thc ~ame conccpt tak mg thc ho1 uontal 

length of compression strut of concrete a e; thc enCctivc dcpth for thc intcrinr hcam-cnlumn Jtlllll 

Flg. C 7.5 Defined dfcctlve wldth or beam-column jolnt, whlch ls used In case ni rccentrlc jolnt and/or 

diiTerrnl wldths between beam and column. 

(3) The confinemcnt efTect oftranc;verse bcams on bcam-column joint 

From the bcam-column joint tests with non-loaded transverse bcams it is wcll knnwn that the 

transverse bcams make the joint stifT and strong. Figure C7.6 shows thc test data concerning the rcla

tionship bctween coverage ratio of a joint by transverse beams, A., and shcar strength magmfícation, 

{1, of a joint w1th transverse beams toa joint withoul them [Ref. 7.8]. The so lid parabolic curve shows 

the relationship. 
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In cxtsting buildtngs, howevcr, thc bcarn-column joint with bcam hinges subjectcd to bidlrec

tional H~rccs during an carthquakc can not be confincd so much by the transverse bcams, because 

they al so have yield hingcs and cracks on the beam ends. Thc confinement cffcct by transverse beams 

on shcar strcngth of a bcam-colunm joint is not takcn into account, because the guidctines treat a 
structure with a bcam hinge mcchanism. llowever. only if transverse beam bars are assured not to 

yicld al the column facc of thc interior bcam-column jnint by ronning a column yicld mcchanism or 

fnrming bcam yicld hingcc; locatcd rar from thc column faces, the shear strength could be increased 

by the factor J}expressed in Eq. C7.4 

Jl=I+03.1. (Eq, C7A) 

whcrc A = .t (bLb · Dt.b) 1 2 (Db · D), in wh1ch blb· O, Ob and DLb denote the width of transversc 

beam and depths of column, beam and transvcrse bcam, respective! y. 

For the beam-column joint with a transversc bcam in onc direction, strength incrernent should 

not be allowed. As shown in Fig. C7.4, Eq. C7.4 gives the lowest prediction to scattering test data. 

Equatton 7.1 does not consider the efTect of transverse beams on the shear strength of bcam
column joint, because many beam-column joinls in a structure dcsigned by the guidclines have yield 

hinges at beam cnds of all directions in principie, and Lhe confinement etfect of transverse bcnms 

cannot be expected. llowever interior beam-column joint test specimens with transverse bcams afler 

subjected to two times cyclic drifl angle of 1175 indicated a larger strength than that without trnnc;

versc beams [Ref. 7.9]. And floor slahs also have the cfTect on confining the beam-column joint. So it 

is possible for transvcrse bcams with yield hinges to increase a shear strength under low stress levels 

in the transverse bcams. The relation bctween stress level of lransverse beams and application of 

Eq. C7 .4 should be discusscd in future. The strength increment factor different from Eq. C7.4 may be 
used when the factor is obtained from an appropriate ex.periment. 

7.2 3 Lateral Reinforccment 

( 1) Recen! rcscarches show that there is not so large effect of lateral reinforcement in a hemn

column joint on its shear strength. Figure C7.7 plots the relationship bctween the strength ratio ol 

shear strength lo concrete strcngth, tj11 IG8, and the product of the amount of lateral reinforcement 

and its strength, P¡h Uy. The points linked by a solid line mean the specimens which were tested by the 

same rescarcher in a test series varied only the amount of p1h Uy. According to Fig. C7.7 it is very 

d1rricult to recognize the effcct of lateral reinforccment on the shear strength except for a few cases. 

The guidelines make sure that the role of lateral rcinforcement in a joint is to keep thc stiffness and 

ductility of joint but not to increase the shear strength of joint. Then the minimum amount of lateral 

reinforcement is given in proportion to the ratio or design shear to shear strength of a beam-colunm 

joint. 
Some foreign codes rcquire more amount of lateral reinforcement than thal requircd in tlus 

section, however it is dirricult to arrange large amount uf lateral rcinforcement more than 0.3% by 

only hoop reinforcement and also is difficult to add sub-tics to heam-column joint against Japancsc 

convcntional construction mclhod. 1l1is is thc rcao.;on why thc mínimum amount of joint lt~tcral rcin

forccmcnt is 0.2%,, and thc amount of lateral reinfmccmcnt of O 3% is requircd for the joint whnc;c 

design shear stress is nearly cqual to its shcar strength. lt is dcsirable lo establish a reasonablc dr~ign 



failurc ol anclwmgc should he prcvcntcd, hcc.tusc it causes the rapitl strength reduction and the poor 

energy absorption in hysterctic characlct btics 

The required devclopmcnt lcngth is spccificd in Chapter 9. Accordmg to recen! studics, 

strength of anchorage dcpcnds on the horit:Ontal projcction length of a bcam bar includm& thc bcntl 

portian, but it docs not relate lo the vertical cxtcnsion ofthe bcam bar hcyond 121imes bar dtamctcr, 

db. Then it is bcttcr lo locate a hook as outsidc as pussihlc in ordcr lo gel as long horinmtal dcvclop

menl length as possiblc and to extcnd thc bcginning of bcnt at lcast bcyond thc mid-dcpth of column. 

The strcngth of anchorage with hook is :~ITected by many kinds of factors, such as a radios of 

hook anda thickncss or covcr concrete in a bcmn-column joint. Somc or the proposed equations on 

anchorage strcngth are bascd on thc strcngth cslnnated hy thc sum ofbond resislancc along thc hori-

70IItal developmcnt and anchoragc rcsistancc al lhc bcnt portim1. Equation C'7.5, howcvcr, cvaluatcs a 

local compressive strcngth of concrete, focaro at the inside or hook as the anchoragc strength, P, 

assuming that bond detcrioration of horil'ontal part of a bar will occur soon aflcr the yiclding ofbeam 

(Ref. 7.13]. 

P = w db fbellr sinO h 1 (h-j) 

where w= p/2 reos (rr/4- O) 

8 = tan-1( ldh/ j) 

ldh=l 1 +r+db 

fi=(r/JdbJ-0 " 

fbear"" a r IOb 
a= 16.1 C0 /db 

y= 1 + 30 A5 /( l1s), 

in which dh : diameter of bar; 

h : distancc ofhmiLontal support of column; 

r : radius ofhook; 
as : compressivc strength or concrete; 

l¡ : development length ofstraight portian~ 

A, : sectional arca of lateral rcinforcement; 

: spacing of lateral reinforcement; 

: moment arm ofbeam; and 

(Eq. C7.5) 

Co : thickness of cover concrete from column faceto center ofbar. AJI parameter a hove are 
measured in kgf and cm 

The average ratio of experimental strengths lo calculated strengths by Eq C7.5 is 0.95 and its 
deviation is 0.18. The test data uscd in th1s evaluation consist of thosc of 73 specimens. Equation 

C7 .5 is provided only for lhc bar at the extreme edgc, and further discussion is nccessary on the eval
ualion of group cffcct of" mult1-hars including intcrmcdiatc bars 

(2) To preven! congestion ofbar arrangement in a bcam-columnjoinl with bcnt down hooks IOr 

top bars and bent up hooks for bottom bars of a beam, U-shaped bar arrangcment is uscd practically 

in which both 1he ends ol the top and bottom bars are connectcd in the joint [Ref. 7 .15]. Somctimc it 

occurs that an extension of hook is placed below/above a beam--column joint or enough horizontal 

~~1 
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Flg. C 7.8 Definltlon of ,·ariables used In Eq. C 7.S whlrh evaluates 

lnchorage slrength of90-degree hooked beam bar. 

projcclion lcngth cannol he providcd within thc joint. In lhesc casco;, shcar failme or anchorage f"ail

ure in the joints is prevented by ways lhat tranc;vcrse rcinforccmcnt placed al just insidc or thc hook 

can resist against lhc large local comprcssion due lo thc hook antl the lateral rcinfhrcemcnt placetl 

beside the hook can transfer the beam tension to thc backside of column (Re f. 7. 16 ]. 

Cover concrete on backside of column spalls off so easily that the extension ofhook reduces its 

anchorage strength in case that the exlension is placed in the same !ayer as the extreme bars of 

column. lñere is no requirement about the thickness of cover concrete behind the extension of hook, 

because of few research on it. Sorne experimcnts showed the punching shear failure at the part 

betwcen the column bars, when the bcam bars subjccted to compression force. Another experiment in 

which specimens had adequate d1stance bctwecn the layers ofextcnsion and extreme column bar (tbr. 
distance was more than the spacing of column bars) prevented thc anchorage failure [Ref 7 17J 

Even in this case, it is desirahle that lhe column bars ncar by thc cxtcnsion of hook are confmed hy 
hoops or sub-tics 1t had better kcep thc dcvelopment length rathcr !han kcep thc thickncss of covcr 

concrete behind the extension of hook, when il is difficult to kecp enough horizontal projection 

length against the column depth. 

7 .3.3 Bars Passing "lñrough A Beam-column Jomt 

The average bond stress in a bcam-colunm Jnint, r1 , of bcam longitudinal reinforcement pas-.

ing through the joint is describcd by Eq. C7 6 

~~2 



where L\CTs : stress diffcrence of a bar al the both faces of a joint; 

D : depth of column; 
as : cross sectional arca ofbar; and 

~ : perimeter of bar. 

(Eq. C7.6) 

Using a diameter ofthe bar, db, instead of as or f~, Eq. C7 .6 is modified to Eq. C7.7. 

(Eq C7.7) 

Beam longitudinal rcinforcement in a beam·column joint with bcam yield hinges al the ulti

mate strength stage reaches its tensile yield strength at the joint face, but does not reach its compr~s
sion yield strength under the condition of large reinforcement ratio of tension bars to compress1on 

bars. In case both the tension and compression bars yield, the stress difference of a bcam bar at both 

the faces of joint can be presented as 2ayu• using the steel strength for calculating thc upper bound 

bending strength, a)'ll. Bond strength is assumed lo be proportiona1 to the square root of the compres· 

sive strength of concrete, then bond strength, 'fa, is described as y /Os. And substituting these rcla· 

tions to Eq. C7.7, Eq. C7.8 is obtained as follow: · • 

(Eq C7.8) 

Here assuming that pis equalto 2y, Eq. C7.9 is driven as the proposed dcsign equation 

(Eq. C7 9) 

There is no recommendation for thc value of p in the design guidelines. The New Zealand 

design code recommends sorne values to prevent the pulling out of bars certainly frorn a joint with 

yield hinges at its both faces. 1t is very difficult to prevent bearn bars from being pulled out bccausc 

of the conventional combinations of material strength, bar si7_e and column size used usually in 

Japan, and then sorne bond deteriorntion is allo.....ed in the guidelines. 
The bond deterioration and pulling out of beam longitudinal reinforcement from a joint cause 

slip·type hysteretic bchavior with poor energy absorption capacity, and also they are accompanicd 

with the following problems: (1) large response drift; (2) large pulling out defofmation prior to ncx

ural yielding; (3) early compression failure of concrete at beam end dueto large rotation at the beam 

end; and (4) difficulty lo repair the failure of pulling out. 
However, since the bond deterioration in a joint expands gradually with incrcment of displace· 

ment, it is expected that large and sudden strength reduction will not occur even though thc bond has 

been lost completcly in the joint, if beam bars are assured to be anchored in sorne placcs in the both 

beams and the compression zones ofbeam ends are well confined to prevcntthc comprcssion failure 

The recent research [Ref. 7.1]1ed the 1J value in Eq. C7.9 with the following proccss· ( 1) lt was 

ascertained by the response analysis with slip·hystcresis model that hysterctic encrgy absorption 

tapaeities do not afTect so much on earthquake responses; (2) the index of allowable slip characteris· 
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TABI.E C 7.1 MINII\IUJ\.1 COI.UMN DI<:PTII WITII BEAJ\.1 BARS PASSING 

TIIROUGII A JOIN'I IN ORin:R JO PRfo:Vfo:NT ITS ROND DF:TF.RIORATION, 

S.UISFYING A CONDITION 01' Old, > rr,.JIO¡¡;;, 
----- ~---

SD35 022 025 029 1>32 DJS DJ8 Dfdh -- --
a8 = 210 67 76 '" '>7 106 115 30.2 ---------- --- ----- ·--- --- -----

240 63 71 82 91 99 108 282 
--- --- ----

270 59 67 78 "' 94 102 26.6 
------ -------- -- --· -· - -. .. - -- ·- -- ----·· 

lOO 56 64 74 81 89 96 25.2 
----- -·-- --·-- ------

JJO 53 61 711 7R 85 92 24.1 
----- ---- --·- ·-- --- -- -·-·-· ··--·--

360 51 58 67 74 81 88 23 1 
-~-- - ··- ·-·· -- ---·----
·~-

SD40 022 025 ()29 032 035 

a8 • 210 76 87 101 111 121 
----·· 

240 71 81 94 104 113 

270 67 77 89 98 107 
----·- ---- -----·-- ---

lOO 64 73 84 93 102 

JJO 61 69 80 •• 97 
--- ---- -- -- ··-- ---

360 58 66 77 R5 93 

{Note] 

Values of colunm dcpth are roundcd up 

Upper bound s1rength of beam bars are as follows 
for SD35 bars: O"yu = 1.25 X 3500 = 4375 kgf/cm 2; and 

for SD40 bars: O'yu = 1.25 x 4000 = 5000 kgf/cm2• 

038 

132 

)23 

116 ---·· 
110 

105 
---

101 

---

Dld¡, 

34.5 

32.3 

30.4 
----

28.9 

27.5 
·---· 

26.4 

tic was defined as the equivalen! damping cocfficienl, hcq• of 0.1 or more al lhe drin angle of 1150; 

(3) lhe re1ationship bctwecn hcq and bond index, T~ (= 0")'11 db /20) was investigated using experimen

tal results~ and (4) the factor of p was proposed to be 10.0. 

lt is noticeab1e that lhc earthquake response drin is not so much affected by thc hysteretic 

energy absorption capacity, butthe numbcr or rcvcrsals with large response drifls increases. 

Applying 10.0 for J1 in Eq. C7.9, the rcqt~~red column dcpths, D, are listed in Table C7.1 in the 

relationship among db, O"yu. and a0 In thc table, thc upper bound material strength is assumed for 

0")'11, that is the stress of longitud mal bcam bar atlhc yield mechanism assuring design. 

According lo Table C7. 1, thc colurnn <k·pths have bccomc unreality in case of using large sizc 

of beam bars and the combinations of column dcpth and bcam bar size commonly used in the curren! 

design are strictly restrained. These are from using the uppcr bound strength of steel and for assuring 

lhe yicld mechanism. Howcver, it IS allowcd for practica! use to case this restriction listed in Tablc 

C7 .1 by lhe following reasons: ( 1) Dynamic response of drift using the upper bound strength is 

smaller than that using the rcliab\c strength, (2) bond dctcrioratton docs notlead to serious problcms 

comparing wtth the strength rcductmn duc lo ~hcar fa dure, ami (3) sorne connections are allowcd lo 

case this rcstriction if thc restnction is satisficd on thc average in a whole structurc (oral lcast in 
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every story) For thc hmc bcing, J.J is allowed to takc 12 5 ror pracl1cal llSC ·r hcn O RD in Tablc C7 1 

is allowed to be used 
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CIIAPTER R : FOUNlJATION STRUCTURE 

8.1 Design Actions 

Design forces for foundation structures shall be dctcrmincd fro111 thc dcstgn ftlrcc<> used 

for the yield mechanism assuring dcsign of thc super structurc. and vertical and horizontal 
forces acting on both the ground noor and undcrground structures Dcsign of a foundation 

girder shall consider reactions that act on the bollom face of thc girdcr accordmg to its rigidity. 

[Commentary) 
Foundation structures shall safcly transmit design vertical and lateral actions from the super 

structure to the underground structure. Since the foundation structure shall have lugher structural 

perfonnance than the super structure, and in principie it shall not show failure mechamsm whcn the 

super structure develop a yield hingc mechanism, dcsign loads for a foundation structure should 

include both the design vertical and lateral load added to the dcsign forces used for the yie\d mecha

nism assuring design ofthe super structure. 

Asan ell:ceptional case, a yield hinge of foundation structurc shall lle ñllowcd as thc total yield 

hinge mechanism. load carrying capacity al the yield hinge mcchanism should be clearly calculated 

in this case, and the foundation structurc should be provided with sufficient ductilc. For an cxamplc, 

in case that a shear wall is directly supported by a footing systcm, the ultimatc capacity by uplifling 

ofthe shear wall is clearly estimated (Ref. 8.1 ], and thcn the total yield hinge mcchanism associating 

with the uplifting ofthe shear wall can be allowed. The foundation girders or beams, however, should 

be designed in order to be provided with sufficient ductillty. 

In case that thc foundahon girdcr is des1gncd as a non-hingcd member, thc mnmcnt developcd 

at the pile top in accordance with the boundary condition ofpile and foundation girdcr shall be takcn 

into account. 

8.2 Design ofFoundation 

Reliable strength shall be used in the design ofstructural members in the foundation. 

(Commentary] 

Reliable strength of the foundation structurc should be dcfincd so that an cxccssive dcforma

tion shall not develop in the foundation system The dcsign criteria shall he rcrcrrcd lo thc malcrials 

in the following: "Recommendations for Design of Ruildmg Foundatious (rev1sctl in 19RR)" [Rcf. 

8.2] and "Ultimate Strength and Ductility in the Seismic Oesign of Bmldings" (Rcf R 3] publishcd 
by the A.l J. 

Reliable vertical strength of a footing foundation shall be defincd cnnsidcring allowahle dcfor

mation. In case when liquefaction will is ell:pected, adequate countenneasures shall he taken 
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Rcliablc strcngth shall rcfcr l(l an ullmmte supporting capacity of pires Evaluation of reliable 
strcngth of pi le-. shall be a !so dcfincd hy an applkahlc o;cltlcmcnt of pi lec; that shall be rcasonablc to 

thc super structurc. l'ilcs suppmting !he hltllnlatmn of shcar wall should be chccked their safcty 

against thc ovcrturning momcnt of thc shc:n wall '1 he total yicltl mcdumio;m hy uplining of a shcar 

wall can he rcgardcd as onc of p•cfcmhle y•dd mcchanisms. In this mcchanism, howcver, ifthe pull

out capacity of pilcs could he not corrcctly cvaluatcd, thc failure mcrhanism of the shear wnll could 

change from the plannctl mechanism. 

For evaluation ofthe pull-out rcs1stancc of pi les, the following itcm:c; shall be considered: 

( 1) !ensile longitudinal strength of pilcs, 

(2) capacity of the pile-footingjoint; 

(3) friction capacity between pi les and soils; and 

(4) capacity ofthe footing when pulling out ofthc pite occurs. 

Friction of thc foundation base shall be includcd as the horiwntal resistance of the foundation. 

The passive soil prcssure might be counted for !he resistance for the buried foundation. 1t is 

commonly known that buildmgs with a bascmcnt noor reveal better seismic performance than those 

without a hascment. Passive soil prcssurc and sitie friction to foundation structure are ell:amined in 

the refcrence [8 4]. This rcfcrence, howcver, d1scusses issues for the working ~tress design. 

For the design of piles against hori7ontal furccs assuming that pi le-cap is Oll:ed, the pites of 

which ductility capacities are interior shall not yicld in flexure nor fail in shear. The piles whose 

duchlity capacities are superior shall not dcvclor a fa dure in shear afier yielding in flell:ure. 

Major horizontal resistance ofpiles wlll be bascd on both strength and rigidity ofthe top ofthe 

piles Considering the damage of pi les observed dunng the earthquakes {Ref. 8.5J, the top zone of 

pi les shall be adequately strengthencd by both longitudinal and lateral reinforcing bars. 

Whcn lhe pi le top joints and the foottng are dcsigned under the condition or free rotation, the 

joint of piJe and rooting shall be dcsigncd paying much attention to the detail or arrangement or rein~ 

forcing bars. There are some cases that the footing-column joints designed as a pin-connected joint 

sufTered damage during an earthquake on thc possible reason that they were actually worked as a 

Oxed joint in construction. 

Both flexura! and shcar capacit1es of a pilc shall he calculated by the method introduced in 

Chaptcrs 5 and 6. t:or the calculation of a stccl jackcd piJe, the efTect of corrosion of steel should be 

considered (Refs. 8.6 and 8.7). 

8.3 Embedment Depth of Foundation 

[Commentary] 

Deep cmbedmcnt of a foundalion g•vcc; prcdmninance of structural safety and reduction of 

huri1.0nlal forces lo thc fuumlat1011 lt 1!-. oltcn rccommcndctl that the embcdment depth ofa founda

tion shall he takcn largcr than R pcrcent ni thc total hc1ght of the building. Further research and 

devclopment shall be needcd for finthcr exarnination un thc thcme discussed hereby 
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8.4 Oesign of Foundation Girdcrs 

[Commentary] 
A foundat1on girdcrs sha\1 he, in principie, dcs1gncd as a non-hingc mcmbcrs. lt may be dc~;lr

able that a yield hingc is formed al thc end of a foundation girdcr to devc\op a bcam sidcsway yield 

mechanism On the othcr hand, however, considcring thc following two items dcscribed in the follow

ing, planning of yield hingcs in the foundation girdcrs is not recommcndablc: ( 1) ·nte foundation 

girders are embedded under the ground; and (2) the foundation structure should support safcly the 

super structure. 

Thereforc, yield hinges in the foundation girders are not dcsimble exccpt thc ends of the gird

ers that are connecting to structural walls 

8.5 Design of Pi le Cap 

A pile cap shall be designcd carefully not lo dcteriorate the cap8ciÍics nf a pi le ;1.'1'! its 

connection tu thc fuundation slab and gtrder. 

[Commentary] 

Flex.ural moment and tensile axial force of a pi le cap dueto the horizontal load shall be trans· 

ferred to the foundation slab and giulcr. The ptle caps shall be embcddcd fully into the foundation 

slab and a suflicient anchorage capacity shall be ensured. 1t is considercd that the horizontal force 

would be transmitted from the foundation slab to the pi le cap by thc dowel action al the cross seclion 
of embedment portian of the pi le. Structural details and reinforcing arrangement of a pile cap are 

described in the reference [8.5]. 

Further discussion will be required on the thcme whether pi les shall positively share horizontal 

1oads or not. One can point out that the pi les shou\d support thc vertica11oads performing no horizon· 

tal capacities In Ibis case, lcss allention shall be pa1d for the damage of piles. llowcver, one should 

establish othcr possib\c countermeasurcs to transfer thc honzontal forces acted on the super structurc 

to the supporting soil through thc foundatlon structurc, and should pay much att'ention on the conncc· 
tion ofthe pite eaps and foundation slabs. ' 

8.6 Liquefaction 

Pos.c;1bility of liqudaction shall be examincd through investiga! ion on thc supporling snil, 
and shall be taken intu the design. 

'' ·-
449 

(\ 
[Commcntary] 

In case that smlthat '>Upporls thc fmmdalltlll cnn,.ists of fmc sand and 15 satur:~let~ or ¡5 under 

thc cnnditions equivalen\ mcntinucd ahovc, it is Jt•quircd that thc soil hquc!llction shall he carcfully 

invc.;tigatcd Sand laycrs that mcct thc filllnwlllf:!, cmulitmnc; will be suhjcctcd In liqucfacli{)n with a 
high probahility: 

( 1) lcss !han 15·-20 mctcrs dccp from thc ground lcvcl, and thc eO'ective presc;ure is less than 
20tonf/m2; 

(2) comparativcly homogeneous, and of composcd of medium size grains with the containment ratio 
of silt and clay less than 1 O%; 

(3) is located below the groundwatcr lcvcl, ami is saturated with water; and 

(4) relative density of sand less than 75%, and the N value obtained from the standard penetration 
test is relatively small 
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CIIAI'rER '1 ·IUóiNFOR<TMENT IJE"IAII.IN<; 

9 1 Scope 

Provisions of lhis Chapler shnll apply fi)f dcsign of lateral rcinforcerucnl dclailing, anchor

agc and splicing. Unlcss othcrwise spcc1ried in tlus Chaptcr, general dctalltng rcquucmcnts 

about bar si7CS, bar spacing, concrete cover, and standard hooks shall conform to thc "¡\IJ 

Standard for Structural Calcula! ion of Reinfon:cd Con.cretc Structures," thc "Japancse 

Architectural Standard Spccirication for Rcinforced Concrete Work, JASS-5," and the 

"Guidelines for Reinforcement Detailing" by Architecturallnstitutc of Japan 

[Commentary] 

In the guidelincs proposed, onc rcinforccmcnt detailing is spccificd fm thc hingc cnd, and 

another for the non-hinge cnd. The detailing proposed hcrein will rcquire highcr pcrfom1ance than 

that specificd in the convcntional standards or guidclines, which rcquircs greatc:r amount of lateral 

reinforcing bars or more sophisticated placement of lateral bars. · ' 
The detailing for anchorage, developmcnl lcnglh of longitudinal bars are, as a geueral rule, 

examined based on an ultimate strength design procedure Unless spcc1fied within this Chapter, 

general detailing shall be established in accordance wi1h the Standards, Standard Specification, 

Guidelines and others published fmm the AIJ [Refs. 9.1-9.4). 

9.2 Placement of Lateral Reinforcement 

9.2.1 Lateral Remforcement 
Lateral reinforcement is placcd as shear reinforccmcnt and confining reinforcemcnl. The 

amount, shape and spacing of reinforcement are separately spccified for the yield hinge and 

non-yield hinge regions, respcctivcly. Deformed bars of si7e grcater than or equal to 1 Omm 

(DIO) or defonned PC bars ofnominal drameter greater than or equal to 6.4 mm shall be used as 

lateral reinforcement. 

9.2.2 Shapc, Arrangement and Spacing 

Lateral reinforcemcnt shall be made in shapc and arrangement effcctivc lo confine 

concrete and longitudinal reinforcement. Maximum spacing shall satisfy the valucs listed in 

Table 9.1. 
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"IAUU: 9.1 MAXIMlJM SI'A("IN(; HI-"I.AI t-:UAI. HEINFOR("I-:1\U:N'I (unll: cm) 

Location l)'pe and Si7c 11 ingc Rcgion Non-hingc Rcgro11 •1 

Column•2 l>cformed bars DJ0•3 10 15 

Dcformcd bars larger 
than 010• 4 

15 and 20 ami 
6db Bdb 

·--~----- --·-··- -------
Beam Dcformed Bars D 1 o• 1 15 20 

1----·---·---. -·-·---- --···--- --
Deforme<! Bars larger 

!han DJ0•4 
20, 8 d, 

and D/3 
30, 10 "· 

and 1>/2 
--------i--------··- ------ ·--------··-·-. 
Wall Panel Deformcd llars O 1 O 

and larger 
30 

----- -----------··----·-

30 

Beam-Column 
Connection 

Dcformed Bars D10"3 IS 
1----------- ------·------ -· 

Dcformcd Bars larger 20 and 
than 010"4 8 db 

-----· '-------·---------·-·--·- -----· - --··--
[Note) db:bar diameter; and O· beam dcpth. 

•1 fncluding region outside of a yield hinge region 

•2 including boundary columns 

•3 including deformcd PC bars larger !han or equallo 6.4 mm and 
less than or equal to 9.2 mm in nominal diameter 

•4 includmg dcfonned PC bars larger !han or equal 10 11 mm in 

nominal diameter 

9.2.3 Yield llinge Region 

Yield hinge region shall be as follows: 

( 1) in beams, region within 1.5 times bcam depth from column face toward bcam ccntcr; 

(2) in columns, region within 1.5 times column depth from beam facetoward column centcr; and 

(3) in structural walls, region within 116 of total height from the wall base or horizontal width, 

whichever larger, but not higher than thc bottom ofthe third noor beams. 

[Commentary] 

9.2.1 Lateral Rcinforcement 

(1) Definition of Lateral Reinforcement 

In Japan, the reinforcement arranged orthogonally to the longitudinal reinforccmcnt is tcrrncd 

as "hoop" in columns, and "stirrup" in beams. In addttion, auxiliary reinforcement providcd for 

longitudinal reinforcemenl in the intermediate part of cross scclion is termed as "supplcmcnlal sltr

rup," "sub-tie," "sub-hoop" or "supplcmcntal hoop"lhesc reinforcernents are providcd matnly lo 

resist shear force, and for this rca-.on they are gcnerally termed as "shear reinforccmcn1:' '1 he "wall 

reinforcement" placed in walls is also one fonn of shear reinforcement. Various examplcs of honp'>, 

., 
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ti es ami stmup-.; ;u e shown in thc "( itudcl111cs lo1 Rciufmccmt·nt Dctailing" puhli..,hcd by thc AIJ 

(Hg. C9.1 ). In the gutdcl111cs !he tcrm "lateral rcmfitn.:ement" as wcll as "shcar rcinforccmcnt" is 

uc;ed. 
The lateral rcinforcemcnl placed nrthogonally In thc longitudinal rcinfnrcement plays thc 

fo\lowing four rules: 

i) lo rcsist shcar forces, 

ii) to preven! buckling of thc longttudinal reinforcement; 

iii) to confine the core concrete: and 

iv) to preven! bond splitting. 

tlowever, il is not possihle lo calculate the amount neccssary or ~o dcsign the reinforcemcnt configu

ration required for each of thesc roles The shcar reinforcement calculatcd m accordance with 

Chapter 6 of the prcsent guidclines, can al<>o be expcctcd lo simultancously pcrform the four roles 

above. llowevcr, thc cffcct ofrolcs ii)- iv) nn thc mcmbcr's dcOcction capacity will vary dcpcnding 

on the shape and arrangcment of shcar reinforcement even though thc amount is the samc. 

Additionally, it is necessary for members with high axial load lo providc a large amount of lateral 

reinforcement to preven! buckling of longitudinal remforcemcnts and lo con! ine thc core concrete in 

ordcr lo achieve the required dcllcclton capacity. In this case the roles h) and iii) above become the 

mosr importan!. 
This chaptcr mamly specifies thc shapc, spacing, and arrangement. o( reinforcement necessary 

to cnsure the assurance dellcction of mcmbcrs. In other words tite dctailing for confining reinforce

ment which p\ays the role of shear reinforcement as well is specif1cd. This type of multi-role rein

forcement is tenned "lateral reinforcement." 

typical stmup 

typical 
supplemental surrup 

be o m 

typtcal hoop 

--o-· ' ' ' ' ' ' o ' 
t_ _; 

--o~ ' o o o 
' o o o 
' o L ~ 

typu.:al 
supplemenlal hoop 

column 

[Note] 180. hook. may be replaced hy 135· hook. 

Fig. C9.1 Shape and na me of shear rrinforcement. 
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(2) Bnstc Dcsign f'ulicy fi.tr Lateral Rcinli.m:cmcnl 

The has1c design policy for lateral rciniOrccmcnt in yicld hingc rcgum is tn determine thc 

nccessary amount, spacing and arrangcment of rcinforcemcnt to ensurc thc dcllcctron capacity Jargcr 

tllan the assurance dcllcction. In thc prcscnt design guidclincs, thc assurancc dcllcction f01 buildings 

is takcn as 1/66 for framc structurcs and 1175 IOr shear wall structurcs in tcnns of dcllcction anglc 

(see the Commentary section 4.4 5). Rcferring to experimental data, provisions of reinforcemcnt 

detailing for hinge regions are given in this chapter for achieving target dellection capacity of 

members given below corresponding to the values above: 

i) for columns and general beams: 1/50; 

ii) for boundary beams connectcd to shcar walls : 1/40; and 

iii) for shear walls: ln5. 
For columns carrying high axialloads, or shear walls with boundary columns subjccted to high 

axial loads, spccia\ considerations of lateral rcinforccmcnt are necessary so asto providc suff1c1ent 

confinement effect in arder to obtain thc dellcction capacity dcscrihcd abovc In such membcrs the 

hinge region is considcred be special, and it must be dealt in a difTerent manner from that of normal 

hinges. Also, for boundary beams connccted lo shcar walls, while it is cxpected thatthcse will c;ustnin 

greatcr defonnation than general bcams, this effect has already been takcn into account in thc calcu

lation of the required shear reinforccment introduced in Chapter 6, and !he Provisions of the Chapter 

6 provide adequate assurance of dcflcction capacity wilhout any spccial dctails. llence, hingc!: in 

these boundary beams are treated ac; normal hinges. Regarding the lateral reinforccment in mcmbcrs 

without yield hinges, or in non-hinge rcgions in membcrs with yield hinges, it is sufficient to arrange 

the required lateral reinforcement provided with thc Chapter 6 in accordance with the spacing 

provided in the section 9.2.2. 

9.2.2 Shape, Arrangement and Spacing of Lateral Reinforcement 

(1) Shape and Arrangement ofLateral Reinforcement 

In order to ensure the confining effect of lateral reinforcemenl provided in hinge rcgions lo 
confine both the longitudinal reinforccment and concrete, it is essentia\ tu arrangc the lateral rcin

forcemenl in a closed shape around the pcrimeter of the longitudinal barc; confinmg corner bars ami 

also lo arrange lateral reinforcementto confine intermediate longitudinal bars within the scctinn. By 

confining allthe longitudinal bars, the best confining effect will be achievcd Lateral reinforcement 

in hinge regions shall be anchorcd to !he longitudinal bars by mcans of a hook with shape sufftcicntly 

large angular bend, or shall be in a spiral shape. Altcrnatively, the ends ofthe bar!\ may be weldcd lo 

give a closed shape. 
For lateral reinforcement in non-yield hingc rcgions of mcmbers with yicld hinges, it ts des! r

abie that the shape and arrangement are corresponding to those used in híngc regionc;. 

(2) Spacing of Lateral Reinforcement 

In order lo aclucve the confining cffect in yield hinge rcgions with lateral rcínfnrccmcnt, an 

importan! factor togcther w1th thc amount, shape, and arrangement is reinforcemcnt spacing. '1 his 

chaptcr providcs the requircd spacing of lateral rcinforccmcnt in hinge rcginns of hcatn'i and colunm~ 

(including boundary column-.; 111 shcar wall") frnm !he vicwpoint of prcvcnting buckling ol long•ltu!J· 

nal rcinforccmenl The rcquircd spacings are givcn in lhhle 9 1 corrcspondmg to thc dtamctcr PI 



longitudinal Jemforccmcnt. In non-hmgc n:gions thcsc provisions rnay be lightcncd. 

The research projcct of rcinforccd concrete short columns promoted by the Ministry or 

construction recommended shorter spacing than eight times the diameter of longitudinal rcinforce

ment to preven! premature buckling of longitudmal reinforcement On thc other hand in the "AIJ 

Standard fOr Structural Calculation of Rcinforced Concrete Structures" [Ref. 9.1]. the spncmg of 

hoop of IOmm (DIO) size in the end regions ofcolunms is given as IOcm or less. This would corre

spond to the space less than five times rhe longitudinal ba~ diamcter of 19mm (019) llowevcr, for 

hoop of the size of 13mm (DIJ) or largcr, the requircd spacing is 20cm or less, and the ratio to the 

bar diametcr may becomc vcry large in sorne cases. 

In this chapter. while the recommendcd values above have been taken in reference, it was also 

noted that the present guidelines would be applled to columns under high axial load which wcre not 

covered in dctail during the short column rescarch projcct cited above. Taking the curren! rccommery

dations of the "AIJ Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures" into 

consideration, grcatcr valucs than those in the above refcrences were taken, providing a basic spacing 

of six times the longitudinal bar diameter or less. For beams a distinction is also made bctwccn yield 

hinge and non-yield hinge regions, however, a mínimum spacing of eight times the longitudinal bar 

diameter is provided for hinge regions dueto the absence of axial load. 

9.2.3 Yield flinge Regions 

Hinge regions dealt with in this Chapter are defined as the regions in which the lateral rcin

forcement !S dirfcrcntiatcd from that in other regions and arranged accordingly. lñe length of hinge 

region along !he member-axis is derermined based on various proposals derived from the experimen

tal research described below 

Yielding of longitudinal reinforcement in a member in which yield hinges are formed nol only 

at the critica! section of the end of member, bu! also within a certain length toward the center of the 

member. The length ofhinge region is influenced by structural factors such as shear-span ratio, axial 

stress level, tensile reinforcement ratio, and amount of lateral reinforcement. rroposals ha ve becn 

made for the quantification ofthese crfects by Yamada, Mattock (Ref. 9.7]. Yoshioka, and Park [Ref. 

9.8]. Yamada expresses the length as a function of the effective depth of the member and thc location 

of neutral axis, and Mattock points out that the hinge length changes with the shear-span ratio. 

Yoshioka takes the hinge rcgion as thc intcrval in which bending-shear cracks are concentratcd amJ 

proposes thc funcrional relationship givcn in the following equation assuming the hinge lcngth, lfl• 

changes with the shear-span ratio, (MJQD): 

10 ~ 0.5(M/QD) d 

(0.5 o; M/QD:>3.0) 

where d designates the erfective depth. lt is noted that the hinge length does not increase proportion

ally lo the shear-span ratio in the range of large shear-span ratio. 

In Park's research the hinge lcngth is expressed in tcnns ofthe shear-span M/Q and the longitu
dinal rcinforcement diameter dp by the following equation: 

10 ~ 0.08(M/Q)+6db 
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In thc samc rcscarch it is notcd that lhc lcngth lp mercases with sp::mldcpth ratto withm thc 

maximum value of about 4, and that on average lp"'"0.5 D (0-=column dcpth} Furthcr, it is suggcstcd 

that the lp value may be reduced in accordancc with thc axi<~l load ratio lo half the valuc obtamcd 

from the above equation for the cases whcre thc axial load ratio is less than or equal to 113. tlowcvcr, 

the innuence ofaxialload is not remarkable. 

As shown by thcse rcscarches, the yicld hingc rcgion is at most about 1.5 times thc clfcctive 

depth for columns with shear-span ratio up lo 3.0, and it is considercd that it may be possiblc to 

employ an cven shortcr hinge length corrcspontling to shcar-span ratio. llowcver, bccause thc expcri· 

mental observations of hinge length have shown a w1de scatlcr, and due to the limitcd amount of 

research on hinge length, it was decidcd to f1x thc hinge lcngth for columns at 1.5 times the overall 

depth (D) regardless of shear-span ratio consisting with the column hoop provisions in thc "AIJ 

Standard for Structural Calculation nf Rcmforced Concrete Structurcs". For small shcar-span ratios 

this means that a longer hinge rcgion is takcn for safe side calculation. On the other hand, it is 

expected that hinge lengths greatcr than that spccificd above will occur as the shear-sp:m ratio 

increases. flowever, in view of the small lcvcl ni this increasc, and thc fact that the applicd shear 

force will not be great for this typc of column, it was considcrcd that therc would be no dilficulty in 

achieving the required dcnection capacity evcn though the rcgion containing closely spaccd lateral 

reinforcemcnt may not be long 11 was thus dccided that a hinge length grea'ter than that spccified 

above may not be specified even whcre the shcar-span ratio exceeds 3.0. 

Beams generally have shcar-span ratio~ grcater than those of colunms Howcver, it is com;1d· 

ered that very slender beams will no! oficn be designcd bccause of the requirement lo ensure ncces

sary lateral resistance and stirfness of a building. r.n addition, it has becn pointed out that thc hinge 

length reaches a peak al a span/dcpth ratio of about 4 (shear-span ratio of 2 al anti-synunetric bend

ing), and that the hinge length may be decrcascd as axial load dccrcases. For thcse reasons as well as 

the considcration above ofcolumns with large shear-span ratius,the hinge region for beams is treated 

in the same way as for columns, having a length of 1.5 times the beam depth. 

There has not bcen a great dcal of rescarch on hinge lengths in shcar walls. llowevcr, according 

to the review of experimental results 011 multi-story shear walls, the diagonal cracking is concen

tratcd, in most cases, in a rcgion cxtending from the story at which yielding has occurred (generally 

the lowcst story) into thc wall of thc story a hove by a hcight correc;ponding roughly lo the hori7ontal 

le11gth of the wall. The he1ght of this region i-; inllucnccd hy thc numbcr of stories ami thc: distribu

tion of lateral forccs, anda! so, thcre are examplcs of yiclding of longitudinal rcinforccmcnt ol buund

ary columns extending evcn to uppcr stonc<; lt is 1cportcd in thc samc rcsearch, however, that thc 

region of concentrated plastic deformatJon is slmrtcr in walls !han !hose ofbcams and columns dueto 

the existence of beams or floor slabs, and it i<> unlikcly thatthe yielding of longitudinal reinforccmcnt 

of boundary column will cxtend highcr than twn storics. Cunsidcnng these points. the hinge length 

has been detennined in relation lo the honzontal lcngth and height of the wall within the region 1101 

ex lending over more than two stories. 
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9.3 Lateral Reinforcemcnt in Spccial Yicld llingc Rcgion 

9.3.1 Definition ofSpccial Yield llinge Region 
Spccial Yield hinge region is a yield hingc rcgion of columns and structural walls in 

which axialloads in the yield mcchanism assuring design fall in a range givcn by Eqs (!}.1) and 

(9.2). 

(1/3) Ac Cfo < Nc:,;;;;; (2/3) Ac Cfo (9.1) 

(9.2) 

where 

N, :axial load of column in the yield mechanism assuring design (positive in 
compression); 

Nw :axial load ofwall in the yield mechanism assuring design (positive in 

compression); 

~ :area of column horizontal section; 
Acorc :area of boundary column core on comprcssion side ofthe wall; 
Aws :a1ea ofvertical reinforcement in wall panel; 
cr8 :compressive strength of concrete; and 
Cfws :material strength of vertical reinforcement in wall panel for upper bound 

strength ealculation. 

9.3.2 Arrangement of Lateral Reinforcement 

In a special yield hinge region, all longitudinal reinforccment shall be supported by the 

comer of closed shape lateral reinforcemcnt or supported by the hook with 135 dcgree or more 

of lateral reinforcement. A longitudinal reinforcement m ay not be confined if the bar is placcd 
within 20 cm distance of supported longitudinal bars. Mínimum spacing of lateral reinforcemcnt 

shall satisfy the value for a yield hinge region in Table 9.1. 

9.3.3 End of Lateral Reinforcemcnt 

End of lateral reinforcement placed on a special yield hinge region must conform to the 
followings: 

(1) Ends ofclosed-shape lateral reinforcement shal\ be anchored with mo're than 135 degree 

hook having more than 8 dw extension. The extension shall be more than 10 dw for lateral 
reinforcement of defonned PC bars. 

(2) Ends of lateral reinforcement having othcr than closcd shape sha\1 be anchored wtth more 

lhan 135 degree bend, and 4 dw for a 180 degree bend, where dw denotes the diametcr of 
lateral reinforcement. 

[CommentaryJ 

9.3.1 Dcfmition ofSpccial Yic\d llinge Regions 
( 1) Rcgion<; Covered as Specialllmgc Rcgions 

Spccial !tinge regions are thc hingc rcgions whcrc special considcrations as to the design of 
lateral reinforccment are requircd to achieve the requircd denection capacity. Such rcgions include 
thosc ofcxtcrior co\umns, for cxamplc, which carry high axial comprcssion, or those ofshear wallo; 
with boundary columns subjectcd to high axinl cornprcssion 

(2) The Levcl of /\xial Compresgion ofColurnns ami dcnection capacity 

'1 he reduction in dencction capacity of coluruns with increase of axial load has been obscrved 

in many experimental studies. In the test by lfigashi et al. for exarnple, it is rcported that the upper 

limit of axial load ratm to assure the dcnection capacity of 21100 or more is about 0.3. In addition 
thcre have bccn severa\ review studies on thc relahonship betwccn axial load and denection capacity 
u<;ing available test data On the othcr h:md, untlcr thc provisions for classification ofmernber ductil

ity in thc prescnt Building Standard Law, the columns with ~xialload ratio greatcr than 0.35 are clas
sificd into the ranks FB- FD inferior to the hrghcst tlucflllty rank FA . Lopking at the results of a 
senes of shorl column tests which were u sed as !he back data for the classification of member ductil

ity, a\1 thc columns of "ductility rank A", having thc dcficction capacity of 6 or more in terms of the 
ductility ratio and presumably corrcspondmg lo thc FA rank m~mbers, achieved the assurance denec
tion angle of more than 1/50. Lowcr ductility rank columns onc!n sustained lhe limil denection angles 
smallcr than 1/50. 

From the examples above it is constdered that spccial considerations for lateral reinforcement 

are necessary lo ensure assurance deOection for the cases wherc axial load ratio exceeds 1/3. 1l1is 

aspect was investigated by studying thc tests of over lOO columns subject to high axial compression. 
The ranges of struclural parameters of the test columns wcre: 

i) column cross section at least 25cm square; 
ii) axial load ratio 0.29- O. 78; 

iii) shear-span ratio 1.1 - 3.5; 
iv) concrete strcngth 206-558 kgflcm2; 

v) lateral rcinforcemcnt ratio 0.44 · 1. 71 %; and 
vi) yield streogth of lateral reinforcemenl 3000 - 14000 kgf/cm2. 

In lhe majority ofthe test specimens lateral reinfo~ccments are arranged so asto provide the confine

ment for the intermedia te longitudinal bars as wcll a<; corncr bars. flowever, other severa! specimcns 
do not provide such confrning delailing lo the intennedtale reinforccment. The leve\ of shear stresc; al 

the maximum load was betwecn 7 · 27% ofthe concrete strcnglh in tcrms ofthe nominal stress to the 

total croSS·Sectional arca ofthe column Lateral force were applied to forma hinge al each end. using 

the system of anti·symmetric loading. Many of thc cohrmns had relatively short shear·span ratios. 

Thcre wcrc hardly any data where hingcs were fnrmcd only atthe column bottoms, as assumed in the 

prcscnt guidclines, and shcar.span ratios wcrc grcatcr than tho-.c obtained from anli·symmctric bcnd· 
ing. Spccimcns subjccted to altcrnate tcnsion ami comprcs<;ton axial loads, as expected in exterior 

columns, were includcd. 
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figure C9.2 shows thc rclationship betwccn limit dcllcction <m~lc (Ru) and axial load rat1o 

(N.! (Ac Uo)) for the columns in thcsc cxpcrimcnts Thc limit (~cll~ction anglc is tak~n as thc dclkc

. 1 h e 80" of thc load carrying capactty can be mamlamcd ancr thc maxnnum load 1 he tlonangewer to _. 

1 
· h" between 3••1aJioad ratio and limit deflection angle ts not wcll correlated, however, 11 was re auons tp " . 

clear that most the obscrved limit dcflcction anglcs wcrc smallcr than 1150 for tl~e ~xml load rat1o 

greater than 1/).ln particular, thc deflection capacity was lcss than 1150 for.the maJonty cases ~hcrc 
the intermediate longitudinal rcinforccmcnt was not conftned (markcd Wllh a symbol of 1 m thc 

figure) In contrast, for axial load ratios lcss than this, al_l the te:t coluru~s showcd dcllcdiun capabil

ities targer than 1/50, with the exception of one case havrng no rnterrncdrate bar confrnemcnt. 
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For thc columns. such as C'l(tcrior colurnns, whcrc high uxral comprcssion !Orces act during an 

carthquakc,the axmlload ratto can ca!>tly excccd 1/3. llowever, as shown in the following investiga

tions, !he assurance dcncction can be cnsured if the lateral reinforcement cvaluated in Chapter 6 is 

appropriatcly arrangcd. Thereforc thc axial load ratio over 113 is pcrmined in the prescnt guidclines. 

"!he upper limit of the axial load ratio is setas 2/3 rcfcrnng to the data in Fig C9.2, the results of 

bcnding analysis of the column section mcntioncd in Chapter S, and design examples of high-rise 

reinforced concrete buildings. 

For shcar walls it is also confirrncd from thc c'periments that the dcOection capacity reduces 

wLth incrcasc of axial comprcssion. llowever, in comparison with columns, thc data showing this 

crrect are rCmarkably few. According lo thc analysis bac;ed on various experimental rcsults of nexural 

failure typc shear walls, the relationshtp bctwccn nominal axial compression ofboundary column and 

thc limit denection, is shown as Fig. 5.1 R. The nominal valuc was determined assuming that all thc 

compressive axial load on the shcar wall undcr the ultimate strength is carried by the boundary 

column on compression side. From thc figure and the conversion of axial load ratio lo that to thc 

cross section of core concrete of a boundary column, it was considercd be difficult lo ensure thc 

dcflection capacity beyond 1175 for thc cases of nominal axial comprcssion larger !han 2/3. Where 

thc nominal value was detennined lo thc sectional arca of core concrete instead of whole sectional 

arca, of a boundary columns. In consideration of this, special hinge regions are providcd for the cases 

with nominal axial compression to the core concrete bcyond 213. This is thc same boundary condition 

for an boundary column where the ratio of thc sectional area of core concrete and the total sectional 

arca is 213. Referring to the same figure and the upper limit for columns, an upper bound was set at 

1 Oto the core concrete ofa boundary column. 

9.3.2 Arrangement of Lateral Reinforcement 

lf thc amount of lateral reinforcement mccts that of shcar rcinforcemcnt evaluatcd in Chapter 6, 

basically grcater denection capacity in hingc regions than the assurance deflections can be assured. 

This is confinned in the investigations describcd below even for the case of columns subjected to 

high axial load. However, it is al so notcd in thc following investigation that it is necessary to provide 

rcinforccmcnt lo latcrally confine thc intcnncdiatc longitudinal bars to ensure the requircd deflcction 

capacity. For this rcason it is requircd that the lateral reinforccmcnl be arranged in accordance with 

this section in addition to satisfaction of Chapter 6. 

llowcver, the deflection capacity of columns suhject to high bending and extremcly high axial 

load has not bcen sufflciently investigated beca use of the scarcity of experimental data. 1t is consid

crcd that there may be cases where the amount of reinforcement obtained from Chaptcr 6 does not 

provide sufficient confincmcnt, and for thcse cases, the provisions of this section shall be applied 

appropriately increasing thc amount rcquired in Chapter 6. 

{ 1) Shear Design Equations and dcflcctton capacity of Columns Subjcct to ltigh Axial Load. 

In Fig. C9 3 the relationship bctwcen thc limit dcflection angle and thc ratio of requircd 

amount of lateral reinforcement by thc dcc;ign cqualion (6 1) to thc amount of aclually arrangcd rcin

fmccmcnt, is shown for thc column spccimcus uc;cd in thc invcstigation shown in Fig. C9.2. Thc 

rcquircd amount of lateral rcinforccmt·nt was calculatcd as lhalto assurc !he dcflcction anglc of 1/50. 

The input shcar force for thc equation was takcn a<> the maximum shear force obtained during lhe lesl 
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for each column 
In the figure, although thcrc are many d<~ta whcrc thc amount of n:in!Orccmcnt is lcss than thc 

va\ue evaluated with Eq. (6.1), amnng thcm thcrc are a s1gnificant numhcr which show thc deOect1on 

angles large than thc targct va\uc of 1 ISO. In thc cases whcrc more amount of reinforccmcnt than thnt 
required by thc eqt1ation is prov1dcd, al! thc column<; c;howcd largcr dcflcction capahilitics tlmn thc 

target value with the exception of columns where thc intermediatc longitudinal bars were not 

confined. 
As indicated by the abovc comparison, if Eq. (6 1) is satisfied and the intermedia te longitudinal 

bars are laterally confined, dencction capacity of 1/50 can be ensurcd. Thus, it \\13S decided for 
columns with axial load ratios betwcen 1/3 and 2/3 that thc arrangcmcnt of lateral rcinforccmcnt 

shall follow the provisions of this scction in addition to satisfying Eq. (6 1 ), providing confincmcnt lo 
the intermediate longitudinal rcinforccment. In addition, \\hile there IS little experimental data show

ing the relationship between axial load leve! of a boundary column ofshcar wa\1, it was dccided that 

the arrangemcnt of rcinforccmcnt shall follow thc recommcndations of this section as wcll as fulfill

ing the requirements of Chapter 6. 

{2) Arrangemcnt of Lateral Rcinforccmcnt 
In principie, the amount and arrangcrncnt of lateral reinforccrncnl in columns or shear wall 

boundary columns subjectto high axial load should be detcnnined considcring thc factors such as the 

strength and stiffness of lateral reinforcement, the buckling length of longitudinal rcinforcemcnt, and 

the effective cross scctional arca ofthe concrete core. Although a study considering these factnrs has 

been tried by Kato, in practice howcver, it is difficult lo make quantitative asscssments. ','.'íth regard 

to the arrangement of lateral reinforcement wtthin a scction, it is recommendcd in the "Uitimate 

Strength and Deformation Capacity of lluildings in Seisrnic Design" that rectangular or spiral hoops 

shou\d be provided ata spacing not more than !Ocm within thc length al least 1 5 times the effecl1ve 

column depth away from the connccting faces of beams or othcr mcmbers In addition, auxiliary 
hoops should be arranged to confine al lcast half the number of intcrrncdiate longitudinal reinforce
ment lo confine the concrete and any interinedjatc longitudinal reinforcement (excluding cornCr rein

forcements). 1t also recommcnds that !he intcrmediate longitudinal rcinforcement be confined at the 
interva\ about 20cm. The reason for the rccommendcd spacing of 20cm is not statcd llowcver, it is 
thought that the value was set considering that while closely spaced lateral reinforcemcnts would 
aehieve high conlining effect, they may obstruct the concrete placing work. 1t can also be considcrcd 

that the spacing of the intermediate longitudinal bars requiring confinement could be changed 
depending on thc cross sectional dimension of columns. In the NZS standards (Ref. 9.5), it is speci
fied that all the longitudinal reinforccment shall be confined using lateral reinforccment for the cases 
whcre thc spacing betwecn intc1 media te longitudinal bars exceeds 20cm. However, the numcncal 
basis for the use of this value is not made clear 

Due to thc absence of any established mcthods for detcrmining thc required amount and 

arrangement of confining reinforccment, thc prescnt scction specifícs that where thc spacing betwccn 

longitudinal bars IS 20cm or more, al\ such bars shall be confincd us1ng lateral rclllforccmcnt 

ammged at the spacings given in Table 9.1 takmg into account thc rccommcnded values such as those 
obove. 

461 

ó~ 
, 
"' o 
o 

~ 
~ ' ~ 
·5 
5 

'" 
o .~~rd1 force ratio 

IJo::Óll.'> el.~< 'lo 

~he,¡r J!IJ>J 11 o • 
sp.m 3 0>aJD<l:2.0 o • r.lll<l 

l. U>n/11 ~ • 
+ wilhoul ~ub-rie-;. 

o 

~ o o 

""6 ~ ~ 

6 
o o 

~ 
66 

66 .~:~ • 6 o 

""""' "'ilb • 
•• • • o 

"""" • • ~ ~ 

AA¡,_., 
• • • 

~ 
o • 

• 
ll. ....... • 

n -~ 1.11 LS "' Rallo or P,.·lly m e!<penment~ to P.-,~ in Eq. 6 

Flg. C9.3 Amount of lateral reinforcement and denedlon 

capaclty of columns In test data. 

462 

' 



"· t "'"' t <100t"'"'1 

~. 
d. ~PJI:Ing OCI"ttn c~cry 

\CCUtld h.tr\ 

Fig. C9.4 Arrangement of lalnal reinfortement 

In the speclal hlnge reglon. 

lO E?] [O] 

o D o 
Flg. C9.S F.umples of recommended arrangement 

oflateral reinforcemtnl. 

9.4 Anchorage and Splice of Longitudinal Remfotcement 

Development length and splice lcngth of longitudinal reinforccmcnt shall be of sufficient 

value for design actions in the yield mechanism assuring design. Reinforccment detailing shall 

conform lo the requirements of the "AJJ Standard for Structural Calculation of Reinforced 

Concrete Structures," the "Japanesc Architectural Standard Spccification for Rcinforccd 

Concrete Work: JASS-5" and thc "Guidelincs for Reinforccmcnt Detailíng" publtshed by 

Architectural lnstitute of Japan. Lap splice shall not be used for rcinforcing bars of sizc grcater 
than or equal to 029. 

[CommentaryJ 

( 1) Oevclopment Lcngth of longitudinal Reinforccmcnt 

Whcrc longitudinal reinforcement of beams or columns is anchored by bend within beam

cohmm joint, 11 is nccessary lo ensure an adequatc lcngth against thc stresses devcloped at the yield 

rncchanism The required Jength is basically dependen! on fundamental parametcrs such as diameter 

and strength orlongitudinal reinforccmcnt and the concrete strength. In addition, it is also dependen! 

on othcr parametcrs such as thickness of covcr concrete, rcinforcemcnt spacing, and the amount and 

arrangemcnt of lateral reinforccment. Howevcr, bccausc of the lack of experimental data relating to 

thc strength and devclopment length, and the lack of systematic analysis of any data available, it is 

currcntly diiTicult to establish a rational calculation method for the required development length 

taking vanous factors given above into considera! ion. 

For this rcason this chapter makes only the rccommendations described below for the minimum 

devclopment lcngth refcrring to the current standards, ''AIJ Standard for Structural Calculation of 

Reinforced Concrete Structures", "Guidelines for Reinforcemenl Detailing .. and other standards from 

foreign countries, and experimental results in Japan. 

i) The overall development length shall be that as shown for normal use length in the "AJJ 

Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete Structures,"the ''Guidelines for 

Reinforcement Detailing," and "JASS-5." 

ii) Thc verttcallength (dcvelopment tail length) shall be 12times the reinforccment diameter. 

iii) Thc hori7ontal projected length ldh shall be determined as follows, taking a Jength of JO 

times the reinforcemcnt diamcter as a base for a combination of SD30 rcinforccment and 
Fc360 concrete: 

where Uy is the minimum specified yield strength orthe reinforcement. 

The mínimum development length above i~ recommended based on the following discussions: 

i) Thc diffcrence in the development lcngth calculated in accordancc with the ultimatc 

strength design methods in foreign countrics and the length specified as the normal use 

length based on the allowable stress design method used in Japan is not rcmarkable 

Therefore, it is considered that the longitudinal rcinforcemenls will be sufficiently 

anchored against the stresses developmcnt during the upper bound strength defined in these 

guidelines when this normal use length is ensured. 

ii) Available experimental data indicate that the yield strcngth of reinforccmcnt can be 

achicved and the deflection capacity larger than the assurance dcflection is obtained whcn 

thc horizontal Jength above is ensured. 

In Japan, many experimental studics hnve been cnrried out on the anchoragc strength and 

dcvclopmcnt length ofrcinforccment. In this scction thc test rcsults have bccn reviewed paying alfen· 

tion to the relationship between anchorage strength or deflection capacity and the hori?ontal 
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() 
projected length of rcinfnrcement. In thc tests thc loading pattcrn w:p; cithc• ( 1) rnonotonic uni-d•rcc

tionaltensile loading directly on rcinforccmcnts nnchmcd withnt a cohmm u.:;ing a 90 dcgrcc bcnd, or 

(2) monotonic or cydic lateralloadmg toa modcl of ex tenor bcam-to-cnlumn Joint with hcam longi

tudinal reinforcemenl anchored within thc column using 90 degrcc bcnd Thc nmgc of bar diamcters 
used in tbc tests was DIO-D25 (mainly 016 nr Dl9) with a yicld strcngth of approximatcly 

3300--4000 kgf/cm2, and the rangc of concrete comprcsstvc strength 220 420 kgflcrn1. fhc interior 

radius of thc bend anchoragc wao; 2· 4 dn. '1 he data nf bcamo; whcrc thc bollom rcinforcemcnt 

anchored by bending down was in tenston wcrc omittcd. 

Figure C9.6 shows the rclationship bctwccn anchoragc strcngth and thc hori,rontal projcctcd 

length o( longitudinal rcinforcement, and hg C9 7 o;hows thc rc\ationshtp hctwccn dcOcction capac

ity (limit deOeetion angle) and hnri,rontally proJcctcd lcngth of longitudinal rcinforccmcnt. Figure 

C9.6 indicates thal the yielding can be dcvcloped whcn thc hori?ontal projcctcd lcngth is 1 O or more 

times the longitudinal bar diamctcr. Figure C9 7 111dicates thatthc denection capacity lmger tlmn 1/50 

can be attained when the horizontal projccted length is 1 O times the longitudinal bar diameter or 

longer. 
Looking al the distribution of material strcngth, it is safe sidc evaluation to consider that thc 

above results indicate the required horizontal development length for a combination of 360kgrlcm2 

concrete, which is the upper limit of thc scope of the prcsent guidclines, and SD30 or SD35 class 

reinforcement. For the combination of concrete and rcinforcemcnt with another strength, it is su m
cien! to revise the requircd length in accordance with Eq. (9.3) of this commentary. Rcgarding the 

extension, the provisions above were made referring to !he values recommended in the "AIJ Standard 
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Fig. C9.6 Anchoragt slrength and horlzontally projeded lenglh. 

() 
for Structural Calculation of Reinforccd Concrete Strueturcs ( 19R8)" and lo forcign standards dueto 
the scarcity of quantitative data. 

(2) Splice Length of Reinforcement 

Where reinforccmcnts are spliced by lapping, bond splitting is an importan! prnblcm. Thc 

required lap length shall be dccided aHer thc check of bond splilling 111 accordancc w1th the provi
Sinns of Chaptcr 6. Altcrnatively, tite minimum lap lcngth may be takcn as thc normal use lcngth 

specified in the "AIJ Standard for Structural Calcula! ion of Rcinforced Concrete", .. JASS-5", or the 
"Guidelines for Reinforcement Detailing." 
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CHAPTER 1 O: NON-STRUCTURAL ELEMENTS 

10.1 Scopc 

,------------ -·--

Provisions of Chapter 10 shall apply for dcs1gn nf structural detailing of reinforced 
concrete non-structural elements placcd w1thin a bcam-column frame. lñe provisions may be 
used for non-structural elements othcr than thc rcinforccd concrete construction. 

'----------·---···--

(Commentary] 

The details of the joint between structural mcmbcrs and reinforced concrete non·structural 

elements should be designed by the provisions of this chaptcr, in order lo plan the desirablc seismic 

behavior in frames and to ensure it. The provisions of this chapter may be applied for the jointing 

design of non·structural elements other than cast-in·concrete such as the partitions or exterior walls 

constructed by bricks, concrete blocks or preca~l concrete panels inside or outstde ofa frame. 

10.2 Design Principies 

Reinforced concrete non-structural clcmcnts, a'i a general rule, shall be separatcd from a 

structurc by placing gaps, and shall be dcsigncd not lo intcriCre with lhe strucluml behavior 

ex:pected in both the yield mechanism design amlthc yield mechanism assuring design. 
'------------··-· 

(Commentary J 

Reinforced concrete spandrels or wing walls are oflcn constructed monolithically with a beam

column frame in building construction in Japan. 1 hcy are usually ctesigned as non.structura1 

members in the structural design. Damagcs during earthquakcs, howcvcr, reveal the lesson thal the 

reinforced concrete spandrels or wing walls which are oflcn assumcd as non-structural elements have 

dísturbed the assumed structural behavior of tite framcs in the structural dcsign, and then the behav

ior ofthe non-structura1 elements caused thc uncx:pcctcd damage of structura1 members. 

The formation of nex:ural yield hingcs l'i gcncrally planned at the bottom of a column at thc 

first story and both the ends of a beam at each story in the structural design based on this guideline. 

The reinforced concrete spandrel or wing walls constructed monolithically with a column at the first 

story may interfere the formation of yícld hinge at thc bottom of the column. Also the spandrels or 

wing wa!ls may interfere the formation of yicld hingcs al thc bcam cnds of more than the 'iccond 

story. The non-structura1 elements casi concrete <;Ímultancouo;ly with the structural beams and 

columns shou1d be effectively separatcd hy placmg gapo; hctwcen the structural and non-structural 

elcmcnls lo ensure the nexural yield mecham<;lll planncd fix a framc The non-structural walfo; at thc 

midspan of a beam also shou1d be separated from thc bcam by gaps 
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Whcn thc spandrels or wing walls are dcsigned as structuralmembcrs, allthc provisinns givcn 

in Chapters 5, 6, 7 and 9 shall be rcquircd for them. Thc design techniquc to cunstruct a rcinfnrccd 

concrete spandrel or wing wall as a non-structural element without gaps has not bccn dcvclopcd yct. 

The failure of non-structural elcments may cause ovcrtuming or falling or the nm1-structural 

element itsclf, and also thc failurc may an·cct the function of non-structural clcmcnt rtsclf cvcn if it 

may not afTcct the structural mcmbers 1 he small rcinfurccd concrete notl-Situctural w:rlls, wl11ch 

have supportcd the entrancc dunrs nf cach rcsidcncc in a high risc rcsidcntial buildmg. cn1ckcd 

widely by the lateral deformation of thc bcam-<:olumn frame during the 1978 Miyagikcn-nki carth

quake. The failure ofthe non-structural walls afTccted opening the doors, and then the occupant could 

not get out of their residcnces inuncdrately ancr the carthquakc. 

The design to preven! thc failurc or falling of non-struclural clcmcnt itsclf due tu thc incnia 

force or deformation caused by a beam-column frame during an earthquake should comply with 

another guidelines issued by the AIJ [Ref. 10.1). 

10.3 Separation Between Structural and Non-structural Elements 

(1) lf non-structural elements such as spandrels or wing walls are to be constructcd al yield 

hinge region p1anned in the yicld mechanism design, gaps shall be placcd'bc!tween thc structuml 

and the non-structural elcments atthe critica! section of beams or columns. 
(2) lf non-structura1 elements are to be placed in mid-span, gaps shall be p1accd a long top or 

bottom edges of thc non-structural e\cments to ensure thc formation of a yicld mcchani<>m 

planned in the yield mechanism design. 

[Commentary] 

(1) The locations to separate spandrcls or wing walls from a frame are recommendcd in Figs. 

CIO.J(a) and (b). Gaps should be placed al all the location between !he columns and thc spandrels as 

shown in Fig C10.1(a) Also gaps should be placed at allthc location between thc beams and thc 

wing walls as shown in Fig. CIO.I(b). The nexura1 yield hinges are generally p1anned al thc bcam 

ends in each noor leve! and the bottom of the columns in the first floor level. The gap should be 

placed atthe same Jocation as a flexura! yield hinge p1anned 

(2) The location lo separate non-structural wall al the midspan of a bean1 is rccommcndcd in 

Flg. C10.2. This kind of a non-structural wall which is sometimes constructed in the rcsidcntial 

buildings may induce the unexpected additional shear force in the beam by the truss action of thc 

DOn-structural wall, so lhe wall should be separated from the frame to prevent the shear failure of thc 

beam and lo ensure the flexura! yield mechanism planned. 
1,¡•• 

_ colurnn 

(a) Spandrel walls. (b) Wing wall.!'. 

Fi2. e 10.1 Local ion ror stparatlon (typt-A). 

Flg. e 10.2 Local ion ror !eparation (lypt-8). 

10 4 Dctails for Separat1on 

( 1) Available gap shall be eithcr complete scparation type or shear failure type. 

(2) Minimum gap width ds shall be givcn by Eq. ( 10 1 ): 

ds=Rshsi/L (10.1) 
wherc Rs · assuring story drifl anglc, 

hs: hcight ofspandrcls or width ofwmg walls; 

1 : span length of bcams or hcight of columns, and 

l : clear span ofbeam<:: or clcar hcight of columns 

[Commentary] 

(1) In thc structural dc<:;ign guidclinc<; for rcinforccd concrete struclttres by thc Jap;ml1uildmg 

Ccnlcr (Ref. 10 2], it is rcquired that the thickness al thc joint bctwccn a non-slluctural rcinf(¡rccd 



concrete spandrel or wing wall anda colunm ora bcam should be lcss than lO cm. Thc severa! dctails 
about the joint bctwccn structUial and non~structural clcmcnts havc bccn dcvelopcd lo satis!}' thc 
requirement in the guidclines, and sorne details have bccn tested to investigate the structural pcrfur~ 

manee in thc laboratorics. \ 
The relationships betwcen thc lateral load and displaccment by the tests ofthc modc\ with thc 

gaps ofcomplete separation typc or thc shear fa1lurc typc are shown in Figs. Cl0.5(a) and (b) (Rcf.i. 

10.11 and 10.12]. Thc test rcsulls indicatc that thc gap of shear failurc typc as shown in F1g C 10 4 
did not affect the structural bchavior of the framc dcsigncd as the beam~yielding typc, and thc gap of 

shear failure type was eiTcctive as wcll as thc complete separation type. 
The shear dcpth 1~ should be lcss than 0.5 times the wall thickn~ss and lcss than 5 cm for thc 

gap of a shear failure type. Any other detai\s with the remaining concrete thickness al the gap should 

be tested and discussed about the effectiveness. 

,, ... 

d. : gap wtdth=rtttt 

G 1. : '""' ., •• " .,. 
column t "wa1\ thicknc~s 

gap spandrc:l v..1ll 

(a) Perfect separation type. (b) Shear failure type. 
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Flg. C 10.4 Avallable gaps. 

,. 

"'"' """ fJ !11 

(a) Test with perfect separa! ion type gaps 

(Ref. 10.11]. 

(b) lCst with shear failurc typc gaps 

[Ref. 10 121. 

Flg. C 10.5 Tests of beam-c:olumn sub-assmblages wlth gaps. 

471 

(2) Thc cnough gap clearance should be providcd to preven! the closing of thc gap during an 

earthquake. Equation 10.1 for the required mínimum clearance is derived from an assumption in 

which a beam or column rotales as a rigid body at the member's end as shown in Fig. CI0.6. The 

validity on Eq. 10. t is examined by the empirical resulls [Refs. 10.11 and 10.12]. 

cotumn \~width 
¡__L---~11 

1----t-----l 

w: gap width 

Flg. C 10.6 Assumptions of the requlred gap wldth. 
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AVANCES EN EL DISEÑO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO REFORZADO 

Procedimiento de Diseño por Resistencia Ultima en Estructuras de 
Concreto Reforzado 

(Instituto de Arquitectos de Japón) 

Osear López Bátiz* 

INTRODUCCION. 

Como principio básico del diseño antisísmico de estructuras arquitectónicas en Japón, se plantea 
la formación de un mecamsmo de falla o mecanismo de fluenc1a, como el formado por aparición de 
articulaciones plásticas en vigas, o el mecanismo de columna fuerte - viga débil. La aparición de 
articulaciones plásticas en columnas se contempla únicamente en la parte inferior de las columnas del 
primer nivel y en la parte superior de las del último nivel. El mecanismo de articulaciones plásticas en 
vigas se plantea con el objeto de incrementar la capacidad de disipación de energía en la estructura, así 
como lograr una distribución uniforme de dicha disipación. 

El criterio básico de diseño antisísmico se resume en la Tabla-1. Este consta de dos fases, que 
esencialmente corresponden a los dos niveles mostrados en la tabla. La primera fase de diseño tiene por 
objeto proteger las "partes débiles" de la estructura, esto es, procura eliminar la formación de 
articulaciones plásticas (propias del mecanismo propuesto) ante un sismo correspondiente al nivel 1. La 
segunda parte del procedimiento de diseño, tiene por objeto asegurar la formación del mecanismo de 
fiuencia planteado ante un sismo correspondiente al nivel 2. La carga de falla o fiuencia, asociada con 
la formación del mecanismo, se calcula en forma similar a la definición de capacidad por carga última 
estructural definida en el reglamento de construcciones arquitectónicas Japonés. A contmuación se 
presenta un resumen a grandes rasgos del criterio de diseño correspondiente al nivel 2 de la Tabla-1. 

Tabla-1 Criterios de diseño antisísmieo [1] 
N1vel de nesgo sism1co N1ve\ i 
Probabilidad de ocurrenc1a 
Máximas velocidades de terreno 
Fuerzas en los elementos 

Ductilidad por piso 
Ductilidad en elementos 
Angula de deformación de p1so 

1. ESTRUCTURACION. 

uno en la v1da ut1i 
25 cm/s 
Agrietamiento en el concreto 
sin fluencia en el acero 
menor que 1 
menor que 1 
menor que 1/200 

1.1 Conceptos base para la estructuración. 

max1mo posible 
50 cm/s 
Fluencia en el acero 
sin falla total de la estructura 
menor que 2 
menor que 2 
menor que 1/100 

\ 

Definición del mecamsmo de fluencia, con el propósito de que se genere el mismo al alcanzar la 
estructura su resistencia de diseño (la carga de falla o fiuencia). Definición de las características de los 
elementos estructurales, con objeto de verificar que los elementos en los que se proyecta la aparición de 
articulaciones plásticas tengan la resistencia y capacidad de deformación adecuadas. Asimismo, que 

* Investigador. Coordinación de Investigación, Centro Nacional de Prevención de Desastres.México. 



aquellos elementos en los que no se proyecta la aparición de articulaciones plásticas, tengan la 
resistencia adecuada. Definición de las características en plano y elevación de la estructura. Para ev1tar 
posibles comportamientos no deseados en la estructura, se verifica la unifonmidad en la distribución de 
rigideces, resistencias y ductilidades entre otros aspectos. 

1.2 Estructuras a base de marcos momento-resistentes. 
El mecanismo de fluencia y la ubicación de las articulaciones plásticas se proyecta para que las 

articulaciones plásticas se fonmen en los extremos de las vigas de todos los niveles y en la parte inferior 
de las columnas del primer nivel, fonmando un "mecanismo de fluencia por v1gas" (Fig.1 ). 

Excepción en los mecanismos de fluencia y en la ubicación de las articulaciones plásticas. 
Respecto al mecanismo planteado, se penmiten la aparición de articulaciones plásticas como se indica: 

a) La parte superior de las columnas del último nivel. 
b) Columnas exteriores cuya carga axial decremente ante la mcidencia de fuerzas sísmicas. 
e) Columnas interiores que no intervengan en la transferencia de fuerza sísmica incidente. 

1.3 Estructuras con muros estructurales. 
Básicamente en una estructura con muros estructurales se busca la simetría en su posición, la 

regularidad y unifonmidad en el plano del mismo, y la continuidad del muro desde la cimentación en toda 
la altura de la estructura. 

En caso de emplear muros estructurales con aperturas en el plano, el efecto de estas en la rigidez 
y resistencia del mismo deberá ser considerado. 

Respecto a la ubicación de articulaciones plásticas por flexión en muros estructurales, se proyecta 
su formación en la parte inferior del muro en el primer nivel (Fig.2). Sin embargo, también se penmite el 
giro del muro y la aparición de articulación plástica en la trabe de cimentación (Fig.3). 

La parte de la estructura a base de marcos momento-resistentes, sigue el mismo criterio 
presentado en la sección 1.2. Sin embargo, si se garantiza que el muro estructural cuenta con una 
resistencia adecuada, se penmitirá la formación de articulaciones plásticas en las columnas. 

1.4 Estructura de cimentación. 
Como regla general en la trabe de cimentación no se proyectará la formación de articulación 

plástica. Sin embargo, cuando se define un mecanismo de fluencia que presente giro en la base de un 
muro estructural (Fig.3), la trabe de cimentación requerirá ser diseñada para presentar articulación plástica 
en la vecindad al muro. 

Respecto a la losa de cimentación y a los pilotes o pilas. no se permitirá la formación de 
articulaciones plásticas en los mismos. Las estructuras de sótanos deberán revisarse a ser 
suficientemente rígidas. y no se permitirá la formación de articulaciones plásticas en ningún elemento 
estructural de los mismos. 

1.5 Elementos no estructurales. 
Las juntas entre la estructura y los elementos no estructurales deberá hacerse de tal manera que 

el comportamiento de estos no afecte a la formación del mecanismo de fluencia definido. Deberán 
diseñarse para evitar falla o caída de los mismos ante sismos de mediana intensidad. 

2. METODO DE DISEÑO. 

2.1 Procedimiento de diseño. 
El diseño estructural tendrá por objeto asegurar que ante carga vertical y sismos de mediana 

intensidad la estructura tenga y mantenga la resistencia y funcionalidad adecuada, y ante sismos de gran 
intensidad asegurar que la estructura tenga la ductilidad o capacidad de deformación necesaria para 
desarrollar el mecanismo de fluencia ante la fuerza lateral incidente sin presentar la falla total. 

El diseño ante carga vertical contempla la revisión de resistencia, deformación, desplomes, 
agrietamientos y posibilidad de problemas de vibración no deseada. El diseño ante carga lateral se lleva 
a cabo en dos partes, primero el diselio del mecanismo de fluencia, y segundo el diselio para el 



aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. Estos se resumen como sigue: 
a) En el diseño del mecanismo de fluencia, se verificará que la estructura tenga la resistencia 
ante carga lateral adecuada, y que los elementos presenten ductilidades dentro de los limites 
requeridos. Para lo cual se hacen análisis elasto-plástico de la estructura considerando la 
resistencia esperada de los elementos estructurales. 
b) Para asegurar la formación del mecanismo de fluencia ante un sismo de gran intensidad, se 
realiza un análisis elasto-plástico que muestre que, en elementos en los que no se proyectó la 
formación de articulaciones plásticas, no se presente falla o formación de articulaciones 
plásticas. Para llevar a cabo este tipo de análisis, se considera la resistencia esperada para los 
elementos en los que no se proyectó la formación de articulaciones plásticas, y se considera el 
limite superior de resistencia en aquellos elementos en los que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas para la conformación del mecanismo de fluencia. El significado de cada 
término se ve en la Fig.4. 

2.2 Combinación de estados de carga. 
Las cargas a considerar en diseño son cargas muertas, vivas, por acumulación de nieve, por 

viento y las debidas a sismo. Las condiciones de carga a considerar, así como los factores que afectan 
a cada una de ellas varían de acuerdo a la región y país. Sin embargo, el mayor número de 
combinaciones posibles debe considerarse en el diseño. 

2.3 Diseño del mecanismo de fluencia. 

Fuerzas sísmicas de d1seño: ·. 
(a) El coeficiente de fuerza cortante basal de diseño se calcula de la siguiente manera 

C1 = z Rt es (1) 

donde, C1: coeficiente de fuerza cortante basal; Z: coeficiente sísmico zonal; Rt: factor por 
características dinámicas de la estructura; Cs: coeficiente de cortante basal estándar. :El 
coeficiente de cortante basal estándar se considera igual o mayor a 0.25 para estructuras a base 
de marcos mome-nto-resistentes, y se considera igual o mayor a 0.30 para estructuras a base 
de muros estructurales. 
(b) Para calcular las fuerzas sísmicas de diseño, se parte de la hipótesis de que el 
comportamiento de los ejes principales ortogonales de la estructura es independiente. La fuerza 
sísmica horizontal a aplicarse en cada nivel se puede calcular como se indica (salvo 
investigación especifica) 

Fi =Pi+ Pt 
=Pi 

(para i = n) 
(para i ,;; n - 1) (2) 

donde, Pt: fuerza lateral concentrada en el último nivel, que se calcula con la expresión (3). Para 
estructuras con menos de 6 n1veles Pt = O. 

Pt =a T 01 

El valor de P., .se calcula como se indica 

Pi = ( 01 - Pt ) Wi Hi 1 ( :!: w, Hi ) 

donde, Fi : Fuerza horizontal concentrada en la losa del nivel (i + 1) 
01 : Fuerza cortante de entrepiso para diseño del primer nivel, 01 = C1 :!: Wi 
a : Coeficiente de la carga concentrada en el último nivel, igual a 0.1 O 
T : Periodo fundamental de la estructura (s), T = 0.02 Hn 
Hl : Altura respecto al nivel de suelo de la losa del nivel ( i + 1 ) 

(3) 

(4) 

. . ~:::.: 

·¡~.. . -· ·_- (; 



Análisis lineal. 

Hn : Altura de la estructura (m) 
Wi : Suma de carga muerta y carga viva (para sismo) en el nivel ( i + 1 ) 
n : Número de niveles de la estructura (siendo 1 el nivel de suelo) 

El estado de esfuerzos a emplear para el diseno del mecanismo de fluencia se calcula 
considerando la rigidez de los elementos estructurales componentes y haciendo un análisis lineal de la 
estructura con las siguientes hipótesis: 

(a) Elementos en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas, la rigidez se 
considerará igual a la rigidez secante al punto de fluencia. Elementos en los que no se proyecta 
la formación de articulaciones plásticas, al calcular su rigidez se considerarán los efectos de 
agrietamiento por flexión. 
(b) En el caso de muros estructurales o elementos con relación claro/peralte pequena, los 
efectos de deformación por cortante deberán ser considerados. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rigidos. 

Redistribución de esfuerzos. 
Para definir el estado de esfuerzos a emplear en el diseño del mecanismo de fluencia, el estado 

de esfuerzos obtenido del análisis lineal puede ser redistribuido con las condiciones siguientes: 
(a) Posterior a la redistribución de esfuerzos, deberán satisfacerse las condiciones de equilibrio. 
(b) La variación del valor de Jos momentos por la redistribución respecto a los valores obtenidos 
por el análisis lineal, no será mayor que el 20% para estructuras a base de marcos y 25% para 
estructuras a base de muros. 
(e) La variación por la redistribución de la suma de momentos de entrepiso, no deberá ser mayor 
a 5% de la suma de momentos de entrepiso producto del análisis lineal en la estructura a base 
de marcos, y no mayor que 15% en estructuras a base de muros. 

Límites de deformación. 
La deformación angular de entrepiso de una estructura ante un análisis sismico lineal deberá 

limitarse a ser menor que 1/200 rad. 

2.4 Diseño para aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. 

Estado de esfuerzos para diseño. 
El estado de esfuerzos para asegurar la formación del mecanismo de fluencia se obtendrá 

empleando el limite superior de resistencia en los elementos que se proyecta la formación de articulación 
plástica. Se lleva a cabo un análisis pseudo-estático no-lineal, incrementando la fuerza lateral hasta la 
formación del mecanismo de fluencia. El estado de esfuerzos obtenido de este análisis se modificará 
considerando los siguientes efectos: 

(a) Efecto del comportamiento dinámico 
(b) Efecto de incidencia de fuerza sismica en dos direcciones 

Análisis no-lineal. 
Tomando en cuenta las caracteristicas de comportamiento elásto-plástico de los elementos 

estructurales, se realiza el análisis pseudo-estático no-lineal para determinar el estado de esfuerzos a la 
formación del mecanismo de 1Juencia. Adicionalmente, se considerarán las siguientes hipótesis: 

(a) La distribución de la fuerza sismica lateral será en forma de" triángulo invertido. Por medio 
de métodos paso a paso o de trabajo virtual, se resolverá la ecuación de equilibrio. 
(b) En el cálculo del limite superior de resistencia de los elementos donde se proyecta la 
formación de articulaciones plásticas, se empleará el acero de refuerzo propuesto en el 
prediseño. 
(e) Las losas de cada nivel se considerarán como elementos rigidos. 
(d) La rigidez no-lineal del elemento se calculará en base a la rigidez elástica y al refuerzo del 
mismo. Para materiales comúnmente empleados se puede emplear la ecuación propuesta por 



Sugano-Aoyama[2] 

Ky =aY Ko 
ay= ( 0.043 + 1.64q pt + 0.043 a 1 D + 0.33qo )( d 1 D )2 

t¡o = N 1 b D o-8 (5) 

donde, Ky: rigidez secante al punto de fluencia por flexión del elemento; Ko: rigidez elástica del 
elemento; q: Es/Ec, Es y Ec son los módulos de Young del acero y concreto respectivamente; 
pt: Porcentaje de acero de refuerzo en la sección; d: peralte efectivo del elemento; D: peralte 
total de la sección; a/D: Relación entre claro de cortante y peralte; N: fuerza axial de compresión 
en el elemento; o-8 : Resistencia a la compresión del concreto. 

Amplificación de esfuerzos por efecto del comportamiento dinámico. 
El coeficiente de mcremento de momento y fuerza cortante por efecto del comportamiento 

dinámico en columnas y muros estructurales, a excepción de que se determine por medio de una 
investigación especial, se calcularán de la siguiente manera: 

wc1 = 1.0 + ( llwi 1 f/Jo )( Pchi 1 Pci ) 
wwi = 1.0 + ( llwi 1 f/Jo )( /Jwhi 1 /Jwi ) 

(6) 
(7) 

llw1 es el parámetro con que se considera el efecto de modos superiores en el nivel i, y se calcula 

llwi = 0.25 
= 0.20 
= 0.20 + 0.1 O ( i - n/2 ) 

( para i = 1 ) 
(para 2 si s n/2) 
( para i >- n/2 ) {8) 

donde, wci, wwi: factores de amplificación de esfuerzos en columnas y/o muros del nivel i, f/>o: factor de 
incremento de resistencia estructural por el limite superior de resistencia de los elementos (=Clo/0.25); 
C1o: Coeficiente de cortante basal al momento de formación del mecanismo de fluencia, al emplear" el 
limite superior de resistencia en los elementos; Pci , jJw;: porcentaje de fuerza cortante a resistir por efecto 
del modo fundamental en columnas y/o muros del nivel i; Pchi , Pwhi: porcentaje de fuerza cortante a 
resistir por efecto de modos superiores en columnas y/o muros del nivel i. 

Amplificación por efecto de incidencia sísmica biaxial. 
En el caso de columnas, el momento y/o el cortante de diseño se afectará por el factor de 

amplificación por comportamiento dinámico wci, y este a su vez se afectará por el factor de seguridad ante 
efecto sísmico biaxial tp2. El factor de seguridad ante efecto sísmico biaxial tp2 se tratará 
independientemente para cada eje de análisis, y por regla se considera igual a 0.1 O. La carga axial de 
diseño en columnas y muros se calculará considerando el 100% de los resultados del análisis plano en 
una dirección, adicionando el 50% de los resultados del análisis plano en la dirección ortogonal. 

Deformación de seguridad estructural. 
Los elementos estructurales en los que se proyecta la formación de articulaciones plásticas 

deberán diseñarse de modo que la capacidad de deformación plástica supere la deformación de seguridad 
estructural. La deformación de seguridad estructural de los elementos tiene relación directa con la 
deformación por seguridad estructural de la estructura en. su conjunto, parlo tanto se obtendrá del análisis 
pseudo-estático no-lineal. 

3. DISEÑO DE ELEMENTOS A FLEXION Y CARGA AXIAL. 

3.1 Determinación de las secciones transversales. 

Hipótesis básicas para la determinación de la resistencia última a flexión. 



+ Las deformaciones en el concreto y el acero en cualquier punto de la sección transversal serán 
proporcionales a la distancia de dicho punto al eje neutro. 
+ La relación esfuerzo-defonmación del acero de refuerzo, tanto a tensión como a compresión, se 
considerara elástica para valores menores que Jos ilustrados en la Tabla-2. Para defonmaciones mayores 
que las correspondientes a los esfuerzos ilustrados en la Tabla-2, el esfuerzo en el acero de refuerzo se 
tomara rgual a la resistencia a la fluencia del material. 
+ La relación esfuerzo-deformación del concreto se obtendrá empleando modelos adecuados (vrg. el 
modelo de Kent - Park [3], Fig.5) 

3.2 Resistencia esperada a la flexión. 
La resistencia esperada a la flexión se calculará en base a las hipótesis que se indican: 
(a) La deformación del concreto en la fibra exterior a compresión de la sección transversal se 
considerara como 0.003. Para la resistencia del acero de refuerzo se considerarán los valores 
mostrados en la Tabla.2 

Tabla.2 Resistencia del acero de refuerzo 
Trpo de acero Resistencra del material 
de refuerzo (a) Resistencia esperada (b) Limite superior de resistencia 
corrugado 3000 1. O ay 1. 30 ay 
corrugado 3500 1. O ay 1.25 ay 
corrugado 4000 1.0 ay 1.25 ay 
corrugado alta 1. O ay 
ay: limite rnferror de fluencra probado del acero de refuerzo 

(b) El acero de refuerzo de losa que tenga la longitud de anclaje requerida y se encuentre en 
el ancho efectivo a considerar de la losa. podrá tomarse como parte del acero a tensión en su 
caso. 
(e) Podra consrderarse el acero de refuerzo colocado en varias capas. 

3.3 Límite superior de resistencia a flexión. 
El limite superior de la resistencra a flexión se calculará en base a las siguientes hipótesis: 
(a) La deformación del concreto en la fibra exterior a compresión de la sección tnansversal se 
tomara como 0.003 (un ejemplo en vigas se ilustra en la Fig.6). El límite superior de resistencia 
del acero de refuerzo se considerará conforme se indica en la Tabla.2 
(b) Cuando se traten secciones T o 1, el ancho efectivo correspondiente a Jos patines se tomará 
como dos veces el considerado para el cálculo de la resistencia esperada. Igualmente, el acero 
de refuerzo de losa o muro se considerará en el cálculo. 
(e) El acero de refuerzo colocado en capas, o bien cualquier refuerzo que contribuya a resistir 
esfuerzos por flexión, deberán considerarse en el cálculo. 

3.4 Límite de la carga axial permisible en elementos con posible formación de articulación plástica. 
En elementos en los que por diseño se proyecta la formación de articulación plástica en el mecanismo 
de fluencia, deberán satisfacerse los siguientes límites requeridos para la carga axial: 

(a) La carga ·axial en columnas deberá satisfacer ·la ecuación (9) 

- k2 Ag ay ~ Nc ~ k1 Ac u 9 (9) 

donde, Nc: carga axial de compresión en la columna, obtenida del diseño para asegunamiento 
de la formación del mecanismo de fluencia; Ac: Area de la sección transversal de la columna; 
Ag: area total del acero de refuerzo longitudinal a tensión efectivo en la columna; ay: resistencia 
esperada del acero de refuerzo longitudrnal; k1: coeficiente por carga axial de compresión (=1/3). 



En caso de cumplir los requisitos para confinamiento del acero lateral, k1 puede considerarse 
como 2 1 3 ); k2: coeficiente por carga axial de tensión ( = 3/4 ). 
(b) La carga axial en muros, por lo general deberá satisfacer la ecuación (10) 

Nw S k3 Acere u8 - Aws Uwyu (1 O) 

donde, Nw: carga axial de compresión en el muro obtenida del diseño para aseguramiento de 
la formación del mecanismo de fiuencia; Acere: area de la sección transversal de la columna 
ubicada en el extremo a compresión del muro; Aws, uwyu: area y limite superior de resistencia 
del acero vertical colocado en la parte del muro; k3 = 2/3 (en caso de cumplir los requisitos de 
confinamiento para el acero lateral, el valor de k3 se puede considerar igual a la unidad). 

3.5 Regulación sobre la estructuración. 

El ancho de la viga será mayor a 25 cm. Para vigas en las que se proyectó la formación de 
articulaciones plásticas, el ancho de las mismas será mayor a 1/4 veces su peralte. 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 
En vigas con articulaciones plásticas, el porcentaje de acero de tensión pt, incluyendo la 

contribución del acero de la losa, será menor a 0.025. El area total del acero de refuerzo a compresión 
será mayor a 0.5 veces el area total del acero de refuerzo a tensión. ( pt = At 1 b d, At: area total del acero 
de refuerzo a tensión, b: ancho de la viga, d: peralte efectivo de la viga). 

La colocación del acero de refuerzo podrá hacerse en dos capas máximo. 

Columnas. 
Cualquier de los lados o diámetro de columna deberá ser mayor a 40 cm. Para columna con 

formación de articulación plástica proyectada, el lado corto de columna será mayor a 1/3 veces el lado 
largo de la misma. 

El acero de refuerzo longitudinal será acero corrugado con diámetro mayor a 19 mm. 

Muros. 
La geometría transversal del muro estructural será en forma de 1 con columnas en los extremos. 

El ancho del muro será el valor mayor entre 15 cm y 1 1 20 de la altura de entrepiso. 
El acero de refuerzo a emplear en el muro será corrugado con diámetro mayor a 1 O mm, se 

requiere que las cantidades de acero horizontal y vertical sean iguales. En zona de articulación plástica 
el acero de refuerzo deberá colocarse doble (en dos capas). 

En el caso de proyectar una abertura en zona de articulación plástica, la abertura deberá hacerse 
al centro del muro lo más posible. La dimensi6n del hueco será tal que no provoque pérdida de 
monoliticidad en el muro. 

4. DISEÑO ANTE FUERZA CORTANTE. 

4.1 Método de diseño. 
4.1.1 Fundamentos básicos del procedimiento de diseflo. 

El procedimiento de diseño ante fuerza cortante tiene por finalidad que la resistencia esperada 
de los elementos ante cortante, sea mayor que la fuerza cortante considerada en el diseflo para 
aseguramiento de la formación del mecanismo de fluencia. También, para que los elementos donde se 
proyecta la formación de articulaciones plásticas tengan una capacidad de deformación plástica que 
supere al limite de deformación estructural para el mecanismo de fluencia. En el caso de columnas y 
vigas, se corrobora que la resistencia por adherencia del acero de refuerzo longitudinal sea mayor que 
el estado de esfuerzos de adherencia en el mismo, obtenido en el diseño para aseguramiento de la 
formación del mecanismo de fluencia. 
4.1.2 Resistencia del acero de refuerzo por cortante. 



En el cálculo de la resistencia por cortante, la resistencia del acero de refuerzo lateral deberá 
considerarse igual a la resistencia esperada del mismo. 

4.2 Resistencia ante cortante de columnas y vigas. 
La expresión para calcular la resistencia esperada ante cortante en columnas y vigas es como sigue 

donde, 

V u = b jt pw awy cot111 + tan8 ( 1 - p ) b D u u6 1 2 

pw awy :S u u. 1 2 

tan8 = [ ( L 1 D )2 + 1 1'12 
- L 1 D 

p = ( 1 + cot'111 ) pw awy 1 ( u u8 ) 

( 11) 

awy: resistencia del acero de refuerzo por cortante; b, jt, D, L: son el ancho del elemento, distancia entre 
el centroide de los aceros de refuerzo a tensión y compresión, peralte total, y claro libre del elemento, 
respectivamente; pw: porcentaje del acero de refuerzo por cortante. u es el coeficiente de resistencia a 
la compresión efectiva del concreto. 111 representa el ángulo de inclinación de la zona de concreto a 
compresión componente del mecanismo de armadura (Fig.4.a). 8 representa la inclinación del mecanismo 
de arco (Fig.4.b). Los valores de u y 111 se determina como se indica: 

(a) Elementos estructurales en los que no se proyecta la formación de articulación plástica 

u = O. 7 - u 8 1 2000 

cot111 = min { 2.0, jt 1 ( D tan8 ), [u u 6 1 ( pw awy ) - 1 1'12 
} 

(12) 

(13) 

(b) Para elementos en los que se proyecta la formación de articulación plástica al formarse el 
mecanismo de fiuencia, el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto u, se 
calculará conforme a la ecuación (14). El valor de cot111 se obtendrá como el menor valor de los 
calculados empleando las ecuaciones (13) y (15). Sin embargo, en estas expresiones el valor 
de p será calculado empleando el valor de cot111 correspondiente a la zona exterior a la 
articulación plástica, y el valor de pw uwy correspondiente a la zona de articulación plástica. 

u = ( 1.0 - 15 Rp ) ( O. 7 - u 6 1 2000 ) O ~ Rp :S 0.05 
= 0.25 ( 0.7- u 6 12000) 0.05 ~ Rp 

cot.p = 2.0- 50 Rp 
= 1.0 

O~ Rp S 0.02 
0.02 ~ Rp 

(14) 

(15) 

donde. Rp: deformación angular de la articulación plástica del elemento correspondiente a la deformación 
por seguridad estructural del elemento en todo su conjunto. 

En la zona que tendrá comportamiento en el rango elástico, para elementos donde se proyecta 
la formación de articulación plástica, el cálculo de la resistencia al cortante se hará empleando el 
coeficiente de resistencia a la compresión efectivo del concreto calculado conforme la expresión (14). El 
valor de cot111 se tomará como el menor de los calculados conforma las ecuaciones (13). Sin embargo, 
el valor de p se tomará igual al empleado para la zona de articulación plástica. 

La confiabilidad del procedimiento de diseño presentado, se aprecia en la Fig.8, donde se 
comparan resistencias calculadas con resultados experimentales. 

4.3 Resistencia ante cortante en muros estructurales. 
La resistencia esperada a cortante de un muro estructural se puede calcular con la expresión (16) 



donde, 

Vu = tw lwb ps usy cotq¡ + tanl9 ( 1 - fl ) tw lwa u u 8 1 2 

ps usy ;,;; u u8 1 2 
tanl9 = { [ ( hw /lwa )2 + 1 ]112 

- hw 1 lwa } 
fl = ( 1 + cot"q¡ ) ps usy 1 ( u u8 ) 

(16) 

usy: resistencia del acero de refuerzo por cortante del muro (usy ;,;; 4000 kgf/cm2
); tw: ancho del muro; 

ps: porcentaje de refuerzo por cortante del muro; hw: altura de diseño del muro (puede considerarse 1gual 
a la altura de entrepiso); q¡: ángulo de inclinación de la zona de concreto a compresión en el mecanismo 
de armadura del muro (cotq¡ = 1.0); lwb, lwa: longitudes equivalentes del muro a considerar en los 
mecanismos de armadura y arco respectivamente. 

En el cálculo de las longitudes equivalentes de muro para ambos mecamsmos, la contribución de 
las columnas laterales puede considerarse, y se calculan como se indica: 

lwa = lw' + De + .dlwa 
lwb = lw' + De + .dlwb 

(17) 
(18) 

donde, lw': longitud del muro comprendido entre las columnas laterales; De: Peralte de las columnas 
laterales; .dlwa, .diwb: incremento de la longitud efectiva de muro que se valúa conforme las expresiones 
(19) y (20) 

.dlwa = Ace 1 tw Ace S tw De 
= [ De+ ( Ace De 1 tw )112

]/ 2 Ace ,. tw De (19) ... 
.diwb = Ace 1 tw Ace S tw De 

= De Ace ,. tw De (20) 

Ace: Area de la sección transversal de la columna lateral, a calcular según la expresión (21). 

Ace = Ac - Ncc 1 u 8 Ace;,;; 3twDc (21) ' 

Ac: area de la secc1ón transversal de la columna lateral sujeta a compresión; Ncc: carga axial en ·Ja 
columna lateral del nivel superior a diseñar, obtenida del análisis de esfuerzos para el diseño por 
aseguramiento de formación del mecanismo de fluencia. 

Para cuantificar el coeficiente de resistencia a la compresión efectiva del concreto para diseño 
ante fuerza cortante en muros estructurales, se plantea el siguiente procedimiento: 

En la zona donde no se prevé comportamiento plástico del concreto en el muro, u se valuará 
conforme la expresión (12). Para la región o el elemento donde se proyecta la formación de articulación 
plástica, el valor de u para el cálculo de resistencia al cortante se tomará como sigue: 

u = O. 7 - u 8 1 2000 
= ( 1.2 - 40 Ru ) ( O. 7 u8 1 2000 ) 
= 0.4 ( o. 7 - u. 1 2000 ) 

donde, Ru: deformación de seguridad estructural del muro. 

Ru ~ 0.005 
0.005 ;,;; Ru ~ 0.02 
0.02 S Ru (22) 

En muros estructurales, el porcentaje mínimo de refuerzo ante fuerza cortante no será menor a 
0.0025. Para las columnas laterales, en elementos donde se proyecta la formación de articulación plástica, 
el porcentaje de acero de refuerzo ante cortante no será menor a 0.003. 

5. DISEÑO POR ADHERENCIA ENTRE ACERO DE REFUERZO Y CONCRETO. 

5.1 Esfuerzos de adherencia empleados para diseño. 
Los esfuerzos de diseño por adherencia entre el acero de refuerzo y el concreto circundante, se calculan 
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empleando la expresión (23). Sin embargo, para elementos donde se proyecta la fonmación de articulación 
plástica en un solo extremo, o no se proyecta la fonmación de ninguna, los esfuerzos por adherencia serán 
el valor menor proporcionado por las expresiones (23) y (24). 

7f = db Au/[4( L- d )] 
7f = b pwt owy COttfl 1 Ilp 

(23) 
(24) 

donde, Au : es la diferencia del estado de esfuerzos en ambos extremos del acero de refuerzo 
longitudinal obtenido durante el diseño para aseguramiento de fonmación del mecanismo de fluencia. 
Cuando en ambos extremos se presente articulación plástica Au = 2 ayu, cuando solo en un extremo se 
presente articulación plástica Au = ayu + ay, finalmente, en el caso de no presentarse articulación plástica 
Au = 2 ay. Aquí, ayu y ay son el limite superior de resistencia y la resistencia esperada, respectivamente, 
del acero de refuerzo longitudinal. También, db : diametro del acero de refuerzo; Ilp : sumatoria del 
perímetro de todo el acero de refuerzo. L, b, d : longitud o claro libre del elemento, ancho y peralte 
efectivo del elemento, respectivamente; pwt, owy, tfl : porcentaje de acero de refuerzo empleado para el 
diseño ante cortante en el centro del claro del elemento, resistencia del acero de refuerzo de cortante, 
ángulo de inclinación del concreto a compresión componente del mecanismo de anmadura en el elemento, 
respectivamente. 

5.2 Resistencia de adherencia. 
La resistencia ante problemas de adherencia en columnas y/o vigas estructurales se puede cuantificar 
empleando la expresión (30). Sin embargo, para el refuerzo longitudinal colocado en la parte superior de 
vigas, el valor calculado con la expresión (30) será penalizado 0.80 veces. 

Jbu = ( 1.2 + 5 pw' b 1 db ) { 0'8 )
112 (30) 

donde, pw' : porcentaje de acero de refuerzo lateral colocado en la perímetro exterior de la sección 
transversal. 

6. UNION VIGA - COLUMNA. 

6.1 Objetivo del procedimiento de diseño. 
La unión viga - columna se diseñará con el propósito de no presentar falla durante la fonmación 

del mecanismo de fluenc1a hasta alcanzar la deformación de seguridad estructural. Igualmente, ante la 
incidencia de carga cíclica no se deberá presentar degradación notable de la rigidez o adelgazamiento 
de la curva histerética de respuesta (pinching). 

6.2 Procedimiento de diseño ante fuerza cortante. 
Por normatividad. de diseño, la resistencia esperada ante cortante de la unión V¡u, deberá ser 

mayor que la fuerza cortante obtenida del estado de esfuerzos empleado en el diseño para aseguramiento 
de la formación del mecanismo de fluencia V¡. 

La resistencia a cortante de la unión se obtiene con la expresión (31) 

V¡u = K u 8 bj Oj (31) 

donde, K. coefiCiente que depende de la configuración de la unión según la dirección de la carga incidente 
considerada, para unión interna con forma de+ se toma 0.30, para unión exterior con fonma de T o L se 
toma 0.18; 0¡: peralte de la columna, o bien la distanc1a entre el paño de columna y el punto de doblez 
del acero de refuerzo longitudinal de la viga; bj: ancho efectivo de la umón a calcular con la expresión (32) 

b¡ = bb + ba1 + ba2 (32) 

donde, bb: ancho de la viga; bai: el menor valor de bV2 y D/4; bi: distancia entre las caras laterales de 
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viga y las caras laterales de la columna; D: peralte de la columna (para mayor claridad de la simbología 
consultar la Fig.9). 

El refuerzo lateral pjh en la unión deberá cumplir con los siguientes aspectos: el porcentaje de 
acero de refuerzo lateral deberé ser mayor a 0.002, exceptuando que se cumpla con la expresión (33) 

p¡h ~ 0.003 V¡ 1 V¡u (33) 

6.3 Anclaje del acero de refuerzo de columna y/o viga. 
En extremos de vigas donde se proyecta la formación de articulaciones plasticas, se propone que 

el acero de refuerzo longitudinal de las m1smas pase a través del núcleo de la columna, o en su defecto 
se ancle en el núcleo mismo. Para valuar la longitud de anclaje de los aceros de refuerzo tanto de vigas, 
como de columnas, en la unión, se considerará que dicha longitud inicia en las caras de cada elemento. 
El anclaje del refuerzo de viga en el núcleo de la columna se hará con un doblez de 90 grados, ubicando 
este doblez posterior al eje de columna. 

7. COMENTARIO FINAL. 

El trabajo presentado aquí consiste en una traducción resumida de la "'Gula para Diseño 
Antisismico de Estructuras de Concreto Reforzado Empleando el Concepto de Resistencia Ultima"'(4), que 
como su nombre lo indica no son normativas, ni reglamentarias, pero que contribuyen a disipar dudas y 
mostrar caminos para lograr diseños lógicos, razonados y económicos. " 

Es claro que aún permanecen muchos aspectos inconclusos, como son entre otros la 
determinación del sismo de diseño, la relación entre la cantidad de deformación plástica y las 
características del sismo de diseño, la cuantificación del factor de seguridad ante la incidencia de un 
sismo dado, la posibilidad de extender una guia o criterios de diseño como lo aquí presentado a 
estructuras irregulares o especiales. Sin embargo, es loable y de mucha utilidad la publicación de 
documentación como la mostrada en la referencia [4], ya que es producto de años de intensa 
investigación en el área de concre!o reforzado. 
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GUIA DE ESTUDIO 

}, DESEMPEÑO EN SISMOS RECIENTES 

EL NÚMERO DE CONSTRUCCIONES DAÑADAS HA SIDO ELEVADO. 

PRINCIPALMENTE DEFECTOS DE ESTRUCTURACIÓN, FALTA DE DUCTILIDAD, 

EL SISMO DE 85 EN MÉXICO PUSO EN EVIDENCIA TODA LA GAMA 

DE PROBLEMAS. 

EVIDENCIA DE BUEN COMPORTAMIENTO CUANDO SE HAN SEGUIDO 

LAS PRÁCTICAS ADECUADAS, 

LAS MODIFICACIONES AL REGLAMENTO Y NoRMAS TÉCNICAS HAN 

SIDO MUY FUERTES, LAS ESTRUCTURAS HAN CAMBIADO RADICALMENTE 

DESPUÉS DE 85. 

2. COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS ·, 

PARA ESTRUCTURAS QUE DEBEN RESISTIR EFECTOS SÍSMICOS SE 

REQUIERE UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL ANTE CARGAS LATERALES Y UN 

COMPORTAMIENTO ESTABLE ANTE REPETICIONES DE CARGA ALTERNADAS, 

Los CICLOS DE HISTERESIS DEBEN CONTENER UN ÁREA GRANDE PARA 

QUE LA ESTRUCTURA PUEDA DISIPAR ENERGÍA MEDIANTE AMORTIGUA

MIENTO INELÁSTICO, 

EL CONCRETO SIMPLE ES UN MATERIAL FRÁGIL, TANTO EN TENSIÓN 

COMO EN COMPRESIÓN, 

VARIABLES QUE INFLUYEN EN LA CURVA ESFUERZO-DEFORMACIÓN: 

VELOCIDAD DE CARGA, F~ , 

EsTADO BIAXIAL Y TRIAXIAL DE ESFUERZOS Y EL EFECTO DEL 

COMPORTAMIENTO, 

EL CONFINAMIENTO CON ZUNCHO O CON UNA COMBINACIÓN DE ES

TRIBOS Y BARRAS LONGITUDINALES ES EL ÚNICO MEDIO DE LOGRAR UN 

COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

EL COMPORTAMINETO DESEABLE SE PUEDE LOGRAR SÓLO CUANDO EL 

MODO DE FALLA QUE DOMINA ES EL DE FLEXIÓN O FLEXO COMPRESIÓN 

CON CARGA AXIAL MUY BAJA, 

LA SECCIÓN DEBE SER AMPLIAMENTE SUBREFORZADA, DOBLEMENTE 

ARMADA, 
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2. 

SE REQUIERE CONFINAMIENTO EN LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

Y ESPECIALMENTE EVITAR EL PANDEO DEL REFUERZO EN COMPRESIÓN, 

LAS FALLAS POR FLEXOCOMPRESIÓN, CORTANTE, TORSIÓN, ADHEREN

CIA NO GARANTIZAN COMPORTAMIENTO DÚCTIL. 

3. COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS HIPERESTÁTICAS 

Los CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO ACTUALES SE BASAN EN LA 

CONSIDERACIÓN DE QUE SÓLO PARTE DE LA ENERGÍA DEL SISMO SE DI

SIPA POR TRABAJO DE LA ESTRUCTURA EN SU INTERVALO DE COMPORTA

MIENTO LINEAL, 

PARA SISMOS EXCEPCIONALES SE TENDRÁN DEFORMACIONES IN

ELÁSTICAS Y HAY QUE DAR A LA ESTRUCTURA CAPACIDAD PARA ENTRAR 

EN ESA ETAPA SIN DAÑO GRAVE O COLAPSO, 

EL CONCRETO TIENE COMPORTAMIENTO NO LINEAL DESDE NIVELES 

DE CARGA MODERADOS: AGRIETAMIENTO POR FLEXIÓN, 

EL COMPORTAMIENTO NETAMENTE NO LINEAL SE TIENE CON LA 

FLUENCIA DE SECCIONES POR MOMENTO FLEXIONANTE, 

EL COMPORTAMIENTO NO LINEAL IMPLICA REDISTRIBUCIÓN DE MO- ~ 

MENTOS, LAS SECCIONES QUE SE AGRIETAN O FLUYEN PIERDEN RIGIDEZ 

O SE ARTICULAN Y AUMENTAN LOS MOMENTOS EN LAS ZONAS QUE PERMA

NECEN MÁS RÍGIDAS,. 

LA VIGA CONTINUA REPRESENTA UN EJEMPLO SIMPLE DEL FENÓ

MENO DE REDISTRIBUCIÓN, 

EN CADA SECCIÓN EL MOMENTO ACTUANTE ESTÁ LIMITADO POR EL 

MOMENTO RESISTENTE (POSITIVO Y NEGATIVO) QUE DISPONE LA SEC

CIÓN DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO, 

Los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUERDO A LA RESISTENCIA 

DISPONIBLE HASTA QUE SE FORME UN MECANISMO DE FALLA, 

EL MECANISMO DE FALLA QUE SE PRESENTARÁ PUEDE SER SELEc

CIONADO EN LA ETAPA DE DISEÑO AL DEFINIR LOS MOMENTOS RESISTEN

TES DE LAS DISTINTAS SECCIONES. 
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3. 

Es ACEPTABLE DIMENSIONAR LAS SECCIONES A PARTIR DE LOS 

DIAGRAMAS DE ELEMENTOS MECÁNICOS QUE SE OBTIENE DEL ANÁLISIS 

ELÁSTICOS LINEALES, IDEALMENTE EN ESA CONDICIÓN SE ALCANZA 

SIMULTÁNEAMENTE LA CAPACIDAD DE TODAS LAS SECCIONES, 

TAMBIÉN ES FACTIBLE DIMENSIONAR PARA ELEMENTOS MECÁNICOS DI

FERENTES DE LAS ELÁSTICAS Y QUE CUMPLAN CON EL EQUILIBRIO, 

Los CRITERIOS DE DISEÑO DE LAS NORMAS ACTUALES EXIGEN 

DISEÑAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANISMOS DE FALLA Dúc

TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -

DE FALLA FRÁGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON 

DETERIORO, 

4, CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO 

ESTO SE BUSCA MEDIANTE EL MANEJO DE FACTORES DE RESISTEN

CIA DIFERENTES O MEDIANTE LA REVISIÓN DE CONDICIONES DE EQUI

LIBRIO LOCAL (DE NUDO, DE ENTREPISO, DE VIGA O DE COLUMNA), 

VER EJEMPLOS, 

PoR ESTAS CONDICIONES EL DIMENSIONAMIENTO SE ALEJA MUCHO 

DE LOS RESULTADOS DEL ANÁLISIS ELÁSTICO, 

Los CÓDIGOS PERMITEN REDUCCIONES A LOS COEFICIENTES SÍS

MICOS DEPENDIENDO DE QUÉ TAN SEVEROS SON LOS REQUISITOS QUE 

SE OBSERVAN PARA GARANTIZAR UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL. 

Los CÓDIGOS ESTABLECEN REQUISITOS DE RIGIDEZ Y DE RESIS

TENCIA, Los PRIMEROS (DESPLAZAMIENTOS ADMISIBLES) DEF-iNEN 

ESENCIALMENTE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES, 

LOS SEGUNDOS EL REFUERZO, LA DISTRIBUCIÓN DEL REFUERZO LONGI

TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDECE LA BÚSQUEDA DE LOS MECANISMOS DE 

FALLA DÚCTILES. 

LAS REDUCCIONES· POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES SÍSMI

COS DEBEN LIMITARSE PARA EVITAR DAÑOS FRECUENTES Y REPARACIO

NES COSTOSAS. 
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4. 

5. SISTEMAS ESTRUCTURALES 

LA ELECCIÓN DEL SISTEMA ESTRUCTURAL APROPIADO ES EL PASO 

BÁSICO DEL DISEÑO, 

ADEMÁS DEBE EVITAR COMPORTAMIENTOS INDESEABLES POR CONCENTRA

CIÓN DE FUERZAS, AMPLIFICACIONES, VIBRACIONES TORSIONALES, ETC, 

POR ELLO DEBE BUSCARSE UN SISTEMA REGULAR Y SIMÉTRICO. 

TAMBIÉN SE DEBEN EVITAR CONCENTRACIONES DE FUERZAS EN LA CIMEN

TACIÓN. 

EL MARCO "RÍGIDO" ES UN SISTEMA RELATIVAMENTE FLEXIBLE CON EL 

QUE RESULTA DIFÍCIL LIMITAR LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES A 

LOS VALORES ADMISIBLES EN EDIFICIOS DE CIERTA ALTURA, 

CONVIENE RECURRIR A RIGIDIZACIÓN DE LOS MARCOS CON MUROS DE 

CONCRETO DE OTROS ELEMENTOS, 

6. MARCOS DÚCTILES 

LA ESTRUCTURACIÓN A BASE DE MARCOS PERMITE ALCANZAR GRAN

DES DUCTILIDADES. PARA ELLO DEBEN OBEDECERSE REQUISITOS ES

TRICTOS DE DISEÑO Y DETALLADO DE LAS VIGAS, COLUMNAS Y CONEXIO

NES VIGA-COLUMNA, 

Los REQUISITOS DEL RDF87 Y DEL AC! SON SIMILARES A ESTE 

RESPECTO, Sus OBJETIVOS SON QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

SE PRESENTEN EN ZONAS ESPECIALMENTE DETALLADAS PARA ALCANZAR 

GRANDES DUCTILIDADES Y QUE AÚN LAS SECCIONES DONDE SE ESPEREN 

ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE PROTEJAN CONTRA FALLA FRÁGIL, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA VIGAS: 

CUANTÍA MÁXIMA DE REFUERZO IGUAL A 50% DE LA BALANCEADA. 

TENER UN REFUERZO MÍNIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS 

LAS SECCIONES (pMIN = 14/Fy); MfNIMO DOS BARRAS EN CADA 

LECHO, 

COLOCAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO POSITIVO QUE PROPORCIONE 

UN MOMENTO RESISTENTE IGUAL POR LO MENOS A LA MITAD DEL 

NEGATIVO, 
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POR LO MENOS UNA TERCERA PARTE DEL REFUERZO NEGATIVO 

DEBE EXTENDERSE HASTA UN CUARTO DEL CLARO Y UNA CUARTA 

PARTE DEBE SER CONTINUA EN TODO EL LECHO SUPERIOR, 

5. 

No CORTAR REFUERZO EN ZONAS DE POSIBLES ARTICULACIONES 

PLÁSTICAS (A 2D DEL APOYO); SI NO PUEDEN EVITARSE TRAS

LAPES DEBERÁN COLOCARSE ESTRIBOS A LO LARGO DE LOS MISMOS, 

ESTRIBOS, MÍNIMO #3, A D/2 EN TODA LA VIGA Y A D/4 EN UNA 

DISTANCIA DE 4 PERALTES A PARTIR DEL APOYO, EN ESTA ZONA 

A,~ O.l5A; ~ ó O.l5As ~. 
EN LA ZONA DE ARTICULACIÓN PLÁSTICA (2D DEL APOYO) LAS 

BARRAS QUE DEBAN TRABAJAR EN COMPRESIÓN DEBERÁN ESTAR -

CONFINADAS POR ESTRIBOS (MÍNIMO #3) A UNA SEPARACIÓN NO 

MAYOR DE 16 0 NI 30 CM, 

DEBE DISEÑARSE PARA LA FUERZA CORTANTE QUE SE PRESENTA EN 

LA VIGA CUANDO SE ALCANZAN LOS MOMENTOS ÚLTIMOS EN LOS EX

TREMOS, ESTO ES CON LA FINALIDAD DE QUE PUEDA DESARROLLAft 

SE UN MECANISMO DE FALLA POR FLEXIÓN, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA COLUMNAS: 

CUANTÍA DE REFUERZO ENTRE l Y 6% 
LA SUMA DE LAS CAPACIDADES EN FLEXIÓN DE LAS COLUMNAS QUE 

CONCURREN A UNA UNIÓN DEBE SER MAYOR QUE LA SUMA DE CAPA

CIDADES DE LAS VIGAS QUE CONCURREN A LA MISMA. ESTO TIEN

DE A ASEGURAR QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE FORMEN 

EN LAS VIGAS, No DICE CUÁNTO DEBEN SOBREDISEÑARSE LAS 

COLUMNAS, 

SI p ~ 0,4 PB (CARGA AXIAL PARA FALLA BALANCEADA) DEBEN -

RESPETARSE EN LA COLUMNA LOS MISMOS REQUISITOS QUE PARA 

VIGAS, 

CUANDO P> 0,4 PB HAY QUE CONFINAR EL NÚCLEO DE LA COLUMNA 

POR MEDIO DE ESPIRAL O ESTRIBOS EN UNA DISTANCIA IGUAL A 

UN PERALTE, l/6 DE LA ALTURA DE LA COLUMNA O 45 CM (EL 

MAYOR DE LOS TRES) A PARTIR DE LA CARGA DE LA VIGA, 
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6. 

LA CUANTÍA DE REFUERZO ESPIRAL SERÁ 

; 0.45 - 1) S 0.12 

EL ÁREA DE ESTR~BOS DE CONFINAMIENTO SERÁ POR LO MENOS 

IGUAL A SH NO MAYOR QUE 10 CM. 

PARA REDUCIR LA LONGITUD~ H PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL 

MISMO DIÁMETRO QUE LOS ESTRIBOS CUYA DEFORMACIÓN REQUIERE 

RETRINGIR, 

SEPARACIÓN MÁXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISEÑADOS PARA RESIS

TIR El CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE 

LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS EN LAS VIGAS. 

LAS CONEXIONES VIGA-COLUMNA SON PUNTOS CRÍTICOS DEL COMPOS- 0 

TAMIENTO DE UN MARCO, HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO 

POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MÁS CRÍTICAS QUE LAS IN

TERIORES. 

SE REQUIERE REVISAR LAS CONEXIONES: 

A) PoR CONFINAMIENTO PROLONGANDO El REFUERZO TRANSVERSAL A 

LOS EXTREMOS DE LA COLUMNA, DENTRO DE LA CONEXIÓN CON LA 

TRABE. 

B) PoR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIÓN PARA UNA CONDICIÓN DE 

CORTANTE ÚLTIMA, 

C) PoR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE 

SUFICIENTE A LAS BARRAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE El TA

MAÑO DE LA COLUMNA), DANDO UN TAMAÑO SUFICIENTE A LA VIGA 

Y A LA COLUMNA PARA PERMITIR LA INVERSIÓN DE ESFUERZOS, 

7, LosAS PLANAS 

AL NO TENER VIGAS FRANCAS SE LIMITA El EFECTO DE MARCO; 

RESULTAN SISTEMAS MUY FLEXIBLES Y CON PROBLEMAS DE CORTANTE EN 

LA CONEXIÓN LOSA-COLUMNA, 
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7. 

GRAN NÚMERO DE FALLAS OBSERVADAS EN ESTE SISTEMA. 

Es NECESARIO QUE TENGAN OTROS ELEMENTOS QUE TOMEN CARGAS 

LATERALES (MUROS), 

EL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL DA REQUISITOS DE ANÁ

LISIS (ANCHO EQUIVALENTE DE LOSA) Y DE DIMENSIONAMIENTO DE RE-

FUERZO EN 

SÍSMICOS, 

LOSA Y EN LA CONEXIÓN, PARA 

LA EFICIENCIA ES LIMITADA. 

QUE RESISTAN EFECTOS -

EL REFUERZO POR SISMO DEBE CONCENTRARSE EN LAS NERVADU

RAS DE EJE DE COLUMNA Y DEBE PROPORCIONARSE REFUERZO DE COR

TANTE EN UNA VIGA AHOGADA, 

8. MuRos DE CoNCRETo 

MAL LLAMADOS MUROS DE CORTANTE, TRABAJAN PRINCIPALMENTE 

POR FLEXIÓN. 

PUEDEN ALCANZAR GRAN DUCTILIDAD SI SE DETALLAN APROP!AD~

MENTE. PoR SU ALTA RIGIDEZ TIENDEN A CONCENTRAR LAS FUERZAS 

SÍSMICAS, 

REQUIEREN REFUERZO VERTICAL Y HORIZONTAL EN EL ALMA Y, 

ESPECIALMENTE, REFUERZO EN SUS EXTREMOS PARA QUE CUANDO TRABA

JEN ESTAS EN COMPRESIÓN NO SE PRODUZCA FALLA FRÁGIL, 

Los ELEMENTOS EXTREMOS DEL MURO DEBEN DETALLARSE COMO co

LUMNAS DÚCTILES, 

Los HUECOS Y ABERTURAS REQUIEREN DE DETALLADO ESPECIAL, 

REFERENCIAS · 

l. PARK R. Y T. PAULAY "REINFORCED CoNCRETE STRUCTUREs", J. 
WILEY, 1975, 

2. DOWRICK, D.J. "EARTHQUAKE RESISTANT DESIGN", 2A EDICIÓN. 

J, WILEY, 1988. 
3. BAZÁN, E. Y R. MELI "MANUAL DE DisE~o SísMico DE ED.IFICios", 

LIMUSA, 1985, 
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F",.un~ Combinaciones de ertn"bos y 
&rapas admaibles para c:onrlllllmiento de 
columnas, tegún el Reglamento ACI 83. 
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El ancho b, se tomará igual al promedio 
del ancho de la o las vigas consideradas y la dimensión 
:transversal de la columna normal a la fuerza, pero no 
mayor que el ancho de la o las vigas más h. 
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Consideraciones especiales 

-Aceleraciones verticales altas( y) 
Incremento de momentos y cortantes 
en elementos horizontales 
Probable incremento de carga axial en columnas 

-Aceleraciones horizontales altas (i y x) 

Flexión y demanda en la capacidad a deformación 
de columnas 
Posibilidad de problemas de cortantes adherencia 
y anclaje (traslapes) ' 

-Aparición de fuerzas de impacto en estribos y topes. 

-Aceleraciones horizontales altas (i y x) 
Flexión y demenda en la capacidad a defonmación 
de columnas 
Posibilidad de problemas de cortante adherencia y 
anclaje (traslapes) 

-Fuerzas de impacto en estribos y topes 
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Elemento 

Vertical 
(columnas, pilas, ele.) 

Horizontal 
(trabes) 

Estribos y Topes 

Tipo de diseño 

-T radicional-4 Resistencia 
-Vanguardia -4 Resistencia, capacidad 

a deformación, verificación 
de formación de mecanismo 

-T radicional-4 Resistencia 
-Vanguardia -4 Resistencia, capacidad 

-Resistencia 

a deformación, verificación 
de formación de mecanismo 
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LISTA DE INFORMES TÉCNICOS ELABORADOS EN EL 
CENAPRED (POR ÁREA) 

INSTRUMENTACIÓN SÍSMICA 

1989 

JS/01189 

1990 

ISIO 1190 

IS/02190 

IS/03/90 

1991 

IS/0 1/91 

IS/02/9 1 

IS/03/9 1 

15104/91 

IS105/9 1 

1992 

ISIO 1192 

IS/02/92 

"Red Sismica del Centro l'•./acional de Prevención de Desastres. Loca!t:ación y 
Descripción de las Estaciones (Informe Prelm11nar) .. : Robeno Quaas \V., Lorenzo D. 
Sánchez y Enrique Guevara Ortiz. diciembre 1989. 

"Descripción de los archit·os ASC/1 Generados con Jos Datos de la Red de Obsen·ación 
Sísmica del CENAPRED. Guia para el Usuario": Salvador Medina y Roberto Quaas W .. 
noviembre 1 ?90. 

"El Sistema de Procesamiento de Datos Acelerográficos del CENAPRED. Avance a 
noviembre de 1990". Salvador Medina, Bertha López N. y Roberto Quaas. diciembre 
1990. 

"Sistema de procesamiento Avan=ado de Acelerogramas para el CEAAPRED"; E. 
Mena. diciembre 1990. 

''Registros en el CE1\/APRED de Algunas Explosiones Efectuadas en la Camera. 
Locail:ada Frente a sus lnstalacwnes": Robeno Quaas V./. y Enrique Guevara. enero 
1991. 

"'Diseño y Construcción de Una Fuente Dual de Voltaje para el Laboratorio de 
Instrumentación Sísmica del CENAPRED": Ricardo González F .. Ennque Guevara y 
roberto Quaas W .. enero 1 99 1. 

''Empleo de la Se1ial N HA. como Referencw de T1empo para los Acelerógrajas SMAC
MD de la Red Sísmica del CENAPRED": Roberto Quaas W .. Enrique Guevara. ricardo 
González. Juan Manuel Ve lasco. y R. Vázquez. febrero 1991. 

"Dtseño y Construcción de un Cm.:uito Generador de la Señal de Tiempo NHK para la 
Calibración de Acelerógrafov": Enrique Guevara. Ricardo González y Roberto Quaas 
W .. marzo 199 J. 

"Medición del Retardo de la Selial de Tiempo NHK"; Roberto Quaas. R. Vázquez y 
David Almora. mayo 199 J. 

"Registros Acelerográficos Obtenidos Durante 1990 por la Red de Observación Sísmica 
del CENAPRED": Bertha López N .. Dalvador Medina y Roberto Quaas W ., febrero 
1992. 

"Registros Acelerográjicos Obtenidos Durante /991 por la Red de Observación Sísmica 
del CENAPRED": Bertha López N .. Dalvador Medina y Roberto Quaas W .. febrero 
1992. 



IS/03/91 

IS/04/91 

IS/05/91 

1993 

IS/0 1/93 

IE/01l93 

1 E/01/93 

IE/03/93 

IE/04/93 

1994 

IS/0 1/94 

IS/02/94 

1995 

IS/01/95 

IE/02/95 

IE/03/95 

"Pruebas de Polaridad en Ace/erógra(os SMAC-DM': Enrique Guevarn 0 .. Robeno 
Quaas y Ricardo González F.: diciembre 1992. 

''El Aee/erógrafo DI¡!ital ADIIC': Robeno Quaas W .. Ennque Guevara ,. Ricardo 
González F .. diciembre 1992. 

"Ststema de Telemetría digllal para A1onitoreo Remoto del AcelcrUgrafo ADIIC:": 
Ricardo González. Enrique Guevara 0., y Robeno Quaas. diciembre 1992. 

"Red de Obsermción Sísmica del CENAPRED. Registros Acelemgráficos Obtenidos 
Durante 199T: Benha López N. Y Robeno Quaas. febrero 1993. 

"Registro de los Temh!nres del 1-4 de Mayo de /993. Obtenidos por la Red de 
Observación Sísmica del CENAPRED" (1" purteJ: Enrique Guevara O .. Benha López 
N .. Salvador Medina M .. Robeno Quaas W .. Ricardo González F .. David Almora y R. 
Vázquez: mayo 1993. 

"Registro de los Temblores del 1-4 de Mayo de /993. Obtemdos por la Red de 
Observación Sísmica del CENAPRED" (!"parte): Enrique Guevara 0 .. Benha López 
N .. Salvador Medina M .. Robeno Quaas W .. Ricardo González F .. David Almora y R. 
Vázquez: mayo 1993. 

"Reporte Preliminar de los Registros del Temblor del 2-4 de Octubre de !993 !At=6. 7}, 
Obtenidos por la Red de Observación Sísmica del Cenapred': R. González. Salvador 
Medina. Enrique Guevara. Robeno Quaas, R. Vázquez. Benha López N.: David Almora. 
octubre 1993. 

"Registros del Temblor del ].¡ de Octubre de 1993, Obtenidos por fu Red de 
Observación Sísmica del CENAPRED'' (]" parte): Enrique Guevara 0 .. Salvador 
Medina M .. Ricardo González F .. Robeno Quaas w .. R. Vázquez. Benha López N .. 
David Almora. octubre 1993. 

"Manual de Usuano del Acelerógrafo Digital ADII-r: Enrique Guevara. Robeno 
quaas. ricardo González. febrero 1994. 

·• Verificación General del funcionamiento de /os Se1s Sismógrafos Poruiu'les de Banda 
ancha del CENAPRED": M.A. Franco Sánchez. Enrique Guevara y Robeno quaas, 
septiembre 1994 

"Reporte Preliminar de los Registros del Temblor del N de Septiembre de /995 
(M=7.2J. Obtemdos por la Red de Observación Sísmica del CENAPRED" (/"parte): 
Enrique Guevara. et al.: septiembre 1995. 

"Reporte Preliminar de los Registros del Temblor del 1-4 de Septiembre de 1995 
(M=7.2). Obtemdos por la Red de Observación Sísmica del CENAPRED" (2" parte); 
Enrique Guevara. et al.: septiembre 1995. 



RIESGOS HIDROMETEORO LÓGICOS 

1990 

RH/01/90 

RH/02/90 

RH/03/90 

1991 

RH/01/91 

RH/02/91 

RH/03/91 

RH/04/91 

RH/05/91 

RH/04/91 

1992 

RH/01/92 

RH/02/92 

RH/03/92 

RH/04/92 

RH/05/92 

"Las Inundaciones en Aféxico. Proceso de Formación y Formas de A1irigación .. : R. 
Dominguez y J.L. Sánchez. septiembre 1990. 

"Diagnóstico sobre lnundacwnes Ocurridas en /as Principales cuencas de la Rcpúhlica 
Mexicana'' (Regiones Hidrológicas No. 8. 9. 10 ,. 1/J: Ma. Teresa Vázquez C.. R. 
Maninez y R. Dominguez: diciembre 1990. 

"'Análisis Regional para Caracteri:ar EstadístJcamente los Gastos .HáYimos Anuales en 
Zonas Sujetas a la incidencia Directa de los Ciclones": R. Dominguez. R. Maninez. M a. 
Teresa Vázquez C.: diciembrel990. 

"Regionali:ación de Características Hidrome¡eorológtcas de fu Cuenca del Río 
Papaloapan": R .. Dominguez. A. Ríos: marzo 1991. 

"Diagnóstico sobre Inundaciones Ocurridas en las Principales Cuencas de la República 
Mexicana": (Regwnes Hidrológicas No. 2./ Ponieme. 3./. 36 _,. 37¡: Manin Jinemez: 
octubre 1991. 

"Aplicación de la Teoria de Confiabilidad al Dise1io de Obras de Desvio": Manin 
Jimenez. R. Dominguez Mora y J.L. Sánchez Bribiesca: octubre 199 l. 

"Diagnóstico sobre lnundacwnes Ocurridas en/as Prmcipales Cuencas de la República 
Mexicana": (Regiones Hidrológicas No. 30. 31. 32 _,. 33): Marco Antonio Salas Salinas, 
noviembre 199 J. 

"Dwgnóstico sobre lnundacwnes Ocurridas en las Principales Cuencas de la Repzíbltca 
Mexicana": !Regiones Hidrológicas No. l. 2. 3 . ./. 5. 6 y 7!: Ma. Teresa Vázquez C .• 
diciembre 1991. 

''Dwgnósttco sobre lmmdaciones Ocurridas en las Pnncipafes Cuencas dula Repzíb/Jca 
Mexicana": !Región Hidrológ1ca No. 18): Marco Antonio Salas Salinas. dic1embre 1991. 

"Desarrollo de un ll1odelo para Predicción de Avenidas u Partir de Daws de Lluvia'' 
!primer Informe Parcia/¡: Marco Antonio Salas Salinas. diciembre 1992. 

"DJGgnóstico sobre Inundaciones Ocurridas en/as Prmctpales Cuencas de la RepUb/ica 
Me.t:icana'": (Regiones Hidrológicas No. 2-1 media, 2-1 baja y 25;: Martín Jiménez E., 
enero 1992. 

"Teoría de Cm?fiabilidad aplicada al Diseño de Ver1edores de Presas Pequeñas"; 
Manin Jimenez E. y R. Dominguez: febrero 1992. 

"Cálculo de avemdas de D1seíio en Presas con Rran Capacidad de regulación"; Ma. 
Teresa Vázquez C .. R. Dominguez: febrero 1992. 

"Manual de Operación del Programa AXEXE' (A¡usle de Funcwnes de Dislribución de 
Probabilidad¡: Manin Jimenez E.. mayo 1992. 



RH/06/92 

RH/07/92 

RH/08/92 

RH/09/92 

1993 

RH/01/93 

RH/02/93 

RH/03/93 

RH/04/93 

RH/05/93 

RH/06/93 

RH/07/93 

1994 

RH/01/94 

RH/02/94 

RH/03/94 

RH/04/94 

RH/05/94 

''Diagnóstico sobre InundaciOnes Ocurridas en /as Principales Cuencas de la Rcpúh!tca 
A4exlcana": (Reglones Hidrológicas No. 19. 20. 21 y ]2); Martín Jiménez E .. jumo 1992. 

"Diagnóstico sobre Inundaciones Ocurridas en /as Pnnctpalcs Cuencas de fu Rcpúhlica 
Mexicana"; (Regiones Hidrológicas 1\'o 26 y 27J: Martín Jiménez E .. junic; 1992. 

"Determinación de Coeficientes de Escurrimiento a parllr de las Caracieristicas de las 
Cuencas"": Martínjiménez E. y R Domínguez: noviembre !992. 

''Método sistemático para el Cálculo de la Forma de las A1•emdas de d1.\ci1o en Jlrcsas 
con gran Capacidad de Regulación .. : Ma. Teresa Vázquez C. y r. Domíng.uez. diciembre 
1992. 

.. Diagnóstico sobre lmmdacioneJ Ocurrida.\ en las Principales Cuencas de la Repúhlica 
Mexicana .. : (Regiones Hidrológicas No. 23, 28 y 29): Marco Antonio Salas Salinas y 
Martín Jiménez E.: enero 1993. 

"Desarrollo de un A4odelo para Predicción de Avenidas a partir de Daws de Lluvia" 
(Segundo Informe parcial!: Marco Antonio Salas Salinas y Martín Jiménez E.: enero 
1993. 

··Regionalización de los Gastos Móximos Anuales en diversas Regiones Hidrolúgu .. ·us de 
la República Mexicana"·: M a. Teresa Vázquez C. y R. Dominguez:: abril 1993. 

"'Relacwnes entre el FenOmeno del Niño y los Escurrimien{os de la l'ertteJlle del 
Pac(fico en México": Martín Jiménez E. y R. Dominguez: junio 1993. 

"Manual de Uso de los Programas de Cómputo M C. EXE .1· TX. EXE para el Transiw de 
Avenidas en Cauces Nawrules .. : Martín Jimenez E .. v Marco Antonio Salas Salinas: 
noviembre 1993 . 

.. ReflexiOnes sohre lw Inundaciones en Aféxtco·· R. Dominguez. Martín Jiménez E .. 
Fermín Garcia y Marco Antonio Salas Salinas: noviembre 1993. 

''Afodelos para el Pronóstico de A\'enidas a Partir de: Datos de Lhn·ia": R. Domínguez. 
Martín J¡ménez E .. Fermin Garcia. Marco Antonio Salas Salinas: diciembre 1993. 

"Dwgnósllco sohrc lnundacumes Ocurridas en lw Principales Cuencas de la República 
Mexicana"·: (Regtones Hidrológicas N u. 13. 1-1. 15, 16 ·" 17!: M a Teresa Vazquez C .. y 
D. Monzón: enero 1994. 

"La Erosión y el Transporte de Suelos Arenosos. Causados por Flu¡os superficiales con 
Tirantes Pequeilos (Ul·erland Flol1')'. (Eswdio Teórico-Erperimental): J. García, enero 
1994 . 

.. Generación Smtéllca de Índices de ErosJVJdad para el Cálculo de la Pdrdida de 
Suelo": J. Garcia. enero 1994. 

''Generación Smtéticu de S'edimentogrumas": J. García: marzo 1994. 

''Determinación de Coe.fictcJ1/es de Escurrimiento a partir de las Caracteristtcas de las 
Cuencas, (2" parteF: Martín Jiménez E. y R. Dominguez: mayo 1994. 
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RH/07/94 

1995 

1996 

RH/01/96 

RH/02/96 

RH/03/96 

1997 

RH/01/97 

RH/02/97 

RH/03/97 

· RH04'97 

RH/05/97 

"'Análisis del Funcionamiento del Río de la Compaiiía y Análisis del fimcionamiento 
Hidráulico del Sistema de Alcantarillado Propuesto para el Drena¡e del Pueblo de .\"ico 
(Chalco Nuevo)"; R. Domínguez. Ma. Teresa Vázquez C .. Fermm Garcia; noviembre 
1994 

"Manual de Uso del proi(rama AGUA.E)(E': Marco Antonio Salas Salinas y Martín 
Jimenez E.. diciembre 1994. 

"Manual de Uso del programa SERIES.EXE': Martín Jimenez E.. H. Eslava y R. 
Domínguez: enero 1996. 

"Análisis de Series de Tiempo .. : Martín Jirnénez E .. H. Eslava y R. Domínguez: enero 
1996. 

"Factores de Regtonalización de Lluvias en la Cuenca del Río Papaloapan .. : H.L. 
Cisneros y R. Domínguez. 

"'Revisión del Diseño de Venedores en Presas .. : Martín Jiménez. Martín Cruz Miguel, 

"Manual de Operación de los Programas A.Y.E.\E y CARACHID.E.\'E (para 
hrdrologiaF; Martín Jiménez Espinosa. Ramón Dornínguez Mora y Martín Cruz Miguel. 
septiembre 1997. 

··un Estado del Arre y un Afode!o Sm1ple de los lnccndws Foresta/e,\··. Ferin García 
Jiménez. Osear Arturo Fuentes Mariles. Cesar Velázquez Mireles: Octubre 1997 (30 
ejemplares). 

"Contribución al Análisis Regional de Lluwas y Escurrimientos Máxmws en /u Cuenca 
del Río Gri¡alm". Ramón Domínguez Mora, edgar Villalobos Enciso. Delva Guichard 
Romero. diciembre de 1997. 

"'Dererminactón del Plan de Operación de las Compuertas de una Obra de 
Excedencias··. José Luis Sánchez Bibriesca. Martín Jiménez Espinosa. Martín Cruz 
Miguel. dic1embre de 1997. 



RIESGOS GEOLÓGICOS 

1990 

RG/0 1/90 

1991 

RG/01/91 

RG/01/91 

RG/03/91 

1992 

RG/01/92 

RG/02/92 

RG/03/92 

RG/04/91 

RG/05191 

RG/06/91 

1993 

RG/0 1/93 

RG/02/93 

RG/03/93 

RG/04/93 

''Sismicidad y Movimienros Fuertes en Alé:dco: unv i"1sión Actuar: Singh S.K. y Mario 
Ordaz: septiembre 1990. 

''Análisis Prelrminar de los Acelerogramas de Po=o Ohtenidm el 31 de MunJ de /990 en 
la Ciudad de México''; Mano Ordaz. Singh S .K .. ) Miguel A. Santo) o: enero 1991 

''Diagnóstico del Peligro Sísmico para la Re¡nihlica ,\fc.ncana y El·alzwcián de 
lmensidades para Sismos Hlstóric.:m,": Carlos Gurierrez. Samuel Miller. Carlos Montoya 
y R. Tapia: julio 1991. 

"Programas para el Cálculo de Funciones de Transfi2rencw y Sismogramus Smuiticos 
para un Modelo Unidimensional de Subsuelo. ante la Incidencia de Ondas de llpo SH' 
(Guia del Usuario); Miguel A. Santoyo. diciembre 1991. 

"lsosistas del Sismo del 15 de Enero de 1931. (MS ~ 8.0). Oawca. México": Carlos 
Gutiérrez y Samuel Miller: enero 1992. 

''Análisis de Efectos de Sitio en el Area de Puerto Lzmón, costa Rica. Uwndo 
Sismogramas Digitales··: Carlos Gutifrrez. A.E. Nava. Singh S.K .. M.W. Vargas. F.r 
Hemández y W. Taylor: febrero 1992. 

"'¡\fanual Operath·o del mapa de Escenanos de Riesgo para el Volcim de Fuego de 
Coluna'": Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Ju<irez. abril 1992. ,,~ 

"Afanual Opcratiw; del mapa de Escenarios de R1esgo para el J·"olcán Tacaná": 
Servando De la Cruz Rt:yna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez. junio 1992. 

"ltlanual Operativo del mapa de Escenarios de Riesgo para el Volcán Cehoruco''; 
Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez. septiembre 1991. 

"¡\/anual Operalil"o del mapa de E!'lcenanos de R1esgo para el Volcán fopocaiépetf'; 
Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez. diciembre 1992. 

"Manual Operatil·o del !llapa de Escenarws de R1esgo del Volcún San Aiartin Tuxtla''; 
Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez. marzo 1993. 

"Un A-lejar Uso de los Datos Estadísticos para Estimación de la Sismicidud Locar': J. E. 
Arboleda y Mario Ordaz S .. junio 1993. 

·'Manual Operativo del Afapu de Escenarios de Rtcsgo del Volcán Tres Vírgenes''; 
Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez.junio 1993. 

"Manual Operativo del Mapa de Escenarios de Riesgo del Volcán Citlaltépctl o Pico de 
Ortoaba": Servando De la Cruz Reyna. Esteban Ramos y Gerardo Juárez, diciembre 
1993. 
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1994 

RG/01/94 

RG/02/94 

1995 

1996 

1997 

RG/0 1/97 

RG/02/97 

"Perfil de Refracción en el Sur de /u Ciudad de México y su Correlacuin con otras 
Fuentes de h?formación'": Carlos Gutiérrez. K. Kudo. E.Nava. M. Yanagizawa. S.K. 
Smgh. J.F. Hemimdez y K. lrikura: marzo 1994. 

"'Respuesta Sísmica de un Ed[ficio de Poca Altura Desplantado en Suelo Blando en la 
Ciudad de México .. : Robeno Duran y Eduardo Miranda: abril !994. 

"Respuesta sismica no Estacionaria de un Edificw Instrumentado de cinco Ntvcles de 
Concreto Presforzado .. : Robeno Duran. Eduardo Miranda M ijares. mayo 1997. 

"'Teoría de Ondículas (Wavelets) y su Aplicación en el Análisis de Registros Sísmicos. 
Una Visión Generar·: Robcno Durán Hemández. Mario Ordaz Schroeder: septiembre 
1997. (16 ejemplares) 



ENSAYES SÍSMICOS (INGENIERÍA ESTRUCTURAL Y GEOTECNIA) 

1990 

ES/O 1/90 

1991 

ES/O 1/91 

- ES/02/91 

ES/03!91 

1992 

ES/O 1/92 

- ES/02/92 

1993 

ES/O 1.'93 

1994 

1995 

ES/O 1!95 

1996 

ES/O 1/96 

1997 

·'Comportamiemo Dmónuco de los Suelos ProYementes del Sitio para la construcctón 
de la Ewpa 11 de la StderlÍrRica Lá=aro Cárdenas. Las Truchas. Jt.1tchoacán··: Manuel J. 
Mendoza. V.C. Hernandez y A. Sanchez: diciembre 1990. 

''Eraluación Experunental de Procedimientos de Rcparaciim en Elementos de Concreto 
Refór:ado. con Afio Grado de Daño .. : Roberto Meli y F. León: noviembre 1991 . 

.. Respuesta Sísmica de .\Juros de A·lamposteria Cm?finada con Diferemes Grados de 
Acoplamiento a Flexión .. : Tomás A. Sánchez. F. León. Sergio M. Alcacer y Roberto 
Meli: diciembre 1991. 

··Esiado del Arlc de la lngemcría Sísmica de Líneas Virales'': Alonso Echavarría. 
Roberto Meli y Sergio Alcocer: diciembre 1991. 

.. Aspectos Ge01écnicos del Stsmo de Tu/amanea. Costa Rica. Ocurrida ellJ dt' Ahril de 
!99r: Manuel J. Mendoza. Alonso Echavarria y L. Dominguez. marzo 1992. 

''Respuesta Sismica de A1uros de A1ampostería Confinada con Diferentes Tipos de 
Rejiler:o Hon:omaf': Tomás A. Sánchez. L. Flores. Sergio M. Alcocer y Roberto Meli. 
marzo 1992. 

.. Comporramicmo de la Eslrucwru Tridimensronal de A·fumpos/ería Confinada de dos 
Ni1·e/es del CENAPRED .. : Sergio M. Alcocer. Tomas A. Sanchez y Roberto Meli. junio 
1993. 

.. DeterminaCIÓn de las Propiedade.\ ¡\1ecánicas de Tabiques Extruidos Ttpo Vmte:x. 
A1ultex y A remar": Sergio M. Alcacer. Gerardo Aguilar y G. Cano: marzo !995. 

"Determinación Experimemal del Comportan11ento de un Marco ReJor=ado con un 
D1spos111m Disipador de Energiu ... {Informe Fma/J. Osear López B .. Alonso Echavarria 
L.. José Maldonado S .. Fermin León B .. diciembre 1996. 

ES/01/97 "Es1ud10 de /u Fuclibilidud Técnica del Uso del Tabique Vimex y Mul!ex para Vivienda 
Económzca (Informe preparado para Comercia!t:adora A remar S.A de C. V.)" Sergio 
M. Alcocer. José Antonio Zepeda. Mauricio O jeda Riga, julio 1997. ( 15 ejemplares). 

JEG/02/97 "Taller Sobre !nvesllgacuJn Experimental en Es1rucwras'": Sergio M. Al cocer. Leonardo 
Flores. Osear López B .. Gerardo Aguilar. Juan José E lías. agosto 1997. 



IEG/03/97 "Pruebas Dinámicas en Durmientes para el Tren Metropolitano Línea B de la Ctudad 
de México"': Sergio M. Alcacer. Leonardo Flores: septiembre 1997. (7 ejemplares). 

RIESGOS QUÍMICOS 

1992 

RQ/01/92 

1993 

RQ/01/93 

RQ/02/93 

RQ/03/93 

RQ/04/93 

RQ/05/93 

1994 

RQ/0 1/94 

RQ/02/94 

RG/03/94 

RG/04/94 

RG/05/94 

RG/06/94 

1995 

RQ/01/95 

"Transporte, Destmo y Toxicidad de Consmuyenres que Hacen Peligroso a un Residuo'": 
Ma. Esther Arcos S .. J. Becerril. M. Espindola. Georgina Femández \' ' M.E. 
Navarrete; octubre 1992. 

·'Recopilación, Aplicación y Evaluacrón de las Tecnologías de 
Estabili:acróniSolidrjicación para el Traramrenro de Residuos Peligrosos .. : J. Becerril y 
M. E. Navarrete: enero 1993 . 

.. Caracterización de Residuos Peltgrosos .. : J. Becerril y M.E. Navarrete: enero 1993 

"Documento Técnico Informativo sobre el A1anejo de Residuos Peligrosos" Serie 
·'Afanejo y Generación de Residuos Pcflgrosos··: C.P. Tello, Georgina Fernández V .. A. 
Alvarez y S. Zamudio: marzo 1993. 

''Proceso Fisico-Quimicu para la Estabr/i:ación de Residuos Pelr~rosos .. : M.Y. 
Espindola y Georgina Femández: junio 1993. 

''Procesos Biológicos de Tratamiento para la Estahtli:ación de Residuos Tóxicos"' Ma. 
Esther Arcos S .. Georgina Fernández: noviembre 1993. 

"Tecnologías de Tratanuemo para la Descontamrnación de Suelos .. : Ma. Esther Arcos 
S .. Georgina Fernimdez V .. C. M. !barraran y Cecilia lzcapa T.: enero 1994. 

"ACQUIA1 - Sistema de Base de Datos de A.ccrdentes Químicos Oc.:urndos en la 
República Mexicana (¡umo 1990 - diCiembre IYY3)"; T. González y Georgina 
Femández; abril 1994. 

"Afetodología de Diagnósllco de la lndustna A1aquiladora en la Frontera Norte de la 
República Afcxicana'": C.P. Te !lo y Georgina Fernández: abril 1994. 

"Documento TJcmco- Informativo sobre el Afune¡o de.: Residuos Peligroso.,. Sene -1. 
Transporte de Residuos Pelrgrosos··: Luis Soriano Puente: junio 1994. 

"Documento Técnico - lnformallwJ sobre el Afanejo de Residuos Peligrosos. Serie 2. 
Ensaye y Embalaje de Residuos Peligrosos": Georgina Femández V .. Cecilia lzcapa T., 
S. Zamudio y A. Alvarez; octubre 1994. 

''Procesos Térmicos para el Tratamrento de Resrduus Peligrosos"; R. Ponce. Georgina 
Femández. L.M. Meza y Cecilia lzcapa. octubre 1994. 

""A1etodologíu para el Saneamiento de ecoststemas Acuáticos Cnntammados por fuentes 
Anrropogénicas"; Ma. Esther Arcos S .. Georgina Fernimdez V.: mayo 1995. 



RQ/02/95 

RQ/03/95 

RQ/04/95 

1996 

RQ/01/96 

1997 

RQ/01/97 

RQ/02197 

RQ/Q3/97 

RQ/04197 

RQ/05/97 

"'Adsorción. Una Alrernatrra para el Tratamiento de Aguas Residuo/c.\ con Sólidos 
Suspendtdos Presentes": J. Cervini L. y Georgina Fernilndez V.: julio 1995 

''Dtsposiclón Final de Residuos Peligrosos. Sene 5 ... : S.K. Vázquez. C.P. Tello Y 

Georgina Femández:julio 1995. 

''Almacenamiento de Residuos Peligrosos. Serie J": Ma. Esther Arcos S .. : Georgina 
Fernandez: agosto 1995. 

··.\ferodología para la PrcYención de Accidentes y Daiios a la Salud y al Amhtemc 
Ocasionados por Afcrcurio _1· sus Compucstm ··: Luis Sana Puente: septiem brc 1 CJ96. 

''E\·a/uación de la Generaóón de Residuos Peligrosos por Actiridadcs agrícolu.\. Caso 
de Estudto de los Enrase.\ Vucios de Agriquímicos en el Estado de 1\forelm ": LUIS Soria 
Puente. Laonor Cedilla Becerril. Verónica Cruz Martinez. Rocío Moya Guevara. Erika 
Barrera Flores: enero 1997 

"Traramiemn de Efluente:::, en ?lamas y Talleres de Cromado"; Ramón Maubert Franco. 
Georgina Fernández Villagómez: septiembre !997. 

··Mminu;ación de la Pe/igrmidad en Plantas y Talleres de Cromado''. Ramón Maubert 
Franco. Georgina Fernández Villagómez: septiembre 1997. 

"Prácflca5 Apropiadas para D1sminurr lo5 R1esgos AmbJenlales en el k/ane¡o de las 
Gasolinas en Estaáones de Servicw.1·": Efraín altamirano Sánchez. Georgma Femández 
Villagómez: noviembre 1997. 

··Aprm·echamicntn de Residuos Sólidos /t.1umcipales en Zona.\ Turís1icas": Reyna 
Josefina Sánchez Garcia. Georgina Fernández Villagómez: diciembre 1997. 

REPORTES ESPECIALES 

1 E/O 1 :n 

IE/02/92 

IE/03/92 

"Comportanuemo de las ConstrucciOnes y de /w Redes de Agua P01able y 
Ah:anturillado Duranle /us Exploswnes del 22 y l3 de Abril de 1993 en Guudalujara, 
Jali.\co": Sergio M. Alcacer. G. Fernández y F. León:junio 1992. 

"Dc.\ll:anuento en una Ladera en fu Pohlac1án de Ebano. San Luis Potosí Informe de 
Inspección del Suio··: J.J. Mendoza y E. Ovando: octubre 1992. 

''Trahajos Publicados en Evemos Académicos": Autores varios. Área de riesgos 
Hidrometeorológicos: 199:2. 
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\\'ORKING DRAFf - Thi> document has been produced by the SAC Joint V enture for the purposes of preliminary 
rc:v1ew and coordmauon between members of the project team. Information presented is known to be incornplete 
anú 111 :-.omc cases erroneous. Th1s documem should not be used for attribution. nor as the basis for engineering 
dccJ:..JOns 

Observation of damage sustained by buildings in the Northridge Earthquake indicates that 
contrary to the intended behavior. in many cases brittle fractures initiated within the connections at 
'ery low le veis of plastic demand, and in sorne cases, while the structures remained elastic. 
Tvpically. but not always. fractures initiated at, or near, the complete joint penetration (OP) weld 
hctween the beam bottom tlange and column tlange (Figure 1-1). Once initiated, these fractures 
pro)!re"ed along a number of different paths. depending on the individual joint conditions. 

,-"y-

r--Column flange 

Fused zone 

• • ~ BeamHange 
• • • • 

u~ • • 

- ~ 
Backing bar 

L.-v- "-
Fracture 

Figure 1-1 - Common Zone ofFracture Initiation in Beam -Column Connection 

In some cases. the fractures progressed complete! y through the thickness of the weld, and if fire 
protecti ve finishes were removed. the fractures were evident as a crack through exposed faces of the 
"el d. or the metaljust behind the weld (Figure l-2a). Other fracture panems also developed. In 
">me cases. the fracture developed into a crack of the column tlange material behind the CJP weld 
1 Fi:;ure l-2bl. In these cases. a ponion of the column tlange remained bonded to the beam tlange, 
hut pulled free from the remainder of the column. This fracture pattem has sometimes been termed 
;, ··di\'ot"· ur .. nuggef· failure. 

A number of fractures progressed complete! y through the column tlange, along a near 
iJonwmal plane that aligns approximately with the beam lower tlange (Figure l-3a). In sorne 
,·a.ses. these fractures extended into the column web and progressed across the panel zone Figure ( l-
3hi. lnvestigators ha ve reported sorne instances where columns fractured entirely across the 
... ce! ion. 

a. Fracture at Fused Zone b. Colurnn Flange "Divot" Fracture 
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IVORKING DRAFT - This document ha; b.;en produced by.the SAC Joint V enture for the purposes of prelimmary 
rcv!l'\\' anJ coordinatlon hetween memhers of the project team. lnformation presented is known to be incomplete 
.llld in :-.omc cases crroneous. Tlus document should not be used for attribution, nor as the basis for engineenng 
dcl'i"lon.-. 

Figure 1-2- Fractures of Beam to Column Joints 

a. Fractures through Column Flange b. Fracture Progresses into Column Web 

Figure 1-3 - Column Fractures 

( lnce such fractures ha ve occurred. the beam - column connectio_n has experienced a significan! 
''"·' nf flexura! ngidity and strength to resist loads that tend to open the crack. Residual flexura! 
qrcngth and rigidity must be developed through a couple consisting of forces transmitted through 
tllL' rcmaining top tlange connection and the web bolts. However, in providing this residual 
,¡rcngth and stiffness. the bolted web connections can themselves be subject to failures, consisting 
"¡· fracturing of the welds of the shear plate to the column, fracturing of supplemental welds to the 
hL·,un "·eh nr fracturing through the weak section of shear plate aligning with the bolt holes (Figure 
1-41. 

Figure 1-4 - Vertical Fracture through Beam Shear Plate Connection 

Despite the obvious local strength impairrnent resulting from these fractures, many damaged 
IHnldings d1d not display overt signs of structural damage, such as perrnanent drifts, or damage to 
.<rL·IlJ!ectural element>. making reliable post-eanhquake damage evaluations difficult. Until news of 
the d1scovery of connection fractures in sorne buildings began to spread through the engineering 
community. it was relatively common for engineers to perforrn cursory post-eanhquake evaluations 
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WORKJNG DRAFT - This uucument has heen produced by the SAC Joint V enture for the purposes of 
prclunin.try rev¡ew and coordmariun berween members of the project team. Infonnation presented is known 
to he mcomplere and in sorne cases erroneous. This document should not be used for attribution. nor as the 
hasi:. for en~mecring decisiom. 

3.4.1 Welded Unreinforced Flange (WURF) 

Thts sec1ion pro vides guidelines for design of unreinforced. welded flange 
connections. These conneclions utilize complete joint penetration (CJP) groove welds. 
"·i1h nnprovements over those used prior lo the Northridge earthquake, to join beam or 
girder flanges direclly to column flanges. In this type of connection, no reinforcemenl 
olher 1han weld metal. is used lo join the flanges. Web joints for these connec1ions are 
CJP welded. This type of connection should be used only for OMF applications. when 
'w:h sys1ems are permitted by lhe building code. or when factored drift demands 
predtcled by slructural analysis. conducted in accordance with Chapter 4, can be shown to 
he lower lhan the producl of $,8,. where 8, and tj>" respectively are the values indicated in 
Tables 3-2 and 3-3 for connection drifl capacily and capacity reduction factor for the 
<~ppropriale perfonnance leve!. Figure 3-4 provides a typical detail for this connection 
t y pe. These conneclions should be designed in accordance with the guidelines of this 
.... ecrion. 

/' 
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Figure 3-4 - Typical Detail - WUF Connection 

Table 3-3- Pre-qualification Data WUF Connections . 
-\p¡11Jo..ahk .... y.-..ICI11S OMF 

PrL'-tjU~difJcU Drift Angle Capacily 0.02 radian - collapse prevenuon 
O.Cll5 radian- incip1ent damage 

CapaL·ny R~:dtli:IHlll Fat.:tor o O.ó - collapse prevemion 
0.9- mcipient damag:e 

Hnlgl' luc.l\Hlll ú1stance s. d /2 

,\l.i\lllllllll hcam SIZC W36 X 150 

l:h:am J\latcnal A36. A572. Gr. 50. A913 Grade 50. A992 

C'tlVt:r PI ate Material Minimum specified yield strength equal or larger than that specified 
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rrehminary rcv1ew and co~xdmauon between members of the project tearn. Information presemed 1s known 
111 ht• incompletc and m sorne cases erroneous. This document should not be used for anribunon. nor as the 
ha"i-" for enginecring decisJ(lm 

¡\Ju·higan. IIOIIl' ofrhc specimens achieved drift angles in excess of0.025 
radians. 

3.4.2 Welded Cover Plated Flanges (WCPF) 

Thi' secrion pro vides guidelines for design of welded cover plated flange 
umnecuons. These connections utilize complete penetration groove welds, with 
i 111prmements over those u sed prior to the Northridge earthquake, to join beam or girder 
lbnges and top and bottom flange co\·er piares directly to column flanges. Weh joints for 
these connections are welded. This type of connection should be used only when 
inelastic rotation demands can be shown to be lower than value indicated in Table 3-4. 
Figure 3-5 provides a typical detail for this connection type. These connections should be 
designed in accordance with the guidelines of this section. 

i 

1 

" Figure 3-5 Typical Detail WCPF Connection 

Tahle 3-~ Pre-qualification Data for WCPF Connections 

-\ppl1cahlc syqcms OMF. IMF. SMF 

]'¡~.,_·.quaJJ(¡ctJ Dnlt Angk Capacny 0.04 radian - collapse prevenuon 
0.015 radian- incipient damage 

C:tp.t-:11~ RcJuct1on Fot~.:tor o O. 75 - collapse prevention 
0.9- incip1ent damage 

Hu1g-.· hH.:auon JistanL:t.: ~\ d/2 + 1, + dJ4 

:\l:t\l!llltlll hc,un :-.1zc W36x 

Bc.llll l\latcnal A36. A572. Gr. 50. A9!3 Grade 50 or 65. A992 
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~v1axtmum column size unlimited 

C'olumn Steel Grade~ ASTM A-572. Gr. 50. ASTM A-913. Grade 50 or 
65. ASTM A-992 

P.mel zonc to Beam strength rmio to be detemzined 

Column to Beam strength rano to be determined 

3.4.2. 1 Procedure for Sizing Cover Piates 

Cover piares for this type of connection should ha ve an area of about l;.í of thar of the 
heam nange. 

3.4.2.2 Procedure for Sizing Shear Tabs 

Shear tabs for this rype of connecrion should be sized with mínimum thickness, bolts 
and welds to rhe columns. as required ro resisr erection loads. The shear tab serves as a 
hack111g for the CJP web weid and rherefore. it should be continuously filler or groove 
"'t:lded on rhe si de away from rhe CJP weld. 

3.4.2.3 Procedure for Weid Sizing 1 Weid Configuration 

<<<<< to be deveioped >>>>>> 

3.4.2.4 Continuity Plate Sizing 

Continuitv Piares should be sized using rhe guidelines of Secrion 3.3.3.1. considering 
the heam flange thickness to be equalto the thickness of the combined flange and cover 
pbte. 

3.4.3 Welded Fiange Piates (WFP) 

3.4.4 Reduced Beam Section (RBS, or Dog Bone) 

This section pro vides guideiines for design of type FR reduced beam section 
connections. These connections utilize circular radius cuts in both top and bottom 
ibnges to reduce the flange area o ver a length of the beam near the ends of the beam 
'Jl'lll. Welds are complete penetration groove welds, with improvements over !hose used 
prior to the Northridge earthquake. ro join beam or girder flanges directly to column 
J'Janges. In rhis type of connecrion. no reinforcement other than weld metal, is used to 
.i<llll the flanges. Web joints for these connections are welded. This type of connecrion 
shuuid be u sed only when drift angle demands can be shown ro be lower than the value 
rndicated in Table 3-6. Figure 3-7 pro vides a typical detail for this connection type. 
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Figure 3-6 Typical RBS Connection (Ref Englehardt) 

Table 3-5 Pre-qualification Data for RBS Connections 

.-\ppl!cahle systcms OMF. IMF. SMF 

Pn:-qualif1ed Drift Angle Capacity 0.04 radian - collapse prevemion· 
0.015 radian- incipient damage 

C.l]l:IL'IIY ReJucllon Factor o 0.85 - collapse prevemion 
0.9- incipient damage 

H111ge lth . .:atJont.h:-.tam:c s,. Center of Col. to Center of Reduced Sect. 

~la\imum heam size W36 x 194 (Largest Tested) 

lkam Steel Grade.., ASTM A-572. Gr. 50. ASTM A-992 

¡\laxJmum culumn sizc unlimited 

Column Stcel Grade!- ASTM A-572. Gr. 50, ASTM A-913. Grade 50 or 
65. ASTM A-992 

P.mcl zonc IP Beam .<.trcngth rallo ro be derermined 

e( l]U11\Il lo Be a m -.trcngth r<Jtto ro be derermined 

3.4.4.1 Procedure for Sizing Section Reduction 

Figure 3-7 shows the geometry of a radius cut RBS, and Fig. 3-8 shows the entire 
moment frame beam. The designer should select the dimensions a and b according to the 
l'ullowing gutdelines: 

(/ 5(0.5tn0.75)b¡ (3-4) 

h = (0.65 10 0.85) d (3-5) 
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where 1>1 and d are the beam flange wtdth and depth respectively. 

The remaimng dimension that must be chosen when sizing the RBS is c. the depth 
of the cut. The value of e will control the maximum moment developed within the RBS. 
;md therefore will control the maximum moment and shears generated at the face of the 
column. The final dimensions should be chosen so that the maximum moment at the face 
of the column is in the range of about 85 to lOO percent ofthe beam's expected plastic 
moment. The \'alue of e should be chosen to be less than or equal to 0.25b1. 

The radius of the cut R can be related to dimensions b ande based on the 
geometry of a circular are. using the equation in Fig. 3.8. The amount of flange material 
which is removed at the minimum section of the RBS is sometimes referred to the 
¡)('rcentflange remaval which is computed as (2clb¡) x 100, where b¡is the unreduced 
nange width of the beam. 

Once dimensions have been selected based on the above guidelines, calculations 
ustng standard methods of strength of materials and the general guidelines given in 
sections 3.2 and 3.3 above can be used to verify that the required condition for maximum 
moment at the column face is met. 

r--

t= ' 

F= 

L.. 

a 

4 z b2 
i A = radJus of cut = ___f_±___._ 

e e 

b 

Fig. 3. 7 Geometry of Radius Cut RBS (Ref. Englehardt) 

~ RBS f ~ RBS w = un1form beam grav1ty load 
; ; ¡ ¡ ' ¡ ¡ ; ; ; ; : ' ' : : ¡ ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' , 

' ' ' ' ' ' 
' 

' ' 
' 

a b b a 
' 

a +-º-2 
L' = d1s1ance berween centers of RBS cuts a .,.J!.. 

2 

L = d1stance between column centeriines 

r-

F= 

F= 

c..... 

Fig. 3.~ Typical Moment Frame Beam with RBS Connections (Ref. Englehardt) 
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"Virtual/y a/lmoment connections that dissipate energy by 
Yielding of"the beam are subject to varying degrees ofbeam 
inswbilirc at /arge levels ofinelastic rotation. This is true bothfor 
reinforced connections (cover piares, ribs. haunches. etc.) andfor 
RES connections. This instability gene rally involves a combination 
offlange buckling. web buckling and lateral torsional buckling and 
npicallv results in a deterioration in the flexura! strength of the 
heamtrith increasing inelastic rotations. In the experience ofthe 
liTiter. the degree of" instability and associated strength 
deteriorationfár RBS crmnecrimts tested in the laboratory have 
been no more set·ere. and perhaps somewhat less severe than for 
11wnv npes '!f reinforced connections. This is demonstrated by the 
connection test results shown in Fig. 8. 

ABS Connec110n 

-6 -4 -2 o 2 4 6 

Disptacement (inches) 

Fig.3-8- Com¡wrison of"Test Resultsfor Cover Plated and RES 
Cmmccrhn1s-

This figure shmrs" plot ofbeam tip load versus beam tip disp/acement 
_1(1r tli'O difterem tesr specimens (Refs. 2 and 15). These two specimens 
ll·en· t·irruallt· idemiclll. exceptfor the connection detail. Eoth specimens 
li·ere constructed \1'/th the sllme member sizes (W36xl 50 beam and 
ll'/4r426 columni ll/l{l heats ofsteel. and tested in the same test setup with 
idemimlmemher lengths. idemica/ member end support conditions, and 
lll<!llllCa!/atera/ hracing. Both specimens were subject to the same loading 
hislon·. The onlt- difference WliS that one specimen was constructed with a 
cm·er plated collnection and the other with an RES connection. Eoth 
s¡>er:imens H·ere prol'ided with a single beam lateral support near the point 
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3.5 Pre-qualified Bolted FR Connections 

This séction pro vides guidelines for four specific types of bolted, FR. MRSF 
connéctions suitable for different member sizes and with varying inelastic rotation 
capabilities. as indicated in Table 3-6. Depending on the rotation capacity required for 
the moment frame type being used and the member sizes needed. the designer may select 
a suitabk connéction from the table. 

Table 3-6 - Pre-qualified Bolted FR Connections 

Ccmncctinn Criteria Frame Type lncipient Damage Collapse Prevention 
T~·IH:' Section 

Drift Angle Reliability Drift Angle Reliabilit)· 
Factor Factor 

cp cp 
BE!' 3.5.1 OMF 0.02 0.9 .06 0.6 

d <2-f' 

BEP 3 5.1 IMF 0.03 0.9 .07 0.6 
d <t:•C 

WFPBB 3.5.2 OMF 0.02 0.9 .06 0.75 
d <2-r 

WFPBB 3.5.2 IMF 0.03 0.9 .06 0.75 
d <1 S .. 

1313 .1.5 . .1 Proprietarv connection ' 
1- sr~clfll.: qu~tllflcauon data for proprietary connections is not provided by these Guidehnes. Refcr to thc hcenser 
l1 11 ... pt'crfrc mforrnatron on thc ~plicabihtv of these connection types to various framina svstems. 

3.5.1 Bolted End Plate (BEP) 

<<<<< lo he developed >>>>>> 

3.5.2 Welded Flange Plates with Bolted Beam (WFPBB) 

Thi, section pro vides guidelines for design of connections utilizing plates welded to 
· column tbnges and bolted to beam flanges. The flange plates are welded to the column 

flang<' u,ing CJP welds following the recommendations given in sections 3.3.2.1 through 
.\.3.2.5. The flange piares are holted to beam flanges following the recommendations of 
"'uions 3.3.3.1 and 3.3.3.2. A detail of this type of connection is shown in figure 3-ll. 
Thc figure al so shows various dimensions and nomenclature which is used in the design 
procedure which follows. Table 3-7 presents the range of pre-qualification for this 
conncction type. 

3 5.2.1 General Design Procedure 

The bd1avior of this type connection can be controlled by a number of different 
modes i ncluding flexura! yielding of the beam section, flexura! yielding of the cover 
plates. lléi-Séction tensile failure of the bearr. fl~nge or cover plates, shear failure of the 
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Table 3-7 Pre-qualification Data for \'VFPBB Connections 

.-\pplicahk ~~:-Iem~ 

Prc-qualu'ted Dnft Angle Caracny 

Hin~~.· hlctllon JL..,tam:t: ~ 

¡\J:t\tlllltlll hcam ~1ze 

lka111 !\Lucrial 

Plall' J\·lah.:rial 

~la\illllllll colunm ~¡ze 

( 'olulllll rvlatcnal 

Panl..'l zonc to Bc.nn ~trength ratio 

C11lumn lo Rc.un strength ra1H1 

¡ 1 

! ' 

Mode 1: OMF. IMF. SMF 

' Mode 2: OMF. IMF 

Mode 1: 0.04 radian - collapse prevenuon 
Q = 0.75 
0.015 radian- incipient damage 
$ =0.9 

Mode 2: 0.03 radian - collapse prevention 

1 ~ = 0.75 
0.015 radian- incipiem damage 
~= 0.9 

Mode 1: - S,+S,+d,/2 
Mode 2:- sp 

W24 X 94 

A36. A572. Gr. 50. A913 Grade 50 or 65. A992 

A36. A572. Gr. 50. A992 

unlimited 

A36. A572. Gr. 50. A913 Grade 50 or65. A992 

ro be developed 

ro be developed 1 

--d,:---

11 

1 

1 

N = Total Numbec of Bo!Ls 

"" ; u ! lp!-t 
¡[!" 
o 
o 
~ 

u_ ____ J..:' ; L. = Beam leng:th between 
faces of columns 
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' ¡.. 

=¡ 
V 

Figure 3-13 Bolted Bracket Connection 

3.6 Pre-qualified PR Connections 

This 'ecrion provides guidelines for pre-qualified Panially Restrained (PR) MRSF 
connections suitable for different member sizes and with varying inelastic rotation 
ccq,abilities. as indicated in Table 3-8. Depending on the rotation capacity required for 
thc mument frame type being used and the member sizes needed, the designer may select 
" suitabk connection from the types described in the following paragraphs. If a 
connection type other than one of the pre-qualified connections is to be used, it should be 
qualified hy tests as described later in this section. 

Table 3-8 - Pre-qualified Bolted PR Connections 

Cmmcction T_ypt:' Critcria Frame Incipient Damage 
1 

Collapse Prevention 
Section Type 

Drift Angle - Reliability Drift Angle - Reliability 

Incipient Factor Incipient Factor 
Damage <1> Damage <1> 

IJST 3.6.1 IMF .08 0.75 
d <JO .. 

DST 3.6.1 SMF .10 0.75 
d <~-+·· 

S Te .l6.2 
d <30'' 

S Te 3.6": 
d <1-f" 

S Le ).6.3 
d <"1(1'" 

SLC Hl.3 OMF .10 0.75 
t1 <2-r· 

se 3"6A • .10 0.85 
d, <2-f" 

se 3.6.4 " .12 0.9 
d <IX .. 

263 
'", 02/02/99 



\VORKING DRAFT - This documen! has been produced by the SAC Joint··Venture for the purposes of 
rrcliminary review and coordinauon between members of the project team. Informauon presented is known 
to he Jncomplele and in sorne cases erroneous. ThJs document should not be used for attribunon. nor as the 
h.1.si.s for cngineenng decisions 

3.6.1 Double Split Tee Connections (DST) 

This secl!on provides guidelines for design of type PR connections employing bohed 
spl i 1 te e connectors between the beam and column flanges. This type of connect10n 
shuuld be used only when design parameters are within the limitations indicated in Table 
~-'!. F1gure 3-14 pro\'ides a typical detail for this connection type. The design procedure 
uf this section should apply. 

1 

• • 'r • 
tC 
~ 

Figure 3-14- Typical Double Split Tee Connection 

Table 3-9 - Pre-qualification Data for DST Connections 

-\[lJ1Il..:ahh: sy-.lt!lll" OMF. IMF, SMF 

Prt'-qualiftcd Inelasw.: Rotauon Demand 0.10 radian- collapse prevention 
~ = 0.75 
0.03 radian - incipien! damage 
0=0.9 

H 111gl' h lL·auon dJslance S
1
, d/2 

\la.\tllltllll hcam ~ize W36 X !50 

Bt·am /'vlatc:rial A36. A572. Gr. 50. A913 Grade 50 or 65. A992 

\l.L\IIllllill column s¡ze unlimited 

Column /'vl;ucnal A36, A572. Gr. 50, A913 Grade 50 or 65. A992 

Conn~ction Stiffness IOEIIL, 

Conncc\Hlll Suength (fraction ofBeam M
1
,) 30% 
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recommendatwns with regard ro emluating the performance of 
11rmsrructu ral components. 

4.2.2.1 Structural Performance Levels 

Two di serete structural performance levels are defined in these guide!ines. 
Acceptance cnteria. which relate ro the permissible earthquake-induced forces and 
defonnations for the various elemenrs of MRSF structures, are tied directly to the 
strucrural performance !evels. The performance levels are discrete damage srares for 
whtch speciftc acceprance crireria are defined. 

Strucrural Performance Levels are the Incipient Darnage Leve! (S-I), and rhe Collapse 
Pre' ént Leve! (S-5). Table 4-2 relates these structural performance !evels to the limiting 
damage states for common vertical elemenrs of MRSF structures. Later sections of these 
Guiddtnes specify design parameters (inter-story drift ratios and componen! capacities) 
rccommended as limiting values for ca!culated structura! deformations and stresses for 
diiTerent strucrural components. in order to attain these structural performance levels for a 
knmnt éarthquake demand. 

Table 4-2 - Structural Performance Levels 

Structural Performance Levels 
Ek·m~.:m .... Type Collapsc Prcvention S-5 Incipient Damaoe S-1 
(iillh:r Extens1ve d1stonwn. A few girders Mmor local yielding ara fev,' 

mav experience fracture places. 
Coiumn Moderare distonion: sorne columns No observable damage or 

experience yielding. Sorne local diswnion 
huckhn!! of tlan!:!es 

C'tmttc...:\t(lll 1 Many fractures <X% of total ?) No observable fraclUres: minar 
and/or extensive vielding vieldino at sorne connections 

Pand Zon~.: 1 Extensive diswnion ; Minar disronion 
Culunlll Spllcc Dw.:tilc Fractures at sorne locations No yielding 

Sphce' 
B.t-,(' P!.u(' ExtensJvc yJelding of anchor bolts No observable damage or 

~nd hase platc distortion 
Dnlt Imcr-s10ry 39r-69'r depending on structural 1 <;¡,- 1-1/2% transient 

wstem neo-Jieible pennanent 
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4 .2.2.1 .1 lncipient Damage Performance Level (S-1) 

Structural Performance Leve! S-1. Incipient Darnage. means the post-earthguake 
d•una~e state in which only very limited structural darnage has occurred. The basic 
\Wtical and lateral force-resisting systems of the building retain nearly all of their pre
c•trthquake strength and stiffness. The risk of life-threatening injury as a result of 
srructural damage is very low. and although sorne minar structural repairs may be 
'IJ'prnpriate. thcse would generally not be reguired prior to re-occupancy. 

4.2.2.1.2 Coiiapse Preven! Performance Level (S-5) 

Structural Performance Leve! S-5. Co!lapse Prevention, is that performance leve! in 
which the structure is on the verge of experiencing partial or total collapse. Substantial 
clamage to the structure has occurred, potentially including significan! degradation in the 
stiffne" and strength of the lateral force-resisting system, large perrnanent lateral 
lkformation of the structure. and toa more limited extent. degradation in the vertical 
l"ad-carrying capacity. However. a!l significan! components of the gravity load-resisting 
sy.stem must continue lo carry their gravity load demands. Significan! risk of injury due 
tu falling hazards from structural debris may exist. The structure may not be technica!ly 
practica! to repair and is not safe for re-occupancy, aftershock activity cou!d credibly .,. 
induce collapse. ,. 

"l.:.' • ; • 

Coiii/IW/1/aiT: ll'hen a building is subjected to earthquake ground morion, 
"¡wrrem of lcueml deformations that varies with time is induced into rhe ' 
.III'IIC/111'<'. Ar WIY gil'cn poinr in rime. a particularstate oflateral 
de!omwrio11 ll'i/1 c.ri.1·r in rhe strucrure. andas sorne time within the period 
in 1rhich rhc srmc111re is respondl!lg ro the ground motion. a maximum 
¡wrrem o('deformation ll'lil occur. Ar relatively low levels of ground 
111oríon. rhe deformurions induced ll'irhin the building will be limited, and 
rile re.\lllling srresses ll'hich de1·elop ll'irhin the structural components will 
/J<• \\'//hin rhe elustic range of hehavior. Within this elastic range, the 
.1/l'llc/llre 11·ill c.rperience 1111 damuge. Al/ structural components wi/1 
n'lllln rheir original srrengrh. sri{fizess and appearance, and when the 
ground motion .rlops. rhe stntcfltre H'i!l return to its pre-earthquake 
nmdi!ion. 

Ar more sel'ere levels ofground motion, the lateral deformations 
índuced ínro rile srrucrure ll'i/1 he larger. As these deformations increase. 
so 11·il/ denumds on rile indil'idual srructural components. At differenr 
li'\'els o{defomwrum. correspmzding to differenr levels of ground motion 
St'\'erir..-. indi\·idual componenrs o{the structure wi/1 be strained beyond 
rhcir elusric range. As this occurs. the srructure starts to experience 
Janwge in rhefárm o{hucklin[;. vielding andfracturing ofthe various 
t om¡}()ne/1/s. As ciiii1JH!'lP!ll.l' become damaged, they degrade in stif.fness, 

' . 
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a"'/ smne e/ements 1ril/ begtn ro lose their slrenglh. In general, when a 
structure has responded ro ground motion within this range of behavior. it 
1ril/not re tu m w its pre-earthquake condition when the ground mo1ion 
stops. Some pennanem defomzation may remain wilhin tlze struclure and 
damage wi/1 he evidelllthroughout. Depending on how far tlze struc1ure 
has heen deformed. and in what pattern. the slructure may lzave lost a 
significan/ amowzt of its orif;ina/ stiffizess and, possibly. strengtlz. 

Brittle e!emellls are notable w sus rain inelaslic defonnations and wi/1 
/ail sudden/\'.· the consequences may rangefrom local and repairable 
danwge to collapse o{the ofthe structural system. At higher levels of 
g round motion. rhe lateral defomzations induced into the structure will 
strain a nwnber ofeleme/lls toa poim al wlziclz the elements belzave in a 
hritrlc nw1mer. oras a result of tlze decreased overall stijfness, the 
.ltruclltre loses stahi/ir.·. Eventual!\•, partía/ or Iota/ collapse of tlze 
structnrc can occur. The struclltral perfonnance levels relate lhe exrent of 
a huildutg 's response to earthquake ha::ards lo lizese various possib/e 
danwge .\'tates. 

Atthe Jncipiem Damage Leve/. damage is relatively limiled. The 
rtruclltrc rewins a .l'tgnijicwzt portian ofits original slijfness and most if 
11111 al/ ofits strength. Attlze Coiiapse Prevention leve/. tlze building Izas 
e.1pcrienced extreme damage. lf/alerally defonned beyond 1his point. tlze 
struclttrc can e.;perie11ce instabi/ir.· and collapse. FEMA-273 a/so 
i~tc!udes co~tsideration of aLife S afer.· leve/, inlennediale belween 1/ze 
danwge .\'lates represented by lncipient Damage and Collapse Prevention 
Thc Lifc Sajcr.·!n·el is deji11ed in FEMA-273 as occurring al 75% oflhe 
!mera/ displacement atw!ticlz Collapse Prevenlion occurs. Given t/zis 
circular deji11itio11 oft!te Life Safety leve/, and lhefacl thal 1he NEHRP 
Prot't.I'Ímls !tm·c llltJ\'ed tmmrds designing for Collapse Prevention, as 
o¡>posed to Li{e Safer.· perfomzal!ce. 1/zis perfonnance leve/ has been 
lllllttt<'d from t!tese guidelines. 

4.2.2.2 Nonstructural Performance Levels 

Nonstructural Performance Levels are defined in these Guidelines for reference only. 
No specific ~uidelines are provided for attaining these performance levels. Refer to 
FEMA-273 for more detailed information on the performance design ofnonstructural 
con1ponenrs and systems. 

4 2.2.2.1 Operational Performance Level (N-A) 

Nonstructural Performance Leve! A. Operational, means the post-earthquake damage 
qate of the huildin~ in which the nonstructural components are able to support the 
huilding's m tended function. Under this leve], most nonstructural systems required for 
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normal use of the buildmg mcludmg lighting, plurnbing, HV AC. cornputer systerns are 
functional although minar cleanup and repair of sorne iterns rnay be required. This 
performance leve! requires considerations beyond those that are normally within the sale 
¡•rm·ince of the structural engineer. In addition to assuring that nonstructural components 
.tre properly mounted and braced within the structure, in arder to achieve this 
J'c·t-fortnance. it is often necessary to provide ernergency standby utilities. It rnay al so be 
nece"ary to performance rigorous gualification testing of the ability of key electncal and 
mcchanical equipment items to function during or after strong shaking. 

~.2.2.2.2 lmmediate Occupancy Leve! (N-8) 

i\onstructural Performance Leve! B. lrnmediate Occupancy, rneans the post
carthguake damage state tn which only limited nonstructural darnage has occurred. Basic 
.~c·cess and life safety systems. including doors. stairways. elevators. ernergency lighting. 
r,,.,. abnns. and suppression systerns, remain operable, provided that power is available. 
There could be minar window breakage and slight darnage to sorne cornponents. 
Presuming that the building is structurally safe. it is expected that occupants could safely 
remain m the building. although normal use rnay be irnpaired and sorne cleanup and 
11"pcctton may be required. In general. cornponents of rnechanical and electrical systerns 
111 the huildtng are structurally secured and should be able to function if necessary utility 
;erqcc is available. However. some cornponents rnay experience rnisalignrnents or 
1111ernal damage and he moperable. Power, water, natural gas. cornrnunications lines. and 
<llher utilities required for normal building use rnay not be available. The risk of life
threatening tnjury dueto nonstructural damage is very low. 

~.2.2.2.3 Life Safety Leve! (N-C) 

\onstructural Performance Leve! C. Life Safety, is the post-earthguake damage state 
111 which potentially significant and costly d""''"ge has occurred to nonstructural 
,·,tmponents hut they have not become dislodged and fallen, threatening life safety either 
"tthin or outside the building. Egress routes within the building are not extensively 
hlocked. but may be impaired by lightweight debris. HVAC, plurnbing, and fire 
'uppression systems muy have been damaged. resulting in local tlooding as well as loss 
<>f function. Whilc injuries may occur during the earthquake frorn the failure of 
""'""·uctural components. it is expected that overall, the risk of life-threatening injury is 
'en lm1. Restoration of the nonstructural cornponents rnay take extensive effort. 

".2.2.2.4 Hazards Reduced Leve! (N-D) 

!\onstructural Performance Range D. Hazards Reduced, represents a post-earthguake 
douna)!C state range in whtch extensive damage has occurred to nonstructural components, 
hut lar~ e or heavy items that pose a falling hazard toa nurnber of people such as parapets, 
,·J.tclding panels. heavy plaster ceilings. or storage racks are prevented frorn falling. 
\\"lnlc t.solated serious injury could occur from falling debris. failures that could in jure 
large numhers of persons. either inside or outside the structure, should be avoided. Exits. 
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j1;[',1', fu¡ CIL~IIIL':IIII!! dl'LI'>Illll'-

Tahl~ -l-9 l'onl'irlt·nc~ L~\els for \'arious \'alu~s ofy"'" l'or lliiTt·r~nl AnalJikal Appruach~s 

i\n;¡l vsi., l.incar Swtic Proccdur,· Li nc<tr Dynam ic I'!IKTdurc Nonlinear Static Procedure Nonlincar Dynamic 
PnJCL(Illrc l'roccdurc 

Confidencc 50 (,5 84 <JO '!5 50 (¡_'i X4 lJ(J lJ5 50 (¡5 X4 l)() lJ5 50 h5 X4 90 95 
Leve! 

Geogmphic 
Rcgion 

California .2 .5 1 1.2 1.5 .J _(, 1.1 u 1.5 .4 .7 1.1 u 1.5 .5 .8 1.2 u 1.5 

Pacific N.W. .6 .9 u 1.4 J.(í .5 .8 u 1.5 1.7 .4 .7 u 1.5 1.8 .3 .6 1.2 1.5 1.9 

Intcrmountai n .6 .9 u 1.4 1.6 .5 .8 1.3 1.5 1.7 .4 .7' 1.3 1.5 1.8 .3 .6 '1.2 1.5 1.9 

Cenlral U.S. .6 .9 1.4 1.6 1.7 .5 .9 1.5 1.7 2.0 .5 .8 1.5 1.8 2.2 .4 .8 1.6 1.9 2.4 

Eastern U.S. .6 .9 1.4 1.6 1.7 .5 .9 1.5 1.7 2.0 .5 .8 1.5 1.8 2.2 .4 .8 1.6 1.9 2.4 
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J 1 1 
-----l-----~---~----------

Typical 
CVi\ 
Specimen 
ASTM A673--~ 

1 

Recommended test _j 
location for rotary 
straightened sections 

'---CVN 
Specimen 
AISC- LRFD 
A3-lc 

Figure 5-1 -Standard Locations for Charpy V-Notch Specimen Extraction, Longitudinal 
Only 

Commelltan·: SpeClfring roughness properties in critica/. unusual or non
redundo m cmmections should !Je considered. As temperawre decreases or strain 
rule increases. loughness pmpenies decrease. Charpy V-notch impact (CVN) 
I<'Sls. pre-cracked CVN /esls and olherjracture toughness tests can idemify the ni/ 
duclilirc lemperature (NDT)- the 1empcrature !Jelow which a material/oses al/ 
dunilirc andfraC/ure.l 111 o hrittle manner. On a microscopic leve/, this equates to 
u clwnge m lhe.fi'octure mechanismjimn shear to cleavage. Fracture that occurs 
/JI· 1leomge al a nomino/ tensile s1ress helow yield is referred toas a hrittle 
fi'IIC/llr<'. A i>rittle .frac/u re con occur in structural steel when a particular 
cnml>mwum of lmr lemperawre. /ensile s/ress. high strain rate anda 
llll'Wilurgical or mechwzical /lO/eh is present. 

Plaslic deformmion ca11 o11ly occur through shear stress. Shear stress is 
genera red whcn WlWXial or hi-axial straining occurs. In tri-axial stress states. 
¡he ma.rimwu shear slress approaches zero as the principal stresses increase. 
\l'he11 1he.1·e .1'/re.ues opproach equality. o c/eavage jai/ure can occur. Welding 
"'"' olher sources of residuo/ s/resses in combination with yield leve/ seismic 
gt'nermed slresses can ser up a sta/e o( tri-axial stress leading to brittlefractures, 
if'lfw co/lneclion is nO/ properlv dewi/ed. 

The necessircfor minmwm toughness requirements is not agreed to by all. 
T!wrc is also disagreemem as m hmr much toughness should be required. The 
A WS Presidelllllli Task Gmup recommended minimum weld metal toughness 
,·u/ues o(20f!-lh. m mrious /emperotures. depending on the anticipated service 
co11chliolls. For hase metal. o louglmess of 15ft-lbs ata temperature oj70 
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than the material notch toug:hness. the crack will remain stable. and either elastic or plastic 
dcrormarions will occur. Stress intensity factors creater than the material notch toughness indicate - ~ 

rilar brittle fracture is probable. 

5.5.5 Temperature 

T emperature and loading: strain rateare variables that must be accounted for when detennining 
norch loug:hness of a material. The relationship between notch toughness, temperature and strain 
,·are ¡, 'hown schematically in Figure 5-2. Typically, as temperature increases so does notch 
l<>ug:hne" andas the strain rate increases notch toughness decreases. This general statement is 
c·otTect pro' ided a lower transition temperature for notch toughness is exceeded. Similarly. the 
norch toug:hness increases until a limiting value is reached at sorne temperature and strain rate. 

~ 

o 
z 
> 
ü 

C/) 
C/) 
Q) 
e 
.e 
Ol 
::J 
o 
f-

Upper Shelf . 

Dynamic 
Slrain Rate 

Shift 

Lower Shelf 

Temperature 

Figure 5-2- Schematic Relationship Between Notch Toughness, 
Temperature and Strain Rate 

5.5.6 Determining Notch Toughness 

Cher the years. numerous test methods have been developed to determine notch toughness. 
'Jan' of these tests ha ve been developed for specific purposes, others are more general but also 
tnon: costl' or difticult to perform. The Charpy V -notch (CVN) test fulfills severa! functions. 
1 hwall it ts rclanvely inexpensive and therefore suitable for use as a guality control procedure. Al! 
spccimens are identically manufactured with only the test temperature a variable. Provided 
'ca.sonable e are is exercised during production and testing, acceptable test repetitiveness can be 
.~ccompltshed. Conversion of CVN data to dynamic notch toughness and hence to static notch 
l<>ughness or some intennediare strain rate is done using an empirical relationship such as: 

K = ~SE(CVN) / 
ID IJOOO 
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thc 20 years preceding the 1994 Northridge earthquake, the most commonly employed grade of 
FC.-\ \\'-S wire was the American Welding Society (A WS) designation E70T -4 with properties 
·'J'ccified in A WS A5.20: Carbon Steel Electrodes for Flux Cored Are Welding. Tests of this 
¡>rnduct i ndtcate CVN toughness values in the low single digits at 70"F can be expected. At this 
icl el of notch toughness the critica! defect location is now in the weld metal and not the HAZ. 
L' nder these conditions. any weld root defect has the potentialto become fracture critica! anda 
l'"icntial source of brittle fracture initiation. Numeróus examples extracted from Northridge 
carthquake damaged buildmgs confirm this scenario. 

Cmllllltllllll'r: The rclarionship between hvdrogen leve/ and notch toughness is 
11m clearh ide11t(fied i11 rhe lilerarure and rherefore there is no way to quantify the 
etfá:t.l· of /n·droge11 011 IU>Tch toughness. Artificial aging of FCA W weld metal is 
11111 i11cluded i11 rhe A WS coupon preparation (AWS A5.20-95)for Charpy V-notch 
SIIIIIJJ/t.l. Artificial agi11g oj te11si/e coupons (permitted by AWS) tends to decrease 
hwlrogen le1·els l/1/(/ i11crease ducrilin·. Because deposired weld metal in WSMF 
''"""''ctions is 1101 artificial/y a;;ed. rhe use of any FCA W-S filler metal thar does 
no/ have a specified CVN value.1· in A WS A5.20 and A5.29 should nor be u sed. 
Unril.familiarin· ll·ith a specific FCAW-S.filler metal is developed, supp/ementa/ 
C\IN resring of'as-depo.l'ited weld metal in accordance with ASTM 673 may be 
ap¡JJ·r Jpriatc. 

5.6 Connections Conducive to Brittle Fracture 

5.6.1 Loading Conditions 

In typtcal welded. unreinforced beam-column joints, a critica! state-of-stress occurs at the 
11liL'rface between the beam tlange and the column tlange under severe rotationalloading of the 
L·onnéction. Such loading causes tensile stress in the beam tlange and also produces tensile stress in 
thc colunm flange. The same is true for compressive stress in the beam-tlange to column-tlange 
L'\lllltection locations. The exact magnitude of the tensile stress in each tlange is than dependen! on 
tite heam and column tlange proportions. The vertical gravity stress on frame columns is usually 
IHII a significant factor hecause the columns are often sized for drift control under lateral load and 
11111 lúr ll\·e ancl dead load conditions. 

Tv¡llc·all,·. for thcse connections. a plastic hinge is assumed to develop in the beam adjacent to 
'"" ,·olumn under lateralloadmg. As a result. yield leve! stresses are expected to occur in the 
hL''"" Jl;111ge and large tensde stresses below yield are expected to occur in the column tlange. 
Thc'é loading conditions produce a partially restrained stress condition with a high degree of tri
"·'"'' ,u·c". Tlterefore. brittle fracture is a possible result in the presence of defects and low 
11\ltch wughness material. Connectlons with base and weld metal. with adequate notch 
toughness. and the absence of rejectable notches él! discontinuities will develop plastic tlow 
',·i.:lulllgl in the base metal ad¡acent to the beam-tlange to column-tlange weld and exhibir more 
ducttlc beh;l\·ior. 
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5.6.2 Critica! Connection Configurations 

The loading condition and state-of-stress at the intersection of a beam and column has been 
de,LTihed in the preceding section. Based on this information. various connection configurations 
,·,¡n he described that are conducive to brinle fracture befare adequate inelastic rotation can be 
q¡qaineLI. The order in whtch they are listed generally, but not conclusively. reflect on ascending 
ahilitl' to déform melastically. 

l. W elded FR connections fabricated with low notch toughness weld metal. 
left-in-place backing bars and significan! workmanship deficiencies. 

Welded FR connections fabricared with low notch toughness weld metal. 
but with backing bars removed and with welds reinforced with large overlays of 
high toughness weld metal (Simon- !997). 

:1. Welded FR connections fabricated using specified notch toughness base and 
ll'eld metal and improved details and workmanship. Improved details include 
remo val of backing bars and run-offtabs and incorporating large reinforcing fillet 
welds above and below the CJP. Continuous inspection from fit-up to weld 
compleuon to ensure strict compli~nce with an approved WPS. 

-l. \Ve!ded FR connections using reinforced beam-flange to column-flange 
details that result in plastic hinge formation away from the column face. The 
connection details and geometry are such that the column face weld stresses remain 
hclnw the vield stress of the adjacent beam flange. This configuration can be 
accomplished using cover plates, vertical rib plates and severa] proprietary systems. 
In addition. the column-flange face stress levels equivalent to those produced by 

reinforcing pi ates can be achieved by the reduced beam section (RBS). or dogbone 
concept. 
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Seismic Design 

The FEMAISAC Steel Project: 
.t 

lmproving the Seismic Performance 
~ . ·. 

of Steel Moment Frame S!JJidings - . . . 

}ames O. ;'v/alln·. Srephen A. Mahin and Ronald O. Hamburgn-

T 
he :\orrhridge earrhquake 
oi Tanuar\' 17, 1994, 
caused wide spread bUild
ing damage through our 
sorne of rhe most hea,ilv 

populated communiries of sourhern Cal
JtÜrnia. includmg rhe San Fernando Val
le\·. Sanra ;\lonica and \Vesr Los 

eles. resulring in esrimared economic 
.:iCS exceeding 530 billion. }.luch ofrhe 

dJmJgc.: sustJmed was quite predicrable, 
occurrin~ m rypes ot"buddmgs thar eng¡
n~t:rs hJd pre\·iousiy idenriried JS hanng 
low seismic resisr:mce and si?Tiiri.::.mt risk 
or· damJge m earrhquakes. Th1s induded 
older mJsonry and concrete buildmgs but 
not srecl tfamed buildmgs. Surpnsingl:-·. 
hnwever, :.1 number of modern welded
stec!. momenr-framc buildmgs also sus
tJmcd signiticam damage. This dam:J.ge 
cons1sted of J bnrrle úacrunng of rhe 
~tet:l r"rames at the welded iOJnrs berween 
th~ he:J.ms :J.nd ("Olumns ~Ian~; ot· rhe 
CJm:J.~ed building~ cxh1bited no our\-l.:ard 
~i·.:n:! 'or· rhcse fr~crures. makmg damage 
dL·tc.:tion borh dJÚi.:ult :J.nd costl~·. Then, 
e:-.J.:tlr one vear !Jrer on JanuJ.r:· 17, 
19"5. rhe Citv of Kobe, ]a pan a);o expe
rit:n(cJ J large e:J.rthquJke. CJUS1ng sim
ilJr unanriciparcd dJmage ro steel 
momcnr-frame building-s. 

Pnor to rhe 1994 :'\orrhnd¡!e and 
1995 Kobe earrhquakes, engmeers be
' ' rhar sreel moment-t.rames would 

e in a ducule manner, :nelding 
under earrhquake loading bur not frac-

38 

rurinR. :\s a result. thts became one of rhe 
most common ry.pes of consrrucnon used 
for majar buildings in areas subjecr ro se
\'ere earthquakes. The discovery of the 
porenrial for fracruring m these trames 
cal!ed ro quesrion rhe adequacv of the 
building cede provisions dealing with 
rhis rype of consrrucrion and crea red a 
cnsis of confidence around the world. 
Engineers did not have clear guidance on 
how to derect damage, repatr the damage 
the:· found. assess the safery of extsting 
buildin¡:s. upgrade buildmgs found ro be 
detictenr or des1gn new sreel moment
trame srructures to perform adequarely in 
earthquakes. The observed damage also 
ratsed quesrions as ro whether buildings 
m ciries affecred by other pasr earrh
quakes had susramed similar underecred 
d.amage and were now weakened and po
tennall:· hazardous. In fact. sorne struc
rures in the San Francisco Bav area have 
been discm·ered ro have similar fracture 
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FEMA 350 Recommmded SeiJmi; Design 
Critm·a for lv'ro..· Stul Mom~nt-Fram~ Build
ings; FEMA 351 Recommmded Smmic 
Evaluation and Upgrad~ Criterio for Exist
ing Ws/d!d St~d Moment-Frame Butldings; 
FE!Ii,A ~52 Ruommmded Post-earthquake 
Evali{giÜin and Repair Criteriafor Wdded 
Swl i'v[ommt-Frame Buila'ings; FEM.il 353 
Recommmded Specijications and Qualitv As
surancl Guidelines Jor Sted 1\Joment-Fram~ 
Constructionfor Súsmic Applicariom. 

damage mosr probably daring ro rhe 
1989 Loma Prieta earthquake. 

In response ro the man:· concerns 
ratsed by these damage discoveries, the 
Federal Emergenc,· Management 
Agenc,· (FEMA) sponsored a program 
of direcred invesrigarion and develop
ment ro idenrify rhe cause ofthe damage, 
quamifY the risk inherent in sreel srruc
rures and develop practica! and effective 
engineering criteria for mirigation of rhis 
risk. FEMA contracred with the SAC 
Joint Venrure. a partnership ofthe Struc
rural Engineers Association of California 
(SEAOC), the Applied Technology 

1Council (ATC), and the California Uni
versiries ior Research in Earrhquake En
gineering (CUREe). 

The resulring FEMNSAC project 
was conducted over a period of 6 years at 
a cosr of 512 million and included the 
participarion of hundreds of leading 
practicing engineers, university re
searchers, industry associarions, contrae-
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rors. mJ.terials suppliers. inspectors and 
huddm~ oftl("ials from around rhe Unired 
StJ.re:-. These efiorts were coordinared 
wnh parJ.llel et!Orrs conducted by other 
J.~en..:ies. mcludrng the I\arional Sc1ence 
Foun~:iJrwn and :-\J.ti<;mal lnstitute of 
SunJ.1rd; Jnd Technology (:'\IST). Jnd 
wirh ..::oncurrent efforrs in other nations. 
m..:!udm~ J. !Jrge program m Japan. In 
.1!1. hunJred~ llt- tests of material speci
men~ .1n..:. !Jrf!'e-s..:Jle strucrural assem
b!Je.:; were ... ·onducred, as well as 
thou'.tnd:- or· ... ·omputcrized analytica.l in
\ e~tl;:Jnons . 

. \::- rhe pro.1ect prog-ressed. inrerirn 
,;:u:¡,.iJn..:e documenrs were published. and 
nl.ln\' oi rhese inrenm recommendations 
hJ\'C been itKorpor.tted inro recenr 
hudJmg ..::ndt:::.. The pro,iect culminated 
Lit~ m 2000 \qrh the publir.:::nion of four 
en~¡neenn:.! pr.h:ti~.:"e ~uiddine docu
nH::H~ 1 FE;\1:\ 350-353). These iour 
\'n\ume~ in ... ·lmk -.tJte-ot'-rhe-J.rt recom
mendJnnn-.. mam· nf wh1ch will be in
.._·iuJeJ 1n tutun: building codt:s Jnd 
Je~t:..;n -.rJnJJrd-.. J~ wdl .1~ gUJdclines 
rh.u mJ~- bl· .1prlieJ \·olunrJ.ril~- ro Jssess 
.1r.J. redu~.:":: the l'Jrthqu.Ike fl)k in our 
.._.ommunltie~. TwP J.Jdiuon.d \'olumes, 
on.: rhJt pronde~ g-u1d.mce tOr policy 
C1Jkcr; r FE:'- L\ .1541 Jnd Jnother thJt 

Dan:llgc· :-:nsuts ~¡fr.¡;tur,•s or (rncb 1ha1 

:1::n.:r< m 1hc ~·,·/,ifJ_v;rnts ~(tfx htams lo 
¡;;/umns 

•• -

~~ 

Construction of a mod<m stul ¡Tome building in which th< mds oJ beams ar. rigidly 
_10zned lo columns by welded connections. 

1 
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Th~ typical conntction us~d pnor to 1994. 
s~e-rt strain conuntrations inhtrtn! in 
this co'!figuration v . .'n-t not ronsid(rtd in 
tht prt-Northridgt dtsign. 

- suminarizes the informarion supporting 
the four main practice volumes (FE.I\1A 
355 A through G}, will be published 
éarly in 2001. All che documents can be 
obrained free oi charge from FEJ\lA by 
cálling 1-800-480-2520. This paper fo
cus<s on FEMA 35()-353 and highlights 
sigriificant results of the FEMA/SAC 
prog!am. When it is published larer this 

· · ycar,FEMA 355 will also become an im
~itant resource for practicing engineers, 
since ir addresses the baSIS for the four 
guidelines documents. 

An Overview of the Problem 
Sreel momenr-frame construction 

firsr carne in ro use in rhe early 1900s. In 
these early strucrures. moment-resistance 
in beam-column joints was achieved 
wirh the use of srifiened rivered (and 
later, bolred) connections. Around 1960, 
welded connecrions began ro replace the 
older te<:hniques. Welded sreel moment
irame (WSMF) consrrucrion became 

· very popular for many building occupan
cies because · rhe absence of diagonal 
braces and strucrural walls allows com
plete freedom for interior space layout 
and aestheric exterior expression. and the 
welded construction was economical. 

The damage discovered in WSMF 
buildings most commonly consists of 
fracrure ar the welded joint berween a 
column flange and rhe borrom girder 
flange. The most common cracks iniriate 
ar rhe root pass of the complete joint 
penerrarion groove wdd of beam flanges 

1 
1 

• 



.1/.u:y ~tc·ú m~Jmcnr-fram,· buildzngs u•trt damagld in the 1995 Kobe earthgualu. Tht 
Í>:t:"lJ:·:.o? Jf..')~·n h.crc. {l'ing on its sidt. is one ~{almost 50 oldtr steel buildings that collapstd 

rn .:olumn:' .md propagare in rhe weld 
nurt.:nJ.I ttselr: rhr: Hear Affecred Zone 
1.H:\ZI or rhe beJ.m or column base 
meul. These cracks oúen are diftlculr to 
Jcre..:t. 1 n J. iew cJ.ses. cracks cannot be 
Jere.:red wirhout nnndesrructi\'e resting. 
In ..;nmr.: .:Jses. cracks r·allow a path rhat 
rr:nw\ e' J. i.1rgc piece of rhe column 
tl.m::r.: \ rr.:rmed 3 "dt\'Ot" for its resem
bbn.:e ro Jts. _g:olting equiva.lenr). In still 

..... orher lJ.:'It'S. thl..' cra.:ks run across the col

umn tl.tn~c:: .1nci m ro rhe coiumn web. In 
\ er\ r.tr-: .. J.::>t:~. ennre columns were se\'
t'rcJ .1~ .t re~ulr ot' the JJ.ma~e. 

\ \ .. nen t'nt:~L' ..:onnccHons t'racrure. rhe 
budd:n;: in:-1..'~ :-.ome nt' rhe srrengrh and 
.. wr·n~'' it nceJ:; m n::-1st SCISffiiC. wind 
.m~i m .. nnH.: ..:.1se::. grJ.\'ltY loads. The 
nu::nnuJc :.md -.¡~niri-=:tnce ot' rhts ca
p:t...·!n ¡,),., Jc:rend:' on the umque design 
.uhi .:on .. rru..:rior. Jtrr¡[lure~ of e:1ch 
hudjm~ .. 1~ \\dJ.t .. rhe cxrent and rype of 
.l.::n.t~t: -.u-.rJ.mt:J. Fe\\' builJin~s \\'ere 
j.l:'1.1:.!:l'J ..,,) 't.'\'t:rel;; m rhc :'\onhrid?:e 
l'.::rih.~uJkt· riur rhc:: n.:pre.,em~:d lmmi
r~~·nr .:nllJP'L' hJ!.JrJ:-. Howe,·er. sitrniri
~.t!H \\'e,n.;,.':w1~ ot ... umt: buildm~> Jtd 
, ~ ... ·lu~. On~.L· rhl' "dJt:J .ioinr .. r·r J.crure, 
•Hhl': ~ !'L'", ,:· JJ.m;.t~t: .:Jn J.!.;u occur. in
~·iu.itn:.! lLtm.l:.!'t: ro hoired \\'Cb _ioinrs. 
D.lmJ::c thJt n.:-.u!t~ m rhe complt:re se\'
L'ril1:! tJt. ~l'.tm~ •Jr ~·t)lurnn~ or the1r .:on
lll'dtnn .. f!lhC-. J :-.t:rinu~ probiem J.nd 
•. :o~.;IJ re!>u.lt in rhe porentiJ.l ior loca.llzed 

..:oi!J~'"C 
Thc \ulnerJbilitY of \\'5:'\IF struc

ure~ ~::t rhe resulr ot. J. number ot' mrer-re
!Jtl'd t3.ctur::>. Eúh- research conducted in 

-~--- • t 

Fraaunng of ·u.:elded connections can ltad 
lo Jumagc to the óolttd conn((tions that 
h'JIJ the beamJ onto the columns, creating 

P'tmnal for locali=td collapse. 

rhe !960s and 70s suggested rhat a 

welded thnge, bolred web connection 
could pert"orrn Jdequareh·. As J result, 

destg-ners rourinely began ro spectf~ .. rhis 
connection 10 rhetr designs. However. 
thb .:onnecrion rends ro concentrare 
ht~h ~rress t~nd more importan ti~· strain) 
demJ.nds ar rh~: weakest polnt m rhe as
sembl:·· In t'acr. sorne or· rhe earlv research 
showed somt: porential \'Ulnerability of 
thts. connecrion ro this rype of damage. 

\Vhen dam.1ge was tirsr dtscovered 
there was ::>peculation rh:u ir was rhe re
sulr of sorne peculiar characrenstic of rhe 
earthquake ground motion or of local de
sign and construction practices in the 
Los Angeles reg10n. Ir has now been 
contirmt:d thar Similar damage occurred 
ro sorne buildmgs aiiected by the 1989 
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Loma Prieta earthquake and also the 
!992 Landers and Big Beat earthquakes. 
In 1995, the Kobe earthquake resulted in 
damage to severa! hundted steel build
ings and the collapse of almost 50 older 
sreel bui!dings.Japanese researchers have 
confirmed problems similar to those ex
perienced in the Northridge earthquake. 

:->o structure is absolutelv safe, and if 
subjected to sufficiently latÍ¡. loads and 
deformarions, a srructure made of any 

material will collapse. 
Building codes in the 
United States permit sttUc
tures to be datnaged by 
strong eatthquakes but at
tempt to prevent collapse 
for the most severo levels of 
ground motion, which can 
be expected at the site: No 
WSMF structure in the 
United States has ever col-

---~- ·- -----------· " . 
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Specifications for Structural Concrete 
Why laboriouslycreate a concrete specification for every new project? 
Take the easy way. You can apply ACI 301·99 to a wide range of structures· 
from high·rise to tilt·up· by simply citing ij in the project specifications. 
Then supplement the prOVTsions of this Reference Specification as needed 
by designatmg or speCifying individual projea reqwrements. 

When you use ACI 301·99. you're drawing on theexpertise of engineers 
wlth years of experience wnting concrete specifications. They know the pitfalls and potential 
trouble spots. And they'U help you <M>id them. Three cheddJsts supplemem the basiC specifica~on: 

7 Mandatory requirements 1!1' Optional requrrements 1!1' Submittals 

Use these hsts to ta1lor the specificat1on to projects rangingfrom relatively simple to large and 
complex. The optional requrrements checklist 15 particularty helpful.lt includes explanatory 
material and referentes to other publications that g1ve you more comprehenSNe guidance. 

(•'*· int~rnation•l 

The result? A better specification with less eflort. Ca U today orvisitour 
web site to order Specifications for Structural Concrete or hundreds of 
other concrete-related pubhcations. 

American Concrete lnstitute 1 248·848·3716 1 www.aci-int.org 
For more mformat1on. respond Yli e·m.Jul to dthomaS@iCr·rnt.ors 

Damagt rangts .from sma/1 rraclu that art 
·difficult to m, to much largtr rracb. H"'· 
a crack b~gan al tht wtld and progrtsud 
into tht coiumn ¡7ange. 'l~.!ithdrau:ing a 
divot oJ material 

lapsed as a resulr of eatthquake loading. 
However, research conducted as part of 
the FEJVWSAC project confirms that 
WSMF strucrures with the srvle of 

r 

beam-column connection rypicall_v used ~ 
prior to the Northridge earthquake have 
a higher risk of earthquake-induced col-
lapse rhan desired for new buildings. Al-
though manv orher types oi buildings, 
including unreinforced masonry, con
crete and masonry consrrucrion pre-dar
mg rhe mid-1970s, and even sorne types 
of wood frame construcrion, are more 
\'Uinerable to earthquake induced co!
lapse. many WSMF buildings are large 
and house many occupanrs. The earth
quake-induced collapse of one such 
srrucrure could resulr in a very large and 
unacceprable life loss. 

Jamts O. Mallty is Smior Principal 
with Dtgmkolb Enginurs in San Francisco 
and Pro_iect Director for Topical lnvestiga
tions, ISAC Stul Projut. Stephm A Mahin 
is a pro(mor at Univtrsity of California at 
Btrktl~v and Program Managtr for tht 
SAC Sud Projut. Ronald O. Hamburgtr is 
Senior Viu Pmidmt with EQE lnurna
tional. lnc., in Oakland, CA, and Projtel 
Dimtor for Product Dwdopmml, SAC 
Sud Pro¡tcl. 

Ntxt month, par! two of this articlt wi/1 
providt a complttt owrvitw of FEMA 
351, 352, and 353. 
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FEMA350 353: 
Recommended Seismic Design Criteria 

for New Steel Moment Frame Buildings 
J. m:,. () .l!.t!l,:r.S.E .. S!<ph,·n A .. Hahin. Ph.D. ,md Rt;na!d O H.onburga. S.E. 

.......... 
1 
·' 
' ' 

--,_.- nJouhrcdl~. rhe docu
nH:nr puhli!:.>hed b\· rhe 
n:.\I.i..'S.-\C proiecr rh.n 

'' ill rind rhe nwsr wide-
-.prt:.ld u:-t: h~· prJ~.·ricing 

cn~int:er-. 1~ FE~ l.-\ 350 Thts Ju~.·ument 
,¡JJn.:-...,L·~ thl' "t:i:.rm~.· d~::-i~n of new rno

tllL'IH r~.: .. J-.rJrl;! -.rcel fr.1me building!). 
FE.\ l.-\ 350 ~,·,¡JI~ ri)r m.1jor .. :h~mgrc; from 
rhe Je~r~n .md con~rru..:non pr:.ICtH:t:~ 

riur t:\r-.rcd ¡,n1lf ro rhe :'\nrrhrid~e 

c.lrtlhjll.lkt.: BuilJm¡_; .. ·nd~::: pnor to 
:\<1rrhnd:..::c .. ·!lnr.llnt:d prcscripnve re· 
qllln:menr... rC1r rhc .. ie"i~n .tnd .. ·omrruc
trlln nt' :-tcc/ momenr-tfJme huil..iin?:~· 
T;... .... ~ n:quJrl'l1lcnr .. mdud~:J spe~.:itiCJ-

1lf. rnmtrnum pamr .. :<thk srrength 
.1 •• u .. rir'rnc·· r·1,r :'L''I"tlll'o.!: \..'.trrh~u:Jke 

!tJ.iJ!Il:! .1111..: ~p~.· ... ·¡ri,: r~.·qtnn:mcnr:< tC)r 
uJJl!ll'-.·~¡nn~ hl'T\\L'L'rl he.trn" .tnd 
~,¡))umn:- ln th;.· nlllnrh-. ltl/ltlWtn.:..:: rhe 
~!J,~·()\'l'f: n! rhc 'nrrhnJ:!;l' d.llllJ~·~. rhe 
pr~.· ..... ·npt!\~· rcqutrcmcnr~ \\crl' rcl111l\l'J 
r·rPm i11:iiJn::..:: .... , .... ic .. u .. ~.·J 111 rt:,:..;Jolb nf 
h~·.::h t:.r:-rhqu.ti.:.t· ri~k .1nJ n:pl.1cc,l ,,·nh .1 

fl..'lJUifl'!ll<:IH th.n J~,· .. l:!ll' Jn-.lude re.;r 
.. i.n.1 r~· ~htl\\ rh.1t reh.1(1k !'l..'rT~lflll.ln~.·e 

, 1 nli .. l h~.· .h·iliL'\ c,l r·, •r ~,·,¡,·!J lll"\' hutlJrn!! 
Th~,·.~,· Jll'\\ fL'lJI'.Ifl'1ilt:1H~ \\'t.:rt: (1nrh 

l'''tl\· .1n .. i .ittri .. ui:- r" ent.nr~.·~,· .llhi rc
~u!rc,í 11: .1 ,!e ... ·r~.·.J .. ~,· 11: :he nunÜ'~l'r o!. 
·tl'L'! tn••llll"Jlí·lf,\11:~· hudlhll.!.!' .. ·nn-

tJon~ nf rhe FL\ 1.·\/S:\.C pro~ram tpre
'wu,h· presented in FE:\1.-\ 267 Jnd 
167.-\. e.g.l. :\ow that the progr:.1m is 
!.'nmplere. FE~ lA 350 presenrs J series of 
JddirionJ! crirena for the design Jnd 
.. ·onsrrucrion nf sreel momenr-fr.tme 
buildmgs thJt shoulJ make r~rformance 
ni rhese srrucrures in furure earrhquakes 
much more reli:1ble. The new crireri.1 J.d
dress the rnJten:Jls used. the \\'l\" mo· 
menr .:onnecrions JTe design~d. rhe WJ~· 
:>tec:l t:: fJhricJted. the rype of welding 
thJt is pertCxmed and the techniques rhar 
Jre u~ed ro Jssure rhJt rhe l'onsrrultion 
\\·ork 1:- rerri>rmed properly. 1 r 15 recom
mendcd th.n rhe buildin~ ende:; .tdnpt 
rh~5L' ne'' rc:~.·omm~nd.ltlons. llnril thts 
n~·cur!-. en:óncer~ .md nwners ,·oluntJril~ 
.1Jopr tht:~e re,:ommendJrron:> when de
'!f!!l!n:_; new huddmp. 

Th~,· ohieltl\'l' o t. mn::.r huildin~ ~.·ocles 
~~ ro Jc .. ¡~n hui!J.in!!:< .... u~.·h th~n rhe.' 
rnighr be JJm:J!!eJ h~· ~e\'L'fl' t'Jrthqu.tke:; 
hur nnt ú>ll.tp:.e JnJ c:miJn~er n~.·lup.tnt~ 
1n Jn_Y e.urhqu.tke rhe~· .tre !ikcl~ ro e:-..
penence. The FE:\ l.-\ 350 recommendJ
twns :Jdorr rhis ~Jmt' dest~n rhiln:;oph~·· 
Ir ~~ Jntr .. ·qJJted thJt rher~ woulJ be .1 

,·en· low ri ... k or' lit'e thn:.trening Januge 
tn hut!Jm~' Je!>l\!lleJ .md !.'tm--rru..:teJ m 
,¡~.· .. ·nrJ.¡n~,·l' w1rh the llt"W rl.'lommendJ
tlllll'. J fo\\'e\·er. rhe~· m:.1~· nperience 
dJrn.tge thJt will reqlme repJtr, induding 

Ti1c· I·T\ 1.\ '·\L. -ru,be
'-'nnirm~,·,i rh.u -.¡llllL' 111 rh~.· 

,:,L',I'..!!'. :-rqulft:lllL'Il!, .,oJil

t.!l:!c,i 11~ thc huihitn:.,: .... ,le .. 
pnn;- t•• tht: ,,,rtini~.i:..::c 

c.irrhqu.d.x n l'fl' \fl.l~,kljli.HL'. 

·:::-()me t•t. rht:'l' tn.tdequJtL' 
rcyutre:nenr:- h.n·c heen t!ll· 

·--C....l._.., •• 

FL.\f...¡ .!50 prt;~•tdc'\ r,·,·om-
1JI<'11•i,u i-;n '. ¡~r d,·f tg n .tn.l ,·on-

p· bJ~eJ nn inrenm 

,.., "-'W,.._,_.., ,¡r;¡;ur__n ~~ n,·-:;.· •le'<'¡ 

m t; "' ,. n 1-! 1.1111 ,. hu ildu1gJ 
Th~s,· r,•<t;mmen.f,1I!O!lf 11/!t:<! 

tix 11/,//¡'r/¡¡/f t;f.t'JriUT/It'/1011, 

d,·Hgnand <':>nstru<trl')ll protr
.lmc'í, 1111./ mrthGds of r¡uality 

[!, ::!~ .mJ fl.'!.'omml'nJ.¡- '------- diJ//1'1/l/c'c'. 

STRl 'CTURE • :\Iav 2001 

Jt;lllts m 
m'Jmc'!JI-t"ramc•.r ¡¡m h,· <.:..'c'tlk /mks thtl! ¡;1i! 
pr .. m.rturc"<r. FE.\1/1 J50 ,,·.-ommc'nds 
.-.m:¡ld e;ntral ~¡"th,· m,u,·rraL ;.:.:ori:m,m

.thtp .md_PITiú'.lur,·.r w,·d tt; m,;kt' th,·;,·.Jomts 
,m,i ~·cr:r\· th,·n adt"f'U1o~r 

permJnenr bendm~ and y1elding of rhe 
r·r.lmin?: elernent:.' ~tnd po.;~ihle permJ
nent !JterJ! drifr nf the strucrure. :\1-
though Jt rs pnssibk rhJt sorne 
(nnnecrions de~ig-ned using rhe new pro
~.·edure m:.1~· r·rJ~.:rure. ir~~ ~nricipJted thar 
rhis will nor be widcspre:Jd 

:\ ~.:ompJnion document. FE~ lA 353 
l rirh:d M Recommt"nded Spc~.·itilJ.ttons 

Jnd Quahr:· .-\ssur Jn~.·~ Gll!delmes for 
Steel ;\loment-Frame Consrrucrion for 
Seismil' .-\pplicarions"), presenrs exren
'r"e new recommend.ltlnns for welding 
nf moment-res¡sring- connectwns m 
frJmes destgned for sersmil' :.1pplications. 
The new recommendanons Jddress the 
rypes ot' marenals rhat mJy he used for 
rhis work. rhe welding proccsscs and pro
ledures rhat should be tOilowed. the en
,·ironmentJ! conditiuns under whtch 
welding should be performed and the 
le\'el ot' rraining Jnd workmanship re~ 



Part 2 
LJuireJ of wdders .1nd mspectors engaged 
in rhi:' wnrk. In addirion, FE~l;\ 353 
prnnJ.es detJilc:d rccommendations ior 
quJ!iry conrrol. gualiry J::,.SurJ.n¡;e .1nd m
"flL'I.:'tion pnKedures rhat should be pur 
inro pl.1 ... ·e ro J.ssure rhar rh1s criric.U work 
,, properl~· performed. These new rec
ommend.mon:; J.Úf:ct all segments of rhe 
dcs1~n and construcrion process .1nd re
quin: dcsigners. producers, t"abricarors. 
weldin~ elecrrode manuúcturers, welders 
.md inspel..'tors. Jmong: orhers, ro adopt 
IlL'''. prJ..:t11..:es. Thc:se recommendJ.tions 
hJ,·e bcen submJtted ro rhe .-\menean 
\ \'c.:!Jinf! Socier:· for mcorporarion into 
rhc.: srru.:rur.1l welding cede. 

ReplJ. ... ·m~ rhe sin~le prescnpti\·e con
necuon ,t::comerr~· ~..·onrained m earlier 
~..nJe .... 1nd found ,·ulnerJble in thc: 
:\nrthrid~c e.mhquakt. FE:\1.-\ 350 
rn: .. tm::- .1 ::il.'rll::-. ot' new (Onncl:tion (Qn
r'l:!Uf.ltltlD .. thJt Jre recommended as 
··prt:LluJliried .. t()r u~t: m~momenr-t"rames 
\.ont.orming ro 1.:cnJin ::>pe(¡ti.:: hmJtJ
tJolh. De~n~n (f!ttrio.~. rür nn:h·e diú"erent 
~re .... ot' prequJI!tied. wdded .1nd bolred 
l'L'.tm-w-..:olumn L·nnne.::twns Jre pre
.. t:nrt:d. E.11.:h pn:guJ!iti\.·Jtion mdudes 
"Pt:L·iri\.·Jrion or· rht: l!!mtlng ..:onditJOn~ 
unJr.:r wh1\.·h rhr.: L·nnnt:..:tltm Jestgn 15 

\ ,¡J¡J, thl' m.nr.:nJJ., rh.tt rn.1y hr.: u::-td Jnd 
tiH: 'J't.·,:¡ti\.· dt::-1~11 .1nd r·Jhn..:Jrion re
•! u1 re m L'llt .. 

Th'-· lll'\\ prL·~¡u.tlir'Jtd ..:onnt:.::rwn~ Jft 
b.1 .. c:J 1111 t':\tt:lbi\"L' J,¡['-lorJrory Jnd .mJ

h rl\.·Ji im L· .. ri~.mnn .. mdudmg mort: th.1n 
12tl t'ull- .. \.·Jk tt: .... r.; of bt:Jm·ttl·l:ulumn 
\,.!lillll'Ctit>n ,1:-:-L'!llhlu:":- .1nd numerou::. Jn
.dt u\.·.1! .. ruJie:- tlt. rht: f,t:hJnor or· diú.tr· 
t:nt ..:onnt:l.."tllln rypt:::>. Conne..:rions were 
prL·quJittit·J onh· Jt"ter rhe1r beh.1nor w.1:; 

undersrood. JnJh·u..:al models were dt:· 
\'elopeJ thJt L"lluld predicr rhi~ behJ\'ior, 
anJ lJboraror~· resnng dcmonstrJted thJt 

rhe connections would· be expecred [O 

behave reliJblv. 
The prequalifed connections should 

be applicJ.ble ro many common design 
conditions. However. [hey are not uni
versilll v applicable to all srrucrures and, 
in particular. are limi[ed in applicabiliry 
with regard w rhe s1ze. cy-pes Jnd orien
tJtion of framing members wirh which 
rhe~· can be used. lf a design requires rhe 
use of ry-pes or sizes of framing rhat are 
not induded in the r.i"nges ior a pregual
Jtied connecrion. or if an alternati\'e con
nc:crion coniigurarion is used, FE:'\IA 
3j0 recommends rhar supplemenral [esr
mg of rhe connecrion be periormed ro 
demonsrrate that it will be capable oi 
performing adequa[ely. Specificacions are 
provided ior appropriate testing pro
grams and acceptance criteria. 

Each of the prequalitied connections 
offers cerrain ad\'antages with regard to 
design considerarions, fabrication and 
e_recrion complexiry, construction cosr 
iñd srrucrural performance capability. 
:\o indi,·idual connec[ion type will be 
most appropriare for all ap

bcarwns. lt 15 likelv that 

. -·· 

' l! ; 
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Th~ Reduced Beam S,wion. r;r "dog boru" 

.-onnection is one ~l12 df(itrmt ~\'ft!5 ?_/tJrt
qual~tied ¡onnNtzom that mginc·,·rs ¡¡m 
spaifi.· ·: .. :.:ithout pr~;ta-spt.-~li.· ustzng. 

connections , ... ¡11 see widespread use m 
sorne parrs of rhe counrry but nor orhers. 

The FE:\l:\-350 recommendJtions 
ha,·e been de\·eloped to be compJUble 
with man~· existing building code pro\'i

SIOns I.:'Urremh· m force 
around the Vnited S tates, i p 

In 

tJ 
dividua! engrneers and 1 .--0 cluding recenr edicions ofr 

n

he 
bncators. will de\·elop ~ - 1 Uniform Buildin~ Cod e. 
reren:nces p 

sp 
ti 

for rhe use ot BOCA Code and Srand·J rd 
eclf'il.." r~·pes ot connec- Building Code. In JdditJ 

ons Jnd that certa1n d to thlS basic code-based 
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FE.\-úi 350 provides prescrzptz7.:e crzterza for prequalijied beam-to-column ,·onnu
tiom LL1pahle of rdzahle performance. 
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sign approach, FE;\ lA 3;0 prmides en· 
gincers with J pertOrmance-based crire
~ia that can be used to design and 
construct buildings ro resist earrhquakes 
rdiJ.b!~- while sustaining less damage 
than anncipated b,· building codes. This 
d~velopment is (onsisrenr with orher re
,,:~nt FE;\.1:\ efforrs to Jdvance the cause 
ot' pert'ormance based seismic design. 
The FE:'I LVSAC Steel proiect has made 
J mJ_ior Jdv~mce in thts regard. wirh the 
de\·elopmem oi .:m explicit, reliabilit:'· -
based. quanritJ.ti\•e method (as opposed 
ro prenou<; .1pproaches. which were much 
more quahtatl\'e m nature). 

FEMA 351: Recommended Seis· 
m1c Evaluation and upgrade ente· 
na for ex1sting welded steel 
moment-frame buildings 

based on an agreed upon return 'period · 
for rhe ground motion. · · 

The Simplif1ed Loss Estimation 
:\lerhodology conrained m FEMA 3;1 
consists of a series of graphs rhar indicare 
rhe probabilin· thar WSMF buildings 
will experience various levels of damage 
ii rhev are subjecred ro certain levels of 
ground motion. These graphs were com· 
piled from data obrained for buildings in 
rhe Los Angeles area following rhe 1994 
:\orrhridge earthquake. To use rhese 
graphs. an engineer must estimare an in· 
rensity of ground morion ro which a 
building will be subjecred. Using rhe 
graph. an engineer can obtain an esti
mare of rhe percentage of the building's 
connections rhat will be damaged and 
rhe probable cosr of connecrion repairs if 
rhe building experiences an earthquake 

FD L\ 351 tocuses 
on exisnng \VS:\IF 
buildings that have not 
yer experienced strong 
ground shaking. Ir pro
\·ides gut?J.nce to engi
neers for rhe seismic 
evJluarJOn, and possi
bh· upgr a de, oi these 
~rru...::tures. 

r--~-"""=""'""'1 of a certain intensit)-'. These graphs 

ácceptable le\·el of safen· depend; on a . 
-number of tictors. including the numbe.r · 
of occupants in the building and its use. 
FEl\IA 3;1 presents e\·aluarion .proce· 
dures that can be used ro estimare the 
probabilin· rhat a building will collapse 
in furure earrhquake ground motion and 
ro associate a confidence le\·el with rhis 
estimare. In addirion ro safery concerns. 
many owners and renanrs in buildings are 
concerned with their abiliry ro re-occupy 
a building aiter an earthquake. FE:\IA 
351 provides an e\·aluarion procedure 
thar may be used to determine the prob
abilin· that a building will experience so 
much damage that ir should not be reoc
cupied following an earthquake. To use 
rhese procedures, it is necessary for the 
owner and rhe engineer ro select an ap
propriate rerurn period for the ground 
morion, upon which rhe evaluarions will 
be based. and the acceprable performance 
if rhis ground morion occurs. 

Sen~ral merhods r·or e\·aluatmg rhe 
rrobable rertOrmance ofbuildmgs in r·u
run: earrhquakcs Jre provided. Evalua
rwn procedures Jddrcss.rhe :>Jt"er;. JS well 
J:> tinancJJl aspects or· earrhquJke per
r.ornnnce Thest: mcrhods mclude SJm
:,iJrit•d Loss EsrimJ.tiOn. Derailed Loss 
E~omatinn Jnd DetJiled Perr'ormJnt..:e 
E\·,du.ttion. J prn...::cdure compJuble wirh 
·1wdnn performanet.·-bJ::.ed destgn Jp
-,m.Khc:'. Thcsc- pn>L·c-Jure~ .:an be used 
:n esrun.uc rhc- prob.tb1lir~· thJt J build
.n!! wii! npenencc lit~-thn:Jtemng- dam
lf:e 111 r"urure e.trthyu.tkes. Thc abilit:'· ar· 
! buddmg- ro rc-.Í:.t t:Jrthc¡uJkt:5 \\'ithour 
·~~dJ!1;!L'fltl'!. lit't: i~ Jcpcndcnr on borh 
:hl' derOrnurion cJp.tclt;. ot' rhc buildmg 
tnJ rhc mrenslty ur· r·urure earthquake 
.:mund mut1on. The procedure~ o( 

-=-L\ lA 351 Jllow deramm.Inon ot' the 
1 tobJbilir~· thJt a buildin!' will experi
·nce enher parrial or totJ! collapse, if 
Jrrhquake ground motion ot' a specitied 
;'ltensiry occurs. Suc~. JO e\·alu.Iuon 1s 

6 

do not take into account the indi
vidual characterisrics of a building, 
except in an approximare manner, 

FEMA 352: Recommended Post· and therefore do not provide pre-
cise estimares. Rather, rhey pro- Earthquake Evaluation and Repair 
vide an indicarion of rhe poten tia! Criteria for Welded Steel Moment 
range oi damage and repair costs Frame Buildings 

and the probabilin· that damage FEl\IA 352 provides recommenda
and repair cosrs wiU exceed cerrain rions thar will guide rhe engineer 

amounts, based on the beha~•ior of the rhrough the process oi dealing wirh an 
buildings that were aifected by r-----===-""'"1 existing welded steel 
rhe Northridge earthquake. moment frame building 

In addirion ro the Simpliíied (like the ones damaged 
Loss Esrimation Methodology, a in rhe Northridge earth· 
procedure is also presented ior quake) rhat has been 
developing building-specific, subjected ro a strong 
damage and loss esnmates. This earthquake. Specifically, 
method can be implemented in this document provides 
HAZUS, FE:\l-\'s nationall;- •p· guidance for inspecrion, 
plicable loss estimarion model. ro e\·aluation and repair 
explore the potenrial benetirs ro a com- procedures rhar will be useful both for 
munitv of requiring upgrades oi sreel building departments and mdividual 
buildmgs. The method can also be used pracncing engineers. 
ro de,·elop loss estimares for individual Following an earrhquake. building de· 
buildings ro assist owners in making up· parrments will rypically perform rapid 
ftade decisions. Loss estimares gener- inspecrions of affecred buildings to iden
ated using rhis technique rake into rify buildings rhat may be unsafe. Once 
consideration the specifiC characteristics such an inspection has been performed, 
oi mdividual buildings. and thereiore the building department will typically 
provide a more accurate basis for cost- post rhe building with a placard that in
benellt srudies for seismic upgrades. dicares wherher the building is safe for 

There is no single, commonlv-ac- occupancy. FEMA 352 provides proce· 
cepted mínimum level of saiety for exisr- dures rhat building officials can use ro 
mg buildings. The selecrion of an conduct these rapid inspecnons. 
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quent srrong winds or e.1rrhquJkes m.1y 
cause parrial or tot:ll collapse of rhe 
building. The more se,·ere rhe damage, 
rhe higher rhis risk. :\losr build1~gs 
damag~d b\· the :"orthridge earrhquake 
were judged ro be safe ior conrinued oc

cupanc~· while repairs were made. 
FE:\ lA 352 provides engineering proce
dures rhar can be used bv building ofE
cials and engmeerg ro quanri~· rhe risk 
associared wirh conrinued occup.1ncy of 
damaged buildings. FE:\!A 352 J!so 
provides recommend:ltJOns as ro when a 
building should be deemed unsaie ior 
further occupancy. 

"' / 

-MO"álfl 

JO' o e: J e:: '" 
Sd/H 

Th,· Sim,DI[tifd Loss Estimation :\Jethljdology uses a senes~( graphs to relate proóablr: earth

~¡uaÍ..'t'/t;sSr:s tv grozmd motion intcnsi~\'-

Rapid inspections conducred b\' 
budding depanmenrs afrer an earth~ 
yuJke inrend ro 1denrify rhose buildings 
:.tt greatest nsk of endangering rhe pub
IK SJÍcry. The~- are not adequare ro derect 
.1ll dama~e a building has susrained. If a 
building has t:xperienced srrong ground 
morion. the building owner should rerain 
an engineer ro conducr more rhorough 
inspecrion5 in accordance \\'lth_ FE~IA 
332. e\'en if the building deparrmenr 
posrs the buildm~ JS sJfe. 

The amounr or· dJma!!e susrained by a 
bu!ldm\!. 15 doseh· n.:l.neci ro rhe se,·eriry 
or· ~ruunJ murwn Jt rhe buildin§!: sHe. 

Unlt.'~:' a huddmg expenences strong 
~round mnrwn. n i:: unlikel~- thJt ir will 
~u:'UJI1 ~~¡.rniri~,.·Jnr damag-e. FE:OI:\ 352 
re.:ommends rhat JlJ buildin!!s rhoughr 

rn h.1n· nperienced J!Tuund monon in 
t:XLL'::-" ot" .:erum lcn:ls be sub_ieLted ro 
Jer . .JileJ in;pr.:Ltwns ro dr.:termme if rhey 
su.;r.uncd -.i!lnHI.:Jnt dJ.m.Ige. Because 

det.liled in.;~r.:Ltion~ LJn br.: ume con
~um1n~ anJ ~.·o-.rh. FE:OI.-\.352 .. llso rec
Dilllllt:nd~ th.tr :.m Jnlt1al. r.1pid 
10\'L':;tn.~.ltlnll hl.' pcriormed ro look for 
oh\ wu~ .. 1!!!1' nr· :.e,·crt dJn1Jge thJ.t 
~.·nulJ pn .. c .l!l tlllnlt:dJ;He threJt ro l1fe 

:!,!fen. 
Tht: nnh- w.n· ro bl" ~ure th.1t J build

tn_:.! Joe!l nor hJ\'l" dJ01J¡!e ¡ .. ro inspect 
~.:,·r.:n· r·rJ.min.!.! dt"mt.:nt .mJ ~.·onnc:cnon. 
Hm,-e,·er. !>ULh mspr.:Ltiuns .1re costly Jnd 
J¡:-ruprive. Tht:rer"on:. mosr owners 

\\"ould prer'er nor ro inspel.."t ever:· con
necnon, if poss1ble. BecJ.use dam.1ge 
·ends ro bt: d1srribured throughour a 
srrucrure. H t:' possible ro mspecr a sam-

pie of the rotal number of connecrions in 
a building and make judgmenrs as ro 
how widespread damage is likelv ro be 
throughour rhe enure building. FEl\IA 
352 provides recommendarions for se

lecring an appropriare sample and draw
ing conclusions on rhe condirion of rhe 

buildmg based on the damage iound in 
rhe sample. 

\ Vhen damage is encounrered. repair 
procedures need ro be developed. Each 
rype of fracture requires a somewhat dif
ferenr repair procedure. FE:\ lA 352 pro
\'Jdes recommendarions for man:· rypes 
of repair. 

lt' a building is severelv damaged, 
rhere 1s J risk thar afrershocks or subse-

FEMA 353: Recammended Speci· 
ficatians and Quality Assurance 
Guidelines lar Steel Mamen!· 
Frame Canstructian lar Se,sm•c 
Application 

One of rhe conrriburors ro rhe dam
age susrained by sreel momenr-frame 

buildings in rhe 1\orthridge earrhquake 
was consrrucrion rhar did nor coniorm ro 
rhe applicable standards. In particular, 
invesrigarions conducred afrer rhe earrh
quake revealed rhat sorne beam-ro-col~ 
umn welds were nor made in accordance 
w1th the building code requiremenrs. A 
number of defecrs were found in these 
welds, including: welds rhar had large 
slag inclusions and lack óf fusion, welds 

Fiara~ _,..~mova/ anc:i r~placement 
pe"" F,~-r~ t3 -6. J" r~qwr~d 

r----~~~·~~=~~~~---1 -=:::---= Weld acc=:s ho!es a5 r~av1r~d 
ic.,... we/d cermmaé;C'!1S · 

FE:> !A 152 prot·ides detailed repair procedum .for diffirmt typu of damage. One repair 
proadurr is Jhov.m hrrr aJan rxamplt. 
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rhar were .plaCed. wi(h too _rriUch heat__ 
input mro the joint and welding aids in:
duding backing and weld tabs rhat were 
improperlv installed. These construcrion 
deiecrs resulred in welded .iuinrs that had 
lower strcngth and toughness than 
should have been provided, resulring in 
an im:reased propensity tOr dJmage. 

FE:\1:\ 353 pro,·ides detailed recom
mend.nions ior procedures thar should 
be tOllowed ro .1ssure that steel moment· 
t"rame l:onstruction complies wHh rhe 
appli-:Jble srandards. lt includes mtor
m.mun u~cful ro engineers, building of
ti~..·i.tk ~onrr.1cturs Jnd inspecrors. This 
mtOrm.uion i:; presenred in the tOrm oi 
speciti~.ttJons that can be mcluded m rhe 
proie~r spt:(itic.Irions developed by engi
neer~ tilr spe(itic projecrs. Ir also includes 
commcntary thJ.t explains rhe basis for 
rhe rccommend.ltions and methods thar 
cJn be u..;cd to amplement rhem. 

:\la m ot' rhe recummendations con· 
r:uned m FE~L-\ 353 .1re a restatement 
.tnd cbriticnion ur· requ1remenrs already 
~..·onr.tined in building codes and in the 

1mgrout systems offer JI'!!' 
· 1 the widest selection .f -¡ 
nixers, pumps and 

!er options. 

-~ 
1 

Cal/ tor comolete aetaiis 

1-708-354-7112 
·it our web site: www.chemgrout.com 

ChemGrout· 
'.0 Box 1140 ~aGrange ParUL 60526 USA 
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standard. AISC. an(f A.WS . it]iii~J 
specificarions, which in prac· 
rice were not adequately tOI
lowed. There are also sorne · 
imporrant new recommen
dations. These include new 
requiremenrs in tended ro as
su re rhat weld filler metals 
and welding procedures are. 

FE.\úl J5J pr~r~·i,/,·s u:~m· 
mended sp,·~·:tiúJtions_tQr_f;1¡,
n.:ation. tratron. und quuluy 
assuranu of stul mom~nt
fram! struaur~s d~signcdfor 
.uismic applicatums. 

capable ot pro,'iding welded joints oi ad
equate srrengrh and roughness for rhe 
anricipated seismic demands. In addi· 
rion, comprehensi\·e recommendations 
are providcd as ro the c:xtent of rcsring 
and inspection that should be performed 
on diti'erent welded joints. In pan. these 
new requtrements .lfe based on findings 
that the inspection methods traditionally 
used in the past, to assure weld qualit\·, 
are incapable of reliablv detecring non
conforming consrrucrion. Ir is antici· 
pared rhat many of rhese new 
requuements will be incorporared inro 
rhe AWS standards in the furure. 

Summary 

The completion of the sc,-vear. 512 
million FE:\L-\ funded SAC Steel Pro
jecr culmina red in rhe publication of four 
guidelines inrended for use by practicing 
srrucrural engmeers Jnd orhers rhat par
ticipare in rh!! seism1c design and con
struction oi sreel moment frame 
building:.. The guiddtne for new build
ings. FE~IA 350, prm·ides exrensive 
guidancc on rhe design and derailing of 
thts class ot' strucrures rhat should result 
in srructures rhat provide much berrer 
performance than srructures designed 
prior ro rhe ;\orthndge earrhquJke. 
:\lany of the recommendations in this 
document will be incorporated inro con· 
<ensus standards published b,· AISC and 
:\\V S and into model building codes. 
Orher m.1terial in rhis documenr mav be· 
~.·o me part oi documents th;J.t prm·ide de
stgn guid.1nce ior specitic connecrion 
details. FE:\IA 351 prov1des the engi
neer with guidance on how to e\·aluare 
rhe porential furure setsmic performance 
of \·velded steel momem frame buildings 
built pnor to the :\orthridge earthquake 
but ha\·c not yet experienced strong 
ground shaking. FE:\IA 352 addresses 
the posr·ea.nhquake evaluarion, mspec· 
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rion, repair and potentiallv 
upgrade oi welded steel mo
ment frame buildings that 

have expenenced strong ground shaking. 
In all three oi these documents. a proba
bilisticallv-based, pertormance·based en
gineering approach is prO\·ided. This 
approach provides a major srep tOrward 
in performance-based seismic engineer
ing in that ir explicirly relies on a relia· 
bility-based framework. FEl\IA 353 
provides guidance on the qualitv control 
and quality aspects of projects so critica! 
to the successful implementarion oi the 
design inrent. 

These recenrly published FE:\ lo\ doc
uments and those shorrly ro follow 
(FEMA 35-1 and 355) should greath· im
prove the ability of engineers ro success· 
fully design, evaluate and repair this class 
of srrucrures. But it musr be recognized 
rhar rhe narure of seismic design makes 
it practicallv impossible for guidelines 
such as these ro complete!'· address .ill of 
the complex issues that arise in rhe de
sign of a specific srructure. Furure re
se:J.rch m:1y address sorne of rhese issues, 
but tt willlikely always be incumbent on 
engineers ro use rheir expe: :-;nce and 
judgment in rhe completion o: complex 
applicarions. Therefore, engineers are 
cautioned not to rely blindly on rhe rec
ommendarions provided in rhese docu· 
ments but rathc:r ro use rhem within the 
contexr of their own applicarions, based 
on a rational review of the available rech· 
nical data. 

}amer O Maii'Y is Smior Principal 
with Degtnk.olb Enginurs in San Francisco 
and Proj"t Dimtor for Topical lnvertiga
tions, SAC Sud Projut. Suphm A. Mahin 
is a profissor at Univmity of California at 
Bakdry and Program Managrr Jor thr 
SAC Sud Projut. Ronald O Hamburgrr is 
Smior Viu Pmidmt with EQE lntrrna
tional, lnc., in Oakland, CA. and Projrct 
Director for Product Development, SAC 
Sud Projrct. 
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THE DGE FRACTURES: 

' • 
HARDY H. CA.\IPBELL III 

ManJ• seismic engineers have reached the w•rong conclusions about the behavior of connections in 
the Northridge, Calif. earthquake. New requirements wi/1 escalate constroction costs needlessly. 

Dn Jan. 17. 1994. at 4:31 a.m .. a tectonic 
trauma shattered steel connections as 

though they were made of glass. and at the 
same time fractured sorne seisrnic design 

assumptions. 
Brittle fracture. the sudden rupture of 

metal without prior yielding. has plagued 
the engineering comrnunity for years-not 

because it is unpredictable or difficult to 
control, but because the same lessons are 

"1.ed and forgonen over and over again. 
¡e welded fiange-bolted web connection 

· t} 111cal of special moment·resisting frame 
· (SMRF) design suffered multiple fracture 
. modes. To date. more than 100 steel build· 

ings have been inspected and fouod to be 
damaged; undoubtedly more will be discov· 
ered. Typical damage involved primary crack 
initiation at the juncture between the surfuce 
of the lower beam flange groove weld root 
pass (which penetrates into the backing bar) 
and the surface of the columo fiange. 

This phenomenon was greeted by much 
of the structural community in California 
with surprise, bewildennent and alarm. The 
basis of seismic design, the etemal ductility 
of the SMRF connection, was shattered. 1 be
lleve this assumption was unfounded. sup
ported by optimistic research and a poor 
understanding of material science. 

298 

1 want to express my complete satisfac· 
tion with the perfonnance of these so-called 
"failed .. connections. Despite a design that 
is almost fracture guaranteed, despite evi
dence of poor welding and inspection in 
many cases. despite an earthquake of his
torie proportions. not a single building col
lapsed nor was a life or limb lost as a result 
of these fractures. The first duty of a con· . 
nection is to mainr'.ain structural integrity, 
and the Northridge connections withstood 
thousands of intense aftershocks. The fail. 
ures occurred at severa! parking garages 
and highway overpasses, but not at struc
tures with SMRF connections. 
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CR-KK c_~~~'"_fRrl 1'•~F.c:?~-------
Cracks shouln ) ·· avoided. since they have 
the theoreticai ·\tnential to propagate to a 
catastrophic loss of structural integriry. 
Cracks can also significantly reduce load
carryln~ capacity. Yet neither possibiüty be
carne rc:~!ity in this event. Studies examin
ing the effects on structural response may 
surprise sorne engineers. Computer analy
ses of one damaged four-story structure 
Jooked at three cases. one with all flanges 
intact. another with both flanges detached 
and a th1rd with only bottom flanges de
tached. The intact structure had higher re
sponse Joads and greater permanent drift 
than the tv.-o .. damaged" structure cases. 
This suggests that Mother Nature knew 
what she was doing by fracturing these 
joints and making them semirigid. Perhaps 
there's a lesson to be leamed here. 

{ 1111 ¡."'"·'~1''''\1•~· 111<1'•~ 

Cracks form because of a material"s 
inability to accommodate stress through 
plastic flow or to absorb energy. Plastic 
deformation. the basis for ductile behav
ior. requires the movement of dislocations 
in a metal crystal lattice to arrange along 
slip planes: the easier this mobility is. the 
less stress is required to defonn the mate
rial. The lowering of temperature reduces 
this mobility. and consequently increases 
the stress necessary to defonn. Similarly. 
low temperatures reduce the energy re
quired for fracture, and thus reduce the 
toughness of the material. Toughness as 
measured by the Charpy V-notch test is 
expressed as fracture energy at tempera
ture. Steel at very low temperatures can 
fracture with little or no appiication of 
stress. shattering like glass with the blow 
ofa hammer. 

T.B!:'\\LJJ..!TI . .:~R::-\1' -~ . .'\)) !"·,.!R!"::-'~ -~. ·-- -·--- ·
However. temperature probably had little 
efiect on the majorlty of damaged struc
tures. since most were compieted buildir 
covered v.ith insulating materia1s. Still. 
those unfinished. exposed buildings that 
suffered almost complete column iractures. 
the 40F early morning temperatures un
doubtedly contributed to lowering fracture 
resistance. Two other factors WJth equiva
lent effects. triaxiality and strain rate. were 
present to lower iracture resistance (see 
Figs. l and 2). 

Triaxiality is a condition by which defor
mation is restrained m all three dJrections. 
High triaxiality requires large stresses for 
plastic flow and reduces fracture energy, 
while fracture (ultimate) stress is relatively 
unaffected. This makes fracture an easier 
energy-dissipating mechanism than yield

----------------------------------- ing. Thick flanges welded in rigid frames. 
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Iike the Northridge connect!Ons. typically 
ha ve high triaxiality. Th e residual stresses 
in the thick column flange that exacerbare 
triaxiality are a result of expansion and con

; traction induced by the mili product.ion and 
tield welding processes. 

High triaxiality also degrades· through-. 
thickness properties. that is. the toug .. 
ness. ductility and resistance to Jamella.,'
tearing of the column flange material nor
mal to its surface. Typically these values 

· are considerably less than those measured 
.:. in the longitudinal or transverse directions.

even in the unrestrained condition. 
Strain rates are a change in the load-in

duced srram as a function of time. Sta tic · 
loads are essentially constan(; therefore, 
there is a zero strain rate. lt follows thar dy- ' 
namic loads induce strain rates greater 
than zero. Since dislocat.ions require time 
to arrange along slip planes. the higher the : 
strain rate. the fewer mobilized dislocations 
per unit of time. the higher the yield stress; 
and the lower the fracture energy. 

A cohort of strain rate is the stress riser. : 
: which is a geometric transition in the \ ' . 
; stress flow path that magnifies the global i 

(i.e .. member design) stress into a higher ; 
\ local stress. Stress rísers also magnify : 
· strain-rate effects. so that even a moderare ! 

global strain rat_e can. in the presence of a : 
severe stress riser. have the effect of a high : 
local strain rate. 

At the root pass-column flange surtac 
juncture where most of the cracks oc- i 
curred, we find both primary culprits and ! 
their sidekick at work. If we examine this ; 
juncture closely, we tind that the triaxial re- j 



---------
straint is very high. \Ve also see that the 
angle ionned between the column and the 
weld at the juncture can vary considerably. 
._.,,...... a very acure angle (overlap) up to 90 

.vh1ch is whar the connection would 

.• e if it was carved frorn salid stee)) and 

even slightly obtuse angles. These transi
tions constitute stress risers of varying 
magnitudes. So at this juncture. the stress

es induced by the first seismic shock were 
magnified to a high local stress. which 
added to the already high residual stress. 

Because of the stress-riser-magnified 
srrain-rare and triax.iality effects. the yield 

stress was higher than the nominal member 
}ield stress and the fracture energy was very 
low. Though the combined local stresses 
were high. these were unable ro achieve the 
high yield required at the juncture. but were 

adequate to reach the fracture stress. 

THE \rEAK LINK 

This is not to say that juncture cracking was 
the exclusive fracture mode. In instances 
where gross weld defects occurred. such 
as joints with long lengths of unfused weld 

· metal. the easiest fracture path was along the 

remaining fused joint, which was conse
onr···tJy undersized for strength and con-

'severe planar stress risers to degrade 

L .... -6hness. Ultimately, the connection was 
doomed somewhere in the column-weld
beam chain; the seismic energy merely 
sought the weakest link to crack. 

This analysis reveals sorne fundamental 
problems with the weitk beam-strong col

umn design philosophy. That approach 
counts on the beams forming plastic hinges 
to dissipate the transmitted ground motion 
energy while the column accommodates se

vere rotations in a ductile fashion. A beam 
v.ill typically have Jower levels of tri~ality 
and lower magnitude stress risers than a 
connection. So the fracture stress will al
ways be higher than the yield stress, which 

will be the nominal member yield. This is 
essential for ductile behavior. However. for 
the connection. sped.fically at the juncture, 

the local yield stress Ya is much higher than 
the fracture stress Fa. This is a characteris
tic feature of brittle fracture. For the same 
dynamic loading, as the beam tries to a~ 
proach yield, the juncrure must crack first 
lndeed. no plastic hinge fonnation has been 
re j in any of the damaged structures. 
A.. ... te Northridge fractures occurred well 
within the nominal elastic range of the 
beams and columns. 

Engineers may have accepted the theory 
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GENERAUZED VARIATION Of YIELD STRESS AND 
FRACTURE STRlSS. 

·FIG.:2.-DUCTILE-BRmLE TRANSmON 

.,...,;;;,,. fYPiCal design Vaiues used for impact 

loading (1.~2.0g). This ts nota coincidence. 
I have no doubt that the fractures occurred 
simultaneously with the initial ground jolt in 
classic brittle fracture fashion. and that 
fatigue played no part in crack initiation. 
This crack-initiating shock is independent of 

structural-response characteristics. lt is 
purely a function of ground energy transmit
ted through the foundation and into the 

columns. 

TESTING METIJODS 

Current testing rnethodology uses a slow 
reciprocating hydraulic pisron to rycle con

nections to failure. This method does not 
represent the initial seismic conditions. so 
the results are unconservative. Even with 

this low-strain-rate application. the results 
of the tests periormed to corroborare the 

adequacy of the modi.fied designs ha ve not 

.§ tD been consistently acceptable. Additionally, 

7
1 ~ v---- 1 i the restraint inherent in actual frame con- . 
..- nections (beams fra.ming into both sides of ¡ 

1 a column node. beams restrained at each r 

end) is not conservatively simulated by a · 

cantilever welding on only one si de of a col- . 
umn. Engineers would be prudent to ac- ! 

____ /~ cept these tests with healthy skepticism. 

tncraasing triax1a!ity 
lncreasmg stram rata 

tnaeasing temperatura 

GENERAUZED TRANSmON CURVE FOR DUCTILE· 
BRm'U tRANSmON. 

of weak beam-strong column due to the 
~success" of connection tests perionned in 
the 1970s. However, those tests used beam 
sizes considerabiy lighter than those used 
in SMRF design today, and thus minimized 
restraint. Also, those 1970s tests used very 
low (essentially static) strain-rate loading, 
presupposing that an earthquake would in

duce high srress, low cycle fatigue. This er
ror in reasoning continues today. When 
severa} tests experienced failure, these 
were written off as an aberration. 

Many engineers insist that dynamic-load 
effects were negligible in the Northridge 
event because the strain rates of a vibrating 

structure can be replicated with static tests. ! 
What they ignore is the embrittling nature ¡ 
of the initial, violent earth movement The j 

large spike in the ground motion accelero

grams that typified Northridge cannot be \ 
viewed as static loading. Many of the severe ' 
ground motions recorded (at one location, a \ 

maximum of l.Sg and 1.2g in the horizontal 1 
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Though the standard coiUlection design · 
may be dead, it is reappearing with welded 1 

cover plates and vertlcal gussets. While l: 
these changes will undoubtedly reduce glob- ; 
al srress, they will do little to reduce local i 
srresses. The fractures were a local phenom- ; 

enon. dueto high oiaxiality and stress risers, ! 
neither of which are signi.ficantly minimized i 
in the new reinforcing schemes. . 

High strength frequently equals low '¡ 

ductility and poor toughness. Engineers 
are accustomed to seeking strength solu-

1 

tions suitable for static loads, instead of 1 
1 

toughness solutions necessary for dynamic 1 

loads. This may be partly explained by the 1, 

common design practice to treat seismic 1 

loads quasistatically to size members for 1 

srrength. Northridge should alert them to 
dynamic material considerations. 1 

Major rethinking is required in structur- j 

al and connection design in arder to with- ¡ 
stand future earthquakes without signifi· ¡ 
cant fracture. Design optimization must 1 

1 

seek to minimize demands on the inferior i 
properties of material, and at the same time 
recognize the need for economical con
struction and adequate inspection. Struc

tural design will have to dissipate energy / 
more effectively, and this may require base ! 
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isolation and semirigid connections that 
use deformable elements (such as framing 
angles) in the joint assembly. 

For SMRF design structures. beam-col· 
umn intersections must be detailed so that 
beam loads are not applied through the col
umn flange thickness. One way to do this 

would be to have top and bottom horizontal 1 

continuity plates to which the beams could 
be field butt-welded. The column flanges 
would. in tum. be T-joint-welded in the shop 
to these plates. which are enhanced with 

through-thickness properties. using high 
toughness weld metal (column flange conti· 
nuity would be provided by plates of beam 
depth). Many will argue that these measures 
are too expensive, but Northridge gave new 

meaning to the ounce of prevention. 
Arriving at constructive solutions re· 

quires the acknowledgment of past érrors. 

: Many engineers have focused on what they 
· perceive as the principal villain of this 

· piece: shoddy construction. There is no 
· question that this existed. but we cannot ig
. nore deficiencies in the design itself. 

The proliferation of stringent post·North

ridge regulations pessimistically assess the 
· connection's construction. This contrasts 
: with the optimistic tests perfonned on the 

modified design. Neither can withstand 

. clase technical scrutiny. The SMRF connec· 
tions would have fractured even if they had 
been carved from a block of steel. and the '1 

Mnew improved" connections will fracture 

justas surely. 
Welding has always been the scapegoat 

whenever cracks occur, but in fact the ma
jority of cracks occur due to poor design 
that does nm recognize the fundamentals of 

material science. This discipline gets short 
shrift in most civil/structural engineering 
cunicula. Many of the post-Northridge rec
ommendations reflect a misunderstanding \ 

' 
of material science, metallurgy, welding, j 
construction and inspection. all vital in : 
avoiding fracture problems. Minar issues 
such as peening are given inordinate atten

tion while the majar ones. such as design, 
are neglected. 

Srx ~fYil{S ABOUT WELDING 

:\luch of this response is due to sorne 
myths about welding, which 1 refute. 

l. The welds cracked. In reality, most of 1 

the cracks began in the column base metal , 
: at the juncture. The relatively few weld- J 

metal cracks observed were a result of sec· 1 
· ondary fractures from weld overload. 1 

2. Self-shielded flux cored are welding 1 

(FCAW·SS) produces crack-sensitive welds. 
In fact. FCAW-SS is the preferred process for 
field welding because of its relative insensi
tivity to wind compared to other processes 
and its history of quality production weld
ments. However.like everything else found 
cteficient in the Northridge connections. 
noncompüance with the standard AWS Dl.l 
(from the American Welding Society) and a 
generallack of adequate quality control un· 
dennined its effectiveness. 

3. The backing bars caused the cracks. 

historically cracked the "notch-toughest" of 
materials. 

5. Peening and postweld heating will 
prevent cracking. Similar to notch tough
ness. these postweld practices can offer en

. hanced confidence. but not in the presence 
' of a poor design. These are expensive 

methods that are difficult to control and 

can frequently cause more hann than good 
when inexpertly applied. A good design can 

eliminate their marginal benelit altogether. 
a bad one won 't be saved. 

6. Making fabrication more expensive 

will prevent another Northridge. One fabri
cator told me how his prequake welding 
costs had exploded by 2.()()()% as a result of 

post-Northridge requirements. Unfonu
nately, plating connections with gold will 

All the bars did was move the root pass to 

below the groove root Oocated at the 
beam-column comer) into the bar itself so 
that the crack could initiate at the junc
ture. Much has been made of the "notch" 

between the unfused end of the bar and 
the tlange being a crack promoter. but if j only result in gold-plated connections with 

=============== j cracks in the next majar earthquake. 

Tbe lirst duty ol a conneclion 
is to maintain structural 

inte!JI'ity, and tlle No1'111ridge 
connections witllstood 

¡ . 1 suggest that the input of expen techni-
! cal organizations be sought prior to the im-

, '! position of such requirements. The AWS Dl 

~ Structural 'Welding Committee is carefully . 
' : examining the provisions of Dl.l in an ef-

¡ fort to determine how the use or misuse of 
the document could have contributed to 

i the fractures. However, no code provisidn: 

=========== : could have prevented a fracture-guaranteed · 
' 

· numerous intense aftershocks. 

this had been the case, cracking would 
have been randomly detected on either 

sirle of the notch. Cracks were only found 
on the column sirle, which suppons the 
contention of the stress riser at the weld· 
column juncture. This stress exists re· 
gardless of the bar's presence. and has 
been acknowledged in new requirements 
to backgouge the groove root and finish 

with a fillet weld similar to the one re
quired to reinforce dynamically loaded 
connections in Dl.l. While this reduces 
the stress-riser characteristics. I believe it 

is of minimal benefit considering the se
vere loading requirements. 

4. Filler metal notch toughness will pre
vent cracking. Merely requiring an arbi· 

trary value of notch toughness for one link 
in the column weld-beam chain makes little 
sense. lndeed, the coarse-grained, heat-af
fected zone in the base metal traditionally 
has the lowest toughness, so why is the 

column base metal excluded from notch 
toughness requirements? The insidious 
part of this myth is that it is true to the ex
tent that enhanced confidence in fracture 

: connection from cracking. Nor can the 
code enforce compliance with its provi
sions: that is the responsibility of the client : 

and contractor. 
AWS wishes to cooperate with the efforts : 

being made in California and elsewhere. · 

What cannot be overemphasized is that : 
these underdesigned connections survived : 

\ a little brother of 1be Big One" without a : 

1 single casualty. (1 ¡ 

1 Hardy H. Campbe/1 l/1, M.ASCE, is senior 
' ! staff engú1eer at the American Welding Soci-

1 ety (A wsJ. 1ñe opinions expressed here are i 

the writer's and are not necessan'ly /hose ofl 
A ws. the A ws Presiden tia/ Task Group on Í 

Northridge, or any AWS volunteer commit· i 
tees or members. i 

~~f§~:~~: i~e~~:~~~ªlª 1 ' 

Coming next month in CIVIL ENGINEEII
ING: another perspective on the stee~ 
connections debate, as "Northridge 
Postscript: Lessons on Steel Connec
tions" details what went wrong with 
steel connections in one seven-story oi
fice building featuring a welded-steel 
moment trame, bow they were repaired 
and what lessons eogineers can leam 
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Cr' rt F.'' ·I'F~Rr,rJ\PRIL JIIQS 

NORTHRIDGE POSTSCRIPT:·c 

MEHDI S. ZARGHAMEE 
RAsw P. OJOROVIC 

The rave revétJJ•s right after the Northridge, Calif. earthquake regarding the perfonnance of' 
: steeljramed buildings have been replaced by concem fol/owing the discovery of f/(/'{JZ•ed connections i 
: in more than 100 buildings. An investigation of one strocture illustrates what went 'l~:rong m·ith i 
: stee/ connections and how they m•ere repaired · 

··'the immediate aftermath of the North- f sistance to future shocks may have been discovered by an inspection of only a hand- Í 

!l"~dge earthquake in Calüomia last janu- ¡ significantly compromised by the damage fui of connections. A large enough sample ! 
: ary. the conventional wisdom was that con- to their connections. The potential for cata- of connections should be inspected to help : 
1 crete "crumbled like stale cake .. -as one strophic failure of damaged buildings dur- ensure that connection failures have been 1 

• expert put it-and that steel was the pre-

: ferred construction material in seismic re-
¡ gions. After the dust settled. however. in- i 

¡ vestigators were surprised to discover the j 

í damage sustained by many welded steel 1 

: moment-resisting-frame buildings. 1 

These buildings had resisted past 1 

· earthquakes remarkably well. but after ! 
' Northridge. cracks were found in the mo- i 
, ment connections of various structures. \ 
· Tite first reported problems involved build- ! 

· ings either still under construction or very ; 
' recently completed. such as the U.S. Borax 1 

'building in Valencia (News, CE October ) 

: 1994). Further inspection revealed weld f 

1 cracks in more than 100 steel moment

' resisting-frame buildings-75% of the build-
, ings inspected. The potential for even 
more damage remains. because several 

! hundred similar buildings have yet to be 

' 

i ,dnined. 

1 

r:;ibe cracks are usually concealed with 

fireproofing and finishes. and the buildings 
in which they have been found show only 1 

minor signs of distress. Although al! the af- j 
fected buildings are still standing. their re- i 

' ing future earthquakes has prompted the detected. i 
profession to re-evaluate the connections, • The design of seated-beam simple connec- i 

' and has led the city of Los Angeles to draft tions typicallv used in steel trames. as recom- ! 
' . ' 

an ordinance for the inspection of welded 1 mended by the American lnstitute of Steel 1 

steel moment-resisting-frame buildings. j Construction (AISC). is not suitable for build

Simpson Gumpertz & Heger. Arlington. 1 ings subjected to earthquake loading with i 
Mass .• has undertaken severa] of these pro¡. ¡ cyclic loads and significant joint rotations. l 
ects. including the inspection and repair of ¡ • Conventional welded moment connec- .

1

. 

a seven-story office building with a welded 1 tions lack the necessary ductility for the ex
steel moment frame. Our conclusions from pected magnitude of plastic defonnation of i 
this investigation hold important lessons for steel moment-resisting trames in a design 1 

the engineering community as it addresses earthquake and. as a result. are not suitable 
the condition of other steel-framed build- for buildings subjected to earthquake 

1 
ings in seismically vulnerable regions. loads. Moment connections must force the 1 

Among the key findings are: plastic hinge to fonn at a location away ¡ 
• Concealed connection failures that are from the bearn.column interface. 1 

not detected and repaired could compro- • illtrasonic testing (liT) of groove welds ( 
mise a building's resistance to future earth- that connect beam flanges to columns does ! 
quakes. Our experience confinns the need not reliably detect cracks in the welds, es- i 
for inspection of unbraced steel moment- pecially where the backup bar is in place, i 
frame buildings, as required by the LosAn- as well as in the zone near the beam and ¡ 
geles ordinance. even though there may be column webs. 1 

no outward sign of significant damage to e The jumbo steel sections typically used 1 

the building. in fabrication of the columns of unbraced j 

• Failure of moment connections may not steel moment trames have a notch tough- : 
be so prevalent that it would necessarily be ness that is not acceptable for buildings : 
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subjected to the shock loads that may be 
· imparted by a strong earthquake. 
· • The flux<ore arc-welding process used 
. to field-fabricate moment connections of a 
steel-frame building may produce weld 

· metals with relatively Iow notch toughness. 

. SE!S~ftC A,\'ALYSIS 

During the earthquake. the building suf
fered sorne damage to the glass cladding as 
well as very minor cracking of the interior 
finishes. Visual inspection of the finished 

· interior and fireproofing of steel members 

and connections did not indicate any signü
icant damage. As a result, very few engi
neers would have suspected damage of the 

stee! framing. 
As part of our curtain-wall investigation. 

. we perfonned a seismic analysis. the re
sults of which showed the need for inspec
tion of the critica! connections of the steel 

:trame. We immediately identified two prob
. lems: failure of nonmoment seated-beam 
· connections and cracking of the moment

connection welds. 
The moment trame of the building con-

sists of two tubular systems constructed at 

· different times about 15 years ago. The 
' trame has spans up to 32 ft that provide 
.. wide-open areas plus floor heights of 13 ft 
and 9.5 ft for office space and parking levels. 
respectively. The moment beam-to-column 

, connections are designed as typical AISC-rec-

' ommended connections with welded flanges 
and bolted webs. The norunoment beam-tcr 

(,1\ 1[ ~.'\(,)\1-~RI'!, \J•¡,;: 1"": 

column connections at moment frames are 
typical seated-beam connections. Away from 
the moment frames are simple bo!ted-web 

connections. 
We conducted a seismíc analysis follow

ing the 1991 Uniform Building Code (UBC) 

and the 1991 National Earthquake Hazard 
Reduction Program (NEHRP) recommenda
tions. and perfonned dynamic-response
spectrum analysis. The analysis consists of 

first pertorming a modal analysis. then us
ing the response specrrum to compute the 
modal response contributions. The total 
structural response is obtained by combin

ing individual modal contributions. 
We deve!oped a three-dirnensiona! finite 

e!ement model of the building structure for 
seismic analysis. The finite element model 

simulates the elastic behavior of al! the mo
ment trames: the nonmoment-frame beams 

and columns were not included in the 
analysis. The deformations from the elastic 
analysis were then amplified to account for 

plastic deformation of the connections and 
for the ?-delta effect 

The maximum calculated interstory 
drift for the 500-year return design earth
quake is 2.5 in. based on the UBC and 3.8 in. 
based on NEHRP guidelines; the maximum 

rotation of connections is 0.017 rad based 
on the use and 0.026 rad based on NEHRP 

recommendations. We used NEHRP-recom

mended provisions to develop repairs of 
the connections because they are the state
of-the-art method for ana!ysis of buildings 
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subjected to earthquakes. and can help pre
dict the behavior of buildings in earth
quakes more accurately. 

The Northridge earthquake had i 
one-half the acceleration of the d 
earthquake. Therefore. based on our deror
mation calculation. the building may have 
experienced an interstory drift of up to 1.9 
in. and joint rotations of up to 0.013 rad. 

The magnitudes of drift and rotation are 
much larger than the values many engi
neers would estimate v.ithout doing the cal

culations. Large rotations coupled with 

large member sizes result in high strains 
imparted to the beam flanges of moment . 
connections. The rotations also result in 
high strain rates when the building is sub-

: jected to an earthquake shock. 

CONNECllON INSPECTION 

Based on the results of the seismic analy
sis. we recommended inspection of several : 

steel framing connections at critica! loca-~ 
tions, especially those between the two ; 

tubular trame structures. After these con- ¡ 
nections were opened, we discovered that ! 
in most of the seated connections. many ! 

· bolts connecting the beam flange .to the i 
! seat were loase, sheared or missing. T;;~~~ 

building was then surveyed for plumbt . 
and 10% of the moment connections wel-e i 
inspected and ultrasonica!ly tested. U!ti- Í 

mately, all ofthe moment connections were] 
inspected. ! 

1 
We performed a plumbness survey on J 

' 



severa! columns on three levels and found 
that the building had permanently detlect
ed in the northeast direction. About 30% of 
,, -veyed columns were out of plumb 

.uch as 0.7 in. per floor leve!. higher 
· trldfl the allowable :\.ISC erection tolerance 
of about 0.25 in. per tloor. 

lnspectors also conducted visual and ul
trasonic inspections of the moment connec
tions. No sigo of distress was detected visu
ally; however, Ll revealed cracks at or near 
the root pass of the groove welds connect
ing the bottom tlange of the beam to the 
column tlange. Cracks typica11y extended 
up through the weld or the interiace be
tween the weld and the colunm. We found 
that about 5% oi all moment connections 
had large cracks penetrating across the en
tire weld width or into the column flange, 
and that about 30% had smaller defects and 
cracks. We decided to remove the backup 
bars from the bottom flange of a1l beams in 
moment connections in arder to remove 
the natural notch created by the backup 
bars and clean any defects in the root pass. 

The backup bar was removed by flame 
cutting, followed by grinding the cut suriace 
smooth to prepare it for magnetic-particle 
(··· · · ··sting. Both visual and ~1P inspection 

:d numerous inclusions and cracks in 
the weld that were not detected in the initial 
ultrasonic tests. Most of the cracks were 
small and penetrated the column flange. 
Ironworkers ground out the inclusions and 
cracks until the ~IP ir:tspection indicated 
sound material. We also observed scaling of 
the steel suríace on the inside of most of the 
n~iumn flanges behind the bottom flange of · 
the beam. indicating that the column has 
racked in alternating tension and compres
sien. causing scaling in both fl.anges. 

Severa! cracks spread during backup
bar removal. The central pan of the column 
flange could not be inspected with L'T be
cause of the web-to-flange transition curva
ture. The pre-existing cracks and defects in 
this area may have extended across the 
flange w1dth due to heating or moment re
distribution. Almost all the observed cracks 
extended deeper into the flange closer to 
the column web. Sorne cracks extended 
across the flange width and into the col
umn web. These cracks were irnrnediately 
arrp~'"'d by drilling a 1 in. hale in the web 
at ack tip. 

, • ~Ignificant finding during this phase 
of the project was that L'T inspection with 
backup bars in place cannot reliably assess 
the condition of the weld's root pass. In 

-REPAIR SCHEME 

Tack weld -~!N-f--

1.12. x21h" x2 1h .. plate 
with 13A6"o hole 

V2 .. x21/i'x21/i' plate 
Wlth 13¡,6" X 1 l)z' 

slotted hole 

New llame cut hale 
through ex1sting 

hale •n beam 
and angle 

L Existmg seat 
angle 

particular. the weld and steel near the 
beam and column webs cannot be reliably 
inspected. and significantly more defects 
and cracks were found in this area upon 
backup-bar removal. l 'T inspection results 
depend. of course. on operator experience 
and technique. 

The columns with cracked flanges in 
this building are made of rolled jumbo 
shapes up to Wl4x370. with flanges up to 
211•16 in. thick. The steel in the jurnbo sec
tions has a low fracture toughness. espe
cia1ly at the intersection of the flange and 
the web. 

The welding process used for the field 
fabrication of many moment connections of 1 

' steel-frame buildings is flux-core are weld-
ing. Sorne self-shielded electrodes are high 
deox.idized types that may produce weld 
metals with relatively low notch toughness. 
In addition. the need for interpass slag re
moval and the high rate of deposition in this 
process produces high residual tensile 
stresses near the root of the groove welds 
and makes the welds highly prone to crack
ing and crack propagation in seisrnic 
shocks. Hydrogen migration into the weld, 
resulting from inadequate rnoisture control, 
can cause embrittlement and delayed crack
ing after completion of the weld. The prac
tice uf welding the bottom flange of the 
beam from both ends makes the central part 

of the beam weld susceptible to inclusions. 
Backup bar removal demonstrated the 

shortcomings of UT inspection and of the 
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welding procedure. ur inspection. intended 
to provide quality assurance. cannot reli
ably inspect the weld area that is most like
ly to have embedded defects and cracks. 
Such cracks. when subjected to an earth- . 
quake shock. can propagate through the ; 
weld and column flange. which as the low- ; 
est fracture toughness in the same area. 

SEAITD-BEA.\-1 CONNECTIONS 

The AISC-recommended seated-beam con- ! 

nection is comrnonly used for nonmoment i 
beam-t<Xolumn connections in unbraced i 
mornent trames of buildings designed to ! 
resist earthquake loads. This connection i 
consists of a seat angle welded to a column ! 
and bolted to the bottom flange of the : 
beam as weU as a .. flexible"' top angle. weld-) 
ed to the column at the angle toe only and 
bolted or welded to the top flange of the 
beam, to provide stability. 

' 

Under gravity and live loads. the connec
tion is designed to allow beam rotation 
through the flexibility and expected plastic 
deformation of the top angle. A test per- i 
formed at Lehigh University. in which a! 
flexible 4 by 4 by V, in. top angle was pulled i 

out 1.98 in., demonstrated its flexibility. The ; 
connection is expected to behave as a siro- i 

pie support and accomrnodate positive (pro
ducing tension at top) and negative (pro
ducing tension at bottorn) rotations as the 
building sways back and forth in an earth
quake. As a result, the top angle is cyclically 
loaded in tension and compression. 
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To study the behavior of this connec
tion subjected ro a positive rotation. we rP
peated the test perfonned at Lehigh on the 
flexible top angle. but subjected the angle 
w a cyclic deformation of 0.62 in. (the mag
nitude expected in the design earthquake) 
with joint rotation of 0.026 rad and depth of 
beam of 24 in. During our test. the toe of 
the weld started cracking after only a cou
ple of cycles and failed after about 10 cy
cles. The weld returns proved useless 
when subjected ro cyclic loading. indicating 
that the flexible welded top angles do not 
possess the required ductility when sub
jected to cyclic loading. 

\Vhen the connection was subjected to 
negative rotation, the joint pivoted about 
the top angle and resulted in signüicant lat
eral displacement of the bottom flange. 
Since the seated-beam connection cannot 
accommodate 0.62 in. of relative motion be
tween the seat and the beam tlange. the 
connection fails by shearing of the bolts at 
the seat 

We observed that the bolts connecting 
the beam to the seat and sorne of the top i 
angles were sometimes defonned or 
sheared. but there was no sign of distress 
or damage in the seat angles and their 
welded connections to the colurruls. Defor
mation and shearing of bolts was caused by 
building motion during the earthquake as 
well as insufficient clearance in the bolt 
holes to accommodate the building motion. 
The bolts in the connections that have 
been deformed and sheared are not Joad
carrying bolts: these bolts stabilize the 
beams laterally during an earthquake. For 
gravity loads. the beams are safely seated 
on the angles welded on the columns. 
When the top-angle connection fails, due to 
either failure of the angle-to-column weld i 

or failure of bolts. the beam remains seat
ed. but the lateral movement of the beam is 
not reliably restrained. 

Our investigation shows that AJSC-rec- 1 

ommended seated-beam connections in un
braced steel frames are not suitable for i 
buildings subjected to earthquake loads. i 
The connection should be designed to en- ~ 
able beam rotation relative to the column 1 
for negative moments that may arise in an 
earthquake while it preserves lateral stabili
ty of the beam. 

When designing remedia! repairs for 
the building. we used the joint rotations 
calculated in the dynamic analysis. The re
pair scheme is shown in the figure. The 
seated-bearn connection has to allow rela-

tive rotation between the bearn and the col
umn. For pósitive rotation. the flexibility of 
the top angle allows the rotation to occur. 
The remedia! design must allow a negative 
rotation to occur. Our design consists of 
buming hales in the seat angle and bonom 
flange, creating a sloned hole and thus al
lowing the negative rotation of the beam to 
occur freely. The bolt is offset from the 
center of the new hole (see figure). Since 
the condition of the rop angle could not 
have been ascenained without demolition 
of the concrete deck. we designed two an
gles to provide lateral restraint to the beam 
web without interiering with the beam rota
tion. The angles are welded to the column 
only and are not welded to the beam. 

MOMEI'-IT CON/'OECTIONS 

The moment connections are intended to 
provide full transfer of moment and shear 
from a beam to a column. In a typical weld· 
ed moment connection. this is accom
p!ished by welding the beam flanges with 
full-penetration groove welds to the column 
flange and by bolting the beam web to a 
shear plate welded to the column tlange. 
The design concept of strong column-weak 
beam assumes that, in an earthquake. ener
gy is dissipated in inelastic defonnation of 
the beam. In an unbraced moment frame 
with such moment connections, energy dis
sipation occurs at the connections. As 
demonstrated by the Northridge earth· 
quake, these connections are frequently in
capable of accommodating the necessary 
magnitude of plastic deformation when sub
jected to seismic loads without fracturing. 

The tests conducted recently on large 
beam-to-column connections at the Univer· 

The bearn section near the connection 
to the colurnn is inherently weaker than 
the rest of the beam. because of the flexibil
ity of the beam-web connection to the col
umn. Reinforcing a connection with cover 
plates reduces the tensile stress in the weld 
and the column flange. In addition. it 

moves the highest-stressed region away 
frorn the connection along the beam. 
where stresses are lower. material is more 
ductile. stress raisers do not exist and 
there is much smaller variation in material 
quality than in the weld zone. Consequent
ly. the likelihood of plastic defonnatton is 
increased and the propensity to cracking is 
reduced. 

The repair of rnomem connections with 
smaller cracks was performed by grinding 

! out the defects and welding the ground-out 
i material and finish with a flllet weld. The 

repair of connections with large cracks ex
lending into the column tlanges was per- . 
fonned by first welding a knee brace and · 

! then cutting the defective material and · 
welding the cutout. The knee brace was · 
added to transfer the beam moment due to · 

, gravity load into the column and to prevent i 
/ joint rotation while the weld and the coi-! 
' umn tlange were cut out. The knee brace : 

was designed to transfer the moment and : 
provide as much room as possible for the : 
workers. 

Repair of the connections was arduous. 
1 

First. the connection was preheated in ~ 

preparation for cutting the metal. Flame ; 
cutting was done to remove the weld con- : 
necting the bottom tlange of the beam to ; 
the column flange. Then. workers removed i 
a trapezoidal section of the column flange J 

1 containing the crack. The cut above the: 
sity ofTexas at Austin shed light on the be- ~ bottom flange of the beam was horizontal, i 
havior of such connections. (The absence and the cut below was inclined so that all 
of concrete deck, lack of axial load in test 

1 
cracked material was removed: as a ·result. 

columns and the slow rates of loading used 
in these tests have raised questions about 
the validity of the results when applied to 
the real case of a moment connection being 
subjected to a seismic shock.) The test re
suJts indicated that a typical moment con· 
nection could not sustain rotations greater 
than 0.009 rad. and three of tour tested con· 
nections failed at much smaller rotations. 
Connections reinforced with beam-cover 
plates near the column flanges periormed 
much better, and are potentially capable of 
sustaining plastic rotation of al least 0.025. 
rad. Official guidance for repairing and 
strengthening existing connections as well 
as designing new ones is not yet available. 
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there was a clear opening of up to 2 in. on , 
the inside of the column flange, and up to ! 

i 3.25 in. on the outside of the column ! 
tlange. After the cut surfaces had been ; 
ground smooth. a brass backup plate was) 
attached to the inside of the flange. The ! 
connection was preheated and welding was l 
perfonned using low hydrogen E-70.18: 
electrodes. The connections were success- 1 

' fully ultrasonically tested 48 hours alter the 

'¡ repair work was completed. O 

Mehdi S. Zarghamee, F.ASCE, is a principal 
1 and Rasko P. Ojdrovic, Associate M.ASCE, is a 
' 
1 staff engineer with Simpson GumPertz & . 
! Heger Consulting Engineers, Arlin!llon, Mass. ' 
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ABSTRACT 

A study was perfonned to characterize the origin of fracture and material properties of welded 
steel moment frame (WSMF) connections damaged in the Northridge earthquake. Sixteen 
connection fractures were obtained from five different buildings in the Los Angeles area which 
suffered damage in the earthquake. These fractures represented a variety of the types of fractures 
observed in post-earthquake building inspections. The mechanical and physical properties of the 
connection members and weld metal were detennined including composition, strength, and 
fracture toughness. A fractogr.¡phic examination of the fracture surfaces was perfonned to Jocate 
and characterize the fracture origin and determine the fracture mechanism. A fracture analysis was 
perfonned using linear elastic fracture mechanics. The analysis indicated that in all cases fracture 
resulted from crack instability which developed withiri the weld metal at the weld root at an 
incomplete fusion flaw contiguous with the notch introduced by the weld backing. The weld metal 
in all cases was detennined to be E70T -4 weld metal and was found to have very poor fracture 
toughness. The fracture toughness of the weld metal was estimated to be 44 MPay'iñ to 65 
MPay'iñ (40 ksiv'lñ to 60 ksiv'!ñ). A fracture mechanics analysis of the defect condition based 
upon the measured material properties and flaw sizes indicated that the cleavage fracture initiation 
observed in al! the connections would occur without significan! yielding in the bearn flange and 
in sorne cases would occur under elastic stresses. Estimates of stress levels at the sample 
connections experienced during the earthquake were detennined using simulated ground motion 
spectra for each building site and compared to the fracture analysis model. In all cases the range 
of estimated stresses exceeded the fracture stress predicted by the fracture model. 

Keywords: Brittle failure; building technology; connections; earthquake damage; failures; 
fracture; frames; steel; structural failures; welded joints. 
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l. Introduction 

In the aftermath of the Northridge earthquake, extensive cracking was discovered in welded steel 
moment frarne (WSMF) connections in more than one hundred buildings in the Los Angeles area. 
Speculation on the reasons for the fractures was widespread and focused on the externa! 
appearance af the cracked elements. Based upon the visual appearance af the cracking, a 
seemingly wide variety af types af fractures were abserved and attributed to an equally wide 
variety af factors including the weld process, quality af warkmanship, base metal properties, and 
connectian design (Miller 1994; Carnpbell 1995; Tide et al. 1996). 

This study was undertaken in arder to characterize the arigin af the fracture and material 
praperties af failed connectians thereby permitting a rational failure analysis to be rnade. The 
brittle nature of the weld joint fractures, which exhibited little evidence of inelastic behaviar in 
the weldment ar base metal, suggested that it was also desirable to ascertain the weld and base 
metal fracture toughness praperties in addition to the traditional material properties af yield and 
tensile strength. With knawledge af the material fracture behavior and fracture initiatian si te, a 
fracture mechanics analysis could then be performed as a means af understanding the abserved 
behaviar af these connections (Fisher et al. 1995). 

Sixteen connectian fractures were abtained fram five different buildings in the Los Angeles area 
which were darnaged in the earthquake. The buildings selected were located at different distances 
and directions from the earthquake epicenter and each suffered a different extent af damage. The 
buildings were af sizes, designs, and ages representative of a large number af the buildings 
damaged in the Northridge earthquake. 

1.1 Building Descriptions 

The general layout of the five buildings is shown in the drawings in Appendix A. The buildings 
have been identified by an assigned letter (A, B, C, E, and F). The drawings include elevatians 
of the lateral force resisting moment frames and show member sizes, story heights and locatians 
where samples were taken. Plans af each floor are also included shawing an autline af the 
building, locations af the moment frarnes, plan dimensions, and the locatians af majar apenings 
and gravity columns. They do not include the layout of floor framing and slab reinfarcing details. 
The building drawings al so include a descriptian of al1 damage to the moment frames sustained 
in the Northridge Earthquake. A brief description of each building fallows. 

Building A 

Building A is a six story office building, designed circa 1980, with typical plan dimensians af 95 
m (312ft) by 49 m (160ft). The plan area is approximately 3900 m2 (42,000 ft'). Typical story 
heights are 4.27 m (14 ft). 
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The building has multi-bay exterior moment rr.unes on all four sides (column lines A, K, 1 and 
5) and one interior frame in the transverse direction (co1umn line E). A11 bay widths are 4.88 m 
(16 ft). Typical frame beams vary from W24x62 to W30x99 and frame co1umns vary from 
Wl4x99 to W14x211. 

The floors are 82.55 mm (3.25 in.) oflightweight concrete over 76 mm (3 in.) metal deck. Floor 
beams and girders span 9. 75 m (32 ft). The building rests on a pile foundation with pile caps. 
The bases of the frame columns are restrained against rotation by tie beams. 

Building B 

Building B is a four story office building with two leve1s of parking below ground. The building 
was designed circa 1984. Typical plan dimensions are 43 m (140 ft) by 26 m (86 ft). The typical 
plan area is approximately 1115 m2 (12,000 ff). Typical story heights are 4.27 m (14 ft). 

The building has single two bay exterior momen! frames on Lines 4, A and G. There are a pair 
of two bay frames on Line l. Bay widths vary from 4.88 m (16ft) to 9.75 m (32ft). Frame 
beams vary from W18x35 to W30x108. Frame columns vary from W14x48 to W14x211. Below 
grade, in the parking levels, the lateral load resisting system consists of concrete shear walls. 

The floors are 82.55 mm (3.25 in.) oflightweight concrete over 76 mm (3 in.) metal deck. The 
floor framing is irregular but floorbeams and girders typically span 9.14 m to 9.75 m (30ft to 
32 ft). The steel columns continue into the basement and rest on spread footings. 

Building e 

Building e is a four story office building that sits on a single leve! of parking. The lateral load 
resisting system for the parking leve! is reinfcrced concrete block shear walls. The frame columns 
terminate at the top of the shear walls. The building was designed circa 1983. Plan dimensions 
are 52 m (170ft) by 30m (98ft). The plan area is approximately 1486 m2 (16,000 ff). The first 
floor height is 4. 72 m (15 ft 6 in) and the colu:-::-.: 2re pinned at the base. Typical floors are 4.04 
m (13 ft 3 in). 

The building has a combination of one and two bay exterior frames (Lines A, B, E, 1, 3, 4, 7). 
Bay widths range from 6. 7 to 10 m (22 to 33 ft). Frarr.~ l:eam sizes range from W16x31 to 
W36x260 and frame columns from Wl4x68 to W14x500. 

The floors are plywood sheathing over truss joists. Joists and girders typically span 6. 7 m to 10 
m (22 ft to 33 ft). 

278 

.:~: 

''"" -· 



Building E 

Building E is eleven stories tall with six stories of offices above five stories of above grade steel 
framed parking. The building was designed circa 1984. The plan is highly irregular. The plan 
dimensions in the parking levels are 79.25 m (260ft) by 57.9 m (190ft) (approximately 4550 m2 

(49,000 ff)). The office plan dimensions vary from 79.25 m (260ft) by 57.9 m (190ft) to 62.5 
m (205ft) by 44.2 m (145 ft). There is a 79 m ·long two story reinforced masonry shear wall at 
the south side of the structure that also serves as a lateral1oad resisting element. Typical story 
heights are 3.35 m (11 ft) in the parking levels and 4.27 m (14ft) in the office levels. 

The building has both interior and exterior multi-bay moment frames ( Lines 2, 6, 9, 11, C, E, 
H, M). Typical frame beam sizes are W36x150 to W36x210. Large beams were used even in 
the highest levels. Typical columns sizes are W14x257 to Wl4x398. 

The floors are 63.5 mm (2.5 in) of hardrock concrete over 76 mm (3 in) metal deck. Floor beams 
and girders span 8.84 m (29 ft). The building rests on a pile foundation with grade beams that 
fix the base of the columns against rotation. 

Building F 

Building F is a four story office building above three leve1s of below grade parking. The building 
was designed circa 1985. The plan dimensions a_.,.; «.5 m (146ft) by 33.2 m (109 ft). The plan 
area is approximately 1486 m1 (16,000 ff). Story heights range from 4.04 m (13 ft 3 in) to 4. 72 
m (15 ft 6 in) in the office levels and from 3.05 m to 3. 73 m (lO ft to 12 ft 3 in) in the parking 
levels. 

The building has four single bay exterior frames (Lines A, D, 1 and 6) with bay widths of 
approximately 12m (40ft). Frame beams are W36x182 and W36x230 and frame columns are 
W14x257 and W14x311 sections. 

The floors are 82.55 mm (3.25 in.) of light weight concrete over 76 mm (3 in.) deck. Floor 
beams and girders span 10.36 m to 14.02 m (34 to 46ft). The building rests on strip footings. 

2. Building Fracture Sarnples 

Samples were taken from fractured connections in each building to allow characterization of the 
base metal, weld metal and fracture surfaces. In this section, results of visual inspection of the 
fractured connections and descriptions of the samples are presented along with the procedure for 
removing the samples from the buildings. 
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2.1 Sample Removal Procedure 

A sketch of the WSMF fracture sample and removal procedure desired for the study is shown in 
Figure l. The desired sample included the entiiC fracture, weld joint, and adjacent material for 
material property evaluation and fractographic examination. The sample is cut from the column 
flange above and below the weld joint and separated from the beam flange severa! inches back 
from the weld joint. This allowed the entire weld joint and fracture to be removed as a single 
unit. 

This sample and removal procedure was ideal for the purposes of the study and was followed in 
the removal of a number of the fracture samples. However, it was not always adhered to 
depending upon the particular damage at a connection and the subsequent repair procedure 
followed. In sorne cases the column flange was removed in two or three pieces, particularly in 
connections with heavy columns. Apparently this procedure was followed to reduce the weight 
of the pieces being removed but unfortunately often damaged key areas of the fracture surface. 
Also, in separating the beam flange from the column, a cut was sometimes made along the weld 
joint, eliminating weld metal for mechanical property evaluation. Despite these difficulties many 
of the fracture samples removed were of good quality with little or no damage to the crack surface 
or adjacent material during removal. · 

.... 

2.2 Fracture Samples 

Table 1 provides a summary of the sixteen connection samples removed from the five buildings 
including the sample identification (building letter identification and numeric code assigned to 'the 
connection), damage type and location, member sizes, and description of the sample removed. 
The location of the sample in the building can be found on the elevation drawings in Appendix 
A where the sample number corresponds to the circled connection number. 

All sixteen samples were removed from bottom flange weld joints. This is partly due to the higher 
frequency of bottom flange fractures but also because they were more readily accessible for 
removal. The connection designs were all similar with ful1 penetration groove welded flanges and 
bolted shear tabs. The samples consisted of a relatively wide variety of beam and column sizes. 
Beam sizes ranged from W24x76 to as large as .W36x210 (Group 2). Column sizes ranged from 
Wl4xl20 to W14x398 (Groups 2, 3, and 4). 

Surveys of building damage after the Northridge earthquake categorized connection damage by 
fracture type based upon visual and ultrasonic examination (Y oussef et al. 1995; Bonowitz 1995). 
The ten fracture types identified in these surveys are shown diagramatically in Figure 2. The test 

samples in this study included three types of connection fractures based upon the visual appearance 
of the fracture. The most frequently represented fracture type among the sixteen fracture samples 
was Type C3 (lO samples) which resulted in fracture which penetrated across the column flange. 
Four connection fracture samples also exhibited fracture of the column which formed a "divot" 
in the column flange (Type C2). Two of the connection samples fractured in the vicinity of the 
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weld fusion line in the column flange (Type W4). These tluee types of connection fractures have 
been observed frequently and are representative of a large number of damaged coMections. 

Over.all views of !he sixteen failed connection samples are shown in Figures 3 through 23. In al1 
samples the fractures appeared to be brittle with linle evidence of plastic defonnation of the 
connection. The crack path was clearly evident in severa! of !he samples where the column flange 
had completely fractured (Cl, Cl8, Cl9, El50, E226, F38) or had been removed in pieces (A6, 
A165, A254, Bl3). The cross-sectional views ofthe column flange resulting from are gouging 
through !he column flange and weld joint in severa! of the samples clearly showed !he crack which 
in all samples appeared to originate at !he weld root at !he notch introduced by the weld backing. 
Sample B60 showed evidence of a divot pull-out of column flange material on both sides of !he 
weld joinl Other samples, removed in whole, showed no obvious visual signs of fracture (A33, 
A287, E549). Damage in these connections apparently had been detected by NDE. It wil1 be 
noted that severa! samples ( A6, B4, B8, and F38) were incomplete and missing either !he beam 
portien of !he sample or !he column flange. In the case of Samples B4 and B8 column material 
was not removed as part of !he connection repair since !he fractures occurred close to !he column 
flange surface. Apparently !he repair of connections A6 and F38 did not require removal of a 
section of !he beam flange. 

2.3 Weld Quality 

From a visual inspection, !he fabrication qualicy of !he welds in all sixteen samples indicated a 
leve! of workmanship which was largely in accordance with AWS Dl.l (1994) and AISC (Manual 
1989). Conditions which were less !han ideal were observed, however, such as irregularly shaped 
web cope holes, poor weld tab fit-up, and excessively large cap pass weld beads resulting in acute 
weld toe geometries. Although not strictly acceptable conditions, they are not unusual conditions 
and appear to be typical of fabrication practices prior to !he Northridge earthquake. Although 
weld tabs were not always ideally fitted, tabs fitted as end dams were not observed in any of !he 
samples as has been observed in post-earthquake inspections of many buildings. 

3. Material Properties 

Mechanical properties of !he beam and column were determined for each sample to identify the 
grade of steel. The tests also provided infonnation on !he strength and strerigth difference 
between !he beam and column member of each connection for studying !he effeets of member 
strength on fracture susceptibility. Similar! y, weld metal was analyzed for each sample to 
detennine its composition and mechanical properties in order to identify electrode type. 
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3.1 Base Metal Mechanical Properties 

Standard 0.505 in dia. tension specimens (ASTM A370 1996) were fabricated from the flange 
material at the test location specified in ASTM A673 (1995) (i.e., 1/6W) where possible. ln sorne 
samples it was necessary to locate specimens closer to the flange tips in order to avoid damaging 
the fracture surface. 

A summary of the tension test results is given in Table 2. The resu!ts show that the mechanical 
properties of al! beam material tested satisfy the mechanical property requirements of ASTM A36 
(1996) structural shapes. The yield strengths of al! beam flanges were found to be below 345 MPa 
(50 ksi), and with the exception of Building C samples, were generally in the range of 262 MPa 
to 290 MPa (38 ksi to 42 ksi). 

The column material in al! samples tested satisfied the strength requirements of ASTM A36 
(1996). The column material in Buildings A, and E, and F also satisfied the strength requirements 
of ASTM A572 (1994) Gr. 50 when the expected reduction in strength between the flange and the 
web properties measured for material certification was considered. (The yield strength measured 
in the flange can be as much as 10% to 15% less than that measured in the web.) Even 
considering this reduction, it is unlikely that the column material in Buildings B and C would 
satisfy Gr. 50 requirements. It is possible that the material in Buildings B and C satisfies ASTM 
A572 Gr.42 requirements, although the material was not specifically examined for these 
requirements. 

Exanúning Table 2, one observes that for three of the buildings sampled (Bldgs. A, E, and F) the .i 

yield strength of the columns exceeded that of the beams, whereas the opposite was found in the " 
other two buildings (Bldgs. B and C). Whether this was intended by design in the latter cases or .• i 
whether an incorrect grade of steel was substituted is unclear. Nevertheless, similar fractures 
developed in both situations and therefore fracture of the connections cannot be attributed to 
material strength or strength differences alone. 

Where material was available, Charpy V-Notch (CVN) specimens were also fabricated from 
column material. The specimens were taken from at the AISC (Manual 1989) test location for 
Group 4 and 5 shapes (intersection of the web and flange midway between the inside flange 
surface and the flange centerline). Specimens were tested in accordance with ASTM E23 (1996) 
over a range of test temperatures in the transition temperature range. Test results are tabulated 
in Table 3. CVN transition curves for each column sample are included in Appendix B. The 
average result of tests at the AISC location for Group 4 and 5 shapes at the required test 
temperature of 20 •e is also shown in Table 2. Although the test requirement only applies to the 
Group 4 columns from Buildings C, E and F, tests were also performed on the Group 3 column 
sizes in Buildings A and B for information since column members in these buildings fractured as 
well. With the exception of Building E, the columns from al! buildings satisfied the AISC 
requirement of 27 J (20 ft-lbs) @ 20 ·e (Manual 1989). Building E columns showed CVN 
toughness in the core region of 14 J to 22 J (10ft-lb to 16 ft-lbs) @ 20 •c. It is noteworthy that 
columns of similar size in samples from Buildings C and E provided substantially different 
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toughness in the core region yet both suffered similar fractures of the column flange. This 
suggests that the column fracture properties are nota primary factor in the connection failure. 

3.2 Base Metal Composition and Microstructure 

The chemical composition of the beam and column member from each of the samples is given in 
Table 4. These analyses, along with the mechanicalproperty data, enable the identity of the grade 
of steel (ASTM A36, A572, etc.) to be determined and also provide an indication of the 
weldability of the material and whether this may have been a factor in the connection fracture. 

The compositional requirements of ASTM A36 and A572 Gr. 50 structural shapes are given below 
for comparison: 

Elernent 
e 
Mn 
p 
S 
Si 
Nb 
V 

Nb+V 

ASTM A36 Cwt%) 
0.26 Max. 
No Req. 
0.04 Max. 
0.05 Max. 
0.04 Max. 

ASTM A572 Gr 50 Cwt%) 
0.23 Max. 
1.35 Max. 
0.04 Max. 
0.05 Max. 
0.40 Max. 
0.005-0.05 (Type 1) 
0.01-0.15 (Type 2) 
0.02-0.15 (Type 3,Nb 0.05 Max.) 

The principal compositional difference between A36 and A572 is the intentional addition of one 
or more microalloying elements (V and Nb). The analyses show that the beam material in all 
samples meets the chemical requirements of ASTM A36 but does not contain sufficient amounts 
of either microalloying element to satisfy the requirements of ASTM A572. eonsidering the 
strengths measured in the beams and the chemical compositions determined by analyses it can be 
concluded that al! of the beam material satisfied the specification requirements of ASTM A36. 

In contrast, the column material in Building A satisfied the compositional requirements of A572 
in al! but one sample (A287). The sample from building F (F38) also met the compositional 
requirements of A572 as well as one sample from Building E (E549). The remaining samples 
from Building E and al! the samples from Buildings B and e did not satisfy A572 compositional 
requirements. 

Examination of the composition and mechanical property results of all of the samples indicates that 
al! of the bearn samples (where bearn samples were available) satisfied the specification 
requirements of ASTM A36. The column material from Building F and all but one column 
sample from Building A satisfied the specification requirements of A572 as well as one column 
sample from Building E. All of the column samples from Buildings B and e satisfied the 
specification requirements of ASTM 36. 
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The microstructure of the column flange and bearn flange material was also obtained to verify the 
metallurgical condition of these materials. A ferritic-pearlitic microsttucture was found in all 
column and bearn members. This is the expected microstructure for as-rolled ASTM A36 or A572 
material. Micrographs of the microstructures are included in Appendix C. 

3.3 Weld Metal Composition 

Where sufficient weld metal was available to perform analyses, the chemical corilposition of the 
weld metal was also determined. The results of the analyses are also given in Table 4. The 
results are similar in all eight samples tested and satisfy the compositional requirements of A WS 
E70T -4 weld metal. The chemical compositions are a1so typical for this type of weld metal. 
Required and typical compositions are shown below: 

E!ement 
e 
Mn 
p 

S 
Si 
Al 

AWS illQT-4 (wt%) 
Not Specified 
1.75 Max. 
0.04 Max. 
0.03 Max. 
0.90 Max. 
1.80 Max. 

3.4 Weld Metal Fracture Toughness 

I):pical Cwt %) 
0.24 
0.55 
0.008 
0.008. 

0.25 
1.38 

Charpy V-Notch test specimens were fabricated from weld metal in al! samples where the weld 
metal was not damaged in the process of sample removal. Tests were performed at room 
temperature and at temperatures in the transition temperature range when a sufficient number of 
specimens could be fabricated from a sample. Test results are given in Table 5. A combined plot 
of the test results, shown in Figure 24, indicate a similar and very Iow leve! of weld metal 
toughness in all eight coMection welds tested which is consistent with laboratory CVN tests of 
E70T -4 weld metal (Kaufmann et al. 1996; Xue et al. 1996). The room temperature toughness 
of the weld metal in all of the samples tested was in the range of 9 J to 20 J (7 ft-lbs to 15 ft-Ibs) 
and reached an upper shelf toughness of 46 J to 83 J (34ft-lbs to 61 ft-Ibs) at 100 •c. 

3.5 Material Property - Connection Fracture Correlations 

Considering the range of bearn and column member sizes included within the test sample and the 
similar types of fractures which developed in these members, there is clearly no correlation 
between bearn or column size and fracture susceptibility or type of fracture of the connection. As 
noted earlier, susceptibility to ·fracture also appeared to be unrelated to strength or strength 
difference between bearn and column members or fracture toughness of the column material. For 
example, identical column flange fractures devcloped in Building A in similar size columns with 
similar member strengths where the column flange fracture toughness varied from 28 J (2 1 ft-Ibs) 

284 



@ 20 •e toas high as 123 J (91 ft-lbs). Similarly, fractures from Buildings e andE occurred at 
connections with similar size column members with very diffetent fracture toughness (95 J to 102 
J @ 20 ·e vs. 14 J to 22 J @ 20 ·q. 

Member strengths or strength differences did not vary widely within the sixteen samples. Beam 
strengths were found to be less than, equal to, or greater than column strengths. No correlation 
between strength or strength difference and fracture susceptibility or type was noted. 

Low weld metal notch tougl:¡ness was found to be the only consistent factor in the connection 
fractures. Eight samples from which CVN specimens were tested all showed low notch toughness. 
The weld metal composition of these samples was found to be consistent with E70T -4 weld metal. 
The appeanmce of the weld deposit in the remaining eight samples was similar to these and 
suggests that they too were likely welded with an E70T -4 electrode. 

4. Fractographic Examination 

The fracture surfaces of the samples were anal yzed to characterize the fractures and to determine 
the location of fracture origin. Additionally, fracture initiating root flaws were measured. 

4.1 Fracture Origin 

The fracture surfaces of the samples which were not completely separated were exposed by 
cooling the sample to low temperature in liquid nitrogen and loading the weld joint in a testing 
machine. The fracture origin was identified in all samples where the origin had not been destroyed 
in sample removal, and the size and source of the originating defect was recorded. The fracture 
origins were also examined with a scanning electron microscope (SEM) to obtain information 
conceming the fracture mechanism at fracture initiation. The fracture surfaces of the sixteen 
samples and SEM micrographs of selected crack origins are shown in Figures 25 th.rough 57. Also 
indicated on the photographs is the location where the brittle fracture initiated. This can be 
determined from examination of the chevron patterns on the crack surface which point back to the 
fracture origin. 

eieavage fracture was found to be the mechanism of crack propagation in all of the samples 
regardless of crack propagation path (ie. Type C2, Type e3 or Type W4 fractures). Also, the 
location and source of fracture initiation was found to be the same in all of the samples regardless 
of the path of crack propagation. In all samples where a crack origin could be identified, brittle 
fracture initiated clase to the mid-width of the weld (near the column web centerline) usually from 
a weld root incomplete fusion flaw in this area. A higher incidence of weld root incomplete 
fusion is expected in tlús area due to limited access for welding afforded by the weld access hole. 
In severa! samples, however, fracture was observed to initiate at the weld root ata location where 
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no visually detectable incomplete fusion flaw was found. In one sarnple (A33) fracture was found 
to initiate at the weld root immediately next to a weld root flaw (see Figure 28). 

SEM e.xami.nation of the origin area of Samples A33, A254, A287, E226, and E549 al! showed 
that cleavage fracture initiation occurred directly from the weld root defect (see Figures 29, 35, 
39, 53, and 56). No evidence of other fracture mechanisms associated with stable crack growth 
processes, such as low cycle fatigue from prior load cycles or hydrogen cracking during 
fabrication, was observed at the crack origin. · 

Weld cross-sections such as !hose shown for Samples A33 (Figure 27) and Sample A254 (Figure 
36) indicated that fracture initiated from the weld root within weld metal. This is reasonable since 
the notch tip introduced by the weld backing or any root incomplete fusion flaw must necessarily 
reside within weld metal and the weld metal is known from CYN tests to have very low 
toughness. Although in most welds the coarse grained heat-affected-zone (HAZ) possesses the 
lowest toughness in comparison to unaffected base metal or most weld metals, the low toughness 
of mar -4 weld metal provides a ready material to initiate cleavage fracture. Once initiated the 
dynamic crack can propagate outside of the weld metal into the HAZ or unaffected base metal in 
response to the principal stresses and material toughness. 

In order to provide further evidence of the location of fracture initiation, an EDS (Energy 
Dispersive Spectroscopy) analysis was performed on the crack surface at the crack origin ·on 
severa! of the fracture samples. The analysis is capable of providing a serni-quantitative 
compositional analysis of a small volume (severa! rnicrons in size) of material by x-ray emission 
spectroscopy. The composition of the column base metal is similar to that of the weld metal with 
the exception of aluminum (Al) content. The aluminum content of A36 or A572 is riegligible.in 
comparison with E7aJ"-4 weld metal (1.4 wt% to 1.8 wt%) and therefore provides a means of 
determining the type of material within which the crack resides at the point of initiation. Figure 
59 shows EDS spectra obtained from E7aJ" -4 weld metal crack surface, column flange base metal 
crack surface, and crack origin fracture surface from Sample A33. The position of a peak in the 
energy spectrum corresponds uniquely to the presence of a particular element and the amplitude 
of the peak is a function of concentration of that element and other factors. As expected, the peak 
corresponding to Al for weld metal is substantially greater than that for base metal. The crack 
surface at the fracture origin of Sample A33 shows a peak corresponding to Al which is 
intermediate between weld metal and base metal but certainly greater than would be found within 
the HAZ (i.e., base metal). Figure 60 shows similar spectra obtained for Samples A254 and 
A287. The spectra1 peak forAl in Sample A254 is stronger and very similar to that in weld metal. 
The peak in A287, however, is weaker and more like base metal in amplitude. Although not 
conclusive, the tests provide additional evidence that the fracture origin lies within weld metal and 
taken with other evidence supports the conclusion that the fracture initiated within the weld metal. 

4.2 Initial Flaw Sizes 

The depths of all fracture initiating root flaws, as well as the thickness of the weld backing, were 
measured. Table 6 provides a summary of the measurements. Also shown is the sum of the weld 
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backing thickness and flaw depth which represents the effective flaw depth. A large range of flaw 
sizes (0.8 mm to 10 mm) which initiated fracture of connections was found within the test 
samples. This sugessts that the weld root flaw itself is not the primary reason for fracture but 
when coupled with the weld backing provides a large effective flaw depth of 10 mm to 20 mm. 
Figure 58 shows the distribution of fracture initiating effective flaw sizes within the limited test 
sample. The minimum effective flaw size is represented by the weld backing thickness {9.53 
mm). The most frequent fiacture initiating effective flaw size is seen to be between 10 mm to 13 
mm {0.4 in to 0.5 in). 

S. Fracture Analysis 

The fracture toughness tests of weld metal removed from the connection samples, other damaged 
building connections (Tide et al. 1996) and weld metal deposited in laboratory tests {Kaufmann 
et al. 1996; Xue et al. 1996) have consistently shown that the E70T-4 weld metal, extensively 
used in WSMF connections prior to the Northridge earthquake, provides a Jow leve! of fracture 
toughness. This is consistent with the preceding fractographic observations that indicate that 
brittle fracture of all samples examined developed by crack instability from a crack-like flaw 
located within this low toughness weld metal. In this section, the static and dynamic fracture 
toughness of the E70T -4 weld metal are estimated and results of a fracture analysis are reported. 

5.1 Weld Metal Fracture Toughness 

Figure 61 shows a plot of the fracture toughness ofE70T-4 weld metal compiled from the Charpy 
V -notch test data acquired from tests of weld metal removed from the connection samples, other 
building connections, and specimens from laboratory weldments. The plot shows the dynamic 
fiacture toughness, Km, of the weld metal obtained by applying the following correlation (Barsom 
and Rolfe 1987) 

K 10= J0.64E(CVN) (MPa{rii, .MPa, J) 

(1) 
(ksiyffi, ksi, fHb) 

to the existing Charpy V-Notch data for E70T-4 weld metal (CVN is the measured Charpy V
Notch energy and E is the modulus of elasticity). The test data shows that the dynamic fracture 
toughness, Km, of the weld metal is in the range of 27 .MPa .[rñ to 44 MPa .[rñ (25 ksi ..jíñ to 40 
ksi ,fiñ) at room temperature and reaches an upper shelf toughness of 60 MPa .frñ to 76 MPa .[rñ 
(55 ksi ..jíñ to 70 ksi,fiñ) at 100 •c. The band of data arises from the variability of toughness 
found in multipass welds and normal CVN test scatter. Experience has indicated that toughness 
estimated from CVN testing represents a lower bound of fracture toughness. Also plotted in 
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Figure 61 are !he results of25 mm thick weld metal compact tension tests (ASTM E399 1990) of 
E7ar -4 weld metal welded in !he laboratory and tested statically and at intennediate 1oading rates 
( 0.5 sec.) similar to !hose developed during earthquakes (Xue et al. 1996). The static fracture 
toughness of !he weld metal at room temperature was found to be in !he range of 65 MPa .[rñ to 
71 MPa{rñ (60 ksi/lii to 65 ksi/lii) and was reduced to 60 MPa{rñ to 65 MPa{rñ (55 ksiy'iñ 
to 60 ksi .jfñ) at intennediate loading rates. The test results show that a reasonable estimate of !he 
range of toughness that can be provided by E7ar -4 weld metal at intennediate loading rates is 44 
MPa.[rñ to 65 MPa{rñ (40 ksiy'iñ to 60 ksi.jfñ) at room temperature and is not appreciably 
affected by changes in temperature. 

Tensile properties of E70T -4 weld metal, determined from laboratory weldments (Xue et al. 1996) 
show a 0.2% offset yield point of about 448 MPa (65 ksi). Hence, !he strain rate shift between 
the estimated dynamic toughness, KID , and :he static fracture toughness, K1 , is (Fisher et al. 
1995; Barsom and Rolfe 1987) 

T, = 215-1.5 ay" 120 •p ("F, ksi) 

(2) 
T = 101-0.12a "47 •e ("C, MPa) 

1 y 

An examination of !he static Kc tests plotted in Figure 61 shows reasonable agreement between 
the dynamic toughness band and !he static Kc tests. 

The intermediate strain rate tests provide a strain rate shift of about 27 •e or about 2/3 of !he full 
static to dynamic shift. These results are consistent with !he level of shift assumed to occur in 
structural steel systems. 

5.2 Fracture Model 

The fracture instability that developed from !he weld root defect in each of !he fracture samples 
examined can be modeled as a simple edge crack, as shown schematically in Figure 62. The stress 
intensity, K, at !he crack tip can be expressed as (Barsom and Rolfe1987; Fisher et al. 1995) 

K= 1.12 a Jrca<ff (3) 

where !he effective crack depth, 2.Jr, is represented by !he sum of !he weld backing thickness and 
!he actual depth of !he weld root flaw and a is !he applied stress. A simple edge crack condition 
is insured since the length of !he backing bar lack of fusion is of !he arder of !he beam flange 
width and large in comparison to !he depth of !he notch it introduces. Figure 63 shows a plot of 
applied stress, a, as a function of flaw size using Eq.(3) and the expected range of fracture 
toughness for E7ar-4 weld metal (i.e., Kc = 44 MPa{rñ to 65 MPa{rñ (40 ksi.jfñ to 60 
ksi .jfñ)). The plot shows !he conditions of applied stress and flaw size under which crack 
instability will develop. For example, for flaw sizes on !he arder of backing bar thickness (9.5 
mm, 0.375 in) crack instability can occur at applied stresses of 241 MPa to 345 MPa (35 ksi to 
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which is in the range of the yield strength of A36 material. The critical stress is further reduced 
by the presence of weld root flaws. The analysis indicates that the :leavage fracture crack 
initiation which was observed in every welded connection sarnple would occur.without significan! 
yie!ding in the beam flange and in cases where a large weld root defect existed could occur under 
elastic ztresses. · 

Progression of the dynarnic expanding crack will be influenced by the principal stresses and 
variations in material toughness. The combination of tensile stresses in the beam flange and 
bending stresses in the column flange result in principal stresses that can direct the crack in a 
variety of directions. This may lead to the development of fractures which extend across the 
column flange, divot type fractures, or fractures which simply extend along the fusion Iine of the 
weld. 

The critica! applied stress is also influenced by other factors that will increase or decrease the 
fracture stress. All of the fractures have tended to initiate at the mid-width of the beam flange. 
This is due in part to the higher probability of weld root defects at this Iocation and also because 
of the higher stresses at this location; the stress distñJ>ution across the beam flange is not uniform 
with higher stresses at the welrflange junction. Also, variations in weld procedure can introduce 
ei ther tensi!e or compressive residual stress at the weld root which wii1 tend to decrease or 
increase the applied stress at fracture. 

6. Estimate of Stresses at Connections 

The stress levels at each of the sample locations during the Northridge Earthquake were estimated 
to compare to the critica! applied stresses calculated in the fracture analysis. While the estimates 
do not include weld residual stress or stress distñbution effects, they provide an indication of the 
magnitude of the applied stress at each connection during the earthquake. A summary of the 
method and results are provided in the following sections. 

6.1 Ground Motion Estimation 

There were no actual ground motion records from the Northridge Earthquake at or near any of 
the buildings selected in this study. Therefore, the ground motion at each site during the 
Northridge Earthquake was simulated by two analytically derived spectra. 

' 
A common method of arriving-at estimates of site-specific ground motion involves the application 
of attenuation relations. These relations are based on extensive regression analyses of a 
comprehensive datlbase of earthquake records. More recent attenuation relations provide spectral 
as well as peak ground motion estimates at a given site. 
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The. anenuation relationship utilized in this study; de.ve.loped by Boore, Joyne.r and Fuma! (1993), 
is based on a set of carefully sele.cte.d accele.rograrns with we.ll-known site characteristics. The 
attenuation functional is of the. form: 

where, 

r = Vdl+hl 

In this equation, Y is the ground motion paramete.r (m cm/s for response spectra and g for peak 
acceleration); the predictor variables are magnitude. (M), distance and depth (d and h, in km), and 
site classification (GB = 1 for class B and zero othe.rwise; Gc = 1 for class C and zero otherwise); a.., v represents the variance of the e.stimation. Coefficients b1 to b7are functions of period of 
vibration. Site classes are defined in terms of average shear wave velocity in the upper 30 meters 
of soil and range from less than 180 m/s for site class D to greater than 750 m/s for class A. Plots 
and table.s of the resulting spectra for the buildings studied are presented in Figure 64-67. 

6.2 Structural Modeling Procedure 

Linear-elastic models of the buildings were constructed using the structural analysis and de.sign 
prograrn EfABS 6,0 (Habibullah 1994). All floor diaphragms were assumed to be. rigid anda 
rigid panel zone equal to 50% of the be.am and column se.ction depths was assumed. For the 
purpose of calculating masses, ce.nters of gravity, and mass mome.nts of ine.rtia, the total story 
weight was assumed to be uniformly distributed over the floor. Typical floor weights, assumed 
to be equal to the total dead load, we.re in the range of eighty to ninety pounds per square foot of 
plan area. The buildings we.re fixed against translation and rotation at the top of shear walls where 
they exist and the frame columns were continued to their lowest leve! and pinned at the base. The 
spectra were input one dire.ction at a time, orie.nted in the dire.ction of the frame.s. The modal 
responses we.re combined using the complete quadratic combination (CQC) te.chnique (Naeim et 
al. 1995) with 5% of critical damping. 

For each building the first three building periods. total base shear, base shear as a percentage of 
weight and stresses in the beams at the location ofeach sample are presented. The be.am bending 
stresses we.re dete.rmined at the column face.s for dead plus live load, the mean spectrum, and the 
mean plus one standard deviation (mean+ la) spe.ctum. Full dead load plus a be.st estimate of 
actual live load was used. In all cases the dead plus live load stresses are insignificant whe.n 
compared to the magnitude of the seismic stre.sses and the uncertainty in their estimate. 
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6.3 Analytical Results 

Building A 

The analytically detennined building periods are presented in Table 7. For Building A the first 
periods in the transverse, longitudinal and torsional directions are 1.4, 1.28 and 0.93 seconds. 

Comparison with the spectta for this site, shown in Figure 64, indicares that the peak ground 
accelerations are 0.27 g for the mean spectrum and 0.43 g for the mean+ lo spectrum. The base 
shears for the mean spectrum, shown in Table 8, are 15,692 kN (3528 kips) in the longitudinal 
and 14,051 kN (3159 kips) in the transverse directions. These correspond to 20.9% and 18.8% 
ofthe total weight ofthe building(% g). The base shears for the mean+ lo spectrum are 28,267 
kN (6355 kips) (37.7%g) and 25,870 kN (5816 kips) (34.5%g) in the longitudinal and transverse 
directions respectively. · 

The bending stresses in the bearns are presented in Table 91
• It can be seen that the Dead plus 

Live load stresses are all approximately 7 MPa to 14 MPa (1 ksi to 2 ksi). For the mean 
spectrum, stresses in the sampledjoints range from 210 MPa (30.4 ksi) at A254 to 292 MPa (42.3 
ksi) at A287. For the mean+ lo spe.ctrum stresses vary from 381 MPa (55.3 ksi) at A254 to 541 
MPa (78.5 ksi) at A287. Demand/capacity ratios, defined as calculated stress divided by 
measured yield stress may be found in Table 9 for all five buildings. 

Building B 

For Building B the first periods in the transverse, longitudinal and torsional directions are 1.5 s, 
1.49 s and 0.88 s, respectively. The spectta for this site are shown in Figure 65. The peak 
ground accelerations are 0.23 g for the mean spectrum and 0.36 g for the mean+ lo spectrum. 
The base shears for the mean spectrum are 2, 713 kN (610 kips) in the longitudinal and 2, 700 kN 
(607 kips) in the transverse directions. These correspond to 15.4% and 15.3% of the total weight 
ofthe building. The base shears for the mean+ lo spectrum are 5,035 kN (1132 kips) (28.6%g) 
and 5,022 kN (1129 kips) (28.5%g) in the longitudinal and transverse directions, respectively. 

The bending stresses in the beams are shown in Table 9. Dead plus live load stresses are allless 
than 7 MPa (1 ksi) except at Bl3 where it is 23 MPa (3.4 ksi). For the mean spectrum, stresses 
in the sampled joints range from 221 MPa (32.1 ksi) at B 13 to 242 MPa (35 .1 ksi) at B60. For 
the mean+ lo spectrum they vary from 378 MPa (54.8 ksi) at BS to 416 MPa (60.4 ksi) at B13. 

1 Locations of the samples may be found on the elevation drawings where they are indicated 
by their designation (e.g., A287) within a circle. They may also be located on the plans where 
all of the joints are numbered. Beam sizes may also be found on the elevations. 
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Building e 

For Building e the first periods in the transverse, longitudinal and torsional directions are 1.58 
s, 1.42 s and l.l5 s, respective! y. The spectra for this site, which are the same as those used for 
Building F, are presented in Figure 66. The peak ground accelerations are 0.38 g for the mean 
spectrum and 0.64 g for the mean+ la spectrum. The base shears for the mean spectrum are 
4,955 kN (1114 kips) in the longitudinal and 4,288 kN (964 kips) in the transverse directions. 
These correspond to 29.1% and 25.2% of the total weight of the building. The base shears for 
the mean+ la spectrum are 9,514 kN (2139 kips) (55.9%g) and 8,100 kN (1821 kips) (47.6%g) 
in the longitudinal and transverse directions respectively. 

The bending stresses in the beams are presented in Table 9. Dead plus live load stresses are al! 
less than 14 MPa (2 ksi). For the mean spectrum stresses in the sampled joints range from 248 
MPa (35.9 ksi) at el3 to 358 MPa (51.9 ksi) at el9. For the mean+ la spectrum they vary from 
505 MPa (73.3 ksi) at Cl to 689 MPa (lOO ksi) at el9. These beams are all at the first floor 
above the ground. The columns to which they are attached do not continue into the basement and 
are modeled as pinned at the base. The detall at the base plate is one that would normally be 
modeled as pinned for design purposes but undoubtedly provides sorne fiXity. To the extent this 
happens the beam stresses would be partially mitigated and the actual stresses may have been 
somewhat lower than the calculated stresses. 

Building E 

For Building E the first three periods are 1.65 s, 1.56 s and 1.00 s. The first two mode shapes 
are not aligned with the building axes and hence these two periods represent modes coupled in the 
transverse and longitudinal directions. The third mode is torsion. The spectra for this site is 
shoWII in Figure 67. The peak ground accelerations are 0.17 g for the mean spectrum and 0.28 
g for the mean+ la spectrum. The base shears for the mean spectrum are 12,388 kN (2785 kips) 
in the longitudinal and 13,944 kN (3135 kips) in the transverse directions. These correspond to 
7.9% and 8.8% ofthe total weight ofthe building. The base shears for the mean+la spectrum 
are 23,152 kN (5205 kips) (14.8%g) and 26,563 kN (5972 kips) (16.8%g) in the longitudinal and 
transverse directions respectively. 

The bending stresses in the beams are shown in Table 9. Dead plus live load stresses are allless 
than 14 MPa (2 ksi). For the mean spectrum, stresses in the sampled joints range from 65 MPa 
(9.4 ksi) at E226 to 130 MPa (18.8 ksi) at El50. For the mean+ la spectrum, they vary from 
125 MPa (18.1 ksi) at E226 to 248 MPa (36 ksi) at El50. These stresses are low relative to the 
other buildings in the study. Similar results were also found in a study (Naeim et al. 1995). 

Building F 

For Building F the first three periods are 1.51 s, 1.54 s and 0.90 s. These correspond to modes 
in the transverse and longitudinal directions and torsion respective! y. The spectra for this si te, 
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which are the same as those used for building e, are shown in Figure 66. The peak ground 
accelerations are 0.38 g for the mean spectrum and 0.64 g for the mean+ lo spectrum. The base 
shears for the mean spectrum are 6,441 kN (1448 kíps) in the longitudinal and 6,570 kN (14n 
kips) in the transverse directions. These correspond to 26.8% and 27.4% of the total weight of 
the building. The base shears for the mean+ lo spectrum are 12,352 kN (2m kips) (Sl.5%g) and 
12,668 kN (2848 kíps) (52.8%g) in the longitudinal and transverse directions respective! y. 

The bending stresses are presented in Table 9. There was a single sample taken from this building 
(F38). The dead plus live load stress is 3 MPa (0.3 ksi). For the mean spectrum the stress is 149 
MPa (21.6 ksi) and for the mean+ lo spectrum it is 296 MPa (43 ksi). 

7. Summary and Conclusions 

Results of tests conducted to characterize the mechanical properties and composition of the weld 
and base metals of samples removed from damaged buildings, a fracture analysis of the weld 
metal, and results of response spectta analyses providing estimates of critica! applied stresses, 
lead to the following observations and conclusions: ' 

1. Fractognphic examination of sixteen WSMF connection fractures from five buildings have 
shown that the fractures in all cases resulted from crack instability which developed at the 
weld root of the beam flange-to-column flange groove weld. eieavage fracture was found 
to initiate from an incomplete fusion flaw contiguous with the notch introduced by the 
weld backing in most cases, however, severa! fractures initiated directly from the notch 
introduced by the unfused weld backing. The fracture origin location was invariably near 
the mid-length of the weld near the centerline ofthe beam web. 

2. The weld metal in eight samples tested was.found to have very poor fracture toughness (7 
J to 14 J@ 20 •e). Based upon the eVN im[.act toughness the static fracture toughness 
was estimated to be in the range of 44 MPavm to 65 MPa{rii (40 ksi ,fiñ to 60 ksi,fiñ). 
The measured toughness properties and chemical composition indicated that the weld joints 
in all sixteen samples were welded with an E70T -4 electrode. 

3. The mechanical and physical properties of the beam and column material in all samples 
were in accordance with either ASTM A36 or A572 Gr. 50 steels. With the exception of 
one building, the fracture toughness of the column material was found to be well in excess 
of the AISe requirement of 27 J @ 20 •e in the core region. No correlation between 
member size or base material properties and occurrence or type of fracture which 
developed in the connection was found. 

4. A fracture analysis of the defect condition based upon measured material properties and 
observed flaw sizes indicated that the cleavage fracture crack initiation that was observed 
in every welded connection sample would occur without significant yielding in the beam 



flange and in sorne cases would occur under elastic stresses. Uncertainties in stress 
conditions in the vicinity of the flaw tip (applied and residual) and the magnitude of the 
strain rate effect prevent further refinement of the applied loads which resulted in fracture 
of the connections. 

5. Es ti mates of beam flange stress leve~ during the earthquake at the sample connections 
were obtained using an analytically derived ground motion spectra for the building. With 
the exception of one building (Bldg. E) the analyses indicated a range of stress at 
connections which were of yield point magnitude and which exceeded the predicted range 
of fracture stress for the defect condition existing at the connection. Estimates of stresses 
at severa! sample connections in Building E were significantly lower in comparison to 
other buildings and well below yield levels. The range of predicted fracture stress at these 
connections were marginally higher than the calculated estimates. 
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f ~VJ:¿ u@~~E~-~ITubiTITD®IT'W ~©o ~ 
1 thc FEl\1.-\. Prog:ram to Reduce the Earthquake Hazards of Steel I\f'o~e;;t~~:·~~~~ 
-'!'"""nen ID: EERC-PN 1 

1 :-'''~~""~"'"' Pre-Northridge. simulated field welding, 
panel zone ytelding. weld fracture. small rotation capacity 

¡-,.,¡ L<>c·arr<ln: Eanhquake Engineering Research Center, University of California at Berkeley 

. , -:; , Jale: tvlarch 7. 1995 

i 'riiKrpal In' e,ugawr: Vuelmo V. Bertero: with Andrew S. Whittaker and Amir S. Gilani 

l~L·I:t!L'd Summarics: 13. 14 

,;,·(c'l'<'llc'e: "Experimental lnvestigations of Beam-Column Subassemblages." Rcport No. SAC 96-
. 01. March 19'!6. 

~-unLtJn_:: SPutcc'. FEMA 1 SAC Joint Venture. Phase I 

W14xl76 
(A572 
Gr 50) 

CONNECTION DETAlL 

~ ---, 

.-..,..- ...--

' 

__..:....J 

-~ 

... 5116 3" 
¡·, 

. .- -(8) 7/8" A325 

4" RETURN TYP. T&B 
·, 0.072" DIAM. E71T-8 ELECTRODE 

l 
) 

J W30x99 
(A36) 

... 3/8 30' 
/ ·c.J.P. 

'-----...J \lYP. T&B 

MATERIAL PROPERTIES AND SPECIMEN DETAILS 
' 

1 

Yi"ld Stress (ksr) Ulumme Strenglh (ks1) 
\krnhct ! Siz~: Grade 

1 mili cens. coupon tests* mili cens. coupon tests* 

1 

1 
' 50.3 flange 70.9 flange lh·.un \\'J()Xt)l) A36 54.1 

55.7 web 
73.4 

71.9 web 

( \dumn \\' 1-L'\ 176 A572 Gr. 50 56.5 
50.0 flange 

74.5 
69.0 flange 

49.5 web 69.5 web 

\\eldm~ PuH.:~..·dure r\11 wcJJ.., FCAW-SS 111 wnlonnam:e wnh AWSDI.l-94. perfonned with 0.120" dmmeter 

:-,pi..'LIIIl.I!IOil 
A \\'S E70T--l ei~..Grudc~. Preheat and mterpass temperature per Table 4.3. Fillet weld of 
:-.hear tah 11, hcam wch pcrltlnncd with 0.072'' d~ameter AWS E? IT-8 electrode. 

· Sll~..·.tr uh 1/~" x -l-l/2" x 23-51~" platc wnh eight?/8" A325 bolts 
[',lllL[ /llllC !\u duuhkr pl.uc:-. 

: { tlllllllUIIY pl:nc:-. ~/'X" plate~ wnh CJP groove we\d 

[)11\llld.IJ~ eondition.., Smgk-:-.iJcd tc~t. no noor slab. a;ualload in lower half of column equal to shear m beam, 
..,pccnncn tcstec.l m upright po~nion 

: ( ltlle1· det.ulm~ Conneeuon hetween eolumn and hcam welded in the upright position 

*Coupon locauom. per ASTM 
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BACKGROUND 
TllL' ubjectives of te.sung the Pre-Nonhndge spec1mens were to replicate in the laboratory the failurc modes observed m 

tlh_' liL·kl atter the Northridge earthquake to develop a bener understanding of the failure mechanisms, and to acquire data on 
.. , · I!Lcl~ dcformatmn charactenstJCs of beam-column connections cons[I1.lcted to industry standards befare 1994. The 
--:·~·~·11nen descrihed m th1s summary was fabricated under conrrolled conditions by a local commercial steel fabricator to 
dl't:tih .... pcL·uicd h: SAC and the pnncipal mvestigator. It was intended to be idenucal to the spccimens described in Test 
:.ummane' No. :::: and 3. In addirion. these were intended to be nearly identical to the specimens described in Test Summaries 
··-..1. --!. ~- .md 6 which were rested at U.C. San D1ego. Because each of these were fabricated under comrolled cond1t10ns. 

¡¡, ''' L'' ...-:r. it ~~ po-,!-.thk rhat rheir quality is superior to typtcal moment connections fabncated in the field prior to the Northridge 

:.llthqu.l~'-'· .-\~ !-.uch. !-.Ome lield-fahncated moment connections may exhibit less rotation capacity than these test specimens. 

Thl' ~tand.1rJ SAC/ATC-2-+ loading history was used in the quasi-static testing of the specimen. The yield displacement 

. ti 1 ,,¡ thL· ~¡K-cimcn wa!- calculated trom non linear analysts to be 1.40 in. 

- - - - _, : 

TEST SET-UP 
11'-2" 

Lateral restramt frame 
·~ I+Q, O 

" ' ----+i~--J 
i 1 ll 
11 ¡!o~ 
il 1!1 

------------~·~~-----""11, 
1 i 
11 --1 
11 1 : 

'' ':""Q'>: ' 
Strong floor 

DISPLACEMENT HISTORY ANO KEY EXPERIMENTAL OBSERVATIONS 

.-\ppltL'd DI.'.placcmcnt Hl!ootof\" Kev Observations of the Test 
1 Pmn~ 1 Descnption 

;o ii.= 1 --+m 1.m.Lly11.:al ~ 1 Shear yteldmg: m the panel zone (d!splacement = 0.75c\) 
- - - - - - - - - - 2"' -- -

2 
Fracture of welded connection of beam top ftange to col-

.:_,) . - - - - -- - -- - umn ftange dunng first excurswn to 30} .. -
~ ,; - - -1 ¡-, -, 

--
T 

-¡)- '' - - - -

-:ó - - - - - - -
- ;,;, 

- - - - - - - - - - - - - -

DETAILED TEST RESULTS 

Quantitv t scc lntroduction for <..lefimuons used in EERC tests) Maxima 
Peak actuator force (ktps¡· 110 

FtlJet.:!Dt ... placcmcnt Propenle!-. Beam dctormatmn tin.): 1.7 

Exrcnmental beam yteld dtsplacement (in.l 1.2 
·---

1\lli.tuon Cc~p.teny 
1 t\l.t\tmum plast!L' nnation ('lo radtanJ: 1.1 

Cumulauve plasuc rotatJOn (%radian): NA 
Enl·r:::- Dt..,..,tr.nwn Prorerue ... 1 Cumulattve energy d1s·, .~J~cJ (k-in.): 464 

\l,ollc' tl! 1:tlhl!L Fl.tl.:IUJL' ol tl1e welded hcam top tlange to column flan e connect10n dunm! the first half-c g y ele of loadm g (O 30 .. y. 
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DISCUSSION 

:-.pe-: unen EERC-PN 1 falled Junng the tlrst half-cycle of loading to a displacement of 3Sv. Failure occurred m the 
.;r(Hl\ l' n~..·ldeJ connectton of the beam top ftange to the column ftange ata beam up d!splacemen.t of approxJmately 0.1 m 
durm~ th-:- -..·\cursJOJL Failure of the spec1men wa~ preceded by shear yieldmg in the panel zone. initally observed during the 

,1¡-..nl.t..:L'Illcnt cyclc ro 0.750\ .. The ~rec1men failed ahruptly during the 30\. cycle. Data from the strain gages on the top
,,, l!lL' 1\ljlll.mgL' o! the bc<ull mJu.;ateJ Uex.ural strains exceeding 20.000 ·m1crostram. However. visual inspection of the 

.·.r;rh._·;¡ lnilmvmg th.: tc~tmg sugg:e-;teJ that there was httle plastification over the depth of the beam. The maxtmum plasuc 
.. •'.tllt •11 , q tllc -.·unni..'ClHm rnor 10 failure \\aS approx1mately ! : q; radmn: 0.7% radian m the panel zonc. andO 4% radian in 

::.· k·.tm Thc panel zonc Uts~tpateJ ~ubstanlially more energy than the beam. 

DISCLAIMER 
lltt' qtllltt1:tt ~ h.t, bccn plt:pJrcU lrom thc cncU Jdcrence. The SAC Jmnt Y enture has not verified any ofthe results presented herem. and no warranty 

1- , >lll!tl'tl \\ tth tl!~.ud to thc 1 e~ult~. findmf!:~ and rcL·ommendauons presented. either by the Federal Emergency Managemem Agency. the SAC Joint 
• ,·111111 ,._ U k' !lldt \ aJuJ! rotnt vemwe panner~. then dtlt:r.:tors. memhers. or employees These organtzations and indn·1duals do not assume any legal 
... ¡;>iltt\ '" 1 ~·~pllthihduy lur !he .lt:curacy. Lompktent:!.~. or U!.dulne!.s of any of the informatmn. products. or processes mcluded m th1s pubhcauon. 
-\11. ll'.td .. ·t '' ... tulloth:d ttl c.udully rev!t!\\' lht: rnatenal presemt'!d herein. More detailed mfonnation is avmlable in the ctted reference. 
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S.-\C Pha~c 1 Anal yuca! Studies of Building Performance 

Pr ( l]t.:ct Tu k: 
SAC Survcy of Steel Moment-Resisling Frame Buildings Affected by the 1994 Northridge 
Earthquake 

S uh·c( llltraci<Jrs: 
David Bonowitz.S.E.: Natnh Youssef & Associates 
~ahll1 Yousscf. S.E.: Nabih Youssef & Associates 

! 'r1 l!!.TI Summary: 
Tl1r .... r cpllrl prescnt" summanes and prelrminary interpretations of data from steel 
lllillll~l11-rc~rsting lrame huddmgs shaken by the Northrige earthquake of January, 1994. The 
-.uhil.?ct huildrngs were mvestJg:ated for earthquake damage to various degrees at various 
trrnc .... ~ll1!.'C the cvent. Daw was collected for th1s report between August. 1994 and March. 
1 t)f.))' 

In ~erK'ral. two patterns of unacceptable conditions are dtscernible. One pattern ts limited to 
\\eiJ wot discontinultres that may represent poor construction quality these show little relation 
to struc\Ural dcmand The other pattern involves full-blown weld or base metal fractures and 
doc~ appcar related to lOí.:auons ot critica! structural demand. A remaining question is 
\\'hctller thc two pattcrns are hnked. that is. whether poor initial qualtty leads to fracture 
du1rng earthquakes. Sur\'ey data suggest that poor quality, while it may contribute to damage, 
1 ... not hy lt~cl r sufficlcnt to cause damage. e ven under relatively high stress. Post-Northndge 
Jahoratory te ... ting has :-.hown that weld discontinuities are also not necessary for fracture. 

,'-;umc hn1ad lmdings regarding general damage patterns and quantities include: 

l. Ahout 2oc;, of ~urvcyed buildmgs reported no damage at all. About 30% of 
~un L'ycd huildmgs reponed weld damage only. 

2. On·1 ..J()!,; of inn::stigated lloor-frames were undamaged. and another 40% had 
\\'~Id damagc only Among L:ase study buildmgs. which are somewhat more damaged 
11lan .1\'~ragL'. o ver ?Wi1 of rndt\ idual connecuons were undamaged. and another 179t: 
had w~ld damage only. Of allthe weld damage reported, about half was limned to root 
!.'1 acb dt:I!.'L:!Cd hy ultra..,onrc testing 

.-::. \\'cid nach 1 frcqucntly not confirmcd by VIsual inspection) were reponed two to 
thrt:L' 11111c~ a~ often as hase metal fractures (Cracks in the weld-column fusion zone 
~IIL' gL·nerally con~1dcrcd as weld dJmage.) Weld cracl(s were reponed at the beam 
hollolll llangc ahout thrcc times as often as at the beam top flange. Base metal 
traLLurc:- at thc top of thc connccuon \\'e¡ e extreme! y rare. Top mspecuon was 
..;uhqantially Incomplctc comparcd w bottom inspection. 

-+. (h'clall. ahout 1 ó9f or 11oor-frames had sorne base metal fracture at the bottom of 
!he conncction. ahout .:rv;r had either base metal fracture or significant weld cracks. 

~. Ahout XO(/í or all Jloor-frame~ had less than one third oftheir connections 
dat11ageJ. 

\.-\C Stcel Pmicct 
do Earthyuakc Eng1neenng Research Center 

1301 Soulh 46th Streel 
R1chmond. CA 94804 

(510) 231-9477 
FAX: (5101 231-5664 

~acstcel cg,eerc .berkeley .edu 
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Thc Phasc ~ Steel ProJ::Ct ha:, a number of inter-related, problem-focused 
Jnvcsug¡Hion:- mto various aspects of the steel moment frame problem. These 
are hrokcn mw tht: fo!lowmg SIX basic areas: 

t\.latcnals and Fracture - evaluating the basic material characterisucs 
of steels used m building construcuon m seismic regions of the United 
S tates 
Juining and In.spection- addressing 1ssues related to welding. bolting. 
and in-process and po.st-earthquake inspection 
Conncction Pertormance - beam-column connection modehng and 
full-scale tesung 
System Performance - parametric analytical studies of steel frames 
with varytng ground morions. modeling assumpuons. etc. 
Perfl,rmam:e PrcdictJon and Evaluation- development of rational and 
Ichahlc pcr!onnance-hased design procedures for steel moment trames 
Econumic. Social. ami Poliucal Aspects - identifying opponunities for 
and harncrs agam:-t unplementing improved seismic design criteria 

Performance of Stccl Buildings m Past Earthquakes 

Data on Build111gs lnspected under the L.A. Inspection Ordinance 
Dctailed Data Collcction for Selected WSMF Buildings 
E\'aluauon of lnspccuon Rehabihty and 1dentification of W 1 a Damage 
lnstituuonal Dcmands Caused by WSMF Damage 
Damagc In \Vcldcd Steel Moment Frame Buildings in Earthquakes other 
than Northndge 
Coordtnnunn for Topicallnvestig:auons on the Performance of Steel 
Buildings 111 Past Earthquukes 

r\s:-e:-:- Currcnt Knowlcdgr 

Datahasc Dc,·clopment for Sortmg and Summarizing. Test Results 
Mainlcnancc and Update~ ofthe Lüerature Database 

ivlatt:I iab anO Fractult: 

Ch~Iractt:rizauon of the Matenal Properues of Rolled Sections 
ln!luencc of thc Throu~h-Thtckness Propcrties upon Bearn to Column 
Fbnf!C \Vt:ld~ 

.loJntng anO lnsp.:ctHm 

Effl'L'IS nr tlh.' Rclattn.: Strength of Ba~c ..lilt.: Weld Metal on Weldment 
Bcha\·Ior at Diffcrent Stram Rates 
Eltccb ol \Vclu Metal and HAZ Notch Toughness on Welded Joint 
Bcha\'tol 
S~..:n:-llivity nf \Vddcd Joints to Variations in Welding Procedures. 
Paramctcrs and Conditiom. 
Rcliahii ity of Non-De:-tructl ve E valuation Methods for Welded Joints ·
E:-tahllsh rvtodcl UT Proceuures 
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THE SAC JOINT VENTURE 

~.-\C is a joint venturc ofthe Structural Ent.rineers AssociatJon ofCalifomia (SEA OC). the Applied Technology Council 
t.\ TC 'l. ami ( "alifomta UmvcrsitJes tOr Rc.search in Earthquake Engineenng (CUREe.) formed specifically to address both 
llllllh..'dmtc amllong-tcml nceds related to :-.olvmg problems ofthe Welded Steel Moment Frame {WSMF) connection that 

beca me apparent as a result of the !994 Nonhridge earthqunke. SEA OC is a professional orgamzarion composed of 
lll!lll' than 3.000 practicing structural engmcer~ in California The volunteer efforts ofSEAOCS members on vanous 
ll·.:hn1cal L'Otmmttecs have bcen m.strumental in thc development ofthe earthquake design provisions contamed m the 
¡ ni101m Bwldin~ Code as wcll a" the Narimw! Em1hquake Ha=ards Reduction Program fNEHRPJ ProvlSlons for Seis mi e 
R¡ ·<.¿u/aum¡\ tor Ne11' Buildings. The Applied T echnolo&'Y Council is a non-profit orgamzation founded specifically to 

p~Trórm problcm-tücuscd research rclated to strucrural engineering and to bridge the gap between civil engineering 
1>.: .... 1.:.1rch ;,md cngmccnng prJcticc lt has devcloped a number ofpublications ofnational significance mcluding ATC 3-
tln. \\ hich sl!rvcs as the basis for the NEHRP Recommended Provisions. CUREe is a nonprofit organizanon fonned to 
ptomorc ami conduct rescarch and cducatwnal activities related to earthquake hazard mitigation. CUREeS eight 
insnrutionalmcmbers are: the Califotma Institute ofTechnology, Stanford University, the University ofCalifomia at 
FkrJ..:~..·ky. thc Umversity ofCalifomm at Davts. the University ofCalifomia at Irvme. the University ofCalifornia at Los 
\n~~..·k.o,;. thc Umvcrsity ofCailfomm at San Diego. and the Umverstty ofSouthem California. This collectton of 

11111\'L'ISit~· ~..·a11hquake rcscarch laboratory. library. computcr and faculty resources is among the most exrensive in the 
; nn~..·d Statco,; TI1e SAC' .loint V enture allows these three or~1~izations to combine therr extensive and unique resources . 
. nl~lllL'ntcd by subcontractor umverstttes <.~nd organizattons from around the narion. into an inte&,'Tated team of 
i'l.t..:tl!Hllll'l~ .md rescarchcrs. umqucly quaiJfied to salve problems related to the setsmic performance of\VSMF 
"> llliL'llii'L'S. 

DISCLAIMER 

i i11..' J'lllpn .... L' of this Jocumem J.S to ser.·e as J. _,upplement to the FEMA-267 publicarion lnterim Guidelmes: Evaluation . 
.::, ·.r~;lll \loditicatioll all(/ De.\ign of' Welded Stee/ Moment Frame Structures . This Advisory, which is intended to be used 
in L!lllJUnction wtth FEk!A-267. ~upcrcedes and entircly replaces lnterim Guide/ines Adv1sory No. 1 (FE.\JA 267a) . 
. r;: \11--'6;- \\'..lS publishcd to provide cnginecrs and building officials with guidance on engineering procedures for 
.... :du.l!Hlll. rcpa1r. modification ami design ofwelded steel moment frame snuctures, to reduce the nsks assocmted with 
.:.u11lqu.tkL·-mdut:ed damagc. Thc recommendations were developed by practicing engineers based on profess1onal 
it:¡.J~tn~..·nt and cxpcnence anda preliminar;.' program oflaboratory, field and analytical research. This preliminary 
1\':-~·:H:Lh. known as thc SAC Phase 1 progrJm. commenced in November. 1994 and conrinued through the publicarion of 
1\1~· lnf¡''"" ( iuidelme.\ document. ll1is lmerim Guidelmes Advisory No. 2, which updates and replaces lmenm 
: ; .. 11;, ·/m('\' ·ldl't:wry .''v'o. l. is ba..••;ed on supplementary data developed under a program of continuing research. known as 
1i:~· ::,.-\( · Phasc 2 prot:,.rram. as well a..o.; findings developed by other. independent researchers. Final design 
: _..._-¡lllllllL'ndauons. supcrccding both FEMA..267 and this documentare scheduled for publicatton in early 2000. 
lnd~..·Jk'lldent rev1ew ami gmdance m the producnon ofboth the f;'J:MA-267,/nterim Gwde/ines and the advisories was 
1'1 1 l\ 1dcd by ~~ proJeCt oversight panel compriscd of experts from industry. practice and academia. Users are cautioned that 
1 ~·:-.:.uL"h mto thc bchavior ofthese structure.s is contmuing. Interpretation ofthe resu1ts ofthis rescarch may invalidate or 
-.¡;~~~..· . ..,¡ the nced for modificatton ofrecommendations contamed herein. No warranty is offered nith regard to the 
• ~·~·nnmH.'JHiations ,.-ontained herein. either by the Federal Emergency l\·lanagement Agency. the SAC Joint 
\ ~·nllii'L'. thc indh·idual joint \'enture partners. their directors, members or employees. These organizations and 
r l~t·1r t•mpln~·et.•s do not assume any legalliabilil)' or responsibility for the accuracy, completeness. or usefulness of 
.oiJ\ ni tlu· information. products or processo:~ included in this publication. The reader is cautioned to carefully 
··~·' il''' rhL' mareriai presented herein. Such intbnnatton must be used together with sound engineeringjudgment when 
.::·¡,ilL'd hl .... pccitic cngmeering proJeCtS nus lmerim Gwdelines Advisory has been prepared by the SAC Joint V enture 
,, Hh llmthng pro\'idcd by thc FedcrJI Emergency Management Agency, under contract number EMW-95-C-4770. The 
....: ·\C lomt \'enture gratefUIIy acJ..:nowiedg:¡:s the support of FEMA and the leadership of Michael Mahoney and Robert 
; :. 11 1..,1 lll. Pm1cct Otliccr and Tcchnicai Advisor. rcspecttvely. The SAC Joint V enture also wishes to express tts gratitude 
", lh1..' laq;c numbers of cngineers. buildmg officials. organizations and finns that provtded substantial efforts, materials . 
. 1111i .1d\'lcc and who havc contnbutcd Slb-'llificantly to the progress ofthe Phase 2 effort. 
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lnterim Guiddines Advisory No. 2 SAC 99-01 

PREFACE 

Purpose 

The purpose of the !nterím Guídelínes Adwsory series is to provide engineers and building 
ol"/icials with timely information and b'llidance resulting from ongoing problem-focused studies of 
:t,,· scismic behavior ofmoment-resisting steel frame structures. These advisories are intended to 
hé supplements to FEMA-267 !nterim Gutdelmes: Evaluation, Repair. Modification and Desígn 
u/ Welded Sreel Moment Frume Structures first published in August 1995. 

The tirst Interim Guidelínes Advisorv. FEMA-267a. was published in January 1997. The 
specitic revisions and updates to the !nterim Guidelines contained inFEMA-267a were developed 
hascd on input obtained from a group of engineers and building·officials actively engaged in the 
use of the FEMA-267 document. in the period since its initial publication in August 1995. That 
>nput was obtained dunng a workshop held in August 1996. in Los Angeles. California. 

This second Interim Guidelines Advisory has been prepared as a series ofupdates and 
1 c1·is1ons both to the FEI'v!A-267. lnterím Guide/ines which it supplements and to the FEMA
_'r,;-u. Inraim Guidehnes Ad1·i.1·on• publication. ·.v~ich it supercedes. The material contained in 
1h1s lwcrim Guidelines Ad1•tso1T :Vo . .? is based on the extensive analytical and laboratory 
rc:-earch that has been conducted by the SAC Joint V enture and other researchers during the 
intcn·cning penod. along with recen! developments in the steel construction industry. The 
matenal contamed in this Advison' has been formaned to match that contained in the original 
¡,,,.,.¡m Cuidelines. to pemüt the user to insert this material directly into appropriate sections of 
1hat document. This Adv1son· is nút i11tended to serve as a self-contained text and should not be 
uséd as such. lt does. however. complete/y replace the material contamed in FElvfA-267a. 

:\ new set of recommendations for the design. analysis, evaluation repair, retrofit and 
cun,;trucuon of moment-resisting steel frames is curren ti y being prepared as part of the Phase 2 
/'r, •gram to Reduce Earthquake Hazards m Steel Moment Frame Structures. These new Seismic 
1 lc:-~gn Criteria. which are anticipated to be completed early in the year 2000, will replace in their 
c'nllrctv the FEMA-267 !menm Guidelines and this Jnterim Guidelines Advis01y No. 2. 

Background 

The Not1hridge eatthquake of .January I 7. 19~4. dramatically demonstrated that the 
prc·qualitied. welded beam-to-colunm moment connection commonly used in the construction of 
"cldcd sted moment resisting trames (WSMFs) in the period 1965-1994 was much more 
·-ll>ccrllbk lo damage than prevwusly thought. The stability ofmoment frame structures in 
c·:~nitquakés is dependen! on the capacity ofthe beam-column connection to remain intact and to 
res¡st tcndencies of the beams and columns to rotate with respect to each other under the 
tntluence o!' lateral deflection ofthe structure. The prequalified connections were believed to be 
ductile and capable of withstanding the repeated cycles oflarge inelastic deformation explicitly 
rclicd upon in the building code provisions forthe design ofthese structures. Although many 
:il't'ccted cnnnections were not damaged. a wide spectrum ofunexpected brittle connection 
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t"ractures did occur. ranging from isolated fractures through or adjacent to the welds ofbeam 
lbnges ro colunms. ro large fractures extending across the full depth of the columns. At the time 
thts damage was dtscovered. the stmctural steel industry and engineering profession had little 
undcrstandmg ofthe specific causes ofthis damage. the implications ofthis damage for building 
safetv. or even if reliable methods existed ro repair the damage which had been discovered . 
. ·\lthnugh the connection failures did not result in any casualties or collapses. and many WSMF 
huildings were not damaged. the incidence of damage was sufficiently pervasive in regions of 
.<t rong ground motion to cause wide-spread concern by structural engineers and building officials 
"·ith regard to thc safety of these structures in future earthquakes. 

In response to these concerns. the Federal Emergency Management Agency (FEMA) entered 
tillO a cooperative agreement wtth the SAC Jomt V enture to perform problem-focused study of 
tite setsmtc pert(,tmance ofwelded steel moment connections and to develop interim 
t ccmnmendations for professional practice. Specifically, these recomrnendat10ns were mtended to 
:ttldress the inspection of eatthquake atTected buildings to determine ifthey had sustained 
<tgniticant damage: the repatr of damaged buildings: the upgrade of existing buildings to improve 
their probable future performance: and the design ofnew structures to provide more reliable 
,,,·ismtc pert(mnance. Within weeks ofreceipt ofnotification ofFEMAs intent to enter into this 
:tgrcemcnr. the SAC Joint Venture publtshed a series oftwo design advisories (SAC. 1994a: SAC. 
1 'I'J4b l. These design advisories presented a ser~:; ~f papers, prepared by engineers and 
researchcrs cngaged in the investigation ofthe damaged structures and presenting individual 
"i'mtons asto the causes ofthe damage. potential methods ofrepair, and possible destgns for 
llH>rc· rdiabk connections m the ti.nure. In February 1995. Design Advisory No. 3 (SAC. 1995a) 
":1s published. This third advisory presented a synthesis ofth<O data presented in the ear1ier 
pttbltcat!Ons. together with the preliminary recomrnendations developed in an industry workshop, 
;lltemkd by more than 50 practicing ;:¡¡gineers, industry representatives and researchers. on 
m~thods of inspecting. repairing and designing WSMF structures. Al the tinae this third advisory 
\l·:¡s published. signiticant disagreement remained within the industry and the profession asto the 
sp~cilic causes llfthe damage observed and appropriate methods ofrepair given that the damage 
h:td occurred. Consequently. the preliminary recomrnendations were presented as a series of issue 
,¡:uc·ments. t(,llowed by the consensus opinions ofthe workshop attendees, where consensus 
,·\ISI~d. and by majonty and dissenting opinions where such consensus could not be formed. 

Dunng the tirst half of 1995. an intensive pro¡;ram ofresearch was conducted to more 
delintltYely explore the pertinent 1ssues. This research included literature surveys, data collection 
on 11 ffccted stmctures. statistical evaluation of the collected data, ana1ytical studies of damaged 
amlundamaged bu!ldings and laboratory testing ol a series of full-scale beam-column assemblies 
t q1rescnting rypical pre-Northridge design and construction practice as well as various repair, 
ttpgradc :md altcmatiVe design details. The tindings ofthis research (SAC 1995c. SAC 1995d, 
~;.\L. !0'15e. SAC !995[ SAC l995g. SAC 1996) formed the basis forthe development ofFEMA 
~(·~- 111/cnm Guulelines: Emluarion. Repair. Modification. and Design ofWe/ded Steel Moment 
f",·um<' Srmcrures (SAC. 1995b). which was published in August, 1995. FEMA 267 provided the 
tir,t detinite. alheit intenm. recommendations for practice, following the discovery of connection 
.i:unagc m the Nonhndge earthquake. 
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As a result of these and supplemental studies conducted by the SAC Joint V enture, as well as 
independent research conducted by others. it is now known tha• ~ large number of factors 
cllntributed to the damage sustained by steel frame buildings in the Northridge earthquake. These 
tncluded: 

• 

• 

• 

• 

• 

• 

• 

• 

des1:;n practice that favored the use of relatively few frame bays to resist lateral 
se!Snuc demands, resultmg in much larger member and connection geometries than had 
previously been tested: 

standard detailing practice which resulted in the development of large inelastic 
dcmands at the heam to column connections; 

dctailing practicc that ofien resulted m large stress concentrations in the beam-column 
connectwn. as well as inherent stress risers and notches in zones of high stress: 

the common use of welding procedures that resulted in deposition of low toughness 
wcld metal in the critica! beam tlange to column tlange joints; 

rclal!vely poor levels of quality control and assurance in the construction process . 
resulting m welded jomts that did not conform to the applicable quality standards: 

excess¡vely weak and flexible column panel zones that resulted in large secondary 
stresses in the beam tlange to colunm tlange joints; 

large variations in the stren¡,>ths of rolled shape members relatlve to specified values: 

an inherent inability of material to yield under conditions of high tri-axial restraint such 
as ex¡st at the center ofthe beam tlange to column tlange joints. 

\\"uh the identitication of these factors it was possible for FEMA 267 to presenta 
recllmmended methodology for the design and construction of moment-resisting steel frames to 
prov1de connect!ons capable of more reliable sei>1:1:: performance. This methodology included 
!he l(>llowmg reconunendations: 

• proportion the beam-column connection such that inelastic behavior occurs at a 
distance remole trom the column face. minimizing ..:~mands on the highly restrained 
column material and the welded joints: 

• specifv weld tiller metals with rated toughness values for critica! welded joints: 

• deiail cmmections to incorporate beam tlange continuity plates, to minimize stress 
con centra t1 ons: 

• rcmove backing bars and weld tabs trom criticaljoints 10 minimize the potential for 
siress risers and noich e!Iects and also to improve the reliability with which tlaws at 
the wdd roo! can be nbserYed and repaired; 
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o qualify connect10n configurations through a program of full-scale inelastic testing of 
representative beam-colurnn assemblies, fabricated in the same manner as is proposed 
for use m the structure: 

o mcreased participation of the design professional in the specification and survei!lance 
of wdding procedures and the quality assurance process for welded joints. 

In the time since the publication of FEMA-267. SAChas continued. under funding provided 
hY FEMA. to perfonn problem-focused study ofthe performance ofmoment resisting connecuons 
.,r 1·arious contigurauons. Tlus work. which is gen~rally referred toas the SAC Phase II program. 
111cludes detaded analyttcal evaluations ofbuildings and connections, parametric studies into the 
el kcts on connection perfom1ance of connection configuration. base and weld metal strength. 
tnughness and ductt!ity. as well as additionallarge scale testing of connection assemblies. The 
'nt~nt of this study is to support development of fmal guidelines that will present more re!iable and 
..:conomtcal perfonnance-based methods for: 

o identiticauon of damaged structures fol!owing an earthquake and determmation of the 
~xtent. severity and consequences of such damage: 

o design of etfecltve repatrs for damaged structures; 

o tdentiticalion of extsling slructures lhat are vulnerable lo unacceptable levels of 
damage in future earthquakes: 

o dcsign of struclural upgrades for existing vulnerable structures; 

o design of new slruclures thal are suitaoly resistan! to earthquake induced damage: 

o procedures for conslruction quality assurance that are consisten! with the levels of 
reliahility mlended by the design criteria. 

Tlns Phase 11 program of research. which is being conducted by the SAC Joint V enture in 
i'"r:t!kl and coordinalion wtth work by other researchers. is anticipated to be complete in late 
1 •19'1. lt is lhe intent of FEMA and lhe SAC Joint V enture to ensure that pertinent informauon 
:~nd linchngs trom this programare made available to lhe user community in a tin1ely manner 
: hrnu~h the puhlic:llion of lhts series of design advisory documents. This lnterim Guide/ines 
Jdt·¡wn ,Vo. 2 is lhe second such publicalion. 

Format 

This .ldt·i.,orF has been prepared as a series ofupdates and revisions to the FEMA-267, 
/nit'l"llll Guidt!lines publicalíon. 11 has been formatted in a manner intended lo facilitate the 
icknttftcatíon of changes lo the original FEMA-:!1>~ ~ext. Only those sections of FEMA-267 lhat 
:,,-,· hctng re\ tsed al thts ume are included. Other sections of FEMA-267 remain in effect as the 
,·utTcnt hest recommendatwns of the SAC Joint V enture. This Advisory replaces lhe earlier 
/nr,,.im (iuidelines Ad,·i.l·orT. FEMA-2ó7a. in its entirety. 
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To factlitate coordmation ofthis Advisory with FEMA-267, the existing system of chapter and 
scction numbering has been retained. The Table ofContents lists al! sections ofthe chapters 
hcing revised. including those sections for which no revisions are included. Within the body of 
:lus document. a section heading is provided for eH eh section of the chapter; however. if no 
;·,·vision ro the sect!on ts currently being made. this is indicated irnmediately beneath the section 
i11.:;1ding. 

To Ütcilitalc reading oflhis document.~where a revision is made toa section in FEMA 267. lhe 
,-,Hirc text of thal seclion is mcluded herem. Where existing text from FEMA-267 is reproduced 
111 thts documcnl. wilhoul edit. il is shown m nom1al face type for guidelines. and in italicized type 
¡;,r commemary. Where exislmg lexl is being deleled, this ts shown in strike through formal. A 
''nglc slnkelhrough mdicales lexl deleled in the first advisory, FEMA-267a. A double 
,¡r¡kethrough mdica1es lexl deleted in this curren! advisory. New lext is shown in underline 
l(mnal. A smgle underline identilies texl added in the frrst advisory, FEMA-267a. A double 
underline idcnlilies lexl added in this curren! advisory. When a modification has been made toa 
portion oftext. relalive lo FEMA-267, this will also be noted by the presence ofa verticalline at 
1 he 'nHsi<k margm of lhe page. The following lwo paragraphs illustrate these convenlwns for 
:o-uiddinc and commentary texl. respeclively. 

1 ntent 

Thts senlence is represenlative of lypical guideline lext, that has been reprinted 
from FEMA-267 \vithout change.This g¿_..:,:t.:H!e, is reJ3H!sentati.e sftfle say iR 
v;h¡¿h tt??tt bline '8ellte8 frstH FE~ t\ 2S7 iH tlHs !:r!a: i:H Cttitk!iHea :li: i.so; ·' is 
i<lwtilies.Till. "é.J:c:c,:e •!!u.;tra;¿_; the "'•'5 m wf1ieh tent Jelehea from FC\1:\ 2C 
; . ,_.,_,;-·¡';·-_·\-i"t:~tt:---lt!it·r+•+t-Gt-ti-tlt!liru_~rl~~- i.1 identified. Ibis sentence illustrates 
t_he wav in which t_exl heing added to FEMA-267 in thi1 lnterim Guidelines 
.·Idt·tsorF is tdenlified.This sentence illustrales the wav in which text added lo 
¡:J:\1:\-2()7 in :h~ r'l\ .. '\!DU~ iliil'/'!111 (iuidr.:fiues Adl'isoTT is identified. 

( ·ommentarv: Tilis sentence is representatzve oftypical commentmy /ex/, that has 
lh'1'll reprinTed.from FEAIA-267 'r1'ithout change. z:Hw sellte:ree is • €fJl'eselltath·e of 
rhc : "·' ,·,¡ : ·H:eh tt JHsHe':Utc;~ te.if /JtJ;iJf 0 delef8i_f¡am FEJid 2~7 ili :hisl.r:t; ¡,, 
( ·" ttk·li:'lt. .le!: ,·_ .. " . : '·' ielc: rh/·ie'd. llo·.t c.·er, tk'_; sen ten ce. /s reprcscnt:.ath ·e td t;lqc 
l'• cii m .., hu h rexr /:Jclng tl-eletcd ,'rom FE.~/..1 267 commenw::1· uz dw 19re)·iou:; 

_____ _.,,~, i.· id-<'11/iíit!d._This sentence indica/es the wav in which text added to the 
FE.\IA-167 commentwJ in this Advisoty is shown.This final sentence i/lusrrates 
'-!"· ll'at· in ll'fllch ll'.\'1 uddt!d in orn·iou.\ az!t•ison·. FF.J!A-}67a. is identified. 

This lmemn Guidelines Adl'i.1·on'. logelher with the lnrerim Guidelines they modifY, are primarily 
¡,tc·ndcd tor two úitlerent groups ofpolential users: 

a 1 Engmeers engaged in evaluation. repair. and upgrade of existing WSMF buildings and in 
the úestgn of new \VSMF buildings incorporaling either Special Moment-Resisting Frames 
,, .. Ordmary Moment-Resisling Frames utilizing welded beam-column connections. The 
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recommendat1ons for new constructiori are applicable to all WSMF construction expected 
to res1st eanhquake demands through plastic behavior. 

h) Regulators and building departments responsible forcontrol ofthe evaluation. repair. and 
occupancy ofWSMF buildings that have been subjected to strong ground motion and for 
n"gulation of the desi~'Il. construction. and inspection of new WSMF buildings. 

The tlmdamental goal of the mfonnation presented in the Interim Guidelines as modified by this 
.ld•·i.wuv 1s to hdp idenufy and reduce the risks associated with earthquake-induced fracrures in 
WSMF huddmgs through provision oftunely mformation on how to inspect ex.isting buildings for 
d:11nag..:. repair damage if found. up~'TI!de existmg buildings and design new buildings. The information 
presented here primarily addresses the issue ofbeam-to-colurnn connection integrity under the severe 
ll!dastic demands that can be produced by building response to strong ground motion. Users are 
,-d~n·ed to the applicable provisions ofthe locally prevailing building code for information with regard 
i<, , >thcr aspects of building constmction and earthquake damage control. 

Limitations 

The intlmnation presented in this /nterim Gwdelines Advis01y, together with that contained in the 
lmerim Ciuidelúzes it modifies. !S based on limited research condU<:ted since the Northridge 
1-anhquakc. review ofpast research and the considerable experience andjudgn1ent ofthe professionals 
,·11gag..:d by SAC to prepare and revie\'.' this docun1ent. Additional research on such tapies as the effect 
<>f flo,,r slabs on trame behavior. the effect of weld metal and base metal toughness. the efficacy of 
'anous beam-colunm connection details and the validity of curren! standard testing protocols for 
prcdiction of eanhquake perfonnance of structures is continuing as part ofthe Phase 2 program and is 
"·"Pectcd to prO\·ide importan! intonmtion not available at the time this Advisory was formulated. 
Thcrc!!1re. manv of the reconunendations cited herein may change as a result of forthcoming research 
rc:->ults. 

Thc recommendations presented herein represen! the group consensus of the committee of 
< ;llldciine \Vriters retained by SAC following independent review by the Project Oversight 
t ·,lllllnittc~. Thev may not retlect the individual opinions ofany single participan!. They do not 
ncccssari lv represent the opmions of the SAC Joint V enture, the Joint V enture partners. or the 
··i'•>rNmng agenc1es. Users are caut10ned that available information on the nature ofthe WSMF 
i" llhlcm .s 111 a rapid stage of development and any information presented herein must be used 
\\ nh caution and snund engineering judgn1ent. 
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1. INTRODUCTION 

1.1 Purpose 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 1.1 at this time. 

1.2 Scope 

There are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 1.2 at this time. 

1.3 Background 

Follnwing the January 17. 1994 Northridge, California Earthquake. more than 100 stee1 bui1dings 
ll'ilh 11 dded moment-resistmg ti·ames were found '" have experienced beam-to-colunm connection 
Ji·actures. The damaged stmcmres cover a wide range ofheights ranging from one story to 26 stories: 
:111d a \\'!de range of ages spanning from buildings as o1d as 30 years of age to stmcmres just being 
crwtcd at thc u me ofthe earthquake. The damaged structures !!fe were.spread over a large 
·!c·o~raphrcal area. including sites that experienced only moderatc 1evels of ground shaking. Although 
1 e l:niwl,· ti:w su eh buildmgs were located on si tes that experienced the strongest ground shaking, 
d:unage to these buildmgs was qtute severe. Discovery ofthese extensive connection fractures. often 
\\'ith link associated arclutecmral damage to the bui1dings.was flaslleeRalarming. The discoveryft!ts 
.rl"> caused sume concern that smular. but undiscovered darnage may have occurred in other bui1dings 
:111-.,ctcd by past ea11hquakes. Indeed there are now confmned isslarea.reports of such damage. In 
par1rcular. a publicly owned building at Big Bear Lake isó!WA'fl te flave lleeR was.damaged by the 
L11Kl~r:-;-8Jg Bear. California sequence of earthquakes,aaEi et least sFte Bt-tilB:in;~ etHEleF eenotflietiea in 
'-1tilclcincL Cttlifrwnia at tke tiJHefs the severa} buildings were damaged durina th~l989 Loma Prieta 
L~1rthquakc. :::s~· repeFI:e8 ts have e.E19efieaee8 seJ:ek 8aff.tage_in the San Francisco Bay Area 

WSiviF constmction is used conunonly throughout the United States and the world, particular] y 
li ,. m id- and hrgh-rise constmction. Prior to the Northridge Earthquake, this type of construction was 
consrdered one ofthe most seismio-resistant structuraJ systerns, dueto the fact that severe damage to 
,u,·h "nrcmres had rarely been reported m past earthquakes and there was no record of earthquake
rnduc·c·d cnllapse of such buildings. constmcted in accordance with contemporary US practice. 
1-ioll·e,·er. the widespread severe stmcmral damage which occurred to such structures in the 
:--,,,1hndge Eanhquake calkd;;·for re-examination ofthis premise. 

Thc baste intent ofthe earthquake Iesistive design provisions contained in the building codes is to 
¡,r,>tcct thc puhlic safeiy. however. there ts also an intent to control damage. The developers ofthe 
hruldmg c·ndc prm·isions haYe explicitly set forth three specific performance goals for buildings 
dcsr~ned and constructed to the code provisions (SEA OC- 1990). These are to provide buildings with 
thc c:tp:tcll\' lo 

• rc·sist mínor eanhguake ground motion without darnage; 
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• res1st moderate earthquake ground motion without structural damage but possibly some 
nonstructural damage: and 

• res 1st major levels of earthquake ground motion, having an intensity equal to the strongest 
~Ither experienced or forecast for the building site. without collapse. but possibly with sorne 
Slrucmral as well as nonstructural damage. 

In geii<::ral. \VSMF buildings in theNorthridge Earthquake met the basic intent ofthe building 
cudcs. to protect hfe safety. However, the ground shaking jntensity experienced by most of these 
huildings was Signiiicantly less than that anticipated Qj' the building code Many buildingsthat 
experienced moderate intensity g:round shakingexpenenced significan! damage that could be viewed as 
lo1iling to meet the intended pertorn1ance goals with respect to damage control. Further. some 
Inc·mbers of the engineenng profess10n (SEA OC- 1995b) and govemrnent agencies (Seismic Safety 
Cmnmission- 1995) have stated that even these performance goals are inadequate for societys curren! 
nceds. 

\VSMF huildings are desi¡p1ed to resist earthquake ground shaking based on the assumption that 
1 hey are capable of extensive yielding and plastic deformation. without loss of strength. The intended 
plas11c dél(mnatiOnis in1ended to be developed through a combination ofesHsists sfplastic rotations 
de1·dopmg 1\'ltlun the heams. at their connections to the colm,and plastic shear vielding ofthe 
cnlumn panel zone~. ans is tTheoreticallythese mechanisms should becapable of resulting in bemgn 
dÍ>'Ipallon of the earthquake energy delivered to the building. Darnagc is expected to consist of 
modera te yiclding and localized buckling ofthe steel elements. not brittle fractures. Based on this 
presumed hehavior. building codes require a minimum lateral design strength for WSMF structures that 
1s approxmwtdy liS that which would be required for the structure to rernain fully elastic. 
Supple¡nental provisions within the building code, intended to control the an10unt oiinterstory drift 
"lstamed b1·1hese llexible frame buildings. typica:ly re3ult in structures which are substantially stronger 
11lan 1l11s mlnimum requirement and in zones ofmoderate>eismicity, substantialoverstrength may be 
:'rc·,em 1<' accommodate wind and gravity load design conditions. In zones ofhighseismicity, most 
,uch Slnlctures des1gned to minimun1 code criteria will not start to exhibit plastic behavior until ground 
1llol HlllS are expenenced that are 1/3 to 1/2 the severity anticipa te¿ as a design basis. This design 
:q,prmch has been developed based on historical preceden!, the observation of steel building 
pcrl\mnance m past earthquakes. ami iimited research that has included laboratory testing ofbeam
,·ulumn models, albeit with nuxed results, and non-linear analytical studies. 

( lhserl'ation of damage sustained by buildings in th<Northridge Earthquake indica tes that contrary 
1o1he inlended behav10r. m sorne ~cases brittle fractures initiated within the connections at very 
lo11· Je,·ds of plaslic demand. and in sorne cases, while the structures rernaineressentiallyelastic. 
'1\·pic:d]l'. but not always, ftactures initiated at, or near, the complete joint penetration (CJP) weld 
he· meen 1he be a m bottom tlange and colunm flange (Figure 1-1 ). Once initiated, these fractures 
prugres,ed a long a number of differem paths, depending on the individual joinand stress conditions. 
hgurt' 1-1 IIH.iic:nes just one ofthese potential fracture growth patterns. Ml: esÜJBtsro HHtiall_,~ iSsHtiHed 
n mtmbeJr e f IHattJL , átit:h nlBf ha /e 08Htri8ute8 ts the initiatisH sffftteMes at tke welel reet ineluSiag: 
nc t¿l: ¿ff'¿¿tJ areatt?S Sf tha J..3aelaH¿: Bar odliek NBS ~SfllfHElnl) leM H1 f3laee islle;vtft~jsiHt 88fl1J3letien: 
... ti\ . tanclttré'i , ddin:::- that inahttiaS t?.:eeosiYe J38f8Bit~/ an8 olae inelMSÍSRB ao ;vell ao Hu!SW!J3lete Risien; 
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Hll8 J"lSterHially, J3Fe eaFtké!Habe f.'Faeftires resHltiHg fi-sm initial sh......:nthagB efthe high-1~: restFaiAeS ·Neld 
t:ildnn~ e o el ds\vn. Sl:leh ~re8let:?ts eeHl~ "Be Htit'MtrÜEe8 in Rtfut'e eeRBtll:tetisR. ::ith tbe 8f3~lieatieH ef 
Hppn~f3riate welMiHc f'3FBE!E!Eh~res aH S tHere earefUI E!HE!feiss efetHelito:; eeHtrel Ekirlflg tke E!BRSt;Rietien 
prt1eL?: .. lit .:zY¿r. tt lB HB'ñ hHOhH: tkat tRe9e were netths srM-y E!B:I:!!H!S efifle ífa:el'\.ifes .vft!eH. 
, lt iliiTitl. 

Figure 1-l- Common Zone ofFracture Initiation in Beam -Column Connection 

~n-.~nt J3rséluetien J'rseesses ffir BtFMeRiral ate el sk8f!E!9 pesult Ht ineeRsisteflt streHgtk aftd 
~,¡·, rf.mtit 11 i8}3:Seities fer tfle n:aterial iR tflli! t~et1gh tftielmess Meetien. J>lefl IHetallie ffielHsie:1-: in 
tl1e JHtttt.?riuL to¿etlidr v .. ith aAisetre~Ie J9rBf3EFties iJttr~8ttee8 By the rellin0 ~reeeos ean leaS te latnellar 
.,.,·ealé!te!.i.· in thld n~aterial. FJ.oH1ker. tft¿ elistR8litÜ~H sfsH'eoo aeress tb8 glr8er iiasg8~ at tks eslffieetisn 
h·~ the tnlumn ts nst :iRifsFin. JZven i-N esnneetieHa stif+eHeB By eefltifittifiy ~lates aereos the f!!BHel zefl:e, 
·i:;;mli¿untl: 5 hi;h:er sfreBoeo teRé te eeeHr at tke eeHter sftfte Qange~ wftere tfte eel1:1ft1fl ·; eB f!FSeieiees a 
it ¿uf.:tiflil¿J.; ¿oneC!HtratieH. Laree seesH8er;· stfesseo &fe alse inBHeeB inte tke gtréer t:laHge to 
\!'cl!ttmi: tlane¿ _j~iHt By btHE-iag eftl~e eelNffi!l i4aH0es res1:thing :§:efH sftear BefeffltatieH eftke eelM-Hm 
j'lllle!] Ztllle!. 

Th¿ ~(• HErr:-He hnubse BJif18FÚ::ReetPe} tkld nteWtent resistin0 eenneetiens in eaFHié!tUtbes is 
t..'hamt:'tenz¿S bly hieh strain teRsieH een~t3resoien 8) Eline· YHS:ge eRgif¡eers ka; e leng reeegrH-zeei tkat 
IJ~¿ e!_ ·rHtn1ie ltlaSilte asseet8:U!8 v: ttk 8ri8

0
eo FJ:eeeooiti:Hes tHf+erent e::eF.tReetisFL eietsils ffi er8er te J9F8 4 i8e 

tttq.Ic ¿J fattelle! raatatane:a. ao eetu~areS te fftl8itieHal fntilelm:g eleoi:;a tkat ia s1:tejeet te '"Btatie" 
h ttcim::- du~ ro -=-ra, i~y ant.4 "inelleaeis. 'Nhile tke HaMe sftlte S;·R81ltie lsH:tis reo~:tltir.g ~rsm 
ttlriLetutthe: i.i :nn1ewkat t.4ifferent tkaH tite IH0 k eyele eiyH8:Iftie leaéla fsr Nhiek fatig;Ne I9F8RE! stFttetttres 
are J¿Jiened:. Jitnilar BetailiH; H~Bf S :a eiesiHt@l~ far fr~til8iflgs s~Bjeet te seisnHe lsaeli-Hg. 

-ltnli. t,;n t:nS esnott etetisH praetiee fer wel8e8 steel Sfieigeo, HteeHaFMealanB: ntetallttr&ieal Hetehes 
... t,, ,,¡J 1?¿ u 4 t>idt!t:o\ bc:ea·¿se they tttR)' Se tHa inttiak~J. f ~atigue eraelMg. Ao fati 0 lie eraelt9 grs ,v HnEier 
re 1·etiti ¿ lnMtlin0 • a eritieal eFB:elt size R18f Be reaekeei ooftere"ttf!eH tke tHaterial t8tt0 hneso (whieR 10 a 
lintttlt 1t nft.:!H:1f'C!F8~Fe) H:B./ @o eura.'ele ts resist the sMet sf'e"fi4tle (1M1M~le) eraelt grs Mk. The 
hutm h e¿,ltli11H t!OIHteetisHJ in 'HS~JF BuilEiiH¿s are eeM~8ftlBle te eate0 er, C sr Q BHB¿;e Setails that 
f¡.¡· ¿ z1 rctltt~t::?tl ttllBwaSle stre5o ran¿e 8:9 8fll38Be8 ts eategSF) Y Ei;:.;:ails fer \ofl..td: SI9~HÜa.l n1etB:lhwgiesl, 
út."J ¿¿tit n ~n8 te:tin~ r:aé)uiran~ents are a~~IieS. Tl~e MtJiEI Hite sflsa8i-H0 i-Htf!!Soeél By oeiotllie eveHts, 
.1, td th¿ , e1n:~ 1 ¿t¿ tn¿ last ie ratt~t! 8ft eFzsiBn 28ftlJ!If8SBisH teHsieH leaeine a~~lieel te thsse e SMeetisns is 
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trtuel: mere se ,·en! thon tyf3teal blfiH~e lsa8itlg ~13lieatisM. +lte tr~eeFtenieal MlB nH!lRlllH"eieal nsteftes 
Hr :trcHw ri~·era ereote8 BJ the fleatn eshtt"HH \/el8jsiftto are alsgieal f3Bint far fFaettire f3Fs8letHs to 
1nitiate. ThiJ. ¿e UtJleB: with the tfi B:JÜB:l restrsif1:t }3nwi8e8 @y the eesm ,, eB Btfl8: "tfte eBl'ttR~ A:MJ:ge. io a 
t ¿t!tt'0 fur bnttle1 ti·aeHttre. 

DttnH; tlu ?lt~t1ftri8¿e éoFtkett-talfe. sOnce fractures initiated in beam-colwnnjoints. they 
¡1rogressed in a nun1ber of different ways. h~ sstltze eases, the ffaeMes Hliti&te8 'e~t 8i8 sst g;F8lA. aH8 
tt4ttld ttt t he ticteete8 By VtBHal s8Bef\·arisfl. In ath?r~In many cases the fractures progressed 
't' q~ lm ly directly through the thickness of the weld, and if frreproofing was removed, the fractures 
\\We evidenr as a crack tlu·ough exposed faces ofthe weld, orthe metaljust behind the weld (Figure 1-
2:~ ). Other li"acture panems al so developed. In sorne cases, the fracture developed iino a surface that 
rc""nbled a through-thickness tililure of the colunm tlange material behind the CJP weld (Figure l-2b ). 
In these ca,es, a portian of the column tlange remained bonded to the beam tlange; but pulled free 
lium the remamder ofthe column. Tl,i, fracture pattem has sometimes been termed a '\:livot" or 
"llu~get·· J:1ilure. 

A numher of fractures pro~'fessed completely through the column flange, along a near horizontal 
pi: me that aligns approximately with the beam lower tlange (Figure l-3a). In sorne cases. these 
1 ractures extended into the colunm web and progressed across the panel zone Figure (l-3b ). 
lnwst1gators ha ve reponed some instances where columns fractured entirely across the section. 

a. Fracture at Fused Zone b. Column Flange "Divot" Fracture 

Figure 1-2- Fractures ofBeam to Column Joints 

.,.._. 
--~ -·-:- · .. ·--~ . 

a. Fractures through Colwnn Flange b. Fracture Progresses into Column Web 

Figure 1-3 - Column Fractures 
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Once these fractures have occurred. the beam - column connection has experienced a significan! 
h>ss of tlexural rigidity and capacity. Residual flexural strength and rigidity must be developed through 
a couple consisting of forces transmitted through the .-emaining top flange connection and the web 
bolts. Initial rResearch suggests that residual stiffness is approximately 20% ofthat ofthe undamaged 
connection and that residual strength varies from 10% to 40% ofthe undamaged capacity, when 
luadmg results in !ensile stress normal to the fracture plane. When loading produces compression 
across the ti·acture plane. much ofthe original strength and stiffness remain. However. in providing 
tlllS residual stren~o>th and stiffness. the beam shear connections can thernselves be subject to failures. 
cunsistmg of ti·acntring ofthe welds ofthe shear plate to the column, fracntring of supplemental welds 
10 the be a m web or tracntring through the weak section of shear pÍate a!igning with the bolt hales 
1 Figure 1-4 ). 

Figure 1-4- Vertical Fracture through Beam Shear Plate Connection 

lt is now known that these fractures were the result ofa number of complex factors that were not 
'~di understood either when these connections were frrst adopted as a standard design approach. or 
"·hcn thc damage was discovered immediately fol!owing th!Northridge earthquake. Engineers had 
c'r>Inmonlv assumed that when these connections were loaded to yield levels. flexural stresses in the 
bcctm would be transferred to the column through a force couple comprised of nearly uniform yield 
k\·d !ensile and comoressive stresses in the beam flanges It was similarly assumed that nearly al! of 
thc shcar stress m the beam was transferred to the column through the shear tab connection to the 
heam web. In tact. the actual behavior is gune different from this. As a result oflocal defounations 
1)1at occur m the column at the location ofthe bean; connection a significan! portionofthe shear stress 
~n th;· hc:un is acnial!y transferred to the column thmugh the beam flanges. This causes large localized 
'ccondarv stresses m the be a m flanges both at the toe of the weld access hale and also in the complete 
J<>IIll ncnctration weld at the tace ofthe column. The presence ofthe column web behind the column 
!l:llJ"C tcnds to locally stiffen the joint ofthe beam flange to the colurrm flange. further concentrating 
t_l'c d[stributinn of connection stresses and strains. Finally. the presence ofthé hea\y beam and column 
.tJ!ill!c nbtes. arranged in a'"'" shaped p~ttem at the beam flange to column flange joint produces a 
c;<)ndition of,·erv htgh restraint. which retards the onset ofyieldinaby raising tbe effective yield 
,¡:-,·nJ!lh nfthe matenal. andallnwmg the develapment afvery large stresses. 
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The most severe stresses typically occur at the root ofthe complete joim penetration weld of the 
heam bottom flange to the column flange. Ibis is precisely the region ofthis welded joint that is most 
difficult for the welder to properly complete. as th~.;:~ess to the weld is regricted by the nresence of 
) he heam weh and the welder often perforrns this weld while seated on the top flange jo the so-called 
:_-wildcnt"position. The welder must therefore work from both sides ofthe beam web. starting and 
lL'rmmatmg the weldnear the center ofthe 10int a practice that often results in poor fusion and the 
presence of sla" inclusions at this location. These conditions. wbich are very difficult to detect when 
the weld hacking is left in place. as was the tvpical practice are ready-rnade crack initiators. When this 
re\! ion ofthe wdded jmrus is subjected to the large concentrated !ensile stresses the weld defects begin 
11 > ;:row into cracks and these cracks can guickly become unstable and propagate as brittle fractures. 
Once these bnttle fractures initiate. they can grow in a variety ofpanems as described above. under 
r)le mtluence ofthe stress tield and the properties ofthe base and weld metals present at the zone ofthe 
Ji·a_ct!l!:l;. 

Dcspite the obvious local streDb>th irnpairrnent resulting from these fractures. roan y darnaged 
huildings did not display overt signs ofsrructural damage, such as perrnanent drifts or extreme damage 
11 > archnectural dements. Until news ofthe discovery ofconnection fractures in sorne buildings began 
11> spread through the engineering comrnunity, it was relatively cornmon for engineers to perforrn 
1·ursntY post-canhquake evaluations ofWSMF buildings and declare that they were undarnaged. In 
1 >rder to reltably detemune if a building has sustaiJ .. ;.:i connection darnage, it is necessary to remo ve 
;¡rchllectural tinishes and fireproofing and perfomTH3n8esWeti: e enaiHi-HstiEJfl i-Helrt8iHe 'isttel 
ftL'peetitllt nntl ultrBssHie testffi;careful visual inspection ofthe welded ioints supplemented in son1e 
<¿:~ses. hv nnnd~structive testing E ven if no damage is found, this is a costly process. Repair of 
d~im3ged connectwns is even more costly. A~ .. 1 'J 'St~W \ntilMngs hs 1 e stH~tsiHeS ss lYMeft esnMeetien 
~lt11nn~e thst it hsJ 8eeR EieetneEi M"tere f3PBetieal te 8eMelisli tlie stntefMres Iatker tflan te FE!f3B:W theFH! 
ln.!h~ case ,,f on~ WSMF building oamaged by theNorthridge earthguake repair costs were 
,uJ'Jictcntlv· br"~ that the owner elected to demolish rather than replace than building. 

lmmcdiately fol!owing theNorthridge Earthquake, a series oftests ofbearn-column subassemblies 
\\"ere pcrfom1ed at the University ofTexas at Austin. under funding provided by the AISC as well as 
priva te sources. The test specimens used heavy Wl4 column sections and deep (W36) bearn sections 
wmmonlv employed in sorne California consrruction. Initial specimens were fabricated using the 
,¡;mdard prcqualitied connection specitied by theUniform Building Code ( UBC). Section 2211. 7.1.2 
1 ,J' LBC-'.N : NEHRP-91 Section 10.1 0.2.3} specitied thisprequalified connection as follows: 

"2211.7.1.2 Connection strength. The girdertop colurnn connection may be considered to be adequate 
tn develop the flexura! strength ofthe girder if il coruorms lo the following: 

l. the tbnges ha ve fui! penetration bun welds to the columns. 

the gtrder web to colw1m connection shall be capable ofre,istiag the girder shear detennined for the 
combmation of b'l'avity loads and the seismic shear forces which result from compliance with Secnon 
221 1. 7.2. 1. TI1is connection "::-ength need not exceed that required to develop gravity loads plus 
31 R,.:8) times the girder shear resulting from the prescribed seiSDllc forces. 
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Where the tlexural stren¡,>th of the girder flanges is greater than 70 percent of the flexura! strength of 
the enure sectiOn. (i.e. bt.l(d-t1)F ,>0.7Z.F ,) the web connection may be made by means ofweldmg or 
hig:h-strength bolting. 

~or girders not meeting the critena in the paragraph above, the girder web-to-colurnn connection shall 
he made by means of welding the web directly or through shear tabs to the colurnn. That welding shall 
haw a strcngth capable of developing at least 20 percent ofthe flexura! strength ofthe g1rder web. The 
gmkr shear shall he resisted by means of additional welds or friction-type slip-critica! high strength bolts 
lll" hoth. 

:md: 

2211.7.2.1 Strength. The panel zone ofthejomt shall be capable ofresistmg the shear induced by beam 
bending momems due to gravny loads plus 1.85 times the prescribed seismic forces. but the shear 
suength need not exceed that required to develop O.S:EM, ofthe girders franling into the colurnn tlanges 
~ll the ¡oint. . ."' 

In order to mvestigate the etl'ects that backing bars and weld tabs had on connection performance, 
t hes e were removed trom the specimens prior to testing. Despite these precautions. the test specin1ens 
ti1iled al ,·ery low levels ofplastic Joading. Followmg these tests ar the University ofTexas at Austin, 
re\·Jews nf literature on historie tests ofthese connection types indicated a significan! failure rate in past 
tests as wdl. although these had often been ascribed to poor quality in the specin1en fabrication. It was 
,·un..:lutkd that the prequalitied connection. specified by the building code, was fundamentally flawed 
ami shuuld not be used for new construction in the future. 

In retrospect. this concluswn may have beensomewhat premature. More recen! testin<> of 
~JlllllCCtllHlS having configurations sin1ilar to those ofthet?reaualified connection but incomorating 
lJHlcll_er weld metals. havin" backing bars removed from the bottom flange jointand fabricated with' 
:·rc:ncr c:1re to a\·oid the defects that can result in crack initiation have performed hetter than those 

init1alh· tcsted at the Umversity ofTexas However as a class. when fabricated usjng currently 
l<l~""'uljnc: cnnstmctwn practice these connectionsstill do not appear to be capable of consistently 
de·, élt)pill¡; the ie\•els of ductllity oresumed by the b'Jilding codes for service in moment-resisting frame 
Ul~lt ;)re :-;uhjected to Jarge ineJastic demands\VkeH tke f.kst test SJ!IE!fÚIHE!HB fer tkat aeFies were 
¡~hnettt¿J. lh¿ .. ,·¿IS¿r t8ile8 re fellsw tke Mitesele8 ···elatHg f1F8SeéNres. YH:rtkef, as Sf1eeial f!Feetu.niens 
\ ·cr¿ rnl¡¿11 hl a:sttre tkat tke rHateHala iHeBffJBFSteel in tke weFIE fla8 Sf3E!Sif.ie8 te1:1~ess. Ssffl:e 
~·n;tn¿¿r:. Tith l:-nowleél~e sftfaetttre H"teekafties. kave sttggeatee tRat ifHtateFials Hitk a8eE}tiate 
it•tt)me.-.i nr¿ u.·c!t'l. an8 wd8ta::- ~reee8Mres ere earefetlly Bf3eeif.i:e8 S:HB felle ,, eS~ aEiel'1~:~ate relial9ility 
~n he tlAHlined ti·s111 tha traElitienal E'R .. HeetieH 8etails. OtheFB @elieve tkat tke eeH8itisRs sffl.t¿)-1 a;;i
tt·:tittl re_ tn:iF•t ~resetH in the @e&R: f.laRee te eel"t'tfftll flange jsiftt (YleBgett 1995) wsul819reveHt Eiuetile 
l•ciHF• 1e r, fthese jsints re¿arEiless eftHe !9FB8EH~itil'e HseS te fH:alEe tke welSs. YUFtker they t9Bint te tke 
ttnpz 11!1111 ini>-l:.laHI:!¿ e ft~1a relativ¿ yiclS. s.&S teRsile stren~s sf\!!eBn1 aFlS eehtm:.. ..... n:ateFisls! afl8 sther 
·Vtlrlttbl¿_. that ean affeet csrn-lel:!ti~n Bel-laYisr. Te elate. t:Aere kas nst Be eH setf+ieieHt researeh 
t' qltiu¿¡¿J ttl res JI ·¿ this isstte. 
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In reacnon to the University ofTexas tests as well as the widespread damage discovered following 
the Nm1hridge Earthquake. and the urgmg ofthe California Seismic Safety Commission, in September, 
1994 the Intemational Conference ofBuilding Officials (ICBO) adopted an emergency code change to 
the 1994 edition ofthe Uniform Building Code ( UBC-94) { 1994 NEHRP Recommended Provisions 
.\,·,·tioll 5.:!,'. This code change.,iointly developed by the Structural Engineers Association of 
t',di¡'onua .. .\!SI and ICBO statf. deleted theprequalified connection and substituted the followmg in its 
place: 

"2211.7.1.2 Connection Strength. Connection configurations uti1izing welds orhigh-strength 
bolts shall Jemonstrate. by approved cyc!ic test results or calculation, the ability to sustam 
111clasttc rotation and develop the strength ci.LeJia in Section 2211.7.1.1 considering the effect of 
stecl nverstrength and stram haraening." 

"2211.7.1.1 Required strength. The girder-to-co1umn connection shall be adequate to develop the 
lesser of the tüllowing: 

Thc strength of the girder iP tlexure. 

Thc moment con-esponding to development of the panel zone shear strength as deten-nined from 
t(mmlia 11-1." 

Untónunately. neaher the requrred 'inelastic rotation", or calculation and test procedures are well 
ddinccllw these code provis10ns. Design Aclvisory No. 3 (SAC-1995) included an Interim 
Rccommcmbtion (SEA OC -1995) that attempted to clarifY the intent ofthis code change. and the 
J'rde!Ted methods of desito'll in the intenm period until additional research could be perfom1ed and 
r..:liabk :Jcccptance criteria tor desi~o'lls re-established. The State ofCalifomia similarly published ajoint 
:mcrprctallon ofRegulations (DSA-OSHPD- 1994) indicating the interpretation ofthe curren! code 
rcqlllrcments wluch would be entorced by the stat~ +~": ~onstruction under its control. This applied 
"nly ¡,, the consttuction of schools and hospitals in the State ofCalifomia. The intent ofthese Interim 
( itndclines is to supplement these previously published documents and to provide updated 
rccommcndatlllns based on the results ofthe limited directed research performed to date. 

"1.4 The SAC Joint V enture 

Thcre are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 1.4 at this time. 

1.5 Sponsors 

Thcrc are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 1.5 at this time. 

1.6 Summary of Phase 1 Research 

Thcrc are no moditicat10ns to the Guidelines or Commentary of Section 1.6 at this time. 

1. 7 lntent 
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There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section l. 7 at this time. 

1.8 Limitations 

Ther~ are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 1.8 at this tlme. 

1.9 Use of the Guidelines 

Th~re are no modif1cations to the Guidelines or Commentary of Section 1.9 at this time. 

,.; . 

• •.1• 
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3. CLASSIFICATION ANO IMPLICATIONS OF DAMAGE 

3.1 Summary of Earthquake Damage 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 3 .! at this time. 

3.2 Damage Types 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 3.2 at this time. 

3.2.1 Girder Damage 

There are no modtfications to the Guidelines or Commentary of Section 3 .2.1 at this time. 

3.2.2 Column Flange Damage 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 3.2.2 at this time. 

3.2.3 Weld Damage, Defects and Discontinuities 

s;, t''l''" ofwcld discontmuiues. defects and damage are defined in Table 3-3 and illustrated 
in Figure .1--L All apply to thecomplete joint penetration{CJP) welds between the girder flanges 
:tnd thl: column t1anges. Tl1is earacBF~ sf 8aH1S¿a wao tks ft'lBSt 8Bffift'18Rl:· F8!38FtBEI ty~e 
l[ullm\·tng theNonhridge Eanhquake. manv instances ofW!a and Wlb condjtions were reponed 
'!~ cl:nnage. These condit10ns which are detectable only by ultrasonic testin" or bv removal of 
~~:cl_d ha_cking. ore now thought more likely to be constructjon defects than damage. 

Table 3-3- Types of Weld Damage, Defects and Discontinuities 

Tvpe Description 
\VI Weld root mdícations 

\V la lnc1píem mdications-:: depth <3/16" or 
t,/4: width < or4 

Wlb Root mdicattons ]arger than that for W 1 a 
w: Crack throueh weld metal thickness 
W3 Fracture at column interface 
W4 Fracture at círder flange interface 
W5 UT detectable indication - nonrejectable 
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W4 

• • • • 

WJ. W5 

:-\o te: Sce Figure J-2 for relatcd column damage and Figure 3-3 for girder damage 
Figure 3-4- Types of Weld Damage 

SAC 99-01 

( 'omi1/C:Ilflll:1': Desnite Sit1nificant contrm•ersv Ome WJ and rvs discovered in 
huildin!!s fá!/o\\"inv the Northridve earthquake. were commonlv reportee/ as 
dama !fe. These sma/1 discontinuities and defects located at the roots o(the CJP 
tn•/ds are detectahle onlv hr ultrasonic tesfinf! (UTI when the weld backinf! is leO 
i11 olace or hv \'isual testinv (VT/ or mavnetic varticle testing CMTJ when weld 
lwckill" 1s removed. Ir now seems likeh· that most such conditions are no/ 
danuwe at al! hut mther are pre-existinf! construction de(ects. A number o( 
¡ac!nrs point to this conclusion. First. sratistical S'Urveys ofdamaue sustained bv 
h1111d/IW.I" in rhe Northridre eanhauake show that ifo,ee WJ and W5 conditions 
an; not considered rhere was a much vreater incidence ofdamaae m O·ames 
rc.~·is!in<' nnrth-south around shakino than zn frames resistina east-u1est .\·haking. 
This <!!Wears ro he correlared with the relative ~trenath ofrhe ground shakinf! 
¡,.'.Jpcrienced a lona these twn d~rectinnal axes. However there is no 'livnificant 
ditfaozce hel\l"een r!ze incidence rote ofreeorted Wl and W5 conditions in these 
lll"fl directions, sutmestinv rizal rhese conditions are ndt corre/ared with slzakinf! 
inrensir1·. 

T!ze di.IHJl'i'l"\' o( IV/ conditions in \\"eids for which orif!inal construcrion 
r¡uu!ur ussur<mce documenrarinn is al'{li/ahle indicating that no such de(ects 
tl"l'l"i' prese/11 wlzen rhe huildinf! \\'liS orif!inally constntcted. tends ro contra die! 
rjus unrumc:nt. However investifrations conducted hv SAC under the ?hase 2 
¡){"nject lzu\'e uulicared rizaras a result o(the joint aeomefn' UT techniques are 
u{it'n Ulwh/e to derecr W 1 crmdirions arrhe weld root when ycannina o(the ¡oint 
¡_, <"()11/lucred fi"{){n r!ze top surláce ofrhe heam bottom Omwe. lt is imporrant to 
nnre rlwr rhis is rhe mos! cnmmon method ofconducting UTas eart o( 
constntcflon aualit\· assurance. 1f71en UTscanninv ofa ioint is conducted from 
rhe horro m surface of rhe flcmf!e as is co.-:?,;:nnlv done when inspectinf! for 
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mnhuuuke da muge ir hecomes more likelv that such conditions wi/1 be derecred 
.... in ce the veometric constramts present for rop flange scanning are altered. This 
letuf.,· ro rhe mncluswn rhur iris orohahle rhat tvpical construcrion quafio, 
uss/l/'l/11C<' UT o(welded jojnrs would he /ikely ro mus WJ conditiony allowinf! 
1hem ro he discovered in larer uost-earthquake sun'evs. 

IFhe11 FEMA-267 was firsr puh/ished t: was recqmmended thar WJ condirions 
he rremed as da11uwe ami rhar liT he ttsed as a routine oart o(the posr
earrhquuke investirtation process in arder to discover these conditions. However 
mnre recenr investú!afiom· conducred hv SAC hove revealed rhar even the carefú/ 
... (~ll/1/tinv rvpicallv conducted as oart of a pqst-earthquake inspection is not ah/e 
tn re/iahlv derect rhese co11dirions. Given rhar it is hqrh expensive and difiiculr ro 
Inca/e W/ conditions as pan n(a D0.\'1-earrhquake jnvestif!arion ami also thar 
mns/ ni 1hese condi!ions are unlikelv rn he damage al al/ ir is no lnnver 
rccnmmended that exhausuve investif!ations for these condirions he conducted as 
uarr o(the earthquake damave mve\·tir!afion process. 
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• \JL•tt 1 ttJ1tL11tJ1P. 1 • tL '''" •r• Ll~• B8ilf; 8: allcassw a,ree¡n 6'0 1 aora 
h 11<~~~~ 1! mo~~~~ ujchéf 1 ~~ 1 1~P!IB~i~· ''e¡ s 3 e 3 
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L\, ·k e !t _': . ,- .. H tt. · 1 'é'f:Jo: t¿¿{ tht: t "'i::.nlfic&: rt(; 1 HBre ilid.febltibil3 1 ~ B1 e e/.Btceta8lc tll 
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T/r, !e;lt/. 14 i tt:'icttU tlitd (ipe 'V! Jame:ge 1Htil) :3c :e!a~esltB at: eese8 i:uhoeedin 
¡/,e 
1 /:e !locw r · · ~~ rrn tt'ir" r 1 1'111 cl.i"c·eP · fltt·i8e·tt~ÉJ 1e t~ t1éi'f 1il'iJfl!i 1;8 1 1 4 1 :_. t E l. 4 ;¡¡ ;.¡ LLfi) i /lll(fiC. it 

't.; 11. c.;,· i. cfttts·tJiilt!lre. e tti:rtl5t3esi.l ,·e.?tt!T i:l as é!élllteel espstCL~ Jor thc C:lP 
lit/el. ti::c/etLi cttfi13.1)1't.'.; :i31t:!:'J. ill 
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. • 1' . t . 't' • ~1 • .3 t' . t r ;itnéYiC§, ;fJ lsiioltl;8yt1ZiLtJ 8 lil<Pl8 di c:h ~ 

TlJh' W:!.fi'actures exrend completelv rhrough the thickness ofthe weld metal 
a111l can he derected hl' either MT or VI techniques. Type W3 and W 4ji·actures 
ou:ur al rhe ::one of (itsirm herween the weldfiller metal and base material oj"the 
ginler ami columnf/anges. respecrivelv. A /1 three types of damage result in a 
loss of rensile capacitv o(the girderflange to co/umn jlange joint and should be 
1 t"flllll"<'d 

As H'ilh girder damage1 damage to ~velds has most commonly been reported at 
rhc ho!fom girder to co/umn connection. H 1ithfewer instances ofreporred damage 
tlf rhe wp.flange. Availahle rlttta mdicates that approximately 25 per cent oj the 
rout! da muge 111 this caregnry occurs at the top jlange, and most often, top jlange 
damage occurs m connecrions wltich a/so have bottomjlange damage. For the 
sume reasons previouslv descnhed for girder damage, /ess we/d damage may be 
,·.rpected at rhe top f/ange. However, it is likely that there is a significant amount 
o(damage to 1rdds ar rhe rop girderflange which have never been discovered due 
lo rhe ,f¡jficultv o(accessing thisjoim. Later sections ofthese Imerim Guidelines 
¡11·m·ide rccommendations (or situations when such inspection should be 
1 h'l)f Jf"IJll!d 

3.2.4 Shear Tab Damage 

There are no modificauons to the Guidelines or Commentary ofSection 3.2.4 at this time. 

3.2.5 Panel Zone Damage 

Thcrc "r" no modi!ications to the Guidelines or Commentary of Section 3.2.5 at this time. 

3.2.6 Other Damage 

Thér<: aré no modificat!Ons to the Guidelines or Commentary of Section 3.2.6 at this time. 
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3.3 Safety lmplications 

The implicat1ons ofthe damag~ described above with regard to building safety are discussed in 
1his sect10n A,s_n¡¡(l ofthe SAC Phase 2 program. extensive nonlinear analyses have been 
cond~!cted. of W SMF buildings to determine the effects of connection fractures on building 
perl<mnance and al so to develop an understanding of the risk of earthguake-induced building 
c·¡dlapse. These stud1es indicare that risk of collapse ofWSMF buildings designed to modern 
,¡andards and having connectwns capable of ductile behavior is quite low. E ven in ~egions of 
'ery high se1smicity. such as those areas of coastal California adjacent ro majar actiY~ faults. the 
wobabilirv that such a building would experience earthguake-induced collapse app.;ars to be on 
rile order of one occurrenceper building. every20 000 years. For buildings that ha ve brittle 
connect1ons such as those commonly constructed prior ro 1994 the probability of collapse 
1.ncrcases somewhat. lf onlv the bottom flange connections ofbeams ro columns is subject ro 
fracture. the risk of;clobal collapse ofbuildings .ncreases ro perhaps one occurrence in 15 000 
vears. nresuming that the fractures do not jeopardize column capacity. However. ifboth flanges 
nf the connections are subject to fracture, or ifsubstantial column damage occurs. the risk of 
cnllapse mcreases significantlv. Also. iris imp0 :nt ro note rhat severe connection fractures can 
rc:'lilt m m~niticant risk of local collapsc :md lifc .·. :'ety endangerment. 

\VIJ_ilc these studies have been helpful in oroviding an understanding ofthe leve! ofrisk 
11thercnt in WSMF srructures with brirr!e connectionsrbey do not provide sufficient information 
!:_~+he re i: iH.iHfti~ictH lms d¿8¿:e n~ this tiFus ts fH!fftlit életeffttiftatisH eftkassess the degree of 
r~sk with anv real contidence. However. based on the historie performance ofmodern WSMF 
huildings. typical ofthose constructed in the United States, it appears that the risk ofcollapse in 
111nderate magnitude earthquakes. ranging up ro perhaps M7, i~low for buildings which ha ve 
het!n prop~rly designed and constructed according ro prevailing standards. A possible exception 
'''litis may be buildings located in tbe near field (< 10 km from the surface projection ofthe fault 
rupturt!) of su eh t!arthquakes (Heaton, et. al. - 1995), however, tbis is not uniquely a problem 
"''"c1atcd wirh steel buildings. Our curren! building codes irgeneral, may not be adequate ro 
prm 1dc for reliable performance ofbuildings w!tl]'¡: the near field of large earthquakes. As is also 
!he case wirh al! other types of construction, buildings with incomplete lateral force resisting 
,vstems. se ve re contiguration irregularities, inadequate strength or stiffness, poor construction 
qua lit\. or ckteriorated condition are at higher risk than buildings not possessing these 
e haract~risttcs. • 

No modero \VSMF buildings ha"~ been sited within the areas ofvery strong ground motion 
¡·,u m carthquakcs larger than M7, or for thar marter, within the very near field for events 
c\cL·cdmg M6.5. Thts style of construcrion has been in wide use only in the past few decades. 
·,,,,cqucnrh·. ít is not possible ro srate what leve] ofrisk may exist with regard to building 

1csponsc to su eh events. This same lack of performance data for large magnitude, long duration 
,., cnl.s ex1sts 1<1r ,·inually all forms of contemporary construction. Consequently, there is 
c'clllSJtkrablt! uncertainty m assigning levels ofnsk ro any building designed ro mínimum code 
1\.'lJU 1 n:¡n~nts for these larger events. 
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En·n rhough rhere were no co/lapses ol WSMF buildings in the 1994 
:Vorrhmlgl! Eurtln¡uake. ir should no/ he assumed that no risk of such co/lapse 
c.risf.l. lndeed. Ulllllllher o(WSMF huildmgs did experience collapse in the 1995 
!\oh e Earrlu¡uuke. The dewiling olthese cul/apsed Japanese buildings was 
·'"'""""·hur di//erenrrlwnrlwt finrnd intypical US practice. huwever. much ofthe 
Jmcrun· dumuge thur occurred 1vas similar lo that discoveredfollowing the 
.Vunhridge e\'ent. 

Becmtsc o fu /u e k o(dara and experience with the ef{ects of larger, longer 
dumru111 eurtlu¡uukes. there is considerable uncertainty about the performance of 
allllpes of huildings in /urge magnitud e seismic events. It is believed that 
"'ismic nsk.1· 111 such /urge events are highlv dependen/ on the individual ground 
n1orion ara .1pecijic si te ami the charactenstics ofthe individual buildings. 
Tfterefore. genera/1zatwns with regard to the probable pe1jormance ofindividual 
llf!('S o/ construction 111ll1. no/ he particular/y meaningful. 

The risks ro occupallfs o( WSMF buildings with hritt/e connections is regarded 
a.' less. in most cases. thwt to nccupams n(the types of buildings listed below. 
Holln·er. hecause o/the uncertainties i¡;,· ,'·_·.?d. the degree ofrisk in large events 
ca uno/ he de/imtil·dv <¡Ualltijied. nnr can it categorically be stated thal properly 
consrrucrcd IVSMF h111idmgs sited in the near jield oflarge events are either 
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more or less al risk than manv other code designed building systems which do not 
appear on the fol/mdng list: 

Concentric hraced stee! fiwnes wuh bracing connections that are weaker than the 
hraces 

Knee hraced steel fi·ames 

Unreinforced masonJT hearing wa/1 buildings 

Non-ductil e remforaJ concrete momentframes (infilled or othe1wise) 

Rl!infiJrced concrete moment.fi·wnes with gravitv load bearing e/ements that11·ere 
not destgned to partit:ipate in the lateralforce resisting system and that do not 
lwve capat:itv to withstand earthquake-induced deformations 

Tilt-up allll reinfórced masonry hui/dings with inadequate anchorage oftheir 
heavv ll'lllis ro thetr honzonta/ wood diaphragms 

Precast concrete structures without adequate interconnection oftheir structural 
elemenls. 

In wlt!ition. WSMF structures IFith hritt/e connections would appear to have 
/o11·,.,- inh<'rent seismic risk than stntctw u ofanv construction type that: 

do not hat·ing complete. definable load paths 

!wt·e signijicallt \l'eak andlor sofi stories 

lwt·e major torsional irregularity and insufficient stiffness and strength to resist 
the resulting setsmic demands 

minimal redundancv and concentrations oflatera/ stiffness 

These are general statements that represen! a global view of system 
1"'1'/ornumce. As H'ith al/ seismic perfimnance generalizatwns, there are many 
''ee/moment fi·ame huildmg.1· that are more vulnerable to damage than some 
mt!it·it!uallnnldings o{the general categories listed,just as there are many that 
11'11/ perform hetter. 

3.4 Economic lmplications 

There are no moditications to the Guideline> or Commentary of Section 3.4 at this time. 
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4. POST-EARTHQUAKE EVALUATION 

4.1 Scope 

There are no modifications lo lhe Guidelines or Commentary of Section 4.1 at this time. 

4.2 Preliminary Evaluation 

There are no modiíications lo lhe Guidelines or Commentary of Section 4.2 at this time. 

4.2.1 Evaluation Process 

Preliminary evaluation is the process of determining if a building should be subjected to 
delailed pos1-earthquake evaluattons. Detailed evaluations should be performed for all buildings 
1hough1 lo ha\'e experienced slrong ground motion, as indicated in Section 4.2.1.1 or for which 
1 he olher mdic:ttors of Section 4.2.1.2 app1y. Det1;!~d post-earthquake evaluations m elude the 
cJHire proccss of determining if a building has experienced significant damage and if damage is 
llllmd. determining appropnate strategies for occupancy, structural repair ancl/or modification. 
hccpt as indicated in Section 4.2.3. detailed eva1uation shou1d as a minimum,include 
JllspectJons of a representatJve sample ofmoment-resisting (ar.d other type) connections wtthin 
thc building. 

4.2.1.1 Ground Motion 

There are no modJfications to the Guidelines or CoDJDJentary of Section 4.2.1.1 at this time. 

4.2.1.2 Additionallndicators 

Thcrc are no modifications to the Guidelines or CoDJDJentary of Section 4.2.1.2 at this time. 

4.2.2 Evaluation Schedule 

Therc are no moditications to the Guidelineó i~ Section 4.2.2 at this time. 

Cr~mml!llfwT: !t is imponant to conduct post-earthquake evaluations as soon 
f{¡l/""·ing the earthquake as 1s practica/. Aftershock activity in the months 
immcdimelv f{¡/foll'ing an earthquake is /ikely to produce additional strong 
,e:mund IIWIWII at the si te of'a damaged building. lfthere is adequate reason lo 
11.1'.1'1/IIIL' that damage has occu;Ted. then such damage should be expeditiuuslv 
"""" ,·aed u /lil repwred. However. sine e adequate resources for post-earthqua ke 
,•,·a/uatwn mar he lunited. a staggered schedule is presented. with those buildings 
htn·ing a grearer /ikelilwnd r?(damage recommendedfor e\·aluationfirsr. 
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Large magnitude earthquakes are often fol/owed by /arge magnitude 
afiershocks. Therejore. it is particu/ar/v urgen/ that post-earthquake eva/uations 
he per/hrmed expeditiousfv (ollowing suclz events. lfi.r§t?[/iaie:rt: esaw t~t.; are 

·¡ ·'~ 1 ¡ 1 d¡ n~ ne ' e · ., · ~ " · 1 "~~test t~ .. ,. "e rtfet:l8 ·1Pé,. t1: il:tt:• tt: lit(\}) eo .: • bttn :: ¡;e;.,<J: ar •lf€ r ;v ;e: : :o: 01 

c .. :'cle·k;te.: ;; f Cf.rup tu 5 . .... i. l't e:tJ;; ;;He: rdetl thar : iaual 5:rsp e8•1 Ífl: r. Íil aee:tJ: dtil ree 
";;/,· Xcttt ;1 5.2.2. p: oeet:deu .\JCJH tW}'d.:.tihle. Ifvisual inspection reveals 
whswllfia/ damage. consideration shou/d be given to vacating the bwlding until 
cilhcr "" adequate periodo{ time has passed so as lo make the like/ihood ofverv 
!urge a/lel:l"hocks re/ativelv /ow (e.g. 4 weeksfor magnitude. 7 and lower. and 8 
1reds(or mag11itudes a hove this). complete inspections and repairs are made. or 
u der<11fed emluarion mdica/es 1/wt rhe structure retains adequate structura/ 
.'!1//ness unJ strength ro resisl additiona.1 vtrnng ground shaking. P: a!imi:ta:'Y 
ls. ttt:l .·ll.:pctlio/1.: . .lwzt!A :t:d htJ tt .. ed t:t itd s!te:JltOi/e ra ec"11p!ete e;·él!tta#an. 

Tl:c tu '•le Tuh/e 4-1 relates the urgencyfor post-earthquake building 
auluulwnlo h01h !he magnilude of"the earthquake and the estimated peak 
grnt111d acceleratum expenenced hy the building si! e. This is becquse large 
mug11illlde events are more likelv to have large magnitude ajiershoch and 
/)(•cause hwldings that experienced stronger ground accelerations are more likelr 
'" hill·e heen damaged. Excepl in regions with extensive strong motion 
IIISII"lllllenluli<m. estimares oj"ground motion are quite subjective. Following 
nu~jor damaging earthquakes. government agencies usual/y produce ground 
11ruriul!maps slw11·i11g pm¡eued acceleration contours. These maps should be 
used 11·he11 ami/ah/e. When such maps are not available, ground motions can be 
esrimared using unv ofseveral attenuation relationships lhat have been pub!ished. 

4.2.3 Connection lnspections 

bc.:pr as indicated in Sect10ns 4 2.3.1 and 4".2.3 2 below. Qgetailed evaluations should 
"'dmk 1nspectionofthe buildings moment-resisting connections in arder to detern1ine thetr 
con_dltJOn. As a tirst pass inspections mav be limited to careful visual inspection ofthe joint of 
1 he be a m bottom tlange to the column. When su eh inspection revea]s the mesen ce of connection 
d<Jm<I"C "more thorough inspection ofthe damaged connection should be conducted Since 
moment-re~J.Sting fran1e huildimTs commonly have many connections. inspections can be quite 
costlv. Therefore it shall be penmss1ble to limit inspectioMoef.g representative sample of 
\YS!vlF (and other) connections. cHEESt!lt aa i118ieate8 is gsetisfla 1.2.3.1 sREi1.2.3.2. Belsw. 
;;,·ctlon 4.J.J prov1des-three alternative approaches to selecting an appropriate sample of 
l'PilllCl'lllHlS for inspectiOn. 

4 2.3.1 Analytical Evaluation 

Thcrc are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 4.2.3.1 at this time. 
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4.2.3.2 Buildings with Enhanced Connections 

There are no modifications to the Guidelines or Comrnentary of Section 4.2.3.2 at this time. 

4.2.4 Previous Evaluations and lnspections 

Therc are no moditicatwns to the Guidelines or Commentary of Section 4.2.4 at this time. 

4.3 Detailed Evaluation Procedure 

\\'hcrc detailed evaluation is recommended by Section 4.2. assessment ofthe post earthquake 
, , lildilton of a building. its ability to resist additional strong ground motion and other loads. and 
dcicnmnation of appropnate occupancy. structural repatr and/or modification strategies should be 
ha sed <Hl the results of a detailed ir.s;;ection and assessment ofthe extent to which structural 
..;y:-.l~ms ha ve bcen damaged. 

In ordcr ro nbtain complete data on a building$ post-earthquake condition. it is necessarv to 
i¿1snect ca eh nf the huildmg s moment-resisting trame elements and their connections. However, 
.'u eh extcnsi\'e inspections could be verv costlv. Asan alterna ti veto that approach. this Section 
¡;r~:scnts a series of procedures hv which a representative sample of beam-column connections IS 

;-;L~Iectcd and inspected. Tk1s S@stisR JHB98Rt5 8RB 8f3f3F88sk K!r H18lHRJ BHBk 8BB899M"l8Ht9. In th1s 
:tpproach. the results ofthe sample inspections are used to calculate a cumulative damage index. 
1 J. lt>r thc structure as well as the probability that if all ofthe building!; connections had been 
lllspccted. the damage index at any floor of the structure ft&.l would ha ve be en found to exceed@@ 
,¿_ ,·aluc· of 1:'3. General occupancy. structural re¡ju<i and modification recomrnendations are made 
ha sed u pon the Yalues calculated for these damage indices. In particular, a calculated damage 
IIHicx of 1 ·3 is used ro indicate. in the absence ofmore detailedanalyses, that a potentially 
h:Jz:mh1us condition may exist. 

Thc structural engineer may use other procedures consisten! with the principies of statistics 
and ,¡ructur:.d mechanics to detemuue the residual strength and stiffness ofthe structure in the as
' i:11naged state and the acceptabiltty of such characteristics relative to the criteria contained in the 
; "' ildtng codc. nr other rational criteria acceptable to the building official. 

Thcre arl! no mudíficaríons to the Commentary ofSectíon 4.3 at thís time. 

4.3.1 Eight Step Evaluation Procedure 

J', "t-carthquake eYaluatton shouid be carried out under the direct supervision of a structural 
,·,gtnccr Thc ftlllowing etght-step procedure may be used to determine the condition ofthe 
,tructure and ro devdop occupancy. repair and modification strategies. Note that this procedure 
i~ ~nttten J¿rcsumin¡; that inspection is limited toa representative sample ofthe total number of 
,:,>ntlo.'Cit<H!S_Ilrcsent 111 the building Ifall connections in the building are to be inspected steps 1, 
~' .J :md h mav he omltled. 
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.~tep 1: The moment-resisting connections in the building are categorized into two cr more 
''groups"(Section 4.3.2 and 4.4) comprised ofconnections expected to have similar 
prohahilities ofbeing damaged. 

1 ·ompkte steps 2 through 7 below. for each group of connections. 

Stcp 2: 

Stcp -k 

Step 5: 

Step 6: 

Step /: 

Detennine the minimum number of connections in ea eh group hat should be inspected 
and select the specttic sample ofconnections to be inspected. (Section 4.3.3) 

1 nspect the selected set of connections using the technical guidelines of Section 5.2. 
and detenmne connection damage in di cesA, for each inspected connection (Section 
-13.4) 

1 f inspected connections are found to be seriously damaged, perform additional 
inspections of connectwns adjacent to the damaged connections. (Section 4.3.5) 

Detem1ine the average damage index (ej._.) for connections in each group, imd then the 

average damage index ata typical floor. (Section 4.3.6) · 

Gi1·en the average damage index for con!'ections in the group, determine the 
probabi!Jty. P. that the connection damage index for any group. ata floor leve!. 
exceeds 1/3. and detemline the maximum estimated damage index for any floor, Q,. 
( Section 4.3. 7) 

Based on the calculated damage indices and statistics, determine appropriate 
occupancy. structural rcpair and moditication strategies (Section 4.3.8). If deemed 
appropriate. the structural engineer may conduct detailed structural analyses ofthe 
budding in the as-damaged state. to obtain improved understanding of its residual 
condition and to confim1 that the recommended strategies are appropriate orto 
suggest altemative strategies. 

Report the results ofthe inspection and evaluation process to the building official and 
buildmg owner. (Section 4.3.9) 

Sections 4.3.2 through 4.3.9 indicare how these steps should be performed. 

Tilae are no modi/ications lo rhe Comn;.-:,:::;y of Section 4.3.1 al lhis time. 

4.3.2 Step 1- Categorize Connections by Groups 

Therc are I!ll modifications to the Guidelines or Comment~::y of Section 4.3 .2 at this time. 

4.3.3 Step 2- Select Samples ot Connections for lnspection 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 4.3.3 at this time. 
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4.3.3.1 Method A- Random Selection 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 4.3 .3.1 at this time. 

4.3.3.2 Method B- Deterministic Selection 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary ofSection 4.3.3.2 at this time. 

4.3.3.3 Method C- Analytical Selection 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary ofSection 4.3.3.3 at this time. 

4.3.4 Step 3- lnspect the Selected Samples of Connections 

There are no moditications to the Guidelines of Section 4.3.4 at this time. 
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eh le 1 ""·,p¿ t'/' t:~LJ r_:yn. o,{u\t;;m0 e a; e df.se f3• esail~ . 

. ;_3.4.1 Damage Characterization 

Characterize the observed damage at ea eh of the inspected connections by assigning a 
c·Pnn~ctton damage mdex. q. obtained either from Table 4-3a or Table 4-3b. Table 4-3a presents 

damage indices for individual classes of damage anda rule for combining indtces where a 
c·unn~ctJOn has more than one type of damage. Table 4-3b provides combined indices for the 
111\)t'~ common con1binations of damage. 
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Table 4-3a - Connection Damage Indices 

Tvpe Location Dcscription 
1 

lndex2di 
(¡] (iinkr Buckkd Flanee 4 
("' ,_ (in dcr Y ielded Flam!e 1 
( i.\ ( ilrder Ton or Bottom Flangc fracture m HAZ 8 
( ;.¡ ( imkr T op or Bottom FlmH.!C fracture outside HAZ ~ 

( ; ~ ( i11 der Top ami Bottom FlnnE!c fracture 10 
(¡(l liiakr Ylcldm!.! or Bucklml.! ofWeb 4 
C? Ciirdcr Fracture of Web 10 
< iS ( imkr Lateral-torsional Buckling 8 
( "1 ( 'olumn lncip1ent tbnl.!e crat.:k (detectable bv UT) 4 
( ., - ("tlllllllll Flam!e tc<.Jr-out or divot :; 
( ' ( "nlumn Full or partial tlanuc crack outside HAZ 8 
( ~ Cnlumn Fu JI or partlal tlange crack m HAZ g 

( ' Column La mellar tlanl.!e tearing 6 
('(1 ( ·ll]Umn Buckled Flan:.!<:: S 
( "7 ( "tlllllllll Fracturcd column ~nlicc X 

\\" 1 ;¡ ('JP wdd Minar root mdtcatJOn - thickness <3/16" or r.,'4: width b/4 0-l-
\\"1 b CIP \\cid Root tndicatJOn- thickness > 3/16" ortf4 or width > b~·-+ 04 
\\"- ('IP wc:ld Crack throu!!h weld m~.·\ al thickness 8 

\\ ~ CJP wcld F racturc at 1.!irder interface 1 8 

\\~ CJP \Vl'ld Fracture at column interface ~ 

\\"~ CJP wcld Root indication- non:cJectable o 
:--;¡.~ Shcar tab P\lrtial crack at weld to column (beam tlanges :.ound} 4 

..... ,h Shc;1r wb Partial crack at wcld to column {beam flange cracked) 8 

s·\, ShL';tr tab Crack m Supplemental \Ve Id (beam flanges sound) 1 
o.,; lb "'IK·ar tub Cr\lck in Supplemental Welu .. ·J_.::n flangc crackedJ 8 

¡ ' ; Shc~u tab Fracture throuc:h tab íll bolt holes 10 
S~ '-'hc:.~r tab Yieldim! or bucklinc: oftab 6 
...;:=; ShL·:u tab Dama!!ed. or missml! bolts.: 6 

Sil Shl·:1r tah Full lcngth fracture ofweld to column 10 
1'1 Panel Zone Fracture. buckle. or vteld ofcontinuity plat.,J 4 

1" Panel Zonc Fracture of contJ.lUitv plate welds3 4 

]', Panel Zonc Yicldine or ductile deformatwn ofwebl 1 
1'~ Panel Zone Fracture of doubler plate weldsl 4 

¡·~ Panel Zonc Partial Jepth fracture m Joubler ]lla~ 4 

1'(• l\incl Zone Partial Jepth tracture in we¡,l 8 
p- P .lllL' 1 Zonc Full 1 or near full 1 depth fracture in web ordoubler plateJ 8 
1','\ 1\tnL·I Zone Wcb buckiim,l 6 
¡•q P:mL·I Zone Fullv se' crcd column 10 

- -'\Pil'' 1 P Tabk· ~--'a: 
l. St:L" Ftgures 3-2 rhrough ~-(l for illusrrations ofthese types of damage. 

\\'IIL're multiple damage types ha ve occurrcd m a smgle connection. then: 
.1. Smn rhc damage m dices for all types of damage w¡th d= land treat as one type. If multiple types still 

-.·x¡st: then: 
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b. For rwo typt:s of damage refer to Table 4-3b. If the cornbinatton JS not present m Table 4-Jb and the 
damage JlldJces for both typcs are greater than or equal to 4, use 1 O as the damage mdcx for the 
connecuon. lf one JS less than 4, use the greater value as the damage index for the connection. 

c. 1 f tbree or more rypes of damage apply and at least one 15 greater than 4. use an mdex value of 1 O. 
otherwise u:-.c thr greatest ofthe tlpphcable mdividual ind1ces. 

-'. Pand zone ~.bmage should be retlected m the damage index foral! moment connectlons attached to the 
damaged panel zone wnhm the asscmbly . 

• .J.. ~vhssmg or loase bo!ts may be a 1 esult of constructlon error rather than damage. The amdit!On of the metal 
around the bolt hale:.. and the presence offire¡)rooting or other material in the boles can provide clues to th1s. 
\VIH:re 11 JS detcrmined that constnlCtJon error IS the cause. the condirion should be corrected anda damage 
llld~\ or·n .. assigncd. 

Table 4-3b- Connection Damage lndices for Common Damage Combinations1 

< i11·der. Column Shear Tab Da1nage Girder, Column Shear Tab Damage 
<>r W eld Damage Damage lndex or Weld Damage Damage Index 

<i3 nrG4 S la 8 es S la 6 
S lb 10 S lb 10 
S2a 8 S2a 6 
S2b 10 S2b 10 
S3 10 S3 10 
S4 10 S4 10 
S5 10 SS 10 
S6 10 S6 10 

C2 S la 8 ·;, .:, W3, or W4 S la 8 
S lb 10 S lb 10 
S2a 8 S2a 8 
S2b 10 S2b 10 
S3 10 S3 10 
S4 10 S4 10 
S5 10 S5 10 
S6 10 S6 1 10 

c.> nr C4 S la 8 
S lb 10 
S2a 8 
S2b 10 
S3 10 
S4 10 
S5 10 
S6 10 

1. St:~ Tablc -i-3a. footnote 2 for combinauons omer than those contained in this table. 

\h1r~ compl~t~ d~scnpt10ns (inc!uding sketches) ofthe various types ofdamage are provided 
111 Sccllon 3. l. \Vhen the ~ngineer can show by rational analysis that other values for the relative 
<clwil!es of damag~ ar~ appropriate. these may be substituted for the damage indices provided in 
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the tables. A full reporting of the basis for these .different values should be provided to the 
huilding official, upon request. 

Commentary: The connection damage índices provided in Table 4-3 (ranging 
(mm Oto JO) representjudgmental estima/es ofthe relative severities ofthis 
damage. An indexo( O mdicll!es no damage andan index of JO indica/es verv 
.... ·n·ere damuge. 

IVhen uzitiallv developed. lhese connection damage indices were 
collceplualized as estima/es o(the connections lost capacity to reliably 
¡wrricipate in the huilding.i· /ateral:fórce-resisting system infuture earthquakes 
(11"ith O mdicating no loss of capacitv and JO indicating complete loss of 
capacitr). Howel'er. duelo the limited dala avai/able. no direct correlation 
hctween these damage índices and the actual residual strength and stiflness of a 
damaged connection was e ver mude. The_v do provide a convenient measure, 
/u!ll'l'\'er. o(the extelll o(damage that mrious connections in a building have 
ex¡}(:rienced. 

JVhen FEMA-267was fint puhlished, weld root discqntjnuities Tvoe WJa qnd 
dcti·crs tvue W J h were classified as damage in Tahle 4-za with damage in dices 
uf 1 and 4 respecfll'elv assjaned. Recent evidence and investigations however 
.llt!!!!l'SI stronf!!)' that these WJ conditions are no/ likely to he damage and also 
are diflicult to re/iahlv detect. As a resuJt, with tbe pub/icatiqn oUnterjm 
( illidelilles .4dl'ison· No. 2 the damaf!e indicer (or chese condjtions has heen 
rcduced to a nul/ m fue consisten! with classifying tbem as qre-existing 
1 ·o¡u/uions rather than Jumage. 

Ir should he noted that the reduced damage index associaced with these 
co11dittons is 1101 m tended to indica te that these are nota concern wjth reaard ta 
/111111"<' vcrlimnance o(the hzuldinf! In varticular tvpe Wlh conditions can sen'e 
as rcadr initiators /or the tvoes o(hrjtt/e fi·actures qssociated with the other 
duma<r(! types and connecrions havinrr 'illCh condittqns are more susceetible to 
juwre mrthazwke-induced dama[7e than connections that do nqt ha ve thne 
n>tulitions. Correction o(these conditions should generallv be considered an 
UJ2J_'rade or moditicatton rarher than a damage repair 

4.3.5 Step 4- lnspect Connections Adjacent to Damaged Connections 

Th~r~ ore no modificotions to the Guidelines or Cornmentary of Section 4.3 .5 at this time. 

4.3.6 Step 5- Determine Average Damage lndex for Each Group 

Therc are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 4.3.6 at this time. 
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4.3. 7 Step 6- Determine the Probability that the Connections in a Group ata Floor Leve! 
Sustained Excessive Damage 

~here are 110 modilkations 10 lhe Guidelines or Commentary of Section 4.3. 7 atthis time. 

c\.3.7.1 Sorne Connections in Group Not lnspected 

There :1re no modifications lo lhe Guidelines or Commentary of Section 4.3. 7.1 at this time. 

4.3.7.2 All Connections in Group lnspected 

Thcrc are 110 modificat10ns lo lhe Gutdelines or Commentary of Section 4.3. 7.2 atthis time. 

4.3.8 Step 7- Determine Recommended Recovery Strategies for the Building 

There are no modilications to the Guidelines or Commentary of Section 4.3.8 at this time. 

4.3.9 Step 8 - Evaluation Report 

There are no modilications to the Gu1delines or Commentary of Section 4.3.9 at this time. 

4.4 Alternative Group Selection for Torsional Response 

Therc are no modtlications to the Guidelines or Commentary of Section 4.4 at this time. 

4.5 Qualified lndependent Engineering Review 

There :m: no moditicat1ons to the Guidelines or Commentary of Section 4.5 at thts time. 

4.5.1 Timing of lndependent Review 

There are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 4.5.1 at this time. 

4.5.2 Qualifications and Terms of Employment 

Then: are no modilications 10 the Guidelines or Commentary of Section 4.5.2 at this time. 

-1.5.3 Scope of Review 

Thcrc· are no moditications to the Gutdelines or Commentary of Section 4.5.3 at this time. 

4.5.4 Reports 

There are no moditicalions to the Gutdelines or Commentary of Section 4.5.4 at this time. 
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4.5.5 Responses and Corrective Actions 

Therc are no modifications to the Guidelines or Cornmentary of Section 4.5.5 at this time. 

4.5.6 Distribution of Reports 

Thcre are no modifications to the Guidelines or Cornmentary of Section 4.5 .6 at this time . 

.1.5.7 Engineer of Record 

Thcrc are no moditications to the Guidelines or Cornmentary of Section 4.5.7 at this time. 

4.5.8 Resolution of Differences 

Therc are no modifications to the Gmdelines or Cornmentary ~f Section 4.5.8 at this time. 
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5. POST-EARTHQUAKE INSPECTION 

When required by the building official, or recommended by the Interim Guidelines in Chapter 
.t. post-earthquake inspections ofbuildings may be conducted in accordance with the lnterim 
< iuidelines of this Chapter. In order to determine. with certaintv the actual post-earthquake 
condition of a building. it is necessary to mspect all elements and their connections. However. it 
i.o_penmssible to seiect~an appropnate sample (or samples) ofWSMF connectionssl!s~e~IEI ee 
"1<<1<.1 !(1r inspection in accordance with the Chapter 4 Guidelines. These connections, and 
ot hcrs deemed appropriate by the engineer, should be subjected to visual inspection (Vl)ftfttl 
~upplemented hv non-destructive testing (NDT) ns required by this Chapter. 

Commenran·: The nn/v 11•av ro he cerrain rhat al/ damar?e suslained hv a building 
is derected is ro ver!Orm comvlete inspections ofeven' strnctural element and 
cnnnection. In most cenes \'Uch exhaustive post-earthquqke inspections lt'otdd be 
/JII!h economicallr imwacrical ami also unnecessan•. A' recommended bv lhese 
;:uide/ines the purvose o(vost-earthquake invpections is not to detect all damage 
rlwr has heen susrained hr a huildinr?, hur rather, lo derecl with reasonab/e 
cerraintv rlwr dam<we likelv lo resu/1 in a siwificant def!radalion in rhe 
lnu/din(T_,: uhilitr ro resist fitture load in a. The connection samplinv nroceu. 
Sll!!'.!<'·'·red hr Chaprer 4 of"rhese lnlerim Guidelines was deve/ooed lo provide a 
/o11· pmhahilin· tha! damaf!e in buildings that had sustained a substantial 
reducrion in load carn'ing- capacitv would he overlooked whi/e avoidinf! the 
¡n'rf.!lrmance o( exlwusrive mvesli[!ations o(buildings that have suslained 
relaril'f.!lv insirrnificant damage. 

IVhen: arewer cerrainh• in lhe deleclion o[damage is desired for a buildinf!, a 
nwrc extt~n.\'Il'e urnvram o(insuection can he conducted. For those case.r;; in 
u·luch iris destred ro oerfárm an analytica/ determinarion ofthe residual load 
_c-anTil1<7 capacip· of the structure coma/ere inspections ofelements and 
c·oltnecrions shou/d he oerfármed so lhat an analytical mqdel q(¡he huildinf! can 
he de,•elooed thar rr!asonahlv reuresents ity post-earthquake condition. 

5.1 Connection Types Requiring lnspection 

5.1. 1 Welded Steel Moment Frame (WSMF) Connections 

The mspectton of a WSMF connection shouldstart with visual inspection of the welded 
lyottom heam thnge to column tlange joint and the base materials imruediatelv adjacent to this 
1<>1111. lf dama<'e to thrs jomt rs apparent or suspected. then inspections ofthat connection should 
he extended to ínclude the complete joint penetration (CJP) groove welds connecting both top 
and hottom beam tlanges to the column flange, including the backing bar and the weld access 
hoks in the beam web; the shear tab connection, inciuding the bolts, supplemental welds and 
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he a m web: the column's web panel zone, including::loubler plates: and the continuity plates and 
contmuity plate welds ( See Figure 3-1 ). In addjtion where visual inspection indicates potential 
_\:onceakd damage. visual inspection should be supplemented with other methods of 
nondestructive testing 

Commemarv: The largest concentration o( reported damage followmg the 
Northridge Earthquake occurred af the welded joint between the bottom girder 
(hlllg<> al1ll column. or in the immediate vicinity ofthis joint. Toa much /esser 
t!Xfent. damag<> was also ohsen•ed in some buildings at thejoint between the top 
gin/a /lange and column. l(damage at either of these locations is substanfia/ ( d, 
pn- C'/wprer 4 greater !han 5). then damage is also commonly.found in !he panel 
~one or slzear tuh ureas. 

/Vhen ori!!ina/h• puhlished.~ these lnterim Guidelines recommended 
complete rn,pection. hy visualand NDT assisted means, of al/ of these poten tia/ 
damage areas fár a sma/1 representative sample of connections. This practice it< 

~~'~'·' consisrem with that fo/lowed bv most engineers in !he Los Angeles area. 
fo//mt·ing the !'·iorthridge Earthquake. Ir requires removal ofjireproo/ing.fi·om a 
relalfl·dr !urge surface o(the stee/ ji·anung, which at most connections will be 
u ndamaged. 

!n the time sin ce !he lmerim Guidelines were first published extensive 
inn·sti<'afions ha ve heen conducred ofthe statistical distribution ofdamage 
SIISI<IIned hv huildinf!.l' in the Northridf!e earthquake the nature ofthis damage 
allll rhe dlecr o! this damaae on the fitture /oad-carrying capacil1' o(the 
hui/din"s. These im•estif!ations stronf!lv suf!gest that the Wla and Wlb 
conditions atthe we/d roor are unlikelv rq he earthquake damaae but rather, 
=dirions o(discomuwi(y and defect~ úwn !he original construction. Further 
srwlies lzave shown that NDT methods are f!enerally unreliab/e in the deteclion o( 
tlzcs('.conditions. As a result, the curren/ recommendation is not to conduct 
cxlwus/lt'C NDT im·eslif!alions o(connections in arder to discoyer hidden 
dciiJWf!r! as was orh!inallv recommended. 

!na ,·eries o(anah·rica/ investiaation1· o(the e((ect o(moment-resisting 
conncc/I0/1 dwnaf!e on hui/dinf! hehavior, it was determined that even i(a large 
nrflnher ot connections experience ú·acture at one beam flan veto column ioint 
rlzer<' is rela/il'e/r lillle incrmse in the probability o(rdobql col/apse in a fitture 
cartlu111akc. Similar/y rhese investif!ations indicare that ifhoth the top and 
horrom heam Oanae ro column ioinrs fi-acrure in a larrre a numher o(connections. 
" twr swniticant increase in the erobabilirv o( global huildina collapse occurs 
_TIIcretfn-e trJ reduce the costs associated with post-earthquake inspections with 
rlw ¡mh/icmion o! lnterim Guide/mes Adl'isorv No 2 it js recommended that post
carrlunwke insvections initia/lv he limued to visual inspectjon ofthe beam bottom 
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tlant'e ro column toinr revion. /(there is evidence ofootential damage in this 
t.:Ct'irm 1/wr rs not J¡rec!lv ohsen•ahle hv visual means for examole a va e between 
tlw tre/d hac;kina and colwnn flanf!e then sueplemental invesrioattons ofthis joint 
.1hould he conduCled IIS/11!! NDT. Similarlv if"it is determined thar (ractures have 
occurred ar tite heam horrom tlant'e hJint. rhen inspectioJH o(that connection 
~u/el he extended lo encompass the en tire connecuon including the top heam 
[/jl!n'e ioinr rhe shear rah and column uanel zone. This auuroach was vermitted 
m un u/remate. in rhe orivinal uuhlication ofthe lntenm Guidelines. 

\" 
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5.1.2 Gravity Connections 

There :~re Illl modificatlons to the Guidelines or Commentary of Section 5.1.2 at this time. 

5.1.3 Other Connection Types 

There :~re no moditicat1ons to the Guidelines or Commentary of Section 5.1.3 at this time. 
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5.2 Preparation 

5.2.1 Preliminary Document Review and Evaluation 

5.2.1.1 Document Collection and Review 

There ~re no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 5.2.1.1 at this time. 

5.2.1.2 Preliminary Building Walk-Through. 

There are no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 5.2.1.2 at this time. 

5.2.1.3 Structural Analysis 

Therc are no moditications to the Guidelmes or Commentary of Sect<c :1 5.2.1.3 at this time. 

5.2.1 .4 Vertical Plumbness Check 

There are no modifications lo lhe Guidelines or Commentary of Section 5.2.1.4 at this time. 

5.2.2 Connection Exposure 

Pre-inspection activities to expose and prepare a connection for inspection should include the 
l<>.:al remnval nfsuspended ceihng panels or (as applicable) local demolition ofpem1anem ceiling 
limsh m access the connectton: and cleaning ofsufficient fireoroofing from the beam and column 
,urfaccs lo allow visual obseiTation of the area to be inspeqed. lf initial inspections are to be 
litJlited lo 1he heam hottom flange to column joint and the sUrrounding material. fireprooting 
slwuld be. removed trom the connection as indicated in Figure 5-l a. Removal of firenroofiug need 
<>nlv bé ,u'fficient to perrnit obseiTation ofthe surfaces ofbase and weld metals. Wire bmshing 
ami ck:lllin\!.J0 remove all garticles (lffireoroofing_j}l.aterial is not necessary unless ultrasonic 
t_csl)ng ,,fthe joint area is to be c·,mducted. In the event that damage is found at the bottom beam 
ibnue to column joint then additional fireproofing should be removed. as indicated in figure 5-

_1 h. lo ex pose the column panel zone. the column flange. continuity plates, beam web and t1anges. 
The extent of the removal of fireproofing should be sufficient to allow adequate inspectiOn of the 
"'rl:tces to he inspected. Figure 5-lb suggests a pattem that will allow both visual and NDT 
insj'eclion of 1he top and bottom beam flange to colurnn joints. the beam web and shear 
'"""""cl!llll. column panel zone and continuity plates, and colurnn t1anges in the areas ofhighest 
c·.\peclcd dcmands. The maximum extent ofthe removal of fireproofmg need not be greater than 
,, dtslancc cqual lo the beam depth "d" into the beam span to expose evidence of any yielding. 
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figure 5-1!;! Recommended Zone for Removal ofFireproofingfor Complete Inspectjons 

Comllu:nfliiT: f(insneclion is lo he limiled lo visual qb,ervation o(the sur(aces o( 
!he hase mewlal1lill'eids cleanina o(firenrnofing need only he sufflcient to 
<'X()OSL' 1/u:se l'!lrfilces. Holt'ever i(u/trasonic teytina is ro he per(ormed the 
qrrtúce ot•er trhich tite scanninp wi!l be performed must he free Ch:tl;ltil0 ofncJd 
", e,,_ ""el, e,,¡' t:! o( mil/ sea/e and weld spatler. Su eh cleaning should be done 
"irh ca re. prc/erahh- usmg a power wire brush, ro ensure a c/ean surface that 
,/oe.' /lo/ af(ecr rhe acclll'llCl' o(ultrasonic 1esting. The resulting surfacefinish 
s!wuld he c/ean. ji·ee of mil/ sea/e, rust andforeign matter. The use of a chisel 
s/uwld ht: m·oided ro preclude scratching the stee/ surfaces which could be 
miswkenfin-l·ield fines. Spraved-onfireproofing on WSMFs erected prior ro 
uhoul ~1971! is likelv lo conlain asbestos and should be handled according ro 
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applicahle swndardsfár the removal uf hazardous materials. Health ha7 ards 
associated lVith ashestos were recof?nized hv industry in the late 1960s and bv 
1 c;ny most commercialproduction o( asbestos containing materials had cea sed 
In .·1 uril. 197 3. the federal vm·ernment fi>rmallv prohibited the oroduction o( 
ashestos containinv material\" with tite adootion o(the National Emission 
.'irandwd<· fár Hazardous A ir Pol/utants Allowjng (or ¡he/( lite o(materja/s 
¡m"/uced orior to that date 11 should be considered qossjb/e that buildinvs 
cons/mcted prior ro !975 contain sume al"hestos hazards To preclude phvsical 
e.r¡}()st/re lo hazardous ma/erials and working conditions in such huj/di1ws. the 
Sll"l!cll!nil engineer s!wu/d require hv contractual agreement with the building 
1!\1"11<'1". prior /o the swrt of"the inspeclion program, that the building owner 
deln·er 111 the struc/ural engineerfor his/her review andfiles a labora/O!")' 
cerlifica/e that cnnfirms !he ahsence o( asbestos in structural stee/ jireproofing, 
loca/pipe insufalion. ceiling files. ami drvwall joint compound. 

h~ e ; u He , ;r ;f)l: q, ¿; oj·isFg : t\ Héi: t: 1 :',itNaéi!e:sl ilf Tic. ttJ e 5 1 ia a3t t]LJCde #9 
! ! · 1 1 T 'T · · ,/' t f J L. · 1 L¡ ' 

t tt : ::. i:tltwftt er: l.)Gtt!ttnf Jllii top tidá&I'Jft8JH 0 i:úé': J a;l0 B ftJ tOtltlii;l 

• 1 1 1 1 ~ 1 • tJ. ~1 1 , i ¡ i:l!. : t!t le'tlJll 1 t tJ tllft . tlttf: téiJIJliE(idH tlft;>l@ i8oli:if:ljhl:li'L _81ft. .a 
el. e Is .. tt/ ,·,p ;'he tt ;JJ;iltJfht:_l (t beetio .. 5.1.1. §(:Ha t::rgisraa: !9~: efe: ro isft'tia!(v 
,· ... ; e e! :f(: :he h: t!om 'Jttt:trjltt:r

0
e " ftt:rrsrjaiilt. [¡¡ &tteh tttWt.:. t:~e [;rttial 

\"" ;ti/t f'¡(, ep: ot fii1 0 ettd he :ffd: e {i:sFtfedtha::l hétiaa:teéli:l the}i0 t;;a. {lt!,t.te: 
, Ji :ti u 1 i:;. 'Jit etit :l. eh: Htt 0 e td u e a, tsFc etit " is eusp eated. the:tful! : e:rro • al. a.1 
:::e/, e e: fe e 1 ,·: r :he ¡.;o l:: e .. ·:~u tthl he p t; _lú: ;Ht d ta ti U-a t i; fSfJCetia: f af a!l él: eec z~lthe 

'lltefi ;¡f. 

5.3 lnspection Program 

5.3.1 Visual lnspection (VI) 

There are 110 modificattOI1S to the Guidelines or Cornmentary of Section 5.3.1 at this time. 

5.3.1.1 Top Flange 

There are 110 modifícations to the Guidelines or Cornmentary of Section 5.3 .1.1 at this time. 

5.3.1.2 Bottom Flange 

There are no modifications to the Guidelines or Cornmentary of Section 5.3.1.2 at this time. 

5.3.1.3 Column and Continuity Plates 

There are no modifícations to the Guidelines or Cornmentary of Section 5.3.1.3 at this time. 
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5.3.1.4 Beam Web Shear Connection 

There are no modificat10ns to the Guidelines or Commentary ofSection 5.3.1.4 at this time. 

5.3.2 Nondestructive Testing (NDT) 

NDT .-h ... ultlma\lbe used to supplement the visual inspection of connections selected in 
"ccord~ncc with the lnterim Guidelines of Chapter 4. The testing agency and NDT personnel 
t'cTlónning this work should contóm1to the qualifications indicated in Chapter 11 ofthese lnterim 
'óu~tklines. The following NDT techniques;l!sttls may be used at the top and bottom of each 1 
""nncction. where accessible. to supplement visual inspection: These technigues should be used , 
\\·henever ,·isual mspection indicates the potential for damage that is not directlv observable. 

a) Magnetic panicle testing (MT) ofthe beam flange to column flange weld surfaceJ~Uay be 
used to contim1 the presence of suspected surface cracks based on visual evidence. Where 
ti·actures are evident from visual inspectwn. MT should be used to confim1 thelateral 
extent ofthe fracture.All JMrfaees whiek ware vis1:1al1y iHSJ3eete8 sksH18 Be testeS \:lsiHg tke 
n=:b=nctie ~st1i.ele teefu~iE'}HtL 

C ·,illllll<'llrarv: The color oj'powder should be selected to achieve ma;rimum 
co/lfrasr /o the hase and wdd metalunder examina/ion. The test may befurrher 
enlwnced hy applvmg a wlllfe coaring made specijicallyfor MTor by applying 
JWIIellwll de1·eloper prior ro the MT examination. This background coating 
should he allmi·ed 10 thoroughlv dry before performing the MT. 

hi Ultrasonic testmg (UT) mav be used to detect the mesence ofhidden fractures. where 
'isual inspection reveals the potential for such fractures.efell Mteeo et the SeeHt f.lenee 
\:¿\eL tHld seljaet!nt eahtHln t1Hflft.; (eJHeHBiHg at leaot 3 isekeo aSa • e aH8 @elev/ tke 

"' 

1 cJ¿tltl el n d f the CJP :Yé!lEi. sl8He tka fa e 8 @ f tke e ahtfthl~ e~tt set leas dtB:ft 1 l '2 titr;E!S tfle 
¿ulttn1n tla11ee thiehneas). 

e 'ommelllwT: The pwpose o{ UT is to 1) loca te and describe the extent of 
111remal defects nO/ l'isihle on the swjáce and 2) lo determine the extent of crac/(S 
ohsen·ed visuallv and hy MT,_}hese guidelines recommend the use o( l'isua/ 
inspecrion as the priman) too! fnr detectinri earthquake damage fSee commentary 
r,' Se c. 5 .. l. 1 l. UT can he a usefili technique (or contirmation o(the qresence o( 
.\1/.lnecred fi·actures al the heam (/anae to co/umn f!ange joints. Visual evidence 
rilar maF slwf!est the need (or such testinf! could include aooarent seoaration o( 
rhe hase o(the H•e/d lwckina fi·om the (ace o(the column. 

R~quiremems and acceptance criteria for NDT should be as given in A WS D l. !:2.8 Sections 6 
ri~. .-\cceptance or rejection of planar weld discontinuity ( cracks, slag inclusion, or lack of 
JiiSion l. including root indications. should. as a mininlum, be consisten! with A WS Discontinuities 
Se' enty Class designations of cracks and defects per Tabl~6..l of AWS D 1.1;;2¡¡ for S talle 1 
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Structures. QsBH1 t:ian~i! u siSa Eihs·etiEI @e testeS as "tenaieM .. el8s" ~er A'.l/S 91.1 Tal~le g_}f.J, 
'i •M :. Backing bars need not be removed prior lo performing UT. 

Commel71<1r\'.' The va fue uf UT for/ocaring small disconrinuities at the root of 
heilm //unge ro column flange welds when the backing is /eft in place is not 
llllll'ersallv accepred. The reliabihty o{rhis technique is particularlv questionable 
i!llhe center of'the ioint. \\'he re rhe beam web obscures the signa/. There have 
hee11" numher of'reporred msrances o(UT detected indications which were not 
tinuulupon remo vi// o(!he hacking. and similar/y, there have been reponed 
ills/allces of'defecrs which 1rere missed bv UT examination but were evident upon 
re/IU!1•al of'the hacking. The smallerthe defect, the /ess like~v it is that UT alone 
11'ill re/iah/v derect lis presence. 

Des¡¡¡ fe rhe porenrial inaccuracies o(rhis technique, it is the only method 
Clll'{'('llfh· availahle. shurr o¡ renwval o(rhe backing, to jind subsurface damage in 
rile 11·e/ds. Iris alsu rhe mosr reliahle method for jinding lame/lar problems in the 
<'llillm/7 f/ange (lvpe C4 a11d C5 damagei opposite the girderjlange. Removal of' 
"""' hacki11g arrhese co/lnecltons resu/ts in a significan/ cost increase rhat is 
¡>mhi!hlv no/ warrallled unless UT indicates widespread. signijicant defects 
.and/or da muge in !he huilding 

The proper scanning techniques. beam angle(s) and transducer sizes should be used as 
spcutied m the written UT procedure contained in the Written Practice, prepared in accordance 
"ilh Scction 5.3.3 ofthese lnterim Guidelines. The acceptance standard should be that specified 
in thc origmal contrae! documents. but m no case should it be less than the acceptance criteria of 
A \VS D 1.1. ChnJ3t¿r S. fer ~tatieall: · Laa8e8 StFMetHres. 

The hu:¿ m¿tal :lisul8 Se oeanne8 ,·ith L'T far t!raele-s. Cratdm , hieh kave ~F8]3Bgate8 te tke 
:"""ttrlilc e e f th¿ , :el8 l!'lr SeaHl fUt8 eeluntl1 ~Htse FHetal :: ill fJFsfJa8ly ka': e 8eefl: 8eteete8 l3y ·, isual 
~,·,:¡ ,¿\it'n ~Rt=i l"l:tB:eHet:e ~artHÜa ta.tJ J38r~8HiieB esrlier. The fFttffJSOe sfuhf8:B8Hie tesÜHg sftke 
ha. e m¿tttl iu ts: 

L clt~Et e tHHi éle:>1enB e the e. tteRt a f iRteFHal iREiieatieHa ft8t 8f3fHtreRt SR tke entrFae e aH El, 

f?¿ternline tl1e enterH of eraelés fstiNEI visHally aHB By ITl:Sg;Hetie J9Bt:Ftiele test. 

( 'omlll<'lllwT: Liquid dve pe11etrant testing (PT) may be used where MT is 
¡m'C!uded due ro geomerrical conditions or restricted access. Note that more 
,.ll'lll!f,<'lll re,¡uiremems f'or surface preparation are required for PT !han MT, per 
.·IIIS DI.!. 

11;: e:ttiutl. .'/9T. /re u:'...' he J9C.)fn• sitDt.'ae:a§§ t.J.u;ftJH ti&kli &jtha áatta:n 
1 tT · · • p 1.1 . . tf" · ·r-1 · 1 ~ ~r~ r lt ll 1 f ¡: Cilf.:.L .J Odio. t 1\l ll t 1 Cl . !1 11>f€: t! tl: t' Ht:ll§e8: lfltHilry St0 :l8:5; 8:H ~ 
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Sluhs. flooring a/1{1 roo(ing need not he removed ro permit NDTofthe top 
.flange ¡ointunless there is significant visible damage at the bottom beam j/ange. 
udiucenr column flange. column web. or shear connection. Unless such damage 
is 111·ese111. NDT o(the rop 1/ange shou/d be pe1jormed as permitted. without local 
n'II/IJ\'UI of rhe diaphragms orperimeter wal/ obstructions. 

Ir shou/d h.- nored thur L'T is not 100% effective in iocating discontinuities 
ami de(ects in CJP heam f/ange lo column flange welds. The ability of UT to 

reliuhh · detect su eh detixts is verv dependen/ on the skill of the operator and the 
nm· taken in the i11.1pection. E ven under perfect conditions, 1! is difjicult to 
uhla/11 reliahle readtngs of condition.1· at the center o(the beamflange to colwnn 
!laf1ge co11necrum as re tu m signa/.1· are ohscured by the presence of the beam 
ll'Ch. l(hucking is left in place 011 the welds, UT becomes even /ess reliable. 
Thae hm•e heen a numhcr o(reporred insrances in which UT indicated apparenr 
d<'!ecl.\', rlwr ll'ere/owu/nor ro exisr upon Innova/ ofthe backing. Similarlv. UT 
l111v twled in some cases ro loca/e de(ects rhat were la ter discovered upon removal 
u/ rl"' lwcking . ..Jdduional informa/ion on UT m ay be found in A WS B 1.1 O. 

5.3.3 Inspector Qualification 

5.3.4 Post-Earthquake Field lnspection Report 

Thcrc are no modificatiOns to the Guidelines or Commentary of Section 5.3.4 at this time. 

5.3.5 Written Report 

Th~r~ are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 5.3.5 at this time. 
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6. POST~EARTHQUAKE REPAIR ANO MODIFICATION 

6.1 Scope 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.1 at this time. 

6.2 Shoring 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.2 at this time. 

6.3 Repair Details 

There are no moditications to the Gmdelines or Commentary of Section 6.3 at this time. 

6.4 Preparation 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.4 at this t1me. 

6.5 Execution 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.5 at this time. 

6.6 STRUCTURAL MODIFICATION 

6.6.1 Definition of Modification 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6.1 at this time. 

6.6.2 Damaged vs. Undamaged Connections 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6.2 at this time. 

6.6.3 Criteria 

l'nnnection moditicatwn in tended to permit inelastic frame behavior should be proportioned 
so that the required plastic deformation ofthe frame may be accommodated through the 
de,·elnpment of plast1c hinges at pre-determined locations within the girder spans. as indicated in 
¡:,,ur< 1 1 ~ Fil!ure 6.<; 3-1. Beam-column connections should be designed with sufficient 
'' rcngth 1 through the use of cover plates. haunches. si de plates, etc.) to force development of the 
pi asile !unge away trom the colunm face. This condition may also be attained through local 
"cakening of the beam sectwn. at the desired Iocation for plastic hinge formation. AII elements 
nf the connection should ha ve adequate strength to develop the forces resuiting from the 
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l(ll'lnation of the plastic hinge at the predetennined Jocation. together with forces resulting from 
~ravity Joads. 

U ndeformed ! 
t·r:1111~ 

~! ----[-------------~~~~--~ 

Plasuc Hinge 

14 
14 

L 

L' 

.) 

drlft angle. e 

!Ligur~~ 12 Figure 6.6.3-1- Desired Plastic Frame Behavior 

Colli111<'11Wil': Non/inear deforma/ion offi"ame structures is n'Picallv 
ucco/1111/(idated through the development o(inelastic flexura/ or shear strains 
ll'llhin disaere regions o(the structure. Al large inelastic sirains these regions 
cal/ dc,·elop into plasllc hinges. which can accommodate significan/ concentrated 
mlatwns lll U!IIS/al1l (or nearlv constan/) load through yielding at tensi!e jibers 
u1ul huckling at compre.\'Sn·efihers. lf a sufficient number of plastic hinges 
derelop 111 a ti-ame. a mechanism isformed and the frame can deform lateral/y in 
u plastic manner This hehavwr is accompanied by significan/ energy 
dis.1ipa1ion. parllcu!arh· ifa number ofmembers are invo!ved in the plastic 
heha,•ior. as ¡re// as substantiallocal damage to the highly strained elements. 
Thc timnation o(hinges in columns. as opposed lo beams. is undesirab/e, as this 
rcsults in thejimnation o( ll'eak ston' mechanisms with relative!yfew elements 
panicipaung all(/ consequent~v /ittle energy dissipation occurring. In addition, 
su eh 11/l!chanisms a!so result in local damage to critica/ gravity load bearing 
elenu!nts. 

Thc prescrip1in: mnneuion contained in the UBC and NEHRP Recommended 
!'nil·isions prior 10 !iu: .Vonhridge Earthquake was based on the assumed 
den·lopmem o(plas!ic hinge ~ones within the beams tH-adjacent ro the fa ce of the 
cn/umn. "'." ll'lfhin rhe colwnn panel zone irself Ifthe plastic hinge develops in 
1he columnpanel ~one. rhe resulting co!umn deforma/ion results in very large 
.H'COIUÜIIT srre.1ses on rhe hewnflange ro column jlange joint, a condition which 
can mnrrihwe IIJ hrirtle fáilure. 1/"the plastic hinge forms in the beam, al lhffface 
n(rhe column. t/n,· cun result in verv lar~e ¡.¡.,,8ft f.¡ thie!Hress s::tíli,r ikliréJ.rtle an 

' ' o 
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;,C,e e ulr::H1f fla.r 0 t fléiM; itt! &:id lttf7!;t3-i-Ht:':ltr_;:w srrain tlemttnti.; 011 thc 'r':eld mcttil 

,., 1 ,.."'"",.., '· • • ·, ., ·" • · 1 • t d t · d d th Id d :.1-'- .. .i< ..... en .. _,:ctt .. lftt.c.t.. tll/t.',sreuan sram eman sonewe e. 
heam flwwe to co!umn flanoe joinr. These conditions can also lead to brittle 
jouzt failure .. -lltlwm:fl Onf!oing research mav reveal conditions o(material 
f'roocTiil!.\. dcsq!JJ and d\·railing configurations that permit connections u·irh 
1 wldinv ncclfiTÚH.! at the column t'ace ro perf(Jrm re!iahh~. (or rhe pre.\-ent, zt is 
~·ecummcndcd In oJrtler ftj tit:hie':'e more reliti:hlej3c:formanec. it is rccontmentletl 
ilwtthe connection o(the heam 10 the co/umn be modified to be su.fficient/y 
.,trong to /orce tite inelastic action (pfasric hinge) away from the columnface. 
1 'fusile hinges in sree/ heams lwve.finite !ength, typically on the arder of half the 
""""' de¡ JI h. There/i>re, the locationfár rhe plastic hinge should be shifted at 
h·ast t!wt disrance awav.fi·om theface ofthe column. When this is done, rhe 
finura/ demands on rhe columns are increased. Care must be taken to a.,sllre 
t/J(It m:ak co!wnn conditwns are not inadvertently created by local strengrhening 
uf rhc connecllons. 

!t .IIW11id he noted that connecrion modifications of the !)pe described a hove, 
11-!11/e heli<'1'ed 10 h<' effecllve in preventmg brittle connecrzon Ji'actltres. wi/1 not 
jii'L'1'<'1ll stmctural damage from occurring. Brittle connectionfi·actures are 
1111desirah/e hecause the.v result in a subsrantial reduction in the lateral~f'orce
re.,isting strength of'rhe srructure which, in extreme cases, can result in instability 
/11/(/ co!lapse. Connecrwns modi/ied as described in these !nterim Guidelines 
slumld <'Xpenence mam· fewer such hrittíefractures than un; ·odified connecrions. 
Holi'<'1'1!1', the formation o( a plastic hinge within the span ofa beam is nota 
comp!eteh henign event. Beams which have formed such hinges may exhibir 
fu,·ge h11ckling and vie!ding deforma/ion, damage which typica!Zv must be 
repaired. The cost of'such repairs cou/d be comparable to the costs incurred in 
repmmrg./i'acture damage experienced in the Northridge Earrhquake. Tl1e 
¡JJ·tnllll'l' di/f'erence 1s that lile sa{el)' prmection wil/ be significantly enha:;ced and 
n1ost stmctures thot hm·e experienced such plastic deformar ion damage should 
, ·nJllinll<' to he sa(e fór occ11pancv while repairs are made. 

l(the 11pes o(damage descrihed ahove are unacceptable for a giL'en building, 
lh<'n altematil·e methods of'srructural modification should be considered thar wil/ 
red11ce r!te p!astic de/órmation demands on the structure during a strong 
eanlll¡uake. Appropriate methods o(achieving such goa/s in elude the installation 
n( wpp/emental hraced ji·ames. energy dissipation systems, and similar
.,.,.stematic nuuhficallons of'the building!; basic latera/force resisting system. 

f¡ 1.\ imnnrtanr In rcco!!nize thar in ti·ames with relativelv short bavs. rhe 
i/,·.~:mJ! !unvill!! 1ndicated in Fivure 6.6.3-1 mav not he able to (órm. J(the 
elt<'</11'<' tle.wmll<'n'.!lit !l. i'n tite Ovure/ o(beams in a (rame becomes too short. 
'"''" tite '"'{/JI/\' (}J' virder.\' "'"' l'leid 111 s!tear.before Z01J2S oU/exural plasticirv 
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can {orm. resulunr: in an int!lasric behavior rhat is more /ike tlzat o(an 
eccenrrica/1¡• hm,;ed ti-ame !han tlwt o( a moment (rame. This hehavior mav 
iuudverrenth: occur in ti·ames in which rf'!atil'elv lar;:e strenglhened connections . 
. \l!c'IJ as haunches. co\'lY ola le., or si de piares have been u sed on heams u:ith 
f't'Íurtn.·lr s!wrr snans This heha\'tor is i!/usrrated in Figure 6.6.3-2. 

TI!.- r:uidclines nmraincd 111 this sectirm are intended to address rhe desir;n o( 
tll·\ ura/11· dominatcd moment resisting fi·ames. ~Vhen utilizine these g-uidelines. ir 
'' illl!IOI'I<lllllo con!irm 1/wr the confir;uration o(the strucwre is such that the 
¡m·sumcd 1/c_mral lun!!ilw can actrw/h· occur. lt is possih/e that shear l'ie!dinr; o( 
/ranw ¡,,.""'-"· such as tlwt l'l'hematl<·a!h· illustrated in Fi"ure 6.6.3-2 111111' he a 
d('slrahle hehm·ior mode. 1-!tnrever. to date. rhere has not heen t:nouoh research 
cundu('!t•d i111o thc heh(H'tor o( such fi·ames 10 de\'elov recommended desi!:n 
'.!Uidelincs. /(nuHidicarions toan existan: trame result in such a confi{{lll"ation 

dt '.\I'..!IIL'I"s .\lwuld cnllsuler rc{(!rrinf! ro the code requirements (or eccentricallv 
hn" -, ·d 1 ramcs Par! icula r ca re ,-/wuld he taken to hmce rhe slzear flll k of suc/1 
"'''""-" 11!!<1111.1'1 lareral-rorsional hucklinr; and also ro adeauatelv stif(en the \\'chs 
Jn ut·ntt! local huck/im; Jollowin!! shear {}lastdication. 

Shear Link 

ShearLmk 

1-'l"lll'<' ó.ó.3-' Shear l'ieldin" Domin11ted Behavior o(Short Bar Frames 

G.6.4 Strength and Stiffness 

<1.6.4.1 Strength 

•._ 

., 

\\'hcn these Interim Guidelines require determination ofthe strength o'f a framing element or 
cmnponcnt. tlus shall be calculated in accordance with the criteria contained irlJBC-94, Section 

Post-earrhquake Repwr and Modifica/ion 

225 

ll 

' 



lnterim Gutdelines Advisory No. 2 SAC 99-01 

22 1 1.4.2 : NEHRP-91 Section 1 0.2, except that the factor q¡ should be taken as 1.0}, restated as 
lt>llows: 

2211 A.I :\1ember strength. Where th1s section requires that the strength ofthe member be 
tkvclopeJ. the following shall be used: 

Flcxure 
Shcar 
Ax1<.~l comprcss10n 
.-\xi·al tens10n 
Cunncctors 

Full Pcnetrí.ltJon \Velds 
Part1~ll PcnctratJOn welds 
Bolts and tille! welds 

M,~ Z F" 
V,= 0.55 F,. d t 
P" = 1.7 F, A 
Pst=fyA 

F,.A 
1.7 allowable (see commentary) 
l. 7 allowable 

.'\ltcrnatively the criteria contajned in the 1997 editjon ofthe,4JSCSeismic Provivions (or 
Srmcwm/ Srec:l Bui!dinvs IAISC 1997) mav be used. 

Commentarv: At the time the lnterim Guidelines were first published thev were 
hascd o111he l'JIJ4 edition o(the Uni(orm BuUdjng Code and the 1994 edition o( 
rhc VEHRP Pnll'isions. In the tune since that initial publjcation. more recent 
<'<iilions o(hOih documents hm·e been eub/ished and codev based 011 these 
docllllleil!S hwe been adomed hv some jurisdictions. In addition the American 
ln;_~lffllle of Steel Cowaruction ha.\' adomed a maior revision to irs Seismic 

l'ro~:tsiolls fár Structural Steel Buildina, C4ISC Seismic Prnvj,jonsl larae/v 
incomoratina ll'ith some modifica !ion the recommendations contajned in the 
1111eri111 Guidelines. This uedared edition o(the AISC Seismjc Proviyions has 
hl'en lltl'omorated hv rderence into the 1997 edition o(the NEHRP Provisions 
and has u/so heen adopted hv some junsdictions a¡ an amendment ro the mude/ 
hui!dintr codes. Stntc!ura/ uv<rrades de.wf!ned ro camplv with the reauirements of 
'"" IIJIJ7 . .JISC Seismic Prm·t.l"ion.1· m ay he deemed to complv with the intento( 
r!tese lllrerim Guidelines W!tere reference js made herein to the requiremems o( 
r!te /IJIJ4 Uniform But!dina Code or 1994 NERHP Provjsjons the paral/e/ 
f!rr>l'ision.,· o(the 1997 editions mav he used instead. and should be used in those 
¡urisdicrions t!wt lum! adoered codes hased on rhese uedated Handards. 

Purria/ penetration welds are not recommended for tension applications in 
cruical connections resisting seismic induced stresses. The geometry ofpartial 
¡wnerrafloll 11·e/ds creates a notch-/ike condition that can initiate brittleji·acture 
1111der co11ditwns of"high !ensile strain. 

1 /wn· WS.\IF wructures are constntcted with concrete (loor s/abs that are 
¡mil·tded mth /JO.I'ili\'e s!tcar attachmellf hetwee11 the slab and the top Oanges o( 
;/>,· '.!mÍen· o(rhe moml!nr-rcsisrinf! fi·ames. Althourrh not generallv accoumed (or 
in 1/w d<'Si!!n o(!hc fi·ames. the resultim: composite action can increase the 
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. :~ '· 1 '\ti -¡h ... · llll~mllatl¡lll nrc~l'ntcd 111 thl" fieurc is PROPRIETARY l 1S and ForCl'-.tn 

.',:t~·t:_;_::_J¡_..!..': .. .-,· 1"-~·.:-n :¿nnill'd ún l'..;c nítl11.s infoml&tton is stnctlv prohibHed L'xccnr a:-. authon?cd 
::;:-.. · :...\· rh:.· ¡j,\,:lill'l:r \ J~.lb1or.-.. shí..lll he Prosccutcd in :..~c~rdancc with L!S .1nd FnrciL'l1 

Figure o.6.i.6-l Bolted Bmcket iHodification 

/iolted hrackets can he used lo repair damar¡ed connections. !(damage is limited ro the beam 
(11111!!<' lo mlumn f/anr¡e welds. the dama¡:ed welds should be dressed out bv grindin¡:. Anv 
extstil1!! fractures in hase metal should be repaired as indicated in Section 6.3. in arder ro 
rntore the strenr:th o( the dama¡:ed members anda/so ro preven! growth ofthe fractures under 
'"'t>lied vrres., Since repairs ro base metaltvpicallv require cutting and welding. this reduces 
·"""""·lwt rhe admma¡:es cited above. with regard ro avoidance o(field welding. 

L~wcnmemal Results: A series o(tests on severa/ different conflrmrations o[proprietarv heavv 
l•olrcd hracker connections have heen per{Ormed at Lehigh Universitv (Ksai & Bleiman, 1996) to 
cuwlin· rhc.\T co11nections (or use in repair and modification applications. To test repair 
a¡>¡>/icltnons. hrackers were placed onlv on the bottom beam flange to simulare installations on a 
olllltc'clion wherc rhe hottom (/unge weld in the angina/ connection had failed. In these 
.\th'CÍIIIL'/1.1'. ho11om flan¡:e welds were not installed. ro approximate the condition o( a (ullv 
Jnte/1/l'ed 11-eid. Thc top f/anf!e welds ofrhese specimens were made with e/ectrodes rated {Or 
twrch rou:;hness. ro preclude premature (ailure o(/he specimens at the top flange. For 
'''<'C!IIl<'IIS 111 which hrackets were placed ar hoth the top and bottom beam f/anges. both welds 
,·,•re o111111ed Acceprahle plastic rorations were v.chieved {Or each o(the specimens tested. No 
ll'l"lín:; has Fe/ heen per(ármed ro determine the effectiveness o(bolted brackets when applied to 
<tll ,·x¡srin:; undamaged connection with {u/1 penerration beam (lange to column flange we/ds with 
/ul!· 1uuvhness or sq:niticunt detects or discontinuities. 

Ou<tt//1/alil·c Results: No. o(specimens tested: 8 
Girder Size: WJ6x40 and W36xl50 
Column Size: WJ2x65 and WJ4x425 
Plastic Rorarwn achieved. 0.05 radians. 0.07 radians 
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Designers using rh1s derwl are c:awioned ro he mindfu/ of not making cover piares so thick 
riwr excessll'elv /urge we/ds of the heanzflange combinar ion to column j/ange res u/t. As the 
l rJI!er piares in crease tn size. the we/d size must also in crease. Larger welds invariab~v result in 
grmter slmnkage srresses afl(/ increased potentialfor cracking prior ro actualloading. In 
.11/dirion. larga lt·e/ds 1vil/lead ro larger heat affected zones in the columnf/ange. a potentiallv 
iwut!e orca. 

I'N(omwnce is dependen! on prnperlv executed girder j/ange welds. The joint can be subject 
ro rhmugh-rhicknessfáilures in the columnf/ange. Access ro the top ofthe topj/ange requires 
.lcnw/iuon of rhe exisring slah. Access lo the horrom ofthe topjlange requires overhead welding 
,nul m u•· he pmhlematic filr perimeter.fi-umes. Costs are greater than those associated wllh 
ue¡wrwc/1t:s r!zat concentra te modi{ications on the hottom jlange 

f.r¡)(•nnrenwl Results: Si.r of eight connections tested by the University ()(Texas at Austin \\'ere 
dh!c ro uchiei'L' plastic rotcuinns o(at least 0.025 radians, or better. These tests ll'ere perf'nrmed 
"''ng hcal'\' column section.1· H'hich fárced nearlv al/ ofthe plastic deformarían inro the beam 
;•/u,·¡i,·/unge: 1'<'1'1' /irr/e column panel ::one de(ormation occurred. Strength loss at the extreme 
;,Tl'is o/ jiluslic rotmion did not reduce the flexura/ capacity ro less than the pi as tic moment 
, ·u¡,uc/11' o(!hc scction hased on mimmum specified yield strength. One specimen achieved 
¡•lwric m!lllions o(O.Ol5 radians 1rhen a hrittlefi·acture ofthe CJP weld (type W2 failure) 
,,, ,.w.,.,·d T!us mm·partia/11· he !he result o(a ll'eld that was not executed in conf'ormance with 
r ir,· ·'/ i<'U iícd 11·L'idi11g proccdure specificatwn. The second unsuccessfu/ test specimen achie1·ed 
¡•/,;,uc mluliom of 0.1105 radian 1rhen a section o(the co/umnj/ange pulled out (type C2 
¡,u/un·r. T!u: successfid tesis were termina red either when twisting ofthe specimen threatened to 
don urge !he lt'SI setup or tite muximum stroke of'the loading ram was achieved._Since the 
, ·unro/ellll/1 ol!lwt /estinv u nwnher o( additional tésts have been eerformed. Data for lfl tests 
'!'c.¡utfinu rhosc pcr{ormed hr Entre/lwrdt and reterenced above. qre in the puhlic domain. At 
/~·usr 1 ~ urhcr Tests havf! heen perfhrmed nn heha!fofprivate porties. ho~verer the data ú·nm 
!i.1t'''t' ft'ST\ are !Wl anlilahle. Some of'rhose rest.t· e:rhibited eremature fractures. 

! iuwrula/11'<' Results: No. o(.1pecunens rested: L8 
Girder Size: W21 x 68 ro W36 x 150 
Column Size: JVJ2 x /06 ro WJ4 x 455. """ tJ~ 
Plastic Roratwn achieved-

G 6.7.4 Upstanding Ribs 

4/3Specimens: >.025 radian to 0.05 radian 
+_-i_Specimen;¡_: 0.005 < e"ª< 0.025Q.Q15 rc:::ka,r O"~failu: e;J 
..J.j_~Specimen;¡,: 0.005 radian (:C~failtt: ej 

Thcrc are no moditications to the Guidelines or Commentary ofSection 6.6.7.4 at this time. 
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6.6.7.5 Side-Piate Connections 

There are no modifications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6. 7.5 at this time. 

fi.6.7.6 Bolted Brackets 

Heavv holted brackets. mcorporating high strength bolts, mav be added to existing welded 
connections to pro vide an altemattve load path for transfer of stress between the beams and 
c·olumns. To he compatible with existing welded connections, the brackets must have sufficient 
<trc'tH!th and nuiditv to transfer heam stresses with negligible deformation. Pre-tensioning ofthe 
hnlts or rhreaded rods attaching the brackets to the column flanges and use ofwelds or slip
critical cnnnections hetween the hrackets and beam flanges can help to minimize defom1ation 
under load. Reinforcement ofthe column tlanges may be required to preven! local vielding and 
excessive deformarían ofthese elements. Two alternative confi!!Urations. which mav be used 
either to repatr an existing damaued. welded connection orto reinforce an existing undamaged 
conncctron are illusrrated in figure 6.6. 7 .6-1. The developer of these connections offers the 
hrackets in the fom1 of proprietarv steel castines. Severa! tests ofthese alternative connections 
h:11 e hcen performed on spectmens wtth beams ranging in srze from Wl6 to W36 sections and 
"nh lart!e plasttc rotattons successfullv achieved. Under a project jointly funded by NIST and 
.-\ISC. the use of a single bracket at the bottom flange ofthe beam was investigated. lt was 
,Jc_¡ermined that sinnificant tmprovement in connection behavior could be obtained by placing a 
hracket ar the hottom beam tlange and bv replacjng existing low-toucrhness welds at the top flange 
ll'ilh tougher matenal. NIST 1998 provides a recommended design procedure for such 
~·lmnection nJodi fications. 

/),·.1/!!11 /1·.1·11<'S: Thc concept o(holted hracket connections is similar to that o(the rit·eted "wind 
, '""'''cl/ol/s "Clllll/llonlv in.walled in steel (i-ame huildings in the earlv twentieth centwT. The 
J'/'111/UIT dd[erence is that tlze ril·ered ll'ind connections were tvpicallv limited in strength either 
In· 1/c.wralr·ielding o(outstanding (/anges n(the hrackets, or shear and tension on the rivets. 
r,;;/za tlw11 hv flexurallzingmg o(the. connected ti·aming. Since the old-stvle wind connections 
, u11ld IIOI/1'/J/Calh· dn•eloo tlze fle.wral strength o(the girders and also could he quite flexible. 
¿¡,,.1. 1t'o11ld he classi[ied either as partial strenrrth or partiallv restrained connections. Followinr; 
1/h' .\.onlmdge earthquake. the concept n(designinz such connections with high srrenr;th holts 
<111d hcmT o lates. to hehave as fi¡Jft· restrained connections. was developed and tested hv a 
··,·nwr· oartr 11·ho has applied for patems on the concept o(usingsteel casrinzs fnr this purpose. 

llrrl!cd hracket connectinns can he installed in an existing building without field welding. Since 
;i;¡ 1 reduces thc nsk of construction-induced tire, brackets mav he installed with somewhat less 
,f<mo/llllill o/ nistim: arc!mcctural {eatures than with welded connections. In addition. the 
uuulur ussurtlllCI' issues related to [ield welding are eliminated. However. the fahrication o( che 
hrud,·r.l thcmseh·es does reqwre qualitv assura;:cc. Oua/ity assurance is also required (or 
"''r'l'<lllliiiS related to the drilling o(holt hales for instal!ation o(holts, sur(ace prepara/ion o( 
;,11·i11'' .dlr/úces a/lll {iJr installation and tensioning o(the holts themselves. 
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1 Ouantitative Results: No. of specimens tested: -21! 
Gu·der Size: WJO x 99 
Co/umn Size: W14 x 176 
P/astic Rowtion achieved-

Specimen .¡. UCSD-IB-:_0.04 radian (wlo bottomf/ange we/d) 
S¡Jecimen~ UCSD-3R:0.05 radian (with bottomflange weld) 
Spaimen UCSD-4R: 0.014 radian (dvnamic-limited bv test 'etupl 
Suectemn UCSD-5R: O 015 radian Cdynamic-limired hv rest seruu/ 

Ginler Stze: JV36x 150 
Co/1111111 Size: _ W 14•25 7 
P!asric Rowrion achieved-

Spen111en UCB-RN2: 0.014 radian (no modification oftop we/d) 
Speci111en UTA-IR: 0.019 radian (nartial modificarion o(rou weld! 
Soecunen UTA-IRB· 0.028 radian (modified top H·e/d) 

Gmler .')i~e: W36x150 
Colu111n Size: W/4x455 
Pla.l·nc Rotwion achieved- •.. 

Suec111enr UTA-NSF4: O. O 15 radian Ú'º modificarían o(rop weld/7 

Girder Size: W 18x86 
·Colu111n Size: fV74x279 
Plasric Rorarton aclueved-

Spec/1111!11 SFCCC-8: 0.035 radian (cover plated top flanf!e) 

8.6.7.2 Top and Bottom Haunch 

•j• 

" 

... 
Th~r~ are nn modilicarions ro rhe Guiddines or Cornmentary of Section 6.6. 7.2 ar this time. 

6.6.7.3 Cover Plate Sections 

Figure (l.ó. 7.3- i t'igHre (, 1 !'\ illustrares the basic contigurations o.f cover plate connections. 
The assumprion behind rhe cover piate is that it reduces theapplied stress demand on the weld at 
1 h1· L·niumn tlange and shtfrs rhe plastic hinge away from the column face. Only the connection 
'' uh co\'er piares on the rop of rhe rop flange has been tested. There are no quantitarive results 
¡',,,. -:m·er piares on rhe bonom side ofthe rop flange. such as might be used in repair. It is likely 
'.lut rhicker pbres would be requtred where the plates are installed on the underside ofthe top 
:1:1ll"L'. The implicarions ofrhis deviation from the tested conliguration should be considered. 
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¡.J-+i;.~·ttttFrt"e-f(•l-f*-JU.:..!!.!~l!.:.!!:.ld:l- Cover Plate Connection Modification 

/le.\ian J.,., /les: Ful!nlt'Lil'.! r!tc .Vorthridgc earthyuake. the Universttv o( Texas af Ausrin 
._ ,J/ulunt·d u urovram ot n'\t.:arch. under{Jrn·ure timding. to deve!op a moditied connection 
.·n¡¡¡j'....ruJollun fnr (/ specitlc proicC!. Follml'inga series o[unsuccesstid tests onl'arious n;pes o( 

, , 1/l!It '( ·¡ irms .. l¡ )H'f>Xillldk(t· etght connections similar fll_that shown in lry·gure é 18Fiaure 6 7. 3-1 

.,,lt-r-f.t'-r.!~ 1es1ed !Engellwrdr & Sahol- 1994). and "-e demonstrated the ability to 
uclii<'t'e ucccpwhle levels o(pla.I'IIC rotat10n provided that the beamjlange to columnflange 
n·t·ldinr_: ·.1 1I.\t-:-t- correct/_,. execwed and through-thickness problems in the columnjlange wereere 
'"·o¡d,·d. 1 Jue 111 1/w S1!!1111Íulllf ¡mhli~lfV tizar {iJ/lowed these successtiil tesrs. as well "s the 
, r ·nltnll!l ni tlws(' c:onnc( riun' rc/afn'c ro some other alternatil'es. co1·er p/ated connections 
::':iu :,/;· ht'( unu· thl' nn:donummt confi!!urarum ll.'·it:d in the desif!n o(new hui!dinf:s. As a result . 
.. ¡::t!l!n(·r o/ uual!tin.uion ¡,··''·'han~ no11· hef!n pr~¡{ormed on different variations o(cover p/ared 
, • •¡/ii{ \ ·.:in11,· , ·ol'eTin!! a u·ide nm!!e o(memher sizes ranvinf! fl·nm TVJ6 ro TV36 heams. as· parro( 
··:< ,/ntc'n ¡•mces.1 tor llldit·idual h111ldin!! orojecrs. The results o(fhesc rests hm·e been 
~._~_..:nc11 Í!tf! 11l!.rcd. \l·irlz a SP'Illticant numher o(/ailures reported. Althouvh this connecrion type 
.,;'''''"~'·':o¡,<' Sl!!l1i!ic""th 111ore n:liah/e tlw11 the tvpical pre-Northridf!e conneClioll. it should he 
, ')!..!:_j_}_l'ti !Íillf \'Oint' CO;ll/l!C!iOllS lllfnflfdnl!{S Í!lLOTDOrafing this detaif 111Gl" Sfi/1 he SUhjected fO 

._,: ¡·¡ h r u;: kl· 111 Jllated íátctu rt' dama;:e. Designers should consider using alternative connecrion 
~i'·'' ,·,nit'.\\' lughh· redundan! trumlllf..! S\'Stcms an! emploved. 

The "!'""" Hith the top f/ange coverplate located on top ojthejla11ge can be used on 
¡•,.,.iiii<'IL'I' tiwnes "·here access to the ozaer side of'the beam is restricted by existi11g building 
, iaddi11:;. The op11o11 H'ith !he cm·erplatefor the topjlange located beneath thejla11ge can be 
11/Sia//,·d triilwlll reqllinng modificatwn o(the slab. In thefigures shown. the bottom coverplate 
11· I'<'Cian¡;¡¡Jar. allil sized s/ightlv 11·ider !han tlze heamjlange to al!ow downhandfil!et welding of 
¡/¡e /0/111 heflrc>en !he 11m pi ates. Some configurat/Ons using triangular plates at the bottom 
¡ia11ge .. 11111ilar ro 1he top flange have also heen tested. 
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permitred h¡· rile wdc. thcrehv avoidinr: polentia/ (ailures dueto this kinkinf! 
lit:! ion on 1/u: column !lanacs 

6.6.7 Modification Details 

SAC 99-01 

There are no modiiications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6. 7 at this time. 

<i.G.7.1 Haunch at Bottom Flange 

Figure ~6.6. 7.1-l Illustrates the basic configuration for a connection modification 
,onsisting ofthe addit1on ofa welded haunch at the bottom beam flange Severa! tests of such a 
Lnoditication were conducted bvUang under the SAC phase I project IUang 19951. Following 
1 hat work, additional research on the feasibility of improving connection performance with welded 
haunches was conducted under a project that was jointly sponsored bv NIST and AISC (NJST. 
/ VV8\. As indicated in the report ofthat work. the haunched modification 1mproves conneqion 
performance by altering the basic behavior ofthe connection. In essence. the haunch creates a 
prop tvpc support. beneath the beam bottom flange. This both reduces the effective flexura! 
stresses in the heam at the face ofthe support. and also greatly reduces the shear that must be 
transmitted to the column through the beam. Laboratorv tests indicate this modification can be, 
,·J'It,cti\'e \\'hen the existinu low-toughness welds between the beam bottom flange and column are 
kit in ni:! ce, hnwever. more reliable performance is obtained when the top welds are modified.1 A 
;:mnpktc procedure for the design ofthjs modification may be found iPNIST 1998-
rdt¿n:ntiYe t!dnti;uratisna afthis Setail tkat have Been testeS (Uaftg 199§'). The Basie E!8HSE!f!1l is 

'' r¿inftlrez the! ¿om:t!etisn ,;ith tke J=JFS /isiatt e fa trÜtfl¿;l:dar ftaHHeft at tfte BsttSfh AaH~e. THe 
lltlt!Htletl Ae!lu~visr ofbath esRfi~ttftltisHa io ts akift tfte tJlastie kiH:0e frsH1 tke fsee sfthe esluffiil 
rttltl t: redttt'l tia:: 8en1~uui en the C.TP ·Ael8 S _,e iMereaaiHg tka efM!eti, e 8e}3tft sftke seetisH. IH sRe 
•¿· t.. ht1 • n un tlu }¿ft-sfFi;ure (J 18. the jsitH Setween tfte gir8er Bsttsrn flaH;e ttH8 eshtHlfl '1(85 

t.+ttl !'re c. le :imulat¿ 8: t'SR8ittsn :c'hieh 111~hkt 8E!E!tif ifthe Bati8Htj8iHt kaS Seen 8aHt8;::E!8. S lit H8t 

rerttii·¿eL ht tt .ileBHM te5le8 esHfie~:tratiar.. tke @sttsftl Aanee jaitH was re}3aire8 as S the tElf!l fi:laH¿;e 
w.t. rcpln¿¿S v:ith alaeall:: thieléeHsEI J3late, Jimilar ta tka Seta:ilsh~FA'n ifl FieHre é 9. 

!),·sl"ll f.l·sl/e.\·: This appmach <fe¡·e/oped acceplab/e /evels ofp/astic rolation. Acceptable /eve/s 
u/ cunnection slrcngth 1rere also maintained during /arge inelaslic deformations ofthe plastic 
hingc. Tfus approach does 1101 require that lhe lop jlange be modified. or s/ab dislurbed. unless 
uthcr condaions rec¡uire repairolthe topflange. "sir tJra detai:' a:r :+te :'e:lt a__,'}ki0 !irc 'Í !~. The 
hurrum tlallge is ge11CI'lllll' /úr more accessib/e lhan 1he top jlange because a slab does no/ have 
ru he 1'<'/IIIJI'ed. /11 additio11. lile lwunch can be insla//ed at perimelerframes wilhout removal of 
;f¡,· ,·_rrawr h11ilding c/addmg. There did no! appear lo be any appreciable degradalion in 
J'<'l"/111'11/llllce Hh.:nthe houor11 beamjlange was nol re-we/ded lo theface ofthe co/umn. 
:.':ullllllllill.l!, rlus adduumal H·elding slwu/d he/p reduce lhe cosl oflhe repair. 

/'a/ormancc is dependen/ on proper/v executed complete joint penetralion we/ds al 1he co/umn 
¡;wc a11(/ at thc al/achmem o(the haunc/1 to the girder bottom jlange. The joinl can be subject lo 
rimlllgh-rhicknessf/aH·s 111 the co/umnf/ange: hov•ever, this connection may no/ be as sensilive 
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lo rhis porenrial prohlem because o(rhe significan! increase in the ef(ective depth o{the beam 
sccrwn which can he achieved. We/ding o{the bottom haunch requires overhead we/ding. The 
skewed grom·e welds of the haunch flanges to rhe girder and column flanges m ay be difficult to 
( 'X('('if/('. 

!:~ r{)er!lllL'!I!a/ Res ulrs: TJ¡i.; tf11J" dttt:fr e! e: e{ op ttf ¿_ces{{eat {e tJ!.J aftJ!Batie t a tation. 5n SJ'etimelf 
, .1 (;¡ •• '' ~en 11 1. r· · ~ ~~ • 1. r ~~ B~tf 9 •. , xc tt , .. rn:l,:,cs r 11 ett• • eu a<uHü~ttil :lid P• t8;eaHr teia ,,o, ; t!fJBt• e:.. a;u_:•"i'tn nH 
1 l 1 1 1 1 .f.... . ,,, • t ( • • , 1 1 - . 1 1 e' 1. ~ .r m'"''' 1 tt ucnn:cr.u: tif~ ,, e re.n ,~ 1 .J}ectsHz;r:. d a:en:.• ¿;;a tt;t0 thete:t &>é!t :8Jit!t• tJotre 

• J 1 n 1 • · 1 r~ ,1 l • 'J' 1 1 1 1 1· tr :"e : . • t: t r !: e f;;J' ¡at: f0 e • t ri iJih; . eth t;: 1, ¡:;e: Ailf36 é';iél€8: uat8u tJ) 810 ; f~)4téls lf otJttth L7!!é'XA: f0 

,.¡ //¡¿ / s; JicH:...,c. Se;; :e ;(tlte 4t:e/¡¡l"'c. sflú.' /él uth iht.:aá to !aw: td ts; 'Sid:ral ln:altli:rg that 
ucct;;:erl 1 eccilt.c :he '!'e tc•;;;;r_}h:rc.e :tél. :wrrc.t:t'III:reá8y él C.lP ~tJld. .lsig:cUieantpc:titJirof 
1'

1
't

11 
• •

1 
• r·' '·'t ·r ·'r· '· r' a' t' ~·t'i.J '·'r· ·~~~~ea tat ;:e tH:c:: fit:.';.JH :u. tt.rtL;;;;.::.net~ttc. rra: 56fidi6ilt:ro~ztnt. nrort6tt8:é. "' '· 

1
1 1 

•• • 
1 17 r 1 11 1 Pt t 1 

,.., '
1 're '~t!'!J-· ··t 1 i"-!i e{~ Utl!té! 1 ·n ilt Nl:li,..._J/i:Ll.Jhil,:-.2 itftl ld.JiJLéúúftiLLóllit; fi¡f@¡f¡j¡fó,(fl.iJ" '''' Jú.l 

·"• ..... •rú(emf:'/: '"'ti' ;o u/ ctJtllJ:HL Ld ttith tht /i:Jt Jfk:Limsll. Ths ttat ;éft st~ael uht\T .;(yq'jleant 
1 cco:':4rtaklz' ....... /ec/o•cJ u. :'on(: 0 : t :t':rb t:ue/; e:tt:4e Baa:njla:rbt a:rel ~th i:rM:.;te?fio:r. dtt:'ris 
/¡¡:te. de:; Jlt"'. :hcd • e¡;tJi: i:r.::- tkdlttt,.;ecl :'l'oN:11;H ;'Jwr0 é' 11 ckh ilf tlris C"'•~fi0 it: a:ioll ta:rp; adttte 
' ' 1 1 1 1 1 [n 1 1 • 1 1 · 1 
f} !\;; c;t ;;lto:ree . . ttt!pftJi:e ttlé'r. 't.fi"L.ittJt• .:(;t:f0 M ;e?:é'::taLlfélt;fttl·tdtJHf0 Lit-=-¿· 

' ·· ' ' ·· ,·,¡ .... ' •· '·' • ,. '· ·' · ~ 4 · nr¡¡·ted ·n N!"T 1"98 a total !lltfd,iill LJ\:flli IJidlí4JJf. i.flJICfKi.lift rlLJt0 é)t3J btJi7l3flé'€l:if€if&~. S le /.}'/ 

~~t e; hcam-cniumn connection tests incornoratinv hottom haunch modifications ofpre
o\'orr..f.J.D.!.l<-<' co!7!7<'Ciio!7s lu11'e been tested in the laboraron' including (Wo dvnamrc tests. Mosto( 
1/rc nlllll<'crioll assemblies ft!Sfed resisred in excess o( O 02 radians ofimoosed o/astic roratinn. 
l1o11·c•·a {or rhose specimens i11 11-/rich rhe existino /ow-tourrhlwss we/d was left in place at the 
!,'t'tflll roe llwn'e ll'itiumr modification connecrion behavior was veneral!v /imited hv fi~actures 
c;ellcnlfJJW ar thesl! u·e/ds at relatil·elv low u/astic rotations !t mav be expected that enhanced 
/!¡'f'formullcc can he ohtuuzed hv rep/acina or re¡n(orcina these weld~· a.\' vart ofthe modification. 

::¡,ur·.' !~;.r.ú.il.-:'.1-1- Bottom Haunch Connrction Moditication 
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ce111er tl/lhe 'oilllllll. calculmed in accordance with 1he procedures o(Sect. 
f) (),3.5. 

Thi.' suw>lilicd ii(J(lm"ch ¡, nola!mn•s approoriate. -Ifnon-symmetrica/ 
Cllllll<'Ciion conjigurations are used. such as a haunch on onlv the bottom side o( 
1hc hcam. this cun res u/! ill an u neven distribution o( slijfness between 1he two 
colt111111 segments. and nrematun: l'ie/din!! ofthe column. either aho\'f:. or he/oH', 

rile ht·am-co/umn connection Also. it wa.\· t!etermined that for conllec!ion 

('(1/!lt'.!lii'U!WJ1.' 111 1rluch rile uanel 7 oue Út!pth represents a signitlcant ú·action o[ 
!lit ru¡u/ column hcu:/11 .. \'Itch as can occur in some haunched and side-pfared 
nmllcC!Jnns. thc de!inition o/ 'Aii... conrained in the initial vrinring o(the 
( ;uhlt·lllt<'s cnuld !ewl w c.rcessive co11sen:atism in determtnina whether or no! a 
\'/J'"Jl'--' n>lumn - H't'ak heam condition cxisls in a stntcture. Conseauentlv. Jnrerim 

liuulclines Ad,·i.I'OIT .Vo. 1 adopted the curren/ definilion o( I.Af, {ór use m tl11s 
! '\'¡t/1/alion Tlus dc;inirion rcauires that the moments in the column. at tite rop 

•_Utti hoflnm o/ rhe uanel ::onc he derermined (or tite conditton when a p/astic 
;'""''' hm iimncd '" u/1 heams in rhe connecrirm. Figure 6.6.6.3.6-J illusrrmes a 
llh'thod /or derermininc; rhis c¡uwzlifl'. hr such cases, fVhen evaluarion indtca!es 
1_/hll 11 srron" column- H·eak heam condillon does not exist. a plastic analysis 

·'''"""'he consideredto dererm111e i( an undesirable s/ory mechanism is likely to 
/11/"lll in rhe hllllding. 

1 

1 

i 1 

\'-V ~~~~ 
' 1 1 1 - ···-·-···-'·-

Note: 
The quantities M,,. V,, L, and L'are 
as previously identified. 
v,. is the incremental shear distributed 
to the column at the floor leve!. 

1 L-L )'2 
Other quantities are as shown. 

i ·¡"IIF<' liJ> () 3.()-/ ( 'alcu/arllm o(Cn!unm .~foment (or Srrong Column Evalualion 
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IL6.6.3. 7 Check Column Panel Zone 

The adequacy of the shear strength of the colunm panel zone should be checked. For this 

purpose. ihe term 0.8IM, should be substituted for the term O.SIMs in UBC-94 Section 

2211.7.2 1 : 0.9I<IJ,Mr in NEHRP-9 1 Section 10.1 0.3.1} re13eateEI eelew fer eeH\"eHieRee ef 
tderenc-c. M, is the calculated moment at the face of the column, when the beam mechanism 
li>nns. calculated as indica red in Sectwn 6.6.6.3.5. above. In addition. it is recommended not t\l 

· thc alic·mallve desi\!11 cntaia tndicated i11UBC-94 Section 2211. 7.2.1 1 NEHRP-91 Sect. 
ti] 111 .i 1 t. pcnmtt!IH! panel zo11e shcar stren\!th to be proport1011ed for the shear induced bv 
l:_~~ndin!2 mnmcnts ti·om !1:raYitv loads plus l.S5 times the prescribed seismic forces.For 
,., '"' cntcncc "r rcfcrence. UBC-94 SecttOI1 2211. 7., .1 is reproduced below. edited. to indica te the 
J ~~e( lllllllendcd arnl ication: 

2211.7.2.1 Strength lechtcdl. The panel zone ofthejoint shall be capab1e ofreSISting the 
shcar tnJuuti lw Aeam seH>Iin,; !Hef!lenu elle" te ¡,'faYity leaes ~l!ls ¡_g§ titHe: the 
1'" ¿¡ thed :ei.;mte feree.•. cotll tlle ·llear sl\eR¿th Reeel net e?Eeeeel that required 10 develop 
''~~,\-!.- lt.~I~ !, of the girders framing into the colwnn flanges at the jo in t. The JOint panel 
z, >nc shear strength m ay be obtained from the following formula: 

"·hcre: b,. = width of column tlange 
d, = the depth ofthe beam (including haunches or cover p1ates) 
d, = the depth of the column 
t = the total thickness of the panel zone includingdoubler pi ates 
t., = the thick.ness of the column flange 

(11-1) 

L . •n.'lllt'llfl/IT: TI! e efft:ct o(!Janel ::one shear vieldin? on connection hehavwr is 
,,,; ",·// IIIU!c·rs/r}()d. In rile Vll.lt. panel :one shear vieldin¡: has heen 1·iewed as a 
~\ 'I/ 1 '.!11 I!!L'l'iUII7 Ísm f ha! /Jt!l"1111TS O\ ·eral/ fl·ame ducfifitV demands (O he 

,,, c·nllllnodated ,,./u/e mil11111i=inv rhe e.nem ofinelastic hehavior required o(rhe 
:'i'dill all(/ heamllange lo co/wnn tlange jnint. The criteria permitring panel ~OJU! 
\/rctlr Sfl\'llf!lh ro he propnrrimu:d (or the shears resulnng ti·om moments due ro 
gmt·irF loads ¡¡/us /.85 t11nes rhc desivnseismic (orces was adopred hv the code 
-~f'l't ·¡ffca/h· ro cnco1rra•re desicrns wirh 1rar.k panel =ones. However. durinf! recen! 
!t'\lll!g n(/an_'t' scah: co11necrion assemh/ies u·ith rt:eak panel ::.ones. it has heen 
i{flh'CÍ lhíll 111 order lo uccnmmodare thc /arge shear defOrmations that occur in 
¡f?(· !hfl!l'l ::one. exrreme "kinkim: "de(ormations were induced into the column 
:i,ll!<;>"' .:r rile hcarn 1/am;c ro c:olumn 1/anr:e welded jm:Jt. While rhis did nor lead 
!•' nn·ma/1/re ioim fmlure 111 al/ cases. 1! is helieved to have co11trihured to such 
JJrt·nwrurc tatlures in ur lea.,¡ .'>tJIIU! o(the specimens. The recommendarions o( 
;/u., ,'t'clinn are uuendcd ro result in stronger panel zones tlzan pre\·ious/r 
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~! Note: if 2M,IL'is less 
then the gravtty shear in 

- o 1: the free body (in this 

"' -------
' case P/2 + wLY2), 
' then the plastic hinge 

,,~ 
, 
' location will shift and L · 
' must be adjusted, 

\ accordingly , 
'- p 

' ~ w ~VA 
Mpr (f'IE~~~~.~'A") Mpr 

: VplJ••---''-·---...,P~ 

taking the surn ofmoments about ''A··= O 
Vp={Mpr+Mpr+P U2+wL''i2}/L' 

SAC 99-01 

f'igun li ll Figure 6.6.3A-!- Sample Calculation of Shear at Plastic Hinge 

'' <•.1>.).5 Lktermine Strength Demands on Connection 

In order to complete the design of the connection, including sizing the various plates and 
_i<lllllng 11·dds which make up the connection. it is necessary to determine the shear and flexura! 
'lrength demands at each cntical section. These demands may be calculated by taking a free body 
, ,¡· th:<i port1on of the connect1on assembly located between the critica! section and the plast1c 
h<nge. l"¡,2t1re (· 15 F<uure (,_(, _,_5-I demonstrates this procedure for two critica! sections, for th~ 
he:nn shown in ri;ure é 1 IFiuure 6.6.3.4-1. 

frt f. 
PI asile 

• 1 ~ 11 lung~ 

~ 1 ; 1 • 

•• ! 
Mr 

• 1 ~ .. ~ , ;.1 1 

• 1 ~ 1 1 
11 ~ 1 L ,. ' 

' 

) Mpr 

Vp d.._., 

Plastic 
hmge 

x+dc/2 

Vp 

Ct u u.: al ScLtlllil :11 Column Facl! Criucal Secllon at Colwnn Centerline 

¡.:.¡!!"un· Íl 15 Figure ó.6.J.5-I- Calculation ofDemands at Critica) Sections 
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Commentwy Ea eh unique connection configuration may have different critica/ 
sections. Tite vertical plan e that passes through thejoint between the beam 
/lan¡;es and column (if"suchjcining occurs) wi/1 typicalzv define at least one such 
crir":al section. usedjnr designing lhe joint of the beam.flanges to lhe column, as 
ll"eiias <'l'lliuating shear demands un the column panel zone. A second critica/ 
·"'e /Ion uccw·s at lhe cenler fine o("the column. Moments ca/culaled at 1his poi ni 
are used ro check 11·eak heam - strong column conditions. Other critica/ sectiuns 
vlumlt! he se/a·ted as appropriale ro !he connection configuration. 

h.6.6.3.6 Check for Strong Column- Weak Beam Condition 

13uildings 1\"lllch formsidesway mechanisms through the fonnation ofplastic hinges in the 
h,·,¡ms can clissipate more energy than buildings that develop mechanisms consisting primarily of 
t'lasiic hmgcs in the columns. Therefore. if an e.<Jsting buildings original design was such that 
hingmg wnuld occur in the beams rather than the columns, care should be taken not to alter this 
hc:haYior wilh the addnion of connection reinforcement. To determine ifthe desired strong 
c·olumn - 1n:ak beam condillon ex1sts. the connectiOn assembly should be checked to determine if 
1he tl>lloW!ng equation is satistied: 

\\'hc:re: 

(6.6.6.3.6-Hl 

Z, is the plastic modulus of the column section above and below the connection 
F,, is the mínimum specified yield stress for the column above and below 
C. 1s the axial load in the column above and below 
~M, is the momeRt ealeulateEl at the eeRter oftfie eehlffifl iR aeeordaRee with 

S¿el!oR fdJ.0.3.5 sum ofthe column moments at the top and bottom ofthe 
r'md zone. respcctm':IY. resultinu trom the de-elopment ofthe probable beam 
plastic moments. i\·1"'. within each beam m the connection. 

( ·ummeman·: Equalion 6 ó. 6. 3. 6-1~ is l'ased on the building code provisionsfnr 
srmng column- 11·eak beam design. The building code provisions for evaluating 
1 rmng column - weak heam condilions presume that the flexura/ stiffness ofthe 
columns a hove ami he/oH· lhe heam are approximately equa/. 1hm the beams wi/1 
: rc·!d al rh,· (Ir ce o/ rhe column. and lhatlhe deplh o(lhe columns ami heams are 
•n111/l rc·larin' ro rheir respecti1•e span lengths. This permits 1he code lo use a 
¡·t'fan,·eh· _,fmple cttwttirm lo cvu!uate strong cnlumn- H'eak heam cnndilions in 
.: ,;;( 'Í1 Till' \lt/1! n(r/w tlcxura/ capac!ltes o(columns ata connection are campa red 
'":he 111111' o(lhe flenmd capacilles tn ¡he heams. The fírst puhlicmion o(thi' 
'''1<"1"1111 (;uulclincs /r)()k lhis sume appmach. except thal the defi11ilirm o/ I:Af,. \\'as 
•~>uJIIit·d ru exulicuh· rccovni~e that hecause flexura! hinging o(the beams would 
occur uz a lonlltU/l remo\ ·ed from tire file f.! o[the cofumn. the moments delil'err!d 
¡,,. rl:c h,•ams !o rhe conneclion 1r<Htld he /arger than lhe plaslic moment strenr:th 
nr"rhe l'c'i/111. In 1/us l!l/llll!IOII. I:M, 1ms taken as lhe sum o(the momenls al rhe 
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pnjimned to deternune the appropriate hinge locations. Note that in zones o{ 
high seismicity (UBC Zones 1 and 4, and NEHRP Map Areas 6 and 7) gravity 
load111g on the gu·ders ofearthquake reststingframes typically has a verv small 
e//ecr. 

<•.l•.ll.3.3 [)~termine Probable Plastic Moment at Hinges 

Thc probable value ofthe plastic moment.M,,, at the location ofthe plastic hinges should be 
dctermined from the equation: 

(é l) 

(6.6.6.3.3-1) 

11' h e re : Fl'----;cL-....an-,cót· Htte,{fi-'lir;oec¡,i e<11il1<te'tf\'~H'• a<+t -l'HKOeceeBüBHflllt:t s;-Hfe'Hl'-'. tlfll~te,..,ee'ffifeeeet~sHef>fks tffraaHtHH1h-aar.rd;l;eiC'lllEtJÍHCAteg'-'aEtlA!l<dá-fnll1 ooodee l!tiftn g 
uneertaimy. tal<eA a!;: 

1.1 when qualilieatiüH testing is JlerfermeEl er ealeHlatieAs are 
eorrelateEl with flF<YISHS qHalifieatieR test iR¡; 

1._· \'oh en desig11 is loaseS eA eaet!latieAS. aleAe. 

F,_, is the actual yield stress ofthe material, as identified from mili test reports. Where 
mil! test data for the project is not traceable to specific framing elements, the 
a\·erage of mili test data for the project for the given shape may be used. When'• 
mili tes.t data for the project is not available, the value otF,.m, from , 
ulole !J'-:Table 6.h.6.3-l may be used. / 

Z1• <s the plastic modulus ofthe section 

CommentwT: Tite U~ factor. in equation 6.6.6.3.3-1. is used to ttdft¡s; 
.Jcc·ou/11 /(¡r /11'0 et{i·cts. First. iris imended to account (or the tvpica! dif(ere11ce 
;,,.,,"''""rile ¡·ield stress i11 the beam web. where couponsfor mili certifica/ion 
I<'SI., are normal/v extracted. andm the val u e in the be a m jlange. Be a m jlanges. 
hemg compnsed o(tlucker material. l)pical!y have somewhat lower vield 
1/l'engrhs tilllll do heamweh materia/. S~cond. it is intended toThefaCIFW o,Cl.J 
,.,., , """"' ·. '"4 ti f,¡ accowzt fár strain lzardening, or other sources of strength abo ve 
neld . ·.-:, ·. agrees fúirlr we/1 wlfh ai'Ui!able test results. lt should be noted that the 
l.l/actor muld underestimate rhe over-strength where significantjlange 
hucklíng does 1101 aL! as the graduallimit on the connection. Nevertheless. the 
1.1 tilctor seems a reasonahle expecration of over-strength considering the 
nnnp/exilies 111\'oh·ed 
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Conneclion designs thur resu/r in excessive slrength in the girder connecrion 
relurive to !he colwnn or excessive demunds on the column panel zone are not 
e.IJJected ro produce superior per(ormunce. There is a care(ul balance that must 
he maintained hetween de1·eloping connectzons that provide for an appropríate 
allmmnce for girder m·erstrengrh and those that arbirrarilv increase connection 
Jcmand uz rhc quesT fiJr a "consen•ative "connection design. The factors 
suggesred a hove H'ere chosen in an attempt to achieve this balance. and arbitrary 
incn:ases in these \'alues are 1wt recommended. 

When !he lmcrim (;u¡J,·IIIT<'S 11·ae fírst puh/ished. Eq. lí.6.6.3 3-1 included a 
r rJt'flictt'fll. a. in tended m uccounr horh for the e((ecrs o(srrantlwrdening and 
olso /nr mndt:lill" wu·crla!llf\' when conncction deszans \\·ere based 011 

r_~fldtluuon\' as OJJ/Jo\·ed !o t1 ,,pecític urogram of qualification testinr¿. The inrent 
ni ;his 111mle/inr: lmccnat!lf\' laC!or IFU.'i 1\nJfo/d: to prol·ide addiltonal 
· 11/l\('ITi/f!SIII in !he dcsi!.:n 11 Íll'n succi!ic test data (or u revresentalin~ comu!crion 

:\·d\ nn¡ ;1\'atlah/e. and u/so u.' dn inducl.!menllo encourave onnects to undertake 
, , ii/lll'C/Ion oualiticannn tc.\flll!! urm:rams. A!Tertlu: Intcrim Guidelines had hcen 
:•1 l!H' t(w \DI!IC !11111..'. 11 hecame apuure11llfwtthis approaclz was no! un ef(ecti\'e 
u.·cluccmcnr ror proiects lo nerlorm alwlification testillf!. wul also thar lhc use o( 

.ti! nn T/r lan:e ¡·u/uc !iJI· lhL' a coetlicie111 otfen resu/1ed in exccssivelv /urge 

. fl/1/1('( 1iun l'l'lldorcm':! deJJlL.'J/1.\ tcuver piares. e.g,) and orher design {eatures !Íwl 

sl!d !!Uf amu.:ur cOI1(htnl·l' ro t..:nnd connecrion hehavior. Consequen!lr, ir H'as 
,/,·t'!d('d 10 re m un: 1/us /IU}(Iuitn!_! uucerwintv !Cic10r (rom the calcular ion o{ rhe 
i)/'nhuh!t• \'fU'W:!lh ot 011 o\·semh/v. 

¡,_(JJ,.~ -1 Deternune Beam Shear 

Thc 'hear m the heam at the locatton ofthe plastic hinge should be deterrnined. A free body 
,IJagrOJm ofthat ponion ofthe heamlocated between plastic hinges is a useful too! for obtaining 
t IJ,· sh~01r at ea eh plastic hinge. fí;ut e €: 1·1 Fil!ure 6.6.3.4-1 pro vides an example of su eh a 
L·a kulat 1 ()Jl. 
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.-,~¿ Cnivc.-.;ify ;¡(Texa.; ut. Ju:<im (Enge!hardt antl &aáal }994). J-Jawever. 

hecau.:c t;f 1f1e prohahl¿ iuHliem:c oFtill thefactars ,zo1ed abrn:e. t-his wduc can 
m' .. ''· t' 111 ·itl T ·t', 1 n· 11 t ·f t 11r= ~-~ 't:'i.(i · t' m:f< ft 1 ¡ ~-" .J · ''·' ' t •.•t. e •• 1• e: .•pe :rc•t ¡,u:nrs 0 ,,10SC2S•\.J antx SJ3CCN11C:rs. 

ii .. ~ :u~·. • .· , '. , : .•. • to • • 'J sr: attg."l .. >ité'r; t Httt:ILl 

" 1 • ~ • , ~ ~- , _, ~r "r ... t. 'f. , , ~ · , f?tli,.._L,ll~.i.Jd(l($ f<ILJ itiCf.5i.ll(ft.V<'ljl'fJé'lft!¡ é'8ié'Jfoi8é'§f§Jf8 

rcttJiiLiltlfclttl .. :t;ftt' ~t 1lt e~~ • .- 11 ~'t· ,.,.., r · f ~ .• ' '"'n"e. •:•u, es ... t:r e ea; ru5 .ie; Jo; cea 6sllit ,.:1ec· 

t ¡'!he < /t:s Jfil )la if0 t ti :·e!/ 11 .. /:11 ::C" t t /e/; ff¿¡ fl3 11 ilf.r Hc#CifFia/ ,fe;¡, t; 1!::: [te/ :~ttf1' 
• 1 1 

e. ttlillif. re .. wrd t:)Jflilj,(,a. u(; e!. f; tti;rt. 

. "¡>¡, .' .·.l¡, ....•. ·' ¡¡ '•': . . .·.~, ' ..... :.! r, ¡'..:..l ,. • ¡ .,. ·¡• ' ;,. r •• •• • tilthtfF ¡ 11 rrt litl; 1 1 ¡; t hHCiiil CY t úéh:f(':§, ti J¡g; iKtQ/ 1 ¡f!¡¡¡'};]('¡ 

h·. { • hn • e he t " 1 ·e • "{ll, "sllc J "¡ "ctht t ed htctJJ 1 .)CtliBif tcJJlilCtlit" r_ (}X: e seUhl'l 

'"T!'~~#k·' ( :/:ic 1 c;':¡J/ :·cc/ 1 ce¡¡st f!u H!é'/ :tlie/tl ce ¡¿/ál,cc/di;ec.tft j t.h· 
r ,\¡;¡¡ !lit:l~t. l:.·i::g ifi.¡l:' ··¿J 1:'t!d,in; htiiHi4'li&.i. hlft' ··i:hrntf ,·ei:J( ;"tc!iteilt 

o( 

'· rhr t;;;h ·ht'tlrne. fi,dth\'. e ti;; ;'8tl ili t-he. t t83t.· c:'es¡;itc t/:c (acr •'hat 
. • • ,·e • /u :'t e f rhr ":: h ·f-rie h·c. ·.; . Wt .). L tt t t.\ e rao.' o(tlie 'Jtam 1..'-t::r:;:c t;; t ohtli;, r 
;f.llft'!!E' jf~i:rr ;'t!ii;¿e tic~.· 'Jgh ... , 5v k;:. The· ."Ctetc.vf{¡{ llt:!> (a :HtJ:tt!t (tlJ¿se ·t.'e!ed 
• 1 .!. 1 ¡f ), : ¡ ¡ :Úu hh c/u e ft .1¡¿ (tkt • 1 1 r 1 1 1 t:tottmtC:tJ(ftft tL.:c:ffth: tilló: 

1.;.-of~~· ;.¡.,e e: /n:i•:: Jiu\ :;e e Piel cd;' l :k e la~ tLI! .;t tfff. Ea.J¿d aH r:~e tlldiurtitJTi.i o(r.~e 

e J. t ! )Jcd h f.·. dllzl:; 3 '}P, 1/tt /tJPdc. ;j_a!Ji/i¡P¡ ; (zJ t t; 1 ti¡¡(;';; ( iO;; 

'· '· i; :'., ;r:J .·t::ge ·~tt! th:tf a :Jltf!éHHHHf rlrr uLgH rf.tielme55 Mi tJ5 a( 
:~·=¡,¡¡¡ 1 

' e o 1 1 ' ;ftz'e (,: .. ·e tt't.'ret;:f:Ft8fiO;F.7f;~c:t.h:'bf:\~t /i;',rzi;tCtilttit 

<-~¡0;¡ the e {::;I!:I fi:ee. ) ' 1" f 1 
11. fil f!tJi;. rh i.i ; €€EHH1itt ;rdaTitJ; E. (1: F i: Ft ¿¡ .; ilJ t Mil/ 

: .t .. :'Ji ;¡( cÍ ¡' ( ... -. f.¡.J/ e ;;, ttlt '¡~e{/;;· i; ;\ drielrne3. ··~.JftE ¡/¡¿,, the. e ( j/rar 

;_·~:t"'-l'r,qttft li. te el e :.clin n. ·f:ic.f: ii!e' tholtg)rr h~ he Lll: al: ed i;t thz's t:be oF 
ii. ¡'¿ ¡¡¡e r. :'c:/c; t . 

.' 'c r :t .... ,'.¡.J¿j¡ itl\ :rbr etll ( r ;\~¿ c:ht: • t, .J fttttasft:l t€5{8 tt§i; rg ca. er J3latatJ J¡ rd ather 
1. í E ·¡ 'p'¡ ·'é'F 1 Úf 'lo:l'é1 11 etJ.e' {1FB -'pf'p'e 1ii §§( .. e-!j'f

1 

'. i . 1t . l ~ F ' 1F H 1F " 1 'e'· . fC( 1f 8 1 !J.' € -·pi=e t'rtl{ éÍe 'te 

, Lt'eic ;e el ¡t¡¡ 'n jit!(:· ·ekah/c !t: oi/ tf.rg hrjlue:tee Bftlre a:/;e; pa. ame:ers 
el. e tt.i. e e/ ".~ e u::r Re ,'i:!J:: rmde!:'.J\f:"; sd .1 hig;h aJIF8!1: lt ~{ah '!t et!il aJ 
'tclunt/e:;re: i.; ::·l!óc·,· ., .. , 1 'r ··'it~·u ·'!J· .,'f!J'B··z'·l ~B"f"f@6f·~ fo§ ••'•ie't ·e'·~' 1 tt:V ;;; ¿; ilttlJO: )!f & éli)1 0 ilt:: J lt)l 

:':'. [t'-•• J r':a /me .. 1 .it t r;th l tHt tt)!t:mn jl&~:lge. 

('.id'.~ .2 Detennine Plastic Hinge Location 

The desrred location for the formation of plastic hinges should be determined as a basic 
p:rr:ml~ter for the calculations. For beams wnh f:'Tavity loads representing a small portion ofthe 
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total t1exural demand. the location of the plastic hinge may be assumed to oc curas indicated in 
Tahk (,_(,_6.3.2-1 and illustrated m F1uure óh.6..í.J-J ata eistaRee et¡<~al te l/3 efthe lleam Eiefl!H 
f1 0111 1 he .;t!ge o f :fJe reinfereeB etJillleetJOil 1 er start ef tile v>ealEeRea aeam seetieA), unless 
spccitic test data for the connection indicares that a different value is appropriate. Refer te !'igure 
. ' . •,'--:-:"'-

Tahle 6 r1.6 3.?-1 Plastic Ilinue Location- Stremrthened Connections 

~-----=<:':":'n:c:·c:·t:":":l:·r:':·r=c~----~-----=R:e:f:e:re:n:c:e:S:e:c:t:io:n~----~----=H=i=n:g:e:L::o:c:at:i:o:n:·:"~~:· ____ __jl 

d/4 bevond cnd of cover o lates 1 

J·latllH.'h~s 

-

Scc1. 7. 9.1 

Scct. 7.9.3. 7.9 4 d/3 bevond toe of haunch 

Scct. 7. 9.2 d/3 bevond toe of ribs 

Plastic 

-1_1mge:; ~ -;-
.., ¡¡_.;..·~-- Connection 

s,- ;;; ~ / . ~ 
~d~/~~=·~--=~~====~~;!~s~,~=~~~·~·~;;;;[\ 1 rem orcement 1" '"d/3--~ 

'-"' ::: .2. o 
- '-' 
~§ 

:::1 o - '-' 

~ €) 

L' 

L 

' 
----._J ' ..,, 1 

"· 1 

~· 1 t.2: 
"' ' -~1 " 1 
~· o 

t....,l'.: i 
o• u 

1 

"' " ell' " 1 

" -o' o -'--;.:JI u 

Figu1·e 6 13 Figure 6.6.6.3.2-1 - Location of Plastic Hinge 

é 'ommenlmT: The suggested locatwn:;_for the plastic hinge. al a dis/a!lce tN3 
"" .,._,. ir•>m 1he end ,-,¡':/;e rcill/i!rcetl seco'ion indicated in Tahle 6.6.6.3.2-1 and 
i"ww·e r.. n. 0. 3.:!- 1 are ;... hased on the observed behavior of test specimens. with 
1111 significan/ gravirv load present. lf significan! gravity load is present, this can 
,fu/tliu! locarions o(the plastic hinges. and in the extreme case, even change the 
/llrnl o(the collapse mechanism. lff/exural demand on the girder dueto gravity 
!11aJ is less rhan ahout311% ofrhe girderplastic capacity, this effect can safe~v be 
•~<·g/ected. and !he plastic hinge locations taken as indicated. !f gravity demands 
,·ignificamh· exceed rhis levelrhen plastic ana~vsis o{the girder should be 
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vil'id umlultimute tensile stress. us well as the ratio o(yield to tensi/e strencrth. 
Al this time no statisllcal data hase is available to estímate the actual 
distrihutwn o(proverties o( material produced to this specification However. the 
nrnpertu!.\' are likelv to he ven: similar. albeit with les~ stati~tical scatter to those 
o( material recent!v oroduc:ed under ASTMA572 Grade 50 

:¡;,h/,· 'i JTah!e ó.ó ó.3-/, Note 3- In the period immediatefl· (olloH'i!lf! the 
Xonlirid!fe earthyuake 1hc Sásmolo~'l' Committee o( tite S1ructura/ Enr:ineers 
.ls.l'lwiafiun u(Cu/¡f(,rnw afll! the lmernationa/ Conference o(Buildin!! Otficials 

is.,ucd /mcmn /lenl!tflllc'illlauon No. :! ISE.40C-! 995j ro provide guidance '"' the 
cl¡·st~.'" o; momc¡Jf n·sisum.: stee! ti·ame comu:ctions. !nterim Recommendalion 
,\·u. 'l!lciudn! a recr!llllll<'lldafir!ll t!wt !lu: through-tluclmess stress demand on 
cu/1111111 flan !fe.\· he ilmi1ed lo u m fue o/411 ksi. app/ied to tite projected area o( 
heam !lof11..!(' anachmem. T/Iis l'alue was selected somewhat arhitrarilv. tu ensure 
Tlu11 rhrow:h-lflick.ncss rit'ldinr: did JWI initiate in the column flanves o(moment
rl·sivttlf!! ('0!117<.:cflolfs and lu.!uluse ir u·us con.visrent with tite successfid tests o( 
as,.( ·mh/ tes 11·i th cm'('/' piares conducted ar tite Universitv· o( Texas atA usttn 
r,!:'n'.!ellum!t aru/ Sahol- / 1}1}-IJ. rather rhan heing the result o(a demonstrated 
!lmw!!/Hiiit:kru:ss cwwcifr nf 11pica/ column flanr:e material. Des pite tite 
·'"lll<'ll·iulf urhitmrr llllfllr<' o(tite selec!ion o(this value, its use afien co/ltrols tite 
nl't Tal! d(•si;:n of a comu!clion assemhlv including the selection o(col'er piare 
¡hu·kncss. /wunch depth. wulsnnilar uarumeters. 

/¡ 1\'(lllld seem 111 hr: imoorfant lo pre1·ent the inelastic hehavior o( connections 
riwn hl'i11!! culltmfled ¡,,. throu!fh-titickness vielding o(the column (/anges. This 
l.\ hecuusc it \l'ottfd he nccessan: to dcFelop l'erv large local ductilities in !he 
~ ·o!ti!Jlll tlam.:c material t/1 nnler to accommodate even modesr plastic rotarion 
d, '11111!1ds 1111 rile asscmhh·. Howen:r. extensive investigation o(the !hrotwh
!luckness helwvior of'column tlwures in a 'T" ioint configura/ion reveals that 
!l<'lfher rieldinv 1111r t!mnwh-thicknes' (ailure are likely ro occur in these 
,·unrl<'cflrms. Barsll/11 and Korvink G997! conducted a statistical survev o( 
u mi/ah/e data 1111 the term'le strenf!tit o(ro/ledshape material in tite throtwh
t!tickness directi11n These tests were venerally conducted on sma/1 dwmeter 
muoons extracted trom flan ere material o(heavv shapes The data indica te' that 
horh t!u: riele/ stress allll ultimare tensile strength oUhi5 materiql in tite throurrit
thickness direction is comparahle to that oftite material in the direction para/le! 
ro ro/lino-. However it do es indicate somel-vhat greater scatter witlt a number of 
l'l'()"l'fed \'lllues 11·here the thrmwh-thickne~~ strenvth was hivher as we/1 a' lower 
1hun t!wt in the {l!!wlfudinal direction. Review o(titis data indica tes with itigh 
, ·rmtíderwe that for smu/1 diameter coupons. the yjeld and ultimate tensile values 
n/ the nwterwl in a titrouf!h-thickness direction will exceed 90% and 80% 
re.,Jh'Cfil'eh· o(rhe compqrahle values in the longitudinal direction. rheFhe étJttaes 

' .i 
, , • 1 1. , ·1 J.' , 1¡ <u ,...2 r r ,J r s \ ... L ,.;¡ ...... ¡ 

'tE; Jf t~rr .rll e nilc.u , m• u: u ?lJ ea: fil Hs r 1 a: t
0

es \ •J:f"t!S e_, e,, éf: fa e~;. svSCJ : C'l? 
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f :J¡¡ttt:il ;f, U 1 idCdt :4th ót:fiJf.::, tt:fú tffhH !(( é!ff!é!f!( 1/ftJifJt (;>tt' t't! a:'l :!88( 8j)i€8(é!U 

""e: .. ,·e. e .:t tllt wti " ,· :th¡¿_¿c/'r: tire ('J:e.st:tet o(!u:ekillg .'n:.; wrtl deftc !.; 
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e()¡¡ ·:ctFit:d ttJififtlinre:rt.: a.· :f·n:·• >Héi.l u1fjeet /Jallgc fie¡¡tfing Dfreese.s a;rEijlange 
f'I"T 'f · i rtlt eetl 1~ -pt re 1 -~ r e11 ' ~-.. • ~~ ·rpt:J 1e-- r r 1 · 1p tt dtlitJ if.lliF_tJt_tt Oitlif0 .hBilh1Zifl81f.l 881 i A.JÜBhH tAl€; 

t"tf' .u·!"· ·',e ' 1f f 1! ·'r ·!" 1'! ~·e' il ' 1 '~ 1!8 1 'U'l .t1tl'P"8 ~~EB"'I · ti'i~ 'ilr " t~(tt t •• ;r; e: t0 r lf t ¡¡¡ t.1.1 .1 ;; 0 ii'l tJ,r t!8lft: ' J : 0 , Cl :v flif o t d ?) ¿ 

• 
1

. ·'~' '~t ¡' · pp· • 'rie 1r · t'''fit!"'lli i'~'~ ffÍt!.§¡'z s· ~fies· ·i 11 BfJf i'e J(titlY?t t t.; ,JFlJJJ IF 1 ot: ,;¡¡y .l,lt t
0
1f;;.: llh Jt 1 

. t.':"oil t(ie wll .·e. ttt: eh. Slil h , e. etn"t'h ,-,, t .. ,·: urú: hcU, t tsddit uecltt dck r tire E.1 C 
clw. t H, w ·;.·t;;il. 

IV/uk rhis slalisrical disrrihurion surmests the /ike/ihood that the throuvh
rhickoess stn:narh o(columo flan ves cou/d be less than the flexura/ strenr!lh o( 
t_lf!uchcd heam e/ements. tesrin(T ofmore than 40 specimens at Lehigh Unil'erslDJ 

nulicares rlwr rhi.1· is nor rhe case. lo rhese resrs hú!h srrenrrrh p/ates 
1"<'/11"<'.1"<'111111" heam tlanves a/1{1 havinrr a vield strength o(/00 ksi were we/ded fa 
LIJJ:Jace o/ A 5 73 Grade 511 ami 4913 Grade 50 co/umn shapes. ro simulare the 
porrion o! a heam-colwnn a.Hemhlv at the heam flange. Ther;e specimens were 
uluccd io a universal resri1w maclune and loaded to produce high through
lhicknns reosile s/resses in rhe colwnn 1/ange material The tests vimu/ared a 
\\"!de rwwe o(conditions. represenrina dif(ergnt we!d meta/s ay we/1 and a!so to 
u¡c/ude eccowicallv avp/ied loadinrr. In 40 o(4! svecimens tested the a~semb/v 
.111"<'""'" \Fas /imired hr /ensile failure o(¡he high strength beam flan ve pi ate as 
<JJ.!1'"·1ed lo 1111' coh1mn flam>e material. In the one (ailure that occurred wirhin 
!he column tlwzae mm erial fi-ac/llre initiar~d at the roo/ o(a /ow-toughneu we/d. 
'" mor def<'crs that \\'ere inrenriona/lv introduced fa initiate yuch a ú·acture 

The hehal'lor i/lusrrared hv this test series is consisten! with mechanics o( 
nwrerwls rheorr At the joinr oCthe beam flange to co/umn flange the material is 
l"<'IT hiah/r rnrramed. As a result ofthis both the vield strenath and ultimate 
l<'lll·i/e slr<'nvrh o(the material inrhis rerrion ¡~ sjwificanrlv e!evated Under 
¡hcse condirions fái/ure is unlikelv to occur unless a larve flaw is preYent that can 
il'lfd ro unswhle crack propavarion and brittle (ractwe. In /iaht o(this evjdence 
f111cnm Guidelines Ad1'ison· No. 2 de/eres any requiremenr (or evaluation o[ 
¡!Jrnuuh-thickness flan(re srres\· in co/umns. 

'··· · ·· ,. '1 .,. , ... ,. "' 1<'" n ,. 1 ''é>"E lb'b '99~ i•¡e'ut'ed" '"ól
11te ·>f '!' '·;,·i rr .. e ; " t re t•;iti a' Cl ¡¡¡¡ t ,s; t . _ t • l; • ~ • t u. t ; A , 

... lt 1 ' d 'T' .: 't''' 1 á"• 'f JI~ t:lm 11 "l'1e tiUtle 1rHe'lt .t{r t'u:.· t 1U"'~H~ 1~ '''':;rcér¡;J,;lt¡;u¡c•cc•;to ·~rrc: 111!ll 0 t; t ·) 1 '''tb' 

: ;¡i,·/:ilc· · • . ;rrcHgth ftJ ht' t:.:eti in calcu!é!tions. This ... ahte ·;;·tzs seleeteti beca use it 
"d.• , d.·.,;,;{e:rt 11'Uir :He il:cce.:sjidleso's c~(toverp!1:i:tetl assemhhcs eontiuued at 
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ten> ion. shcar tab crackin!.!. etc. ) prior to reaching the required plastic rotation shall be 
considered unsuccessful. 

d) Throudwut the loadin<! historv. unt1l the reguired plastic rotarion isachieved the 
c·<'nnccl!on should be jud!.!ed capahle of suwortim! dead and live loads required hv the 
buddinl! codc. In !hose specunens where axial load is applied durin!! the testin!!. the 
spcCJmcn should he carahle of supportmg the applied load throuuhout the loadin!.! 
llistnrY. 

Thc e'\ :liuanon nfthe test specimc¡J5 perfom1ance should consistentlv reflect the relevan\ limit 

0Ialcs h'r c·xampk. thc maxnmm1 rcported mom~nt and the moment at the maximum plastic 
:·,,tcition :trc· unlikdv lo be the samc. 11 would be inappropriate to evaluare the connection using 
111,. lll:lxímum momcnl and the maximum plast1c rotauon in a wav that 1mplies that thev occurred 
'JilJultancnusl\·. In a simdar tash10n. the maxunum demand on the connection should be 
,., .du:n,·d usin·' thc maximum momcnt. not thc moment at the maximum plastic rotation nless the 
i'.:ll:I\·i,,r o!" thc conneciion mdicatcd lhat this limll state produced a more crlflcal condition m the 
(l_lll11L'({ lllll. 

Commenrw.-: Mam· unmecrion configurations wi/1 be able to withstand 
f'lasric rorarions 011 rhe order o(U.U25 radians or more. but wi/1 have sustained 
,·ig11ifinmr damage al1ll degradatwn o( sti(fness and strength in achieving this 
dc¡(Jmwrwn. The intenr o(the acceptance criteria presented in this Section is to 
assure that when connections experience the required plastic rotation demand. 
rhcT ll·i// sti/1 ha,·e significalll remaining ahility to participa/e in the structurd 
/arera/load resisring sysrem. 

l111..'ntluarmg tlze perliJri11W1cc o(speómens durinf! resting. it is impnrtanr ro 
df\'fllt!!lftsh henl'een hnf!!e he!wl'ior and ductil e hehavior. !t is nnt uncommon f(n· 

,.u,u/1 ,·racks ro dtTelnp i11 soecimens alicr relative/1' (e\\· cvcles o(inelastic 
t/t'iOI'!IWlion. In wmlt~ cases thest! inuial cracks wil! raeidlF lead to ultima te 

ttlilun· nlthe stwnmeJT and in ot/u.:r casts thev ~vil/ remain stable. perlzaps 
~·ru11·int.: si(Hrh· H'irh retJl!(~fed cvclcs. and mav or mav not participa/e inthe 
u/!inwft' rai/ure 111{}(/e. Tht det·elopmtmf o(minor crack...f\ in a specimen. prior ro 
(/( ·ilitTt'menr o( thc tan:er plastic roration denuuzd should not be cause fiJr 

;·1 'h'C!ion o(tlte dt'SH!n tlthe cracks remai11 stable durinf! repeared cFcling . 

. ).IIJit!urh· rhc occurrence o(hri!!lt! ti·acwre at inelasTic rorations sit¿niflcwtt!v in 

( ·\n ., , u/ rlte Wl'!!t'! olasric rorar ion slwuld not he cause (or reiection o(tlze 

G 6.6.3 Calculations 

Th~r~ ar~ no modliications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6.6.3 at this time. 
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11.6.6.3.1 Material Strength Properties 

In the ahsence ofpro¡ect specific material property information (for example, mil! test 
r~ports ). the values listed in -htflk-L~ Tablc 6.6.6.3.1-1 should be used to determine the strength 
"r steel shape and plate for purposes of calculation. The permissible strength for weld metal 
,Jl<luld he taken in accordance with the building code. 

hle ¡, JTahlc 6.6.6.J-l - Properties for Use in Connection Modificaf wn Design 

\11atenal F, (kSI) F"m tkst) fu (ksil 
A36 Bcam 3(J 

: 1 

Dual Ccrt1ticd Bcam 
A:\lal. Flexura! 50 65 m in. 

Shape Group 1 --' )Y 

Shape Group ~ 582 

Shape Group 3 si 
Shape Group 4 54° 

Through-Th1ckncs~ - - Note 3 
:-\.:'7~ ColumnrBcam 

A:\ial. Flexura! 50 65 min. 
Shapc Group 1 582 

Shape Group 2 58° 
Shape Group 3 57° 
Shape Group 4 57: 

Shape Group 5 
-_, .),-

Through-Thickness - - Note 3 
Al)l)2 Structural Sh;me Use .same values as for A572.__Gr. 50 
~ote:.: 

l. Scc Commentary 
Based on coupons from web. For thick flanges. 

th.: fv !l.m!!e is approximately 0.95 ~v 1\tb· 

3 See C ommentary 

( 'ommellfwT: Tah/e 6-3. Note 1 - The material properties for steel nominallv 
dnignated onthe construction documems as ASTM A36 can be highly variable 
"'"'in recent.'·ears. stee/ meeting the specified requirementsfor both ASTM A36 
'""' ..157.7 has routinelv heen incmporated in projects cal/ingfor A36 steel. 
( ·ollsec¡uemh·. unless project 'pecific data is available to indica¡ e the actual 
srrength uf' material ilzcoJ]JOrated imo the project, the properties for ASTM A572 
.1/ee/ slwuld he assumed when ASTA1 A36 is indicated on the drawings, and the 
"''.\lllllplitm of u higher ·'·ield stress results in a more severe design condition. 

Th<! .~SDI ..1992 suecification was seecificallv developed hv the steel industn• 
111 I~Q.(JO!Isc ro t:rprcssed concerns oftlu: desian communttv with regard to the 
fl!>Tmi.\.,ihle nrriarum in chemistJT and mechanical oroperties ofstructural steel 
wuler rlw A3ó and .457.? soeciticarions. This new soecification l1'hich was 
<iclomed i11iate /!J98 is l'OT simJiur to .4STMA572 ex,;ept that it includes 
\OIIH'H·hat more resrricrrn: limirs on chemisf11' and on the permiuihle variation in 
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somewhat reduced compared lo that recommended for new buildings (Chapter 7). 
Tlzis is typical o(approaches normal/y taken for existing structures. For new 
huildings. these !nterim Guide/mes discuurage building-spec!fic calculatwn o{ 
n!<fllired plastlc rotal ion wpacitvfor connections and instead, encourage the 
de1-elopment o{hig!zlv ductile connectio¡¡ designs. For existing buildings. such an 
appmach mav lead w modification designs that are excessively costly, as we/1 as 
the modificatüm of structures 11'hich do not require such modifica/ion. 
Consequentlv. an approach 11·hich permits the deve/opment of semi-ductile 
connectwn designs. with sufficient plastlc rotation capacity lo withstand the 
e.r¡>ected demands fí·om a design earthquake is adopted. lt shou/d be understood 
tlwt huddings modifíed lo this reduced criteria willnot have the same reliability 
liS ne11· huildmgs. designed in accordance with the recommendations o{Chapter 
7. The criteria o{Chapter 7 could be applied ro existing bui/dings, ifsuperior 
rc!iahdit¡· is desired. 

IV/ien performmg inelastic fi·ame analvsis. in arder to determine the required 
co/1/lectw/1 plastic rO/ation capacity, iris imporrant to accurate/vaccountfór the 
/ocatio11s at 11·hich the plastic /unges ll'ill occur. Simplijied models, which 
n'/Jn•senrthe hinge as tu:curring at the láce ofthe coiumn, mavwH-1 underestimate 
1hc plastic rotation demand. This problem becomes more severe as the column 
s¡}{lcing. L. i>ecomes shorter and the distance between plastic hinges, L.' a 
:,:.reatcr¡)(Jrtioll·o{the total heam span. Eq. 6.6.5-1 mar be used to com·erl 
(·u/( u/oled \'ti!ues of p/astic rotarion ata hin!Je remoteh· loca red ú·om the column. 
¡o íh,· c!wnl llll!!lt' roratwn. ust.:d thr the definaion n(acceutance crireria 
, ·ollllllll<'d i11 !!tese Guide/111es. In extreme cases, the girder wi/1 not form plastic 
'""-"'"-'al al/. hut i11s1ead. ll'i/1 develop a shear yield, similar toan eccentric 
hruccd trame. 

6.6.6 Connection Qualification and úesign 

\·lnditied girder-column conneclions may be qualified by testing or designed using 
c·alculation~. Qualifícation by testmg is the preferred approach. Preliminary designs of 
úlllnections lo be qualifíed by test may be obtained using the calculation procedures of Section 
/•.6 /•._;. The procedures ofthat section may also be used to calibrate previous tests ofsimilar 
c·<1nnec1ion contigurations ro slightly different applications, by extrapolation. Extrapolarían oftest 
r.:suils should be limited lo connections of elements having similar geometries and material 
,pccttications a~ the tested connections. Designs based on calculation alone should be subject to 
qu:lliti.:d tndependenl third party review. 

~. ·ui/1/JH'nta!T. Becausc n(rhe cosr o{testinf!. use ofcalculations (or interpnlarirm 
nr c"Y!rti/JO/atioll o{ /est resu/1s is rlesirah/e. How much e_w·apolation s!wuld be 
'", ,.,,,,·d is 11 ditficult decision . .4s additinnal resting is done. more in(ormatwn 
11lal' ht' at·uilahlc on H·hal consriwres "consen·ative" testing condition"i. tlzerehv 
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ul/oli'IIH! easier dedsums rclutive lo extrapolating tests ro actual conditions lVhich 
<IU' likelv ro he less demandim: rhan rhe rests. For example. it is hvpothesi=ed 
rhu1 <:tJI111l!<'fltJIIS n(s/wllower. rlllfllll!r (/anged members are likelv to be more 
rdttth!c Fhun similar connections cunsistiiH! o(deeper. thicker flanged memhers. 
rlw'. JI IIWF he pnssih/e ro ll!.\'1 the larqest assemblm:es o(similar details and 
¡-_,lrunulute lo 1/u .. : sma/lcr nu:mher si=es:)- at least within comparahle memher 
. ..:r.Jlf/) lamilú·s. 1-loll'C'\'l!r. 1/u.:re is e¡·fdence to suggesr thar exTrapolation o(rest 
1\'sl!ft, ro clssemhlic\· usinr¿ mcmhers o{ reduced size is not alwavs C011.\'CI"1Ylfive. 

In u ¡·ccel!f series uf lesrs ot COl'cr o/ated connections. conducred at tite Universitv 
~ll ( 'oll/ornia al .)'un {)¡q:o. a connectionassemhlv that produced acceptahle 
!~e'.' !lit.~ :fw o11c.: famih· o( hc.:am .\JZCS. rF.74. did not behavc acceptahlv whcn thc 
hcunr ch·pr/r 1ras reduced SH!nificant/v ro IYJR. In that project. the chaJH!l! in 
n·/,rtrl't' 1/c.nhrlittes o(lhc memhcrs and connection elements resulted in· a shifi tn 
iht· ha., u· hc/wnor o(tlu.! assemhlr wul mi!iation n(a fúilure mode that 1nts not 
oh\t'ITCd tn rlw Slh'cnncns H'ith !arr.:er mcmber sizes. In order ro minimi:e the 
p¡¡,·sihihrF of suc!t nccttiTL'll('C.:S. 11·hen ex!rarolarion o( test re:·mlts ts per(nrmed. it 
_,/¡ould />e done ll'ith <1 h<~src tmdcrsrandin!! n(the behavior o(! he assemhlr. ami 
~/lt' i1kch l'(/l.:cts o(c·ltwH!t'S tn rhe assemhlr configuration on thi.\· hehavior. Test 
n·,·ulr., ,·fwuld 11nt ht: extranolated ro usscmh!F configurations tina are expccted to 
i~t'Íitn·,· ditf('rent!r 1/wn thc restcd configuration. Extrauo!ation or interpo/ation 

~.'! rt'sults \l'Jth cli{IL•n·nccs 111 lrc/dinr: prnccdures. details nr matenal vrovcrnes is 
l'l 1 ·n more ditficult. 

6.6.6.1 Qualif1cation Test Protocol 

There 01re no moditications to the Guidelines or Commentary of Section 6.6.6.1 at this time. 

G 6.6.2 Acceptance Criteria 

The 111Illll11ttm acceptance criteria for connection qua1ification for specimens tested m 
:ILT<>rd:~nce 1\'ith these Interim Guidelines should be as fol!ows: 

") The connection should deve1op beam plastic rotations as indicated in Section 6.6.5. for 
at least one complete cycle. 

b) The connection should develop a minimum strength equa1 to 80% of the p1astic 
strength of the girder. calculated using minimum specified yield strength f, 
throughout the loading history required to achieve the required p1astic rotation 
capaCity. as indicated in a). above. 

e) Thc conneclion should exhibir ductil e behavior throughout the 1oading historv. A 
,rcumen that exhibits a britt1e limit state (e.g. complete flange fracture. column 
cr:~ckm'-!. ;hrllu~h-;hi.·knc,s failures ofthe column flanl!e. fractures in weldssubject to 
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e = e ( LCL -z") 
-------- " ph L _______ __c(6"'.'-"6=.5c-.ull 

CL 

'' he re: H, .. ___ i,s_,t"'h"'e_.p"-h"'''"·t,_,Ic~c"·l"'' o"'r"d'-'a"'I-"IL'-'''"-e-'r'-'ot,a,_t"-Io"-n"-.-"ac>.s..!.u,s"-e'!d..!.in!.Llth!!e~s~e'-.:G~uucid>!Ce!<!lwinl!.!<es 
H,,.~_"'is,_· t"h"'e-'¡"'JI"'a"'st"'lc,_· -"n"'lt_,a"'ti"'o"'n~. ,at,_t,_h,e'-'l"'o"'c"'at'-'I'-'o!!n..!.o!.!f_.aL'd~i"'s~c!!reato;;.e.!h!!Ín!!g~e 

------"'·' 1 ts thc distancc lrom thecenter ofthe beam span to the center ofthe 
hl.!am-column ass~mhlv panel zone 

--~'"'--~''~tl~lc~·a~s~s~u~n~le~d~,lo,c"'a"'ti"'o"'n-'o"t-''t"'h"'e-'d!!i~sc~r~e!!te2..:p~l!!a!l!s!!ti~c.!run!!·~ge"'-.!reo;;.l!!awti~v~e_,t~o_,twhEe..!.c~ewnwtear_,owfL''t~he 
hc:~m-column assemblv panel zone 

11" ealculations are perfom1ed to determme the required connection plastic rotatíon capacity, 
the capacity should be taken somewhat greater than the calculated deformation demand, dueto 
the high l"ariability and uncertamty inherent in preuictions ofmelastic seismic response. Until 
hettcr gutdelines become a\·ailable. a required plastic rotation capacity on the order of0.005 
1.1dtans grcater than the demand calculated for the design basis earthquake ( or if greater 
n>nsctYatlsm is desired- the maxJmumss~alols considered earthquake) is recomrnended. 
l{otllion dcmand calculations should consider the effect ofplastic hinge location within the beam 
span. :~s indicated in Fi;ure (, 12 Fi~ure 6.6.3-1, on plastic rotation demand. Calculations should 
he· pertl>nncd to the same leve! of detail specified for nonlinear dynamic analysis for base isolated 
structurcs 111 L'BC-'J.! Section 1655 :NEHRP-94 Section 2.6.4.4}. Ground motion time historie"s 
11111 tzcd for these non linear analyses should satisfy the scaling requirements oUBC-94 Section 
1 1>55 -+.2 : .\EHRP-'.!4 Section 2.6.4.4) except that instead ofthe base isolated period. T1, the 
structurc penod. T. calculated in accordance with UBC-94 Section 1628 {NEHRP-94 Section 
2.J.~, ! : shuuld he used. 

CommenWIT. When rhe lmcrim Guidelines were first puhlished. the plaslic 
mrulioll "'"·' deli11cd as rhm rora/ion 1/wt n'ortld occur ara discrete plasric hlllf!e. 
':llli/,,r '" rhc deiinirion o( ei!l!. in Eq. 6.6.j-J, abnl'e. In suhsec¡uent resmn: n( 
¡wo!ll!l'l't' c·onnection asscmh/ies. it l\'as !ound that it is oOen ven' ddficulr to 
d,·;,·mnne !he •·alue o(rhis rola/ion parameter ú·om test data, since actual plastic 
/un(•cs tln nnt occltr e ti discrete pornts in the assemhlv and beca use sorne amount 
. '' nlri.'TII"ill· r~lso on 11/"\' in!he panel zone n(manv assemblies. The plasric chord 
'"'"¡,. mwrion. 1111mduccd in lnterim Guidelines Advison' No. l. mav more 
l't'udih· h(· uhtalllnl ti·nm test data and also more closelv relates ro the driO 
, · r.· 't Tii...'Hn ·d h1· e 1 trame du ri 11!! eurthauake response. 

-Trlldiliona/h·. srructural engineers have calculated demand in momenr 
lmmcs h¡· si::ing rhe memhers for strengrh and drift using codeforces (eirher 
,·,¡uim/c/11 s/atic or reduced drnamicforces) and then "developing the srrengrh of 
rile mcmhers." Since !988. "developing rhe srrength" has been accomplished by 
l'~""·'cn¡Nhe means. Ir •ras assumed thar rhe prescribed connections would be 
srmng numgh so rlwr rhe girder would yield (in bending), or rhe panel zone 
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H"n,/dyie!d (in shew) in u neur!y perfecilv p/astic munner producing the plastic 
ro/c:lions neces.wn' to dissipate the energy ofthe earthquake. /1 is now known 
tlwrrhe prescriptive connection is ofien incapab/e ofbehaving in this munner. 

In rhe 1 CJIJ4 Northridge eurthquuke. many moment-frame connections 
/mcnm:d with litt/e evidence o(plastic hinging ofthe girders or yie/ding ofthe 
column panel zones. Testing of"momentji·ame connections both prior lo und 
suhst'<¡uent 10 the earthquuke suggests thut the standard we/dedjlunge-bolted web 
connecrwn rs u nuble lo reliuhlv pro vide p!astic rotations bevond about 0.005 
mdían /or a!lranges o(girder depths und ofien fai/s be/ow that leve!. Thus.for 
Ira mes desrgned /ár codejorces andjór the code driji limits. new connection 
("(!11/Íguratwn.\' mus/ he de¡·eloped ro reliab!y accommodare such rotation without 
/m rrl e. f rae ru re. 

In order ro <fe¡·e/op reusonable estimares ofthe plastic rotal ion demands on a 
twme.1' connecrions. it rs necessary to perform inelastic time history anu!vses. 
For regular structures. approximations o(the plastic rotation demands can be 
ohrwned fi·om linear elastic anuh·ses. Anulytical research (Newmark and Hall-
1 'J8:l.J suggests rhat j(n· strucrures having rhe dvnamic characteristics of most 
11:\.\/F hurldings. andfiJr rhe ground motions rypical ofwestern US earthquakes, 
rile wwlti·ame deflecrions ohruined from an unreduced (no R or R .. fucror) 
dmamic ana!Fsrs prm•ide un upproximare estímate ofthose which wou/d be 
,•.r¡)('ríenced h1· rhe ine!usric stnrcture. For the rypical spectra contained in the 
huilding code. rhis would indicate expected driji ratios on the arder of /%. The 
dn/1 d<!mands rn a real structure. re.1ponding inelastica/ly. tend lo concentra te in 
a /<'11" swries. mthcr rhun heing uni(rJrm!v distributed throughout the structure.S 
he1ghr. Theretóre. ir ís reasonahle ro expect rypica/ driji demands in individual 
W!/"/CS on the order o(/.5% ro 2% o(the story height. As a rough 
u¡Jpro.rimaríon. the drifr demand may be equated lo the joint rotation demand, 
nl'id111g expecred roration demands on the order of perhaps 2%. Sin ce there is 
co11.1idemhle mriaiion in ground morion intensiry and spectra. as well as the 
íncla.,ric response of"buildmgs to these ground motions, conservatism in se/ection 
u/"" appropríare connecrion rotar ion demand is warranted. 

In recen/ testing oj"!arge sea/e subassemblies incorporating modijied 
cunnecríon details. conducred by SAC and others, when the conne<;tion design was 
ah/e ro achie¡•e a plasric roration demand of0.025 radians or morefor severa/ 
ncles. rhe ultimare jiúlure o( the subassembly general(v did not occur in the 
'u¡¡¡¡ecrum. hur rather in rhe members themselves. Therefore, the stated 
cu!lnecrion cupacity críreria would appear to resu/t in connections capable of 
¡wo¡·uiing rcliahle performance. 

Ir shou/d he noted r!wr the connectwn assembly capaciry criterio for the 
¡¡w¡/Jiicarío¡¡ of exisríng huíldzngs. recommended by these lnterim Guidelines, is 
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etll•cfn·e strength o( the v.irder significantlv. particularlv at secrions H'here 

clfn•a/111"1! o/'"" girder place.1· Thl' top (/unge into compression. Altlrow;/r thi.1· 
dit:cr is du·ecr/i· occounred {ár in rhe desirm o(composire svslems. iris rvpicollv 
!JJ: .... §!./!'Clc:d rn the dt!sir:n o(sFStt!ms clas:·;ified as moment resisting steel ú·ames. 
}i:l' Jncrnrscd ':!irdcr flexura! srrcngth caused hv this composite actton can result 
111 a !llll11h<'r oj ei(i.!c:ts inclzulim: rhe uninrentional creation o(weak column -
,·trnm; he a m and wcak pancl-onf! condrttons. In addit1on. this composite cffect 
ftu, rhc IWTcllfia/ to reducf! the cfTectiveHess o(reduced 5;ecrion or "drn:-hone" 
1qw cwrnecuon assl..'mhlie.s. Un(ortunatelv. verv little lahnrato!T testinf! o(/arge 
.\('<t/l· nJnnccrinllassL"mhlies H'ifh s!ahs tn olace has heen perfhrmed ro date and 
rl.' d rcsulr. thesl.! ettá·rs are no! wc/1 quantified. In keepinf! ~1'ith tvptca/ 
('Oilit'IJIJJrwwT dcsi¡¿H pracrice. tite design tármu/ae nrovided in·these Guidelines 
IWr.:lcctthe srrenr;thening dkcrs o( composite acrion. Desir;:ner.\· should. !unre1•er. 
/le u/c:rt tn 1/w lúcttlwt rlu.!sc cnm!Josire ¿ff'{!cts do exist. Similar and perhaps 
morl' se1•erc ef(ecrs mar also exisr where stee/ heams support masan!)! or 
pntcrcrc H'al/,·. 

G.6.4.2 Stiffness 

Cakubtion of frame stiffness for the purpose of detennining interstory drift under the -:-.• 
in!lu~nce nfthe design lateral torces should be based on the properties ofthe bare steel frame.:: 
llcgkcllng 1he dfects of composite action with t1oor slabs. The stiffening effects of connection 
rL·intl>rccments ( e.g.: haunches. si de piares. etc.) may be considered in the calculation of overall 
framc ,¡¡i"tiJess and drití demands. When reduced beam section connections are utilizedthe 
:,·_.[!_l,-!I•lll in '"·crall fr:nnc sliffness. dueto local rcductions in girder cross section. should be 
( '() l1 :" 1 lÍl.'l\_'d 

( ·,IITIIJC!Irarr. For dcsi!!n rmrcuses, fimne sti[fness 1s rvpicallv calcula red 
( nll.,idcrin!.! onh· rhc heha\'101' nf'rhc ha re ti·ame. nevlecting the stifkning e!Tects 
o¡' ,fdh\'. aral·in: !ramina. and :~rchitectural elements such as \.1)a/f\·. Tlze resu!flnf{ 
nliculanmJ o(huildinr; sritúJ<'Ss al/{/ period rvpicallv tmderesrimares rhc acruol 
;'Jr(I!Wrflcs .. \uhwanrurllr. Alrlwuglr this approach can result in uncon.H!ITative 

< .\rinwft·s uf dcsh;n torce !erels. it rvpica!h· produces consen·ative estima/es o( 
!ilft'f'STOIT drift demands .. \'i11ce the desi![ll ofmost moment-resisting fi·ames are 
, ''"rmll<'d ht· cun.\·uluranons o/ drifi. rlus approach is considered pre(erab/e ro 
;n,·¡hods rlwr ,,·oufd han~ the oorc11tial ro over-estimate huilding sritfness. Alsn. 
n,,,p,· of¡/¡,· elc·mcJus rhar prom/u addirirmal sti((ness nzav be subjecr ro rapid 
r./¡·r;rmlalion under scFerc eFe/u: lateral de(nrmation. so rlzat the hure fnune 
\.'!fl!H'sv !!Wl' IJI'ol'ide a rcasonahle csrimarc o(the effective sti((ness underlonv 
Juntflnn <;rowul shoktllr..! rcsrwnse. 

\'ntll'i!hsrandinv rlre oho1·c. desi!!ners slwuld he alerr to the (acr that 
l!llfiU<'F:l!nl!al \llfilli''·' tnrroduced In· H·a/ls and other non-structural efements c.:an 
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sir:nitícanrlv alter rhe hehavior o( rhe sfrucrure in response lo vround shakinf!. O( 

oal'licular eoncem. i(lhese elemems are not unilormlr disrrihuted throughout the 
strucrure. nr tsolcaed frnm its responw.:. rhcv can cause sotf srories and tnrsional 
!!Tq:uiarities. l'onditions knmvn to result in poor hehavior. 

G.6.5 Plastic Rotation Capacity 

The plastrc rotation capacity of modified connections should reflect realistic estimares of the 
rcquircd leve! ofplastic rotation demand. In the absence of detailed calculations ofrotatwn 
dcmand, connections should be shown to be capable of deveioping a minimum piastic rotation 
c·apacity on the arder of0.025 to 0.030 radian. The demand may be lower when braced frames, 
supplemental damping, base isolation, or other eiements are introduced into the moment frame 
"·stem, ro control its lateral defom1ation: when the design ground mouon is reiativeiy low in the 
r:1ngc of predominan! penods for the structure: and when the frame is sufficiently stronmnd sti!T 

\s uscd 111 thcsc Guidciincs, piastic rotation 1s defined as the piastic chord·otation antrie. The 
!'i:bltc chnrd rotar ron antric iscaiculated usinn the rotated coordinare svstem shown in Fig. 6.6.5-
)_.¡s thc !2G_lstic dct1cction ofthc hcam or urrdcr,at the point ofinflection (usualiv at theccnter of 
}_ts ''"111.) c';,-1. di1·idcd bv thc distancc hetween the center ofthe beam soan and the centerline of 
i llc' n:m.:l zc,nc nf the heam column connection lu- This convention is iliustrated in Fil!ure6.6 5-
_L 

lt ¡, impnnant to note thai this definition ofpiastic rotation is somewhat different than the 
pi:ISttc rnt:nion that would actuaiiv occur within a discrete piastic hin~e in a frame modd Similar 
L'' ! i1:11 ,holl'n 111 Fiuurc 6.6.3-l These IWO guantities are reiated to each other. however. :md if 
: >:h' '' ,., h.:m is kno\1'11, thc other mav he calcuiated fromEg. 6.6.5-1. 

Plastic hmger Beam span center line 

' -·-·O· ... ,~::-:---·-· 'T • -'·-

Figure 6.6.5-1 Caiculation of Piastic Rotation Angle 
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su capacidad sismo-resistente es menor que la requerida para estructuras tipo A ubicadas en la zona 
11. Los autores concluyen que el refuerzo propuesto a base de disipadores mejora sustancialmente 
la ductilidad y la capacidad sismo-resistente de los inmuebles En el trabajo no se analizan 
soluciones de refuerzo alternativas. 

Urrego. Ruiz y Silva ( 1993) analizan la respuesta de un marco de diez niveles con disipadores 
colocados según cuatro distintos arreglos espaciales. El periodo de vibración del marco sin 
disipadores es de ls. Se supone ubicado en la zona de terreno blando del Distrito Federal (SCT). El 
objetivo del estudio es determinar cual de los arreglos propuestos es el más adecuado. Dicho 
análisis se hace desde el punto de vista de respuesta estructural y de economía. Los autores hacen 
ver que los arreglos más convenientes son aquéllos en los cuales las diagonales estan dispuestas de 
manera de evitar la ocurrencia de grandes fuerzas axiales sobre las columnas que transmiten los 
momentos de volteo a la cimentación. 

En un estudio posterior (Urrego y Ruiz. 1994) se demuestra que. para el mismo caso del párrafo 
anterior, las fuerzas máximas en columnas y los momentos máximos de volteo son 1 S% menores a 
los· correspondientes a un marco contraventeado con similar periodo de vibración. Por otro lado, los 
desplazamientos máximos del marco con disipadores son 33% mayores que los del contraventeado. 
Se obtiene que el costo de construcción del edificio con disipadores es 3.5% mayor que un edificio 
similar (con el mismo periodo de vibración) diseñado convencionalmente, de manera que,:cpresente 
el mismo nivel de daño (Ruiz et al. 1995). · 

Vargas el al (1993a. 1993b) presentan un estudio comparativo sobre respuestas dinámicas de una 
torre de acero de diez niveles y un edificio de concreto reforzado de nueve niveles. Modifican sus 
características dinánlicas de modo que sus periodos varíen entre 1.0 y 2.Ss. Se analizan diferentes 
alternativas de refuerzo, entre las que se encuentran los disipadores de energía. Se utiliza como 
excitación el registro obtenido en la SCT en 1985 (SCT -85). Los autores hacen ver que una de las 
ventajas de la torre de acero es que pe:mite desplazamientos relativos de entrepiso mayores que los 
que permite el edificio de concreto antes de que se presente la fluencia de alguno de sus elementos. 
Esto hace que los disipadores entren en funciones y mejoren la respuesta de la estructura antes de 
que presente daños. Aunque los modelos con disipadores de energía muestran una importante 
disminución de las solicitaciones a las que se somete la estructura original. no siempre se logra que 
la disipación de energía se concentre totalmente en dichos dispositivos. Para estos casos no es 
evidente que los sistemas de disipación de energía sean la mejor elección para reducir la respuesta 
sísmica de las estructuras. 

Á vi la y Guitérrez ( 1994) estudian la respuesta dinámica no lineal de un edificio de tres niveles tipo 
escuela. con disipadores de energía y sin ellos. El periodo de esta escuela según el diseño 
convencional, es de O. 7Ss El diseño se realiza usando dos diferentes factores de comportamiento 
sísmico: Q =: 2 y Q = 4. La estructura se supone ubicada en la zona blanda de la ciudad de México. 
Se supone como excitación el acelerograma registrado en la SCT en 1985. Para el diseño del 
edificio con disipadores se considera que estos toman el 50% de la fuerza cortante de entrepiso. Los 
autores concluyen que la inclusión de los disipadores de energía mejora el comportamiento de la 
estructura. Estas mismas conclusiones obtienen estos autores al analizar un edificio nuevo de diez 
niveles ubi.cado en un sitio cercano a la SCT. El periodo del edifico sin disipadores en este caso es 
de 1.46s (Avila y Gutiérrez. 1996). 

' . . ·• 
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Ruiz. et al ( 1996) analizan los costos de un edilicio nuevo de veinte niveles diseñado 
convencionalmente y otro con disipadores de energía Los autores calculan que el costo dr 
construcción del edilicio con disipadores es 9.5% veces mas grande que el edificio convenciona. 
(con igual periodo de vibración) y con el mismo nivel de daño cuando se le somete a la acción del 
sismo SCT-1985. 

Jara ( 1996) estudia el comportamiento de dos edilicios. uno de 6 niveles (con periodo natural de 
vibración de 1.17s). y otro de 15 niveles (con periodo de vibración de 1.95s). Estos se someten a la 
acción del acelerograma SCT-85. Se plantean dos alternativas como refuerzo: usar contravientos o 
disipadores ADAS. Los resultados hacen ver que los disipadores colocados en el edificio de seis 
niveles son muy eficientes en reducir la respuesta. sin incrementar las fuerzas cortantes totales. Esto 
no sucede en el edificio de quince niveles. En este caso el uso de disipadores de energía es muy 
poco eficiente y conviene más utilizar contravientos como refuerzo. 

Limón y Ruiz (1997) estudian un marco estructural con periodo de vibración de 2s que debe 
reforzarse debido a su cambio de uso. En el estudio se suponen tres distintas distribuciones 
espaciales de disipadores. El edificio se somete a la acción del movimiento registrado en la estación 
SCT en 1985. Los autores demuestran que, para ese caso, es mejor reforzar el edilicio . con 
contravientos que con disipadores de energía sísmica. Esta recomendación se basa tanto en un 
análisis de la respuesta estructural como en un análisis de costos de construcción. 

Tena y Vergara (1997) analizan dos alternativas de refuerzo de un edificio existente de diez niveles 
con periodo de vibración original de l. 96s, ubicado cerca del parque de la Alameda en el centro de 
la ciudad de México. Se hace la observación de que las ordenadas espectrales de seudoaceleracié 
del registro empleado (N-S Alameda-85) para 2% de amortiguamiento, son similares tanto para lo> 
periodos de la estructura reforzada con contravientos (0. 9s) como con disipadores ADAS (1.19s). 
Debido a lo anterior, las fuerzas máximas cortantes de entrepiso resultan mayores para el caso en 
que se usan contra vientos que para el caso en donde se usan disipadores, debido a que la estructura 
con disipadores presenta mayor amortiguamiento. Asimismo, las fuerzas transmitidas a la 
cimentación son mayores para el caso de refuerzo con contravientos. Los desplazamientos de 
entrepiso son similares para ambas alternativas de refuerzo. Por otro lado, para el caso en estudio. 
los costos iniciales del refuerzo de la superestructura con disipadores ADAS resultan 1.91 veces 
mayores que los que utilizan contravientos. Se concluye que es mejor utilizar contravientos debido 
a que en este caso la cimentación no requiere reforzarse. Probablemente si requiriera reforzarse 
convendría mas utilizar disipadores ya que estos dan I1Jgar a. menores solicitaciones en la 
cimentación. 

Análisis Paramétricos de Sistemas de un Nivel 

En México se han realizado estudios para ver la influencia de distintos parámetros en la reducción 
de la respuesta de sistemas con disipadores de energía tipo histerético. Algunos de estos estudios 
son los siguientes: 

Gómez, Rosenblueth y Jara (1993) analizan marcos de nivel y una crujía ante tres sismos t1p1cos 
del valle de México, correspondientes a terrenos blando, intermedio y duro. Varían el periodo 
fundamental original, la rigidez final de los modelos y el desplazamiento de fluencia de 1 

dispositivos ADAS. Los autores muestran que al incluir dispositivos disipadores o diagonales 



acero se reduce la deformación máxima del sistema original. Se compara el comportamiento de 
modelos marco-disipadores y el de los modelos rigidizados con contravientos. Los autores 
concluyen que cuando los modelos originales se refuerzan de manera que su rigidez final es 2 5 
veces la del marco original, resulta más adecuado utilizar contravientos que disipadores de energía. 
siempre y cuando el periodo se encuentre entre 1 y 2s. Se indica que para estructuras que tengan 
periodos iguales o mayores que 2s puede ser mejor utilizar disipadores que contravientos. cuando 
estas estructuras se ubican en terrenos como el de la SCT. el cual tiene un periodo dominante de 2s. 
Se subraya que en algunos casos los refuerzos pueden incrementar el costo de la cimentación por 
aumento en los momentos de volteo. Los autores indican que se requieren estudios costo-beneficio 
para definir las condiciones de aplicabilidad práctica de los dispositivos. 

Arista y Gómez ( 1993) presentan un estudio paramétrico de sistemas estructurales de un nivel con 
disipadores de energía y con rigidez asimétrica en planta. Dichos sistemas se someten a la acción de 
registros sísmicos correspondientes a zonas de terrenos duro. intermedio y blando de la ciudad de 
México. Se supone que la asimetría que se trata en este caso es producto de una mala instalación de 
los disipadores. de defectos en la construcción de los mismos o de un mal programa de 
mantenimiento. Los autores recomiendan que los criterios de diseño de estructuras con disipadores 
deben tomar en cuenta las posibles excentricidades de rigidez causadas por los dispositivos, ya que 
estos pueden causar grandes concentraciones de ductilidad en algunos elementos estructurales. 

' Jara ( 1998) elabora espectros de ductilidad y de distorsión angular de sistemas de un grado de 
libertad ante el registro SCT-85, para dos resistencias del sistema original. En dicho estudio se 
analizan estructuras reforzadas con contravientos, y reforzadas con disipadores. Se supone que 
ambas tienen el íni~mo periodo inicial. No se establece la condición de que el daño sea el mismo, en 
ambas estructuras. 'Debido a las suposiciones antes mencionadas. el autor llega a la con~lusión de 
que en la zona desc,endente del espectro de SCT no es recomendable utilizar disipadores de energía 
para el refuerzo de edificios. y que en la zona comprendida entre 1 y 2 s es más recomendable 
utilizar disipadores en vez de contravientos. Estas conclusiones son muy diferentes a las publicadas 

·por Maninez Romero (1993), Valles Mattox (1993), Gómez el al (1993), Jara (1996), y Limón y 
Ruiz ( 1997). 

Alvarez y Ruiz (1997) realizan un estudio sobre la influencia que tiene la rigidez flexionante de las 
trabes con respecto a la de las columnas en el desempeño de los disipadores T ADAS y ADAS. 
Asimismo, analizan la influencia de la modelación estructural de los disipadores en la respuesta de 
sistemas de un nivel y una crujía. Por otro lado, mediante el método del elemento finito, evalúan la 
influencia de la carga axial en ambos los disipadores ADAS. Concluyen que, para cienos casos. se 
pueden generar cargas axiales sobre las placas de los disipadores, lo que modifica su capacidad de 
deformación. Esto generalmente no se considera en el diseño. 

Programas de cómputo 

Los programas de cómputo más utilizados en México para el análisis de estructuras con disipadores 
de energía son los siguientes: ETABS-6, SAD-SAP, DRAIN-TABS, DRAIN-2D y DRAIN-2DX. 
En las últimas fechas se ha empezado a utilizar el programa SAP-2000. 

_/ 
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ESTUDIOS SOBRE CONFIABILIDAD Y OPTII\IACIÓN 
DE SISTEMAS CON DISIPADORES 

En los últimos años se han realizado avances importantes en los planteamientos de confiabilidad de 
sistemas con disipadores. Enseguida se mencionan las principales aportaciones en esta linea de 
investigación. 

Esteva y Diaz ( 1993a. 1993b) han formulado modelos matemáticos que describen la acumulación 
de daño, la probabilidad de transición entre estados sucesivos de un sistema y la evolución de la 
confiabilidad del sistema con la historia sísmica. Dentro de los conceptos sobre daño acumulado se 
involucra el desarrollo de modelos constitutivos del comportamiento de elementos estructurales con 
degradación de rigidez y de resistencia (Rodríguez y Esteva. 1993; Diaz y Esteva. 1993). 
Usando estos conceptos se han realizado estudios sobre la influencia de la ductilidad de diseño y la 
distribución espacial de los disipadores de energía sobre las demandas de ductilidad e índices de 
daños (Campos. 1998). 

Esteva. Diaz y Garcia ( 1998) han establecido criterios para diseño. reparación y mantenimiento de 
sistemas con disipadores basados en la minimización de la suma de los costos iniciales, de daño y 
de mantenimiento 

USO DE DISIPADORES DE ENERGÍA EN LA PRÁCTICA 

Los primeros disipadores de energía que se utilizaron en México fueron los tipo ADAS (Martine;,. 
Romero. 1993 ). Disipadores de este tipo se han colocado en tres edificios de la ciudad de México 
y en dos de Acapulco. Gro. A continuación se hacen algunos comentarios sobre cada uno de estas 
estructuras. 

El primer edificio reforzado en México con disipadores (ADAS) fue el del Hospital de Cardiología. 
ubicado dentro del centro Siglo XXI del Instituto Mexicano del Seguro Social (IMSS). Se trata de 
un edificio de cinco niveles sobre el· nivel del terreno. El refuerzo en este caso se hizo de forma 
externa. de modo que la obra no interfiriera con la operación normal del edificio, lo que significó 
una gran ventaja. 

El segundo edificio reforzado con disipadores ADAS es uno de doce niveles, localizado en lzazaga 
38. Sus periodos fundamentales en los sentidos longitudinal y transversal eran de 2.33s y 3.82s 
antes de reforzarse. y de 2.01s y 2.24s respectivamente. después de reforzarse con disipadores. El 
responsable de estos trabajos (Martinez Romero, 1993) opina que si este edificio se hubiese 
reforzado en fonna convencional se habrían incrementado sustancialmente tanto las cargas 
cortantes basales como las cargas actuantes sobre la cimentación. 

Actualmente se está finalizando el refuerzo de un tercer edificio con disipadores ADAS. Este 
corresponde a las oficinas centrales del IMSS. Está ubicado en Av. Reforma 476. Se trata de un 
edificio de once niveles más planta baja y sótano localizado en la zona de transición (11) de la 
ciudad de México. con periodo dominante de vibración de 1.2s. En el cuerpo central del edificio 
en uno de los laterales se han instalado siete acelerómetros digitales distribuidos en la azotea. en 
nivel 3 y en el sótano (Pérez Rocha el al, 1997). El edificio estaba totalmente reforzado hasta el 



nivel 3 en noviembre de 1997 Hasta esta fecha los acelerómetros habían registrado los efectos de 
seis temblores. dos de ellos con magnitud 7.3 (el de Ometepec y el de Playa Azul) Ante el 
mo\imiento provocado por de uno de estos eventos (Ometepec, 14 septiembre de 1995) se 
identificó que los disipadores incursionaron en el intervalo no lineal (hasta esa fecha se habían 
reforzado la planta baja, el mezzanine, el nivel 1 y 60% del nivel 2). 

Existen otras estructuras (nuevas) construidas con disipadores ADAS en Acapulco Gro. Estas son la 
terminal ponuaria TMM (Trans. Marit. Mex.) y dos torres altas de condominios (Juárez, 1998). 

En ~léxico se ha utilizado también otro tipo de disipadores para el refuerzo de un edificio. Estos son 
los que disipan energía por fricción (Sánchez Maninez, 1993 ), se emplearon en el sistema de 
diagonales de acero que constituye el refuerzo del Hospital 20 de Noviembre del ISSTE. en la 
esquina de las Avs. Coyoacán y Félix Cuevas en el Distrito Federal. 

Recientemente se construyó un edificio de cinco niveles con disipadores viscoelásticos (Miranda el 

al, 1998). Este edificio alberga una sucursal de la compañia noneamericana 3M. misma que 
produce los disipadores que se incluyeron en el edificio. Este se ubica en el fraccionamiento Santa 
Fé. al oeste de la ciudad de México. El terreno en esa zona es duro. El edificio tiene un periodo de 
vibración cercano a ls. Los responsables del análisis estructural (Miranda el al, 1998) hacen notar 
que este tipo de dispositivos disipan energía aún para niveles bajos de deformación. Para el diseño 
de la estructura (basado en el desempeño de la estructura) se tomó en cuenta que los disipadores 

.viscoelásticos son sensibles a los cambios de temperatura. 

CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO DE EDIFICIOS CON DISIPADORES 
, . 

• • 
En México, como en todo el mundo, existen pocas recomendaciones normativas sobre el diseño 
sísmico de edificios con disipadores. Algunas propuestas de autores mexicanos son las siguientes: 

Silva y Ruiz ( 1993) proponen un procedimiento iterativo para el diseño de marcos estructurales 
nuevos con disipadores de energía de tipo histerético. Debido a las condiciones particulares del 
esrudio en dicho trabajo se impone que el marco con disipadores tenga un periodo de vibración 
igual al marco convencional del cual se parte (condición que no debe imponerse en general). Con el 
fin de comparar resultados. además se pone como condición que el daño en ambas estructuras sea 
similar. Las condiciones de diseño que se establecen son las siguientes: 1) que la rigidez de los 
disipadores varíe de manera proporcional a la rigidez de los entrepisos, 2) que estos tengan 
suficiente capacidad de deformación para que los disipadores trabajen adecuadamente, 3) que la 
ductilidad desarrollada por los disipadores sea adecuada, 4) que el marco que contiene a los 
disipadores tenga un comportamiento casi lineal. y S) que las distorsiones de entrepiso no sean 
mayores a las recomendadas por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. Este 
procedimiento implica realizar varios análisis no lineales paso a paso en el tiempo. 

Sánchez el al (1993) plantea diferentes alternativas para instalar disipadores en marcos estructurales 
y algunas bases muy generales para el diseño de estructuras con estos dispositivos. Ademas. 
proponen un criterio para evaluar en forma empírica el grado de daño acumulado en los disipadores 

·durante su vida útil. 

•1"' 



Esteva y Veras ( 1998) y Esteva t!l al ( 1998) proponen un criterio para el diseilo sísmico de edificios 
nuevos y para el refuerzo de edificios con disipadores de energía. Las condiciones de diseilo se 
expresan en ténninos de las ductilidades nominales de disipadores y estructura. de los valores 
permisibles de estas ductilidades. y del desplazamiento relativo de entrepiso. El temblor de diseño 
se expresa en términos de espectros no lineales de aceleraciones para distintas ductilidades 
demandadas. Para llegar al diseilo final es necesario realizar iteraciones para lograr que todas las 
condiciones de diseilo se satisfagan. Los pasos detallados de este proceso de diseño se encuentran 
en un articulo de estas memorias. 

REGLAMENTACIÓN SOBRE DISlPADORES EN MÉXICO 

El concepto de disipación externo de energía sísmica es relativamente nuevo dentro del diseilo de 
edificios. La reglamentación oficial en todo el mundo es mínima. En México aún no se cuenta con 
una normatividad oficial para diseño de este tipo de estructuración. 

Ruiz y Alvarez ( 1995) revisaron la nonnatividad oficial de treinta y siete paises. miembros de la 
Asociación Internacional de Ingeniería Sísmica. Se puso especial énfasis en el diseño. construcción 
y refuerzo de edificios con elementos reductores de la respuesta sísmica (aisladores de base y 
disipadores de energía sísmica). Se encontró que la mayoría de las normas revisadas permiten 
utilizar estos dispositivos con la condición de que los diseños sean aprobados por las autoridades 
correspondientes. También es el caso del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. 

El Comité de Nonnatividad y Criterios de Diseño Sísmico de la Sociedad Mexicana de Ingeniería 
Sísmica. coordinado por el Dr. L. Esteva. presentará dentro del· programa del Simposio. algunas 
ideas sobre la reglamentación sobre edificios con disipadores de energía sísmica. Se espera que 
durante la sesión correspondiente participen los asistentes al evento, proponiendo al Comité algunas . . 
acc10nes a segu1r. 

COMENTARIOS FINALES 

A continuación se hacen algunos comentarios sobre los temas revisados: 

l. Los pocos estudios experimentales hechos en nuestro país se han realizado sólo en dos 
instituciones: el l. de l. - UNAM y el CENAPRED, ambos ubicados en la ciudad de México. No se 
han realizado pruebas en instituciones del interior de la República. Esto en parte se debe a la falta 
de instalaciones de tipo experimental, y en parte a la falta de interés por este tipo de estudios, quizá 
porque nonnalmente consumen gran cantidad de.tiempo. de energía y de recursos económicos 

2. Gran parte de los análisis realizados en México tcltan con disipadores basados en la defonnacíón 
plástica del acero. Se le ha dado mucho menor importancia al estudio de disipadores compuestos 
por materiales viscosos o viscoelásticos. Es deseable que en el futuro se cubrieran también estos 
temas, incluyendo estudios de tipo económico. 



AIZUirre et al, 1976. 1989). Se ha hecho un numero de pruebas de dispositivos hechos con acero y 
c;n aluminio. Se han producido curvas de fatiga que relacionan el numero de ciclos que resiste el ' 
dispsitivo con la amplitud del movimiento. 

Con el fin de optimizar el espacio ocupado por los elementos en forma de U. se propuso una forma 
de colocar varios disipadores en un solo conjunto (Aguirre. 1993). Esta propuesta se probó en el 
Centro Nacional de Prevención de Desastres (CENAPRED) en un marco de acero ante una carga 
lateral alternada dada por un actuador horizontal (Echavarria el al, 1996). Usando el mismo sistema 
de apoyo (pared de reacción, actuador y marco) se probaron en la misma institución otros 
disipadores basados en la fluencia del acero. Las características sobre el componamiento de dichos 
dispositivos ante cargas alternadas se detallan en este volumen. 

Los disipadores en forma de U también se probaron en una estructura de acero de dos niveles sobre 
la antigua mesa vibradora del l. l. - UNAM (González Aleona el al, 1985, 1994). De estos ensayes 
se aprendió sobre muchos detalles de tipo constructivo, relacionados sobre todo con la vibración 
local de los elementos diagonales. En las memorias de este simposio se publica un aniculo sobre los 
resultados de estas pruebas. 

Posteriormente, Onega (1998) propuso disipar energía mediante placas rectangulares trabajando 
como vigas sujetas a cargas concentradas aplicadas simétricamente a ambos lados del centro de su 
claro. A principios de 1998 Onega solicitó al l. de 1 -UNAM probar en su laboratorio una serie de 
placas de acero con distintas dimensiones ante desplazamientos armónicos (Escobar e1 al, 1998). 
Algunos resultados de dichas pruebas se presentan en esta memoria. 

Hasta donde se tiene conocimiento. los ensayes mencionados en los párrafos anteriores son todos 
los que se han realizado en Mexico sobre disipadores de energía sísmica. Es obvio que el numero de 
ensayes son muy pocos comparados con los que se realizan en otros países con alto riesgo sísmico. 
como Japón, Estados Unidos de Noneamérica (EEUU), Italia y Canadá También son pocos en 
comparación con el numero de estudios sobre modelos numéricos que se han realizado en nuestras 
instituciones sobre este tema 

Los disipadores tipo ADAS. como los instalados en varios edificios de la ciudad de México. han 
sido probados en el laboratorio de la Universidad de California en Berkely (Alonso. 1990). 

En México se han propuesto otros tipos de disipadores. como el panel propuesto por Vera y 
Ramírez de Alba ( 1996), sobre el que se han hecho algunos estudios analíticos, y los disipadores 
imantados descritos de manera general por Echegaray ( 1997). Sin embargo, ninguno de estos dos se 
ha probado en laboratorio. 

ANÁLISIS DE EDIFICIOS EN COMPUTADORA 

El estudio analítico de edificios con disipadores de energía en nuestro país inicia desde hace 
aproximadamente diez años (Ocampo el al, 1987, Arboleda. 1988; Chávez Gómez y González 
Aleona, 1989). Desde entonces se ha hecho un gran numero de análisis numéricos en computadora. 
Estos comprenden tanto marcos de un nivel y una crujía, como edificios en tres dimensiones de 
rriultiples niveles y varias crujías. 

m. 
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E Rosenblueth plantea un programa de trabajo sobre amilisis numéricos de Sistemas con 
disipadores que desafortunadamente no logra ver realizado. 

Análisis de Estructuras de Múltiples Niveles 

La mayoría de los análisis realizados en México tratan con disipadores de tipo histerético (ADAS. 
T ADAS y soleras de acero). Algunos de los trabajos relativos a estructuras de varios niveles con 
disipadores de energía son los que siguen: 

Vargas et al (1991) analizan un marco de concreto reforzado de nueve niveles y tres crujías. con 
periodo inicial de vibración de O. 83 s. Este se supone ubicado en la zona blanda del Distrito Federal 
Los autores comparan el componamiento del marco suponiendo dos métodos alternativos de 
rigidización: con muros de concreto y con dispositivos disipadores. El periodo final de la estructura 
con disipadores es de 0.62s. Los autores hacen ver que en el primer caso (muros de concreto) la 
solución es buena. pero que la fuerza cortante basal es muy grande; concluyen que también los 
disipadores son una buena solución. No se presentan análisis de costos. 

Córdova y González Al corta ( 1992) realizan un estudio más completo que el anterior. Se trata de un 
edificio existente, localizado en la zona de transición de la ciudad de México. El periodo dominante 
de la excitación es de l.lSs. El edificio es de nueve niveles y tres crujías. con periodo en la 
dirección transversal (medido con vibración ambiental) igual a J.l4s. Los autores suponen cuatro 
sistemas de rigidización· muros de mampostería. muros de concreto, diagonales de acero y uw 
combinación de diagonales de acero con disipadores de energía. El periodo de la estructura co 
diagonales de acero y disipadores de energía es de O. 56s. Los autores concluyeron que la mejor 
alternativa de rigidización es a base de muros de concreto. Concluyen también que los disipadores 
de energía propuestos para este caso no funcionaron adecuadamente. Aclaran que si se supusieran 
otros niveles de fluencia de dichos elementos, probablemente si habrian disipado energ~a 
eficientemente. 

Valles Mattox (1993) analiza un edificio hipotético de dieciseis niveles con periodo de vibración 
igual a 2.31 s, que es mayor que el periodo dominante de la excitación (igual a 1.2s). El edificio 
reforzado con contravientos tiene un periodo de 1.13s. mientras que para el que se refuerza con 
disipadores se estima un periodo de 1.48s. El autor hace ver las ventajas (en cuanto a costos y a 
respuesta estructural) que presenta el refuerzo con disipadores en comparación con empleo de 
contravientos, en estructuras con periodos comprendidos en la zona descendente el espectro de 
aceleraciones. Para el caso en estudio se concluye que las fuerzas sobre la cimentación son muy 
altas, aún utilizando disipadores, por lo que recomienda reducir el número de pisos. El autor opina 
que los mayores ahorros que se tienen al utilizar disipadores de energía se relacionan con el 
refuerzo de la .cimentación y no con la superestructura. También expresa que los costos de 
construcción en estructuras nuevas con disipadores son similares a los que resultan de emplear 
sistemas tradicionales. 

Tena. Gómez y Vargas (1993) analizan la respuesta de dos edificios de doce niveles reforzados con 
disipadores de energía. Sus periodos de vibración son de J. Ss y J. 2s. El periodo del terreno en 1'1 

sitio de desplante es de O. 90s. Estas estructuras no tuvieron daños durante el temblor de 1985; , 
embargo, de acuerdo con las especificaciones del reglamento vigente deben ser reforzadas, ya q .. _ 
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RESUMEN 

Se hace una revisión bibliográfica sobre los estudios y aplicaciones prácticas realizadas en México 
por profesionales e investigadores en torno a disipadores de energía sísmica. Se tratan los temas 
siguientes: estudios experimentales. análisis en computadora. estudios de confiabilidad y 
optirnación, criterios de diseño sísmico, uso de disipadores en la práctica. y reglamentos de diseño <\í 
sísmico de edificios con disipadores. Al final se presentan algunos comentarios sobre estos ternas y 
se proponen acciones que sería deseable realizar en el futuro. 

INTRODUCCIÓN 

En distintas partes del mundo se estudian nuevos materiales; en los laboratorios se; prueban 
elementos y sistemas estructurales innovadores. se formulan nuevos criterios de diseño basados en 
el desempeño de las estructuras, tanto para el refuerzo de construcciones corno para estructuras 
nuevas. y se proponen ideas para el control de la respuesta sísmica También existen grupos de 
trabajo orientados a escribir lineamientos de diseño aplicables a estructuraciones especiales En 
algunos despachos de consultoría se realizan estudios comparativos sobre los costos totales de 
construcciones diseñadas convencionalmente, y los correspondientes a nuevas soluciones, corno por 
ejemplo cuando se incluyen disipadores de energía sísmica. 

México participa en esta evolución. Tanto investigadores corno profesionales de la practtca se 
preocupan por comprender mejor el comportamiento estructural de sistemas diseñados en forma 
alternativa a la tradicional, así como por analizar la conveniencia de su uso desde el punto de vista 
económico. de seguridad y de comodidad para los ocupantes de los inmuebles. 

Prueba de esta participación son los trabajos presentados en el simposio "Disipadores de energía 
para controlar la respuesta sísmica de edificios", organizado por la Sociedad Mexicana de 
Ingeniería Sísmica. En este simposio se han reunido profesionales interesados en el terna para 
discutir e intercambiar ideas sobre análisis y estudios desarrollados en México en esta dirección. 
Además de los trabajos publicados en las memorias de este simposio, existen en nuestro país otros 
desarrollos valiosos que contribuyen a nuestro acervo de conocimientos en esta materia. Algunos de 
estos trabajos se mencionan en las referencias al final de este documento; otros se escapan de 



nuestro conocimiento. Se pide a los autores de dichos trabajos perdonar estas omisiones 
involuntarias. 

ANTECEDENTES 

El tema sobre el control pasivo de la respuesta sísmica de edificios se ha estudiado en Mexico 
desde hace algunos años. No así el tema de control activo, que permanece inexplorado en nuestro 
país. La razón de esto se debe en parte a que el tema de control activo es mucho más complejo que 
el pasivo. tanto desde el punto de vista matemático como de sus implicaciones prácticas 
(mantenimiento. fuente de poder auxiliar. costo más elevado que los disipadores de control pasivo. 
análisis estructural más complejo, fuerzas de control muy grandes con altas velocidades de 
reacción. algoritmos de control confiables, niveles de tecnología altos. etc). 

Durante los últimos años. se han hecho en Mexico análisis experimentales en elementos y en 
sistemas estructurales, así como análisis de sistemas estructurales en computadora. empleando 
modelos y probabilistas; estos últimos, en estudios' relacionados con con fiabilidad estructural ante 
sismos. Dichos estudios comprenden tanto análisis parametricos de sistemas de un grado de 
libertad, como análisis de modelos más refinados de edificios altos. Los análsis han cubierto tanto 
los problemas de respuesta estructural como los de costos de construcción. Asimismo. 
recientemente se han formulado criterios de diseño de estructuras con estos dispositivos. En la 
practica profesional. se han instalado disipadores de energía en algunos edificios de la ciudad de 
Mexico. 

Esta revisión de la literatura se refiere a los estudios y aplicaciones desarrollados en Mexico. en el 
área de sistemas disipadores de energía sísmica. Los conceptos cubiertos se agrupan como sigue: 

• Estudios experimentales 
• Análisis de edificios y de sistemas en computadora 
• Estudios sobre confiabilidad y optimación 
• Uso de disipadores de energía en la práctica 
• Criterios de diseño sísmico 
• Reglamentos de diseño sísmico 

ESTUDIOSEXPERUMENTALES 

Los primeros elementos disipadores que se probaron en Mexico fueron las soleras de acero en 
forma de U. La idea sobre utilizar esta forma como disipador sísmico fue publicado por primera vez 
por Kelly et al en 1972. Esta misma idea ·se propuso en Mexico originalmente para controlar el 
hundimientos de cimentaciones hechas con pilotes de fricción (Aguirre y Chicurel, 1976), 
Posteriormente la idea evolucionó para aplicarla a 'disipadores de energía sísmica. Hasta la fecha 
este tipo de disipadores no se han instalado en estructuras. 

Las pruebas experimentales de disipadores de solera en forma de U han sido conducid 
basicamente por M. Aguirre y R. Sánchez en el Instituto de Ingeniería de la UNAM (l. l. -UNA 
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COMENTARIOS FINALES 

los estudios anteriores llevan o lo conclusión de que poro el control de lo respues
to sismoco es más promisorio el uso de disopodores de energía, que el de omortí· 
guodores de masas resonantes. lo decisión sobre su empleo debe basarse en un 
análisis costo-beneficio. 

Se considero que estos soluciones innovadoras no sustii\Jirón o corto plazo o los 
tradicionales, pero codo dio serón más aceptados, o medido que se comprendo 
más su funcionamiento y que, además, su costo se reduzco (producción en serie, 
dispositivos mós económicos, etc). 

REFERENCIAS 

Agu;lor, C .• Ruoz, S. E. y Sónchu, M .• Anal;,;, do 
marcos con osc•lcc(Otes de maso nnonontes, lnfor· 
me de •nveshgociOn poro el Departamento del Ois
lrito Federal. Con .. n;o OOF.lJNAM CA.024-93. d> 
CJefflbro 1993. 

llod;Do. H., Solvo. F., Ruoz, S. E. y Solo, R, S;soemos 
de 1 gdl equi"WOientes o morcas estructurales con di

·~es de energia, aceptado poro pubhcone 
.1 Congreio Nocional de lngenieria E~ · 

.o\onlerTey, N. l., novoembre 1998. 

Del Valle, E .• Atnomguomiento od•c•onal poro ~ 
duc1r efectos si$miCOS, R:ev1sto de lngenteria Sismi
co, No. 32. 49. 76, 1988 

Es~eva, l., Oioz. O., y Gorcío, J.. Procticol teismic 
des•gn criterio and life-cycle opttmizo110n for 
SIIVCtures with hyslefetiC energy-diu•pohng devtce!, 
Asio-fociflc Workshop on Seism•c Oesign ond 
Retroht ol Strucf\lres, Toipei, Toiwon, RO:, agosto 
1().13, 1998 

E,._,, l. y Ru;z, S. E., Soochastic seosmK: perfor. 
monee evaiUOhon of tuned liqu•d column dompert, 
lAKustOn, Eorthquole Engineermg & Structuctural 
Oynamoes. Vol. 26. No. 8, 875-876, ogow, 1997 

Gomez, C., Rasenbluelh, E. y Jora, J M., Esludoo 
porometrico de estructuras con disipodores de enet'· 

gio, Boietin, Centro de lnveshgoción Sísmica de lo 
fundoc•ón .krvu~r Borras Sierro, Vot. 3, No. 1, 1· 
25. 1993. 

Grigonu, M., Ruiz, S. E. y Rosenbluelh, E .• 
Nonslotionory models of seismic ground 
accelerahan. Eorohquake Specora, Vol 4, No. 3, 
551-568, 1988. 

ümón, L. y Ruoz, S. E., Un ejemplo sobre dos aloer-

-

s de refver~o: dis1podores de energ~o .o 
Mentos, ReV1siO lnlernoc,onol de lngenteno 

.on.cturos, Ed;.,.., A. Barbeo y R. Aguoar, Vol. 
2. No. 1, 75-91, 1997. 

Mortinez Romero. E .• Experience5 on 1M use ol 
supplementory energy d•ssipoton on build.ng 
soruclures, Earlhquake Specora, Vol. 9, Num 3, 581· 
626, ago!Jo 1993. 

Mirando, E., Alonso, J. y loo Mt, PeriormoncH>ased 
design ola build1ng in Mexico City using V\Koelost!C 

dompers, V1 Congreso Noc•onol de lngen•eria Sis
moco,IC.J, Seallle, Washonglon, rnayo¡unoo 1998. 

Newmori. N. y Rosenblueoh, E., Fundomenlols of 
Earonquake Eng;neer;ng, Prenhce Hall, 1971. 

O¡edo, J. y Ruiz, S. E., ApiK:ac<>n de croleroo do 
l•neolizociOn equ•va~nte estocóshc.o o morcas pb. 
nos estructvrales. lngemeria, Focuhod de lngen•• 
r;a, UNAM, Vol. XIV, No. 2. 61 · 68, 1994. 

Ruiz. S. E., Comenfarios sobre el temo: Control pa
sivo y OChYO de la respuesta estructural, Stmpos•o 
Algunas enseñanzas recibidas~ XI Congre10 Mu~ 
d1ol de Ingeniería Sism1ca, SMJS, 73·76, d1ciern
bre 1996 

Ru1Z, S E .• Revisión sobre el desarrollo de d•sipo
dores de energía si$nuca en Mex.•co, V S•mpos10 
Nacoanol de lngenoer;a s;,.;co, SMIS, 155-165, 
Toluco. Edo. de Méx;co, sepeembre 1998 

Ruiz, E .• Mejío, R y Ruiz, S. E., Comporative sJudy 
ol o mult!Uory frome with energy d•uipahon devtces 
and .noloaut lhem, XI Congreso Mund;al do lnge
n•erio Sísmico, Articulo 1535, Acopuko, Gro., 
1996. 

Ruiz S. E. y ANorez, J. L, Panorámico sobte ~ 
reglomentociOn de edificios con dispositivos reduc· 
tores de lo teipUeUO siunteo, R1esgo Sísmico y R• 

glomentoc1ón de Diseño, 'N SimposiO Noc,onol de 
lngen;.ria s;...,;a,, Ooxaca, Oox .• 109-126, 1995. 

Ru;z, S E y E.....,, L, Abaut lhe effect;_,.., of 
tvned rnou dompert. on nonl•necr sys~ems wbtedad 
lo earlhquakes, Earthquate Rewslanl Eng;_,;ng 
Structvres, Acfvonces in Earthquote Engineering, 
Vol. 2, 311 · 322, Compuoot;anal Mechan;u 
PubiK:atians, 1996. 

INGENIERiA CIVIL 357 Enen> 1999 

. ~ .. ·.~·¡ 
~ . • • _,¡ . • 

AGRADECiMIENTOS 
~ 

. . ~ 

Se ogrodece"-lPs valiosos con>en· -~ 
.. torio~ q tsletrobojo de Luis Estao: ·; 

Moroboto, Neftolí Rodríguez Cu&
vos y Enrique Del Valle Calderón, • 
miembros de lo Academia Mexi· 
cono de Ingeniería. .r 

Ruiz, S. E., UrTega, O. y Solvo, l, lnRuence ollhe 
spat•ol distribuhon ol energy-d•ss•pat•ng broc1ng 
elemenh on the s.eismic response of mulh·stofey 
fromes, Eorthquole Engineer1ng ond Structurol 
Oynamocs, Vol. 24, 1511-1525, 1995. 

Sónchez Mortinez, J. l., Ideos relativas al compor
tamiento estrudurol de construcc1ones rigtdizodas 
con eiementos metólicos. 111 Simpos•o lnternoc~l 
de Estructuras de Acero y VI Simpos•o Noc.onal de 
Eslnlc:luras de Acero, IMCA. Vol. 11, 320-337, 1993 

Si~. F. l. y Ruiz, S. E., Consideroc,ones IObre ~ 
diseño sísmteo de morcas con d1spos•tivos disipe> 
dores de energ;a, X Congreso Nac;anol de lnge
n;er;a S;smoca, 863-869, Pueroo Vallo..,, )al., 1993. 

Solo 8rilo, R., y Ru;z, S. E .• Use of 1uned man 
dompen an nanlinear ..,...m, wbjected lo hogh and 
maderaoe earlhquakes, XI Conle<encoa Europeo de 
lngen..!río Sí$tTitCO, Poris, Fronc•o. septiembre 6-11, 
1998 

Suárez. R., Ruiz, S. E. y Esteva, l., Sobre kJ res
puesto sísm1co de s•stemos estructurales con 
OSCIIodOfes resonontet. w¡etos o SJs.tnOS de bando 
ongoua. X Congreso Nocional de Ingeniería Sis
m;co, SMIS, 559-564, Puerlo Vallo..,, Jol., ac11> 
bre 1993. 

Tena Colungo, A., IJ.odelodo onolirico de ediFicios 
con d1$ipodores de energía. Aplicacaones en pro. 
yectos de reporociOn, V SimpoSio Nocional de 1~ 
gen;e<;a Sismoca, SMIS, 85-120, Toluca, Edo de 
México, septiembre 1998. 

UrTega, 0., Ru;z, S. E. y S;lvo, F. l., lnRuencia de lo 
distribución de dis•podores de energio en kJ res
puesto sis.m1co de un echhcio, X Congre50 Nocio
nal de lngemerio Siwn,ca, SMJS, Puerto Vollorta, 
Jol., 849-855, 1993. 

Villoverde, R., y Kayamo, l. A., Oamped resonano 
oppendoges to increose inherenl domping in 
buildings Earthquai.e Engineering & Structurol 
Oynam;a, Vol 22. 491-507, 1993. J~~ie.werta 

O)oll 

m+&. t =~' E.& ZiAEZSE S 

• 



Nivel 

22 

20 

18 

16 

14 

12 

10 

8 

6 

4 

2 

-+-- SinAMR 

~AMR•5% 

... ··•···. !;AMR• 10% 

...... " " " " ~ AMR• 20".4 

0'-------------
0.000 0.004 0.008 0.012 0.016 0.020 

Dislonión de Erlrepiso h'l 

Figura 9.- EnYOI .... ntes de d•liOtllón d. entrepi10. M.uoii/M•O.Ol, 
T ... o/T•l.O 

puesto sísmica de algunos 
edific1os con comporta· 
miento lrnl•a/ se puede re
ducir muy eficientemente 
cuando se les incorpora 
un AMR en su azotea . 
Entre dichos estudios se 
encuentran varios en los 
que se supone como exc¡.. 
loción el movimiento sismt. 
co registrado en lo SCT en 
1985. Este reg~>tro se ha 
utilizado frecuentemente 
en los estudios, debido a 
que se trata de un sismo 
de larga duración y de 
bando estrecho, que cuen
ta con un número alto de 
oscilaciones con periodo 
de vibración casi constan
te. Por ejemplo, se ha 
analizado que un edificio 
de veinte niveles con un 
periodo fundamental de 
2.03s sujeto al sismo SCT-
1985 puede reducir su 
respuesta lineal hasta un 
55% cuando se le incor· 
poro un AMR en su azo

tea con relación de masa de 0.03, amor· 
tiguomiento de 5% del critico y frecuencia 

igual o lo del edificio. Esto significaría 
que pero mantener compcnamiento lineal 
dicho edificio se podría diseñar pero so
portar un coeficiente sísmico igual a 0.45, 
que es demasiado alto y doria lugar o 
secciones y armados excesivamente gro~ 
des en los miembros estructurales 
IAguilor, Ruiz y Sónchez, 1993). Es de
cir, que aunque lo respuesto se reduce 
de manero muy eficiente, en general la 
solución no es atractivo desde el punto 
de visto económico. 

Debido a lo anterior se han hecho estudios 
exploratorios sobre lo ehciencia de los AMR 
considerando diferentes niveles de campo<· 
temiente no lineal de lo estructura princi
pal. Estos estudios se han realizado tanto 
con sistemas de dos grados de libertad 
como con marcos de múltiples niveles. 

los sistemas de dos grados de libertad tie
nen lo limitación de no reAejar la inAuen
cia de los modos superiores de vibrar, ni 
los diferentes modos de follo; sin embar
go, tienen lo virtud de permitir evaluar, 
de manero grueso, los efectos que tiene 
lo inclusión de un AMR en la respuesta de 
sistemas no lineales, y o pcrhr de esto, 
acotar el posible intervalo de validez del 
uso de este l1pc de estructuración. 

AMR es que desarrollan desplazamientos 
relativos muy elevadas con respecto o su 
apoyo. Por ejemplo, pera el sismo SCT-
1985, tales desplazamientos relativos 
variaron entre 0.5 y 2m, para amortigua
mientos del AMR iguales a 30 y 5%, re,. 
peCIIvamente. 

Figura 10 · t.lación de valor•• medios de desplozatrwento• máximos de siW'temas con AMI y sin e~te 

lo anterior hoce ver que se deben desa
rrollar más estudios enfocadas a estable
cer la forma de variación de la respuesto 
con el amortiguamiento del AMR, pera 
diversos valores de las otras variables sig· 
nificativas !relaciones de masas, de pe
riodos, y de amortiguamientos). 

Influencie del comportamiento 
"'O lineal 

en le literatura técnico sobre el tema exi,. 
ten estudios que demuestran que lo re,. 
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Exi>len diferente> formo> de onolizor el 
fenómeno no lineal con un enfoque 
probob,li>to. Uno e> mediante el método 
de Monte Corlo, utilizando acelerogroma> 
>imulodo> y análi>i> pa>a a pa>o en el 
tiempo. Otra alternativa con>i>le en 
lineohzor la> ecuaciones de movimiento y 
>uponer lo exCitación como un prace>o 
estocóstico (estacionario o no estaciono
riaJ. E>IO última tiene la vortud de que aho
rro tiempo de cómputo !con re>peclo al 
método de Monte CcrloJ; sin embargo, >u> 
re>ultodo> >en paco preci>as poro nivele> 
elevado> de no linealidad, debido, entre 
otro> razone>, o que de1a de >er válida la 
hipótesis de que la respuesta puede can
siderar>e como un prace>a gaussiano. 

• la inAuencia de la no linealidad de la 
estrudura principal, cuando >e le incor
pora un AMR lineal, ha sido estudiada con 
los métodos antes mencionadas IOjeda y 
Ruiz, 1994; Ruiz y Esteva, 1996J.lasten
dencios generales son los siguientes: 

1 . A medido que lo relación de periodos 
en~e el AMR y lo estructuro principal 
fT ...,/TJ se ole jo de lo unidad, lo efec· 
tivodod del AMR es menor. 

2. Poro relaCiones de periodos T ....,/T me
nores que 0.7 se presentan amplifica
ciones de lo respuesta len vez de pre
>entorse reducciones de lo respuesto! 
cuando >e añade un AMR ol sistema. 

3. La efectividad del AMR es menor o me
dido que lo no linealidad de lo estruc
turo principal crece. Esto se puede ver 
en lo figura 1 O en donde se muestro el 
valor medio del desplazamiento del 
sistema con AMR entre el valor medio 
del desplozomiento del sistema pnnci
pcl para diferentes relaciones de pe
riodos T ..... IT. y poro diferentes gro
dos de no linealidad. K • 1 representa 
o un sistema lineal, y K • 4 o un siste
ma cuya fuerza de Ruencia es igual a 
la resistencia demandado del sistema 
lineal dividida entre 4. 
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Fisura 11.· Cunes de probobiltdad d• uced.ncio Ply~•l y) paro el mod•lo diMIIado con Q-2 
a) D•Uonión lím1~ y••o 006, b)OutonH)n limftt y••o 012 

De lo anterior se deduce que los AMR · s 
se pueden emplear en estructuras dise
ñados poro desarrollar comportamiento 
no lineal ligero o moderado. Visto de otro 
manero, los AMR"s son más efiCientes 
ante temblores de intensidad pequeña o 
moderada que ante los de intensidad alto. 
Esto se comprobó en un estudia de siste
mas equivalentes de dos grados de liber
tad sujetos o lo acción de sismos con in
tensidades correspondientes o diferentes 
periodos de recurrencia 15. 20 25, 35, 
50, 100 y 200 oñosJ. Se construyeron 
curvos de vulnerabilidad basadas en las 
probabilidades de alcanzar dos diferen
tes distosiones móximas de entrepiso 
10.006 y 0.0 12). asociados a los esto
dos limite de servicio y de capacidad ú~ 
timo, respectivamente. A partir de estos 
curvos y de lo descripción del peligro sÍ S· 

mico del sitio, se calcularon los esperan
zas de los tesos de excedencia de dichos 
estados limite !Soto Brito y Ruiz, 1998J. 
En lo figuro 11 se muestran las probabi
lidades de excedencia poro un sistema 
diseñado con un factor de comportamien
to sísmico Q • 2, y para dos distorsiones 
limite. En esto figuro se puede ver que lo 
diferencio de ordenados entre la curvo 
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superior y la inferior es maycir poro--.,.. 
lerociones máximas del suelo per 
que poro aceleraciones grandes.·, .• e
cir, que la eficiencia del AMR es mayor 
para sismos pequeños y moderados qce 
para sismos grandes. 

Comentarios finoies sobre amortl
guadores de m osas resonantes 

los AMR son eficientes para controlar lo 
respuesta de sistemas ante algunos hpcs 
de solicitaciones, como por ejemplo el 
viento. Sin embargo, para el caso de ex
citaciones sísmicas, la mayor ventaja qu<! 
ofrecen los AMR es su capaCidad para 
contribuir a controlar ic respuesta de los 
estructuras ante temblores correspcndie"' 
tes a periodos de recurrencia cortos y mo
derados, para los que es de esperar>e 
que las respuestos de ambos sistemas >e 
mantendrán en el intervalo de comporto
miento lineal. 

Al igual que poro los dispositivos disipe 
dores de energía, lo decisión sobre su u >e 
depende tonto de un análisis estru 
como de consideraciones sobre .s 
totcle> y beneficios a largo plazo. 



.;lntonicen con el de los masas resonantes, 
de manero qve cuando cierto período se 
excite. el dispos1tivo entre en ·resonancia· 
fuero de lose con el movimiento de lo es
tructuro, lo qve hoce que se reduzco lo res
puesto de este Paro controlar lo respuesto 
asociado al modo fundamental de vibro
ción, es común colocar un AMR !con maso 
líquido o sólido! en lo azotea del edilicio 
en cuestión. 

Algunas aplicaciones de los AMR 

los AMR se han utilizado en formo efi
ciente poro con~olor lo vibración desiste
mas mecánicos, puentes, chimeneas, to
rres y antenas. También se han aplicado 
con éxito poro controlar los vibraciones 
causados por viento sobre edilicios, sin 
embargo, no existe consenso entre inves· 
tigodores e ingenieros estudiosos de este 
temo en cuanto o su efectividad poro re
ducir lo respuesto de edilicios ante accio
nes sísmicos. 

,lgunos ejemplos de aplicación poro.cor>
trolor lo respveslo ante lo acción del vier>
to son los s•guientes: al lo Torre J_ohn 
Honcock de Boston, que cuento con 60 
pisos. A ésto se le añadieron dos AMR 
que pesan en total 600 ton; bJ el Centro 
Citicorp en Monho~on al cual se le oño
dió uno maso de 400 tons Jcerco del 2% 
de su peso teto~ en su piso número 63. El 
desplozomienlo máximo relativo que se 
espero en dicho amortiguador con respec· 
to o su punto de sujeción o lo construc· 
ción es de 1.Am; cJio antena de lo Torre 
Nocional Canadiense, que tiene 102 m 
de altura. los amortiguadores de ésta se 
sintonizaron de manera de reducir su se
gundo y su cuarto modos de vibración; 
d) lo Torre del Puerto de Chiba en Japón, 
con 125 m de altura; y e) lo Torre de Cris
tal localizada en Osoko, Japón, o lo cual 
se añadieron varios AMR en formo de 
péndulo. Esto se logró colgando los equi
pos de enfriamiento con cables de A m de 
largo; odemós, se colocaron amortiguo-

res de aceite paro introducir amortiguo
ente viscoso al sistema. En México no 

se han empleado dispositivos de este tipa 
en edifiCIOS. 

Variables que afectan la eficiencia 
de los amortiguadores de masa 
resonante 

Cuando o un sistema lineal se añade un 
AMR, diseñado con el objetivo de obsor· 
ber vibraciones. en general el conjunto 
resulto con un período fundamental de vi· 
broción mayor que el del sistema sin opér>
dice Por otro lodo, aparecen en el cor>
junto modos de vibrar nuevos debido o lo 
presencio del AMR. 

los desplazamientos máximos finales del 
sistema lineal dependen en gran medido 
de los ordenados espectrales de desplo· 
zomientos del sismo de diseño correspor>
dientes o los frecuencias de vibrar del 
conjunto, osi como de sus respectivos loe· 
lores de participación y de lo duración 
de lo excitación !Esteva y Ruiz, 1997). 

Poro ilustrar lo anterior supóngase un siste
ma de·un morco de un nivel y uno crujía al 
que se le añade un AMR en su porte supe
rior, con lo que se obtiene un sistema de 
dos grados de libertad. lo excitación de 
diseño es el regis~o SCT-1985, cuyo espec· 
tro de desplazamientos paro 1% de amorti
guamiento se muestro en lo figuro 7. El 
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morco original tiene uno frecuencoo fur>
domentol de 2.20 rod/s, que coincide o
proximodomente con un pico del espec· 
tro. lo maso del apéndice es 0.04 veces 
lo del morco proncipol, y los períodos de 
vibración de ambos sistemas son iguales. 
los primeros dos frecuencias naturales de 
vibrar del sistema con AMR son iguales o 
1. 99 y 2.43 red/ s, y los correspondientes 
formas modales son 11, 5.521 y 11, -4.53). 
De lo figuro 7 se deduce que los ordeno
dos del espectro de desplazamiento son 
220cm poro el sistema principal, 85 y 
175cm poro lo primero y segundo frecuer>
cios. los correspondientes lactares de 
participación modal son O .55 y O .AS. Apli
cando lo reglo de lo doble sumo 
cuadrático de Newmork y Rosenblueth 
119711 se obtiene que el desplazamiento 
relativo es 104.1 cm, que es aproximado
mente 47% de 220cm. Con este· ejemplo 
se muestro que tonto los factores de parti
cipación modal como los valores de los 
ordenados espectrales poro los períodos 
de vibración de los sistemas original y 
modificado, juegan un papel muy impar
lente en los resultados finales. También este 
e¡emplo pretende ilustrar que el• AMR es 
eficiente en cosos en donde el periodo de 
vibrar del sistema principal coincide con 
el período dominante de io excitcción. lo 
eficiencia es mayor cuando ésto es de bor>
do estrecho. 

3 6 
Frecuenda~ rod/1 

... ::. 



Tombien lo duración de lo excitoción ~ene 
un papel importante en lo reducción de lo 
respuesto, yo que mientras mós largo seo 
dicho duración, los respuesta'• asociados 
con modos de vibración can periodos cer· 
conos, mós ~enden o desacoplarse. Esto 
se puede deducir o pomr de analizar lo 
reglo de Newmork y Rasenbluerh (1971) 
ante• menc1onada. 

Por olio lodo, poro el diseño de estas dis· 
posi~.os se debe considerar que su efi
ciencia es muy sensible a lo relación en
tre su periodo y el de lo estructuro 
principal. lo reducción de lo respuesto 
puede presentar gr<;~ndes desviaciones 
debido a pequeños variaciones de los pro
piedades mecánicos de los portes que 
componen el conjunto, o debido o los in
certidumbres inherentes del movimiento 
sísmico que se espero en el sitio en donde 
se desplanto lo estructura. 

lo inlluencio de esto último variable fue 
estudiado por Suórez, Ruiz y Esteva 
(1993). los autores analizan lo re•puesto 
probabilista de sistemas estructurole•lineo
les previstos de AMR's cuando se consi· 
deron diferentes valores de los relaciones 
de periodos y masas. En el estudio no se 
consideran los incertidumbres en los pro
piedades de los sistemas princ1poles. Poro 
el onólisis se considero un conjunto de 
sismos simulados o partir del registro SCT-
1985 (Grigoriu, Ruiz y Ro•enblueth, 
1988). lo• autores concluyen que los co
elicieM!s de variación que se esperan en 
los relaciones de desplazamientos máximos 
ele sislemos con AMR entre los correspon
dientes o sistemas sin AMR (0,:../D..,) son 
del orden de 20 o 30%. En los Figuras So 
y b se ilustran algunos resultados cuando 
los periodos de los sistemas son iguales o 
2 y o 2.5s, y los relaciones entre lo maso 
del AMR y lo del sistema principal son de 
0.01, 0.03 y 0.05. Se puede fácilmente 
obse1'1111r que lo eficiencia del sistema di· 
sipodor e• mucho mayor poro el 5i5temo 
con periodo de 2•. que coincide con el 
periodo dominante de lo excitación, que 
cuando el periodo es de 2.55. 

-----~~ 
Uno variable mós que inRuye en lo res
puesta de un sistema es el amortiguamien
to del AMR. Algunos autores (Villoverde 
y Koyoomo, 1993) opinan que lo adi
ción de un AMR con alto amortiguamien
to (y alto relación de masas) aumenta el 
amortiguamiento del primer modo de vi· 
bror de lo estructuro; como conoecuen
cio, se pueden reducir los desplazamien
tos de entrepiso. 

Sin embargo, en un trabajo publicado re
cientemente (Soto Srito y Ruiz, 1998) se 
encontró que esto no necesariamente es 
cierto. En dicho estudio se analizó lo res
puesto de un edilicio de 22 niveles y cuo-

~o crujías, sujeto o lo acción de los sosmos 
SCT-1985 y SCT-1989. El periodo del AMR 
se hizo coincidir con el del edilicio. lo re
loción de masas se adoptó igual o 0.03. 
Se varió el amortiguamiento del AMR er>
tre 5 y 30% del critico. los resultados de 
los desplazamientos de entrepiso (ver lig~>
ro 9) indican que dicho respuesto no siem
pre es menor cuonclo el omomguomiento 
del AMR aumento. Sin embargo, el des
plazamiento del />MR con respecto o su 
base (azoleo del edilicio) sí se reduce cuor>
do se incrementa su amortiguamiento. 

Esto represento uno gran ventaja, yo que 
uno de los principales problemas de los 
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So y b. En éstos se muestran el desplazo
miento máximo obtenido en lo azotea de 
un edilicio de diez niveles con disipado
res (SVGDLI y el del sistema de 1gdl equi· 
volante (figuro So), así como lo distar· 
síón máximo de entrepiso (figuro Sb). los 
estructuras se someten o lo acción de 29 
sismos simulados o partir del registro ser. 
198S. Se observo que los resultados del 
s•stemo simplificado son aceptables. 

Obviamente, los resultados de un sistema 
de 1gdl no proporcionan información so
bre otros aspectos importantes de diseño, 
como por ejemplo lo distribución espacial 
ópfimo de los disipadores en un edilicio. 
Poro ello es necesario llevar o cabo eslll
dios de estructuras de múltiples grados de 
libertad en dos o en tres dimensiones. Poro 
estos úlfimos es importante analizar el efec· 
lo 'de torsión causado por excentricidades 
provocados por los disipadores, por ejem
plo, por uno instalación defectuoso, por 
defectos de construcción de los mismos o 
por follo de mantenimiento. Este temo 
amerito mayor estudio, yo que ha sido muy 
poco explorado, lento en el medio interna
cional como en el nuestro. 

Con respecto o lo distribución de disipo
dores se analizó lo respuesta de un morco 
eslructurol plano de diez niveles con disi
padores colocados según ocho arreglos 
espaciales distintos (ver figuro 6). los out<> 
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res (Urrego, Ruiz y Silva, 19931 hocen -
que los arreglos mós convenientes son oqu&
llos en que los diagonales están dispuestos 
de manero de evitar lo ocurrencia de gro~>
des fuerzas axiales sobre los columnas que 
transmiten los momentcs de volteo o lo ci
mentcción. En lo figuro 6 se muestran los 
ocho arreglos. De éstos,los mós convenien
tes son los indicados como • Morco O" y 
·Morco 1•. 

Criterios de diseño sismico 

los criterios y métodos de análisis y dise
ño de edilicios con disipadores en gene
rol son más complicados que los de los 
edilicios convencionales. Poro el análi
sis de los primeros generalmente se por· 
le de un prediseño, el cual se afino me
diante iteraciones realizadas con 
programas de análisis no lineal en el tiem
po (Silva y Ruiz, 1993). Poro el diseño 
final se toman en cuente básicamente los 
siguientes condiciones: 

• Que los disipadores absorban elicie~>
temente lo energía y cumplan lo función 
poro lo que fueron diseñados. En el coso 
de disipadores histeréficos se debe cuidar 
que los demandas de ductilidad de estos 
estén dentro de los limites de oceptobili
dod establecidos o partir de resultados de 
pruebas de laboratorio. 

• Oue los demandas de ductilidad globo
les y locales no excedan los capacidades 
de lo estructuro. lo demando de ductili
dad global en general se adopte del Of· 

den de 2. Un criterio olternofivo es que 
los trabes sean capaces de desarrollar los 
rotcciones plásticos demandados. Alter· 
nofivomente, se puede diseñar lo estruclv
ro de modo que desarrolle un comporto
miento lineal y los disipadores presenten 
uno no lineal. 

• Oue los desplazamientos relofivos de 
entrepiso del edilicio con disipadores no 
sean mayores que los valores osocioclos o 
estoclos límite de servicio o de capacidad 
último. Estos pueden ser recomendados 
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por algún reglamento de construcciones 
a ele rehabilitoc•ón de edilicias. En el caso 
del Reglamento de Construcciones del Dis
trito Federal (RCDf.1993) el límite de des
plazamiento (asociado a la capacidad ú~ 
tima) para estructuras esqueletales con 
muras desligados, es de 0.012 de la altu
ra del entrepiso. 

• Que se cumpla con la normatividad sís
mica del lugar donde se ubique la cons
trucción. la mayoría de los reglamentos 
de diseño en el mundo permiten utilizar 
disposi~vos reductores de la respuesta sís
mica con la condición de que las diseños 
sean aprobados por las autoridades com
petentes (Ruiz y Alvarez, 1995). En el 
RCDF-1993 se indica que se pueden em
plear criterios de diseño diferentes a los 
especificados en su capitulo 111 y en las 
Normas Técnicas Complementarias si se 
justifica, a satisfacción del Departamento 
del Distrito Federal, que los procedimien
tos de diseño empleados dan lugar a ni· 
veles de seguridad no menores que las 
que se obtengan empleando los previstos 
en ese Ordenamiento. Tal justificación 
debe realizarse previamente a la solici· 
tud de la licencia de construcción. 

Estudias casta-beneficia 

la decisión de reforzar con disipadores o 
con contravientos, o de diseñar un edifi· 
cio nuevo en formo convencional o-con 
disipadores, no sólo es un problema de 
diseño estructural; depende en gran me
dida de analizar si se justifica cierta in
versión extra a cambio de mayor seguri· 
dad y/o comodidad para los ocupantes 
del inmueble durante su vida útil. 

En México se han formulado criterios para 
diseño, reparación y mantenimiento de sis
temas con disipadores basados en la 
minimización de la suma de los costos in~ 
cicles, de claño y de mantenimiento (Es~ 
va, Diez y Gorcia, 1998). Por otro lado, 
se han realizado algunos análisis de cos
tos de construcción de edilicios con disipa
dores. Por ejemplo, Ruiz etal (1995, 1996) 

----
informan que el costo inicial ele un edilicia 
nuevo ele diez niveles con disipadores, di
señado paro un sismo de diseño coma el 
SCT-85, es 3.5% mayar que el ele un edifi. 
cio similar (con el misma período de vibra
ción) diseñado en forma convencional. ele 
manera que presente el mismo nivel ele 
daño. Cuando se trola ele edilicios ele 20 
niveles, dicha diferencia es aproximada
mente de 9 .S%. Sin embargo, es muy pro
bable que si se tomaran en cuento, no so
lamente los costos ele construcción, sino los 
costos totales durante la vida ~1 de la cons
trucción, resultaría mós conveniente la so
lución con disipadores de energía. 

Comentarios finales sobre sistemas 
con disipadores de energía: 

su vida útil, que pueden asociarse a-dife
rentes estodos lím•te (de servicio o de ca· 
pacidad última). 

AMORTIGUADORES 
DE MASAS RESONANTES 

Otra manera de controlar la respuesta di
nómica de los estructuras consiste en aña
dirles una o varios sistemas de amortigua
dores de masas resonantes (AMR). Coda 
una de éstos está constituido básicamente 
por una maso, un resorte y un amortigua
dor. Dicha maso puede ser sólida o toqui
da (en ese coso se le llama amortiguador 
de líquicla resonante). El principio en el que 
se basan estos sistemas es que las perío
dos de vibrar de la estructura principal se 

V "' "' V V ....... 
?'-. 

V "' V " 
..X. ....... 

V ....... 

"' V 
X 

V :-.... V ........ 

En general, se puede e» 
cir que los disipadores 
de energía son una solu
ción factible de aplicar 
tonto en edificios nuevos 
corno para el reruerza de 
edificios existentes. 
Como se mencionó an
tes, la eficiencia de es
tos dispasi~vos depende, 
entre otras variables, de 
la relación entre los pe
ríodos naturales de la 
estructura y los domi· 
nantes de los movimien
tos que se esperan en el 
sitio de interés. la deci· 
sión de utilizar uno u 
otro dispositivo, o bien 
de elegir una solución 
convencional, se debe 
basar tanto en un anóli· 
sis de costos totales (que 
incluya costos de man
tenimiento, reposición, 
daños estructurales y no 
estructurales, pérdida 
de funcionalidad, etc.) 
como en un análisis de 
la respuesta de la estruc· 
tura ante las excilocio
nes esperadas durante 
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el edilicio en donde se coloquen, presen
le deformaciones grandes de entrepiso). 
lo energía que diSipan estos elementos se 
transformo en color por el troba¡o mecá
nico de plocos o elementos sujetos o 
Rexión, torsión, rolado por Aexión, etc. 
Generalmente este tipo de disipadores 
puede desarrollar un gran número de ci
clos onte cargos alternados sin que se 
degrade ni su resistencia ni su rigidez. 

• Poro los disipadores de fricción se debe 
tomar en cuento que deb1do o los cam
bios bruscos de su rigidez se pueden lle
gar o excitar modos superiores de vibra
ción. los disipadores de este tipo 
generalmente no actúan ante temblores de 
intensiclod pequeño y moderado. 

Experiencia en México 

En nuestro país se hon reforzado varios 
edilicios con disipadores histeréticos-de 
· ··,_ergio tipo ADAS {Mortinez Romero, 

J93), y uno con placas de acero someti
dos a fricción {Sónchez Mortinez, 1993). 
Recientemente se construyó un edilicio de 
ocero con disipadores viscoelós~cos {Mi
rondo, 1998) en Santa Fe, al oeste de lo 
ciudad de México, y además, dos torres 
altos con disipadores histeréticos {ADAS) 
en Acopulco, Gro. 

a edificios ubicados en el terreno blondo 
de la ciudad de México, y sólo algunos 
de ellos, o edifiCios en terreno de transi
ción. Frecuentemente se emplea como 
excitación de diseño la componente Este
Oeste del registro obtenida en lo Secreto
rio de Comunicaciones y Transportes el 
19 de septiembre de 1985 {SCT-1985). 
Es deseable ampliar estos estudios poro 
otros condiciones de terreno local. 

Variables que afectan 
la eficiencia de los elementos 
disipadores de energía 

la reducción en lo respuesto máximo que 
proporciono el incremento de omor~guo
mTento en los estructuras se puede vizuolizor 
de manero STmplilicodo o través de los e$
pectros de aceleración y desplazamiento. 
Supángonse, por ejemplo, los espectros de 
pseudo-aceleraciones y de desplozomie~>
tos del registro SCT-1985 lineal {¡¡· 1) y 
no lineal {~· 2, con una rigidez de 
postAuencio igual o 3% de lo rigidez ini
cial) poro diferentes amortiguamientos crí
~cos, 5, 1 O, 15, 20, 25 y 40%, como los 
que muestran los figuras 2 y 3. En lo pri
mero de éstos se puede observar que los 
aceleraciones lineales {¡¡· 1) se reducen 
considerablemente al incrementar el amor
tiguamiento de 5 o 25% dentro del Tnter-

velo de periaclos comprendido entre 1.5 y 
3s, oproximodomenle. Algo similar suce
de cerco del períaclo 0.7s. Sin embargo. 
se puede apreciar que fuero de estos inter
valos lo reducción de lo aceleración, y por 
lo tonto, de lo fuerzo cortante basal, es 
poco significativo. Asimismo, se puede ob
servar de lo figuro 2b que o mayor omor#
guomiento los desplazamientos máximos 
son menores, especialmente dentro del i~>
terválo entre 1.8 y 4.0.. El mismo ejercicio 
puede hacerse poro los sistemas que pre
sentan un comportamiento no lineal mode
rado (¡¡ • 2). También en este coso {figuras 
Jo y b) el efecto en lo reducción de lo re$
puesto es mucho menor cuando el omor#
guomiento crítico aumento de 25 o 40"k, 
que cuando poso de 5 o 25%. 

lo anterior constato el hecho conocido de 
que introducir amortiguamiento viscoso en 
los estructuras do lugar o uno respuesto 
estructural menor. lo decisión de·introd~.~
cirlo en uno construcción dependerá pri~>
cipolmente de un análisis costo-beneficia. 

lo interpretación sobre lo adición de amor
tiguamiento no viscoso en los estructuras 
se puede hacer de manero similar; sin 
embargo, en este coso se debe tomar en 
cuento que alguno~ ~pos de disipadores 
introducen, además de omor~guomiento, 

En una revisión bibliográfico realizado f.guro 2.· E.pectro1 ~nealas del ,..g¡1tro SCT-85 paro diferente• otnorriguo..U.ntot. 

recientemente por lo autora {Ruiz, 1998) 
se menciono que lo mayor porte de los 
estudios realizados en nuestro país sobre 
disipación de energía sísmico son de tipo 
analítico y que se han dedicado muy po
cos e>fuerzos o lo porte experimental. las 
estudios de ~po analítico trotan príncipe~ 
mente sobre disipadores po>Tvos de ener
gía de tipo hiSterético {ADAS, lADAS y 
soleros en formo de U). 

En México se ha analizado lo respuesto 
estructural de varios decenos de edificios 
con disipadores histeréticos y sin éstos, con 

.4111111ríodos comprendidos entre 0.75 y 2.5s 
~ Colungo, 1998, Ruiz, 1998, etc). 

· (o mayor porte de los análisis se refieren 
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uno rig1dez adiCional o lo estructuro, y 
por lo tonto hocen que su periodo de vi· 
broción disminuyo. 

Poro explorar lo conveniencia de reforzar 
un edi~cio con controvientos o con disipo
dores de energía histeréticos se puede se
guir un razonamiento Similar al de los pó
rrolos anteriores. Poro ilustrar esto en 
seguido se mencionan los resultados de un 
estudio realizado recientemente sobre un 
edilicio en el que se deseaba saber si era 
más conveniente reforzarlo con controvien
los o con disipadores de energía (limón y 
Ruiz, 1997]. Su periodo inicial es de 2s. El 
sismo de diseño se consideró igual al del 
registra SG-1985. En este coso se demo>
tró que el edilic10 con contravienlos pre
sentaba un comportamiento casi lineal y 
que su periodo fundamental de vibración 
ero de 1.3s. También se calculó que el 
edilicio desarrollaba un cortonle sísmico 
basal igual a 0.24 ante lo acción del re
gistro mencionado. Eslos cifras pueden 
verse de manera oproximcido en lo figu
ra 2o, correspondiente al espectro lineal 
de aceleraciones SCT-1985. 

Como solución olternat1va, se consideró el 
edilicio reforzado con disipadores de ener· 
gio. Se ensayaron tres diferentes distribu
ciones espaciales de los disipadores, co<>
siderondo diferentes tipos de ellos [TADAS 
y soleros en U). los promedios de los de
mondos de ductilidad globales de los tres 
edilicios reforzados con disipadores resu~ 
!aran iguales o 1.12, 2.57 y 2.62, y los 
coeficientes sísmicos basales iguales o 
0.23, 0.22 y 0.23. los periodos de vibro
ción efectivos (lomando en cuenlo los re
ducciones de rigidez asociadas con el corr>
porlomiento no lineal de los sistemas) en 
los edilicios con disipadores se encuentran 
entre 1.33 y 2s. En lo figura Jo (11•.2) se 
puede comprobar que poro un periodo de 
1.5sla ordenada espectral correspondier>
le, poro un amortiguamiento crilico de 5%, 
es de 0.22 aproximadamente. 

Los resultados del análisis hocen ver que 
en estas cosos los cortantes basales del 
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edi~cio tienen valores similares cuando se 
utilizan controvientos y cuando se usan 
disipadores. Sin embargo, es obvio que 
el refuerzo con contravientos tiene un cos-
to de construcción menor que lo solución 
con disipadores. 

Por otro lodo. en lo figuro 2b puede verse 
que los desplazamientos del sistema poro 
un periodo de 1.3s y¡¡ • 1 son menores 
que los de lo estructuro con un periodo de 
1.5s y ¡¡•2 (figuro 3b). ambos con amor· 
tiguomtento critico de 5%. Esto concuer
da con los desplazamientos obtenidos 
paro el edif1cio de múltiples niveles y 
crujías reforzado con controvientos 
(figuro2b) o con disipadores (figura 3b). 

Con un análisis similar al anterior se pue
de hacer ver que, en el coso de que lo 
estructuro por reforzar tuviera un periodo 
muy largo, tal que se encontrara muy o lo 
derecho de lo zona descendente del e>
pectro, los cortantes basales resultarían 
mayores para lo estructuro reforzado con 
controvientos que poro lo reforzado con 
disipadores. En este coso los momentos de 
volteo y los fuerzas axiales sobre lo cimer>
tación serian más grandes poro el caso con 
controvientos, por lo que lo mejor solución 
serio utilizar disipadores (Mortinez Rome
ro, 1993; Gómez et al. 1993). 
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Estudios sobre modelos 
simplificados 

los razonamientos de los párrafos prece
dentes se basan en sistemas muy si,.. 
codos de un grado de libertad, ~ -• 
que no se toman en cuenta variables la· 
les como sobre-resistencia, degradación 
de los prop1edades mecánicos de la es· 
tructuro que conliene o los disipadores, 
ele. En lo literatura se han explorado 
.~arios formas de representar el compor
tamiento no lineal de edificios mediante 
sistemas simplificados de un grado de li· 
bertod ( 1gdl). El grupo de trabajo super· 
visado por lo autora actualmente calibra 
un método basado en un análisis estóli· 
ca no lineal ('push over") poro relacio
nar lo respuesto no lineal de edificios con 
disipadores con lo de sistemas equivo· 
lentes de 1 gdl conslituidos por uno maso 
y dos elemenlos estructurales. El que re
presento al edificio se degrado ante car· 
gas cíclicos, mienlros que el que repre
sento al sistema disipador no se degrado 
(figura 4). los resultados obtenidos (Bo· 
dillo el al. 1998) hocen ver que es posi· 
ble representar de formo aproximado el 
comportamiento no lineal de edilicios ~pn 
disipadores o través de sistemas si~1· 
codos de 1 gdl. Algunos resultado; , 
tos estudios se presentan en los h11"ros 
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INTRODUCCIÓN 

En lo literotvro técnico inlernocionol so
bre ingeniería eslructvrol se han propues
to distintos soluciones orientados o con
Ir olor los aceleraciones y los 
desplozomienlos en los construcciones 
su¡ eros o lo acción de cargos dinámiCos 
producidos por sismo, viento, vibracio
nes mecánicos, etc. Estos soluciones pue
den funcionar en formo pasivo o activa 
(estos últimos con lo ayudo de un siste
ma de cómputo!. los pasivos se besen 
principalmente en oumenlor el amortiguo
miento del conjunto eslruclurol incluyen
do lo cimentación, en modificar el (los! 
periodo(sJ de vibrar de los estructures o 
en uno combinación de estos dos accie> 
nes. los activos registren lo respuesto del 
sistema durante un temblor y, con bese 
en esto información, modifican en diver-

'S tiempos los valores instantáneos de 
propiedades mecánicos (rigideces, 

omort,guomienlosJ de algunos componen-

les del sistema, o introducen fuerzas ex
ternos adicionales, de manero de con
lrorreslor parcialmente los efectos desfa
vorables de los perturbaciones noluroles 

· que afecten o dicho sistema. 

lo anterior se puede lograr añadiendo o 
lo estructuro dispositivos toles como disi
padores de energía, omortiguodores de 
meso resonante, oislodores de bese, o 
combinaciones de éstos. 

En lo ocluolidod existe en el mundo un 
número importante de edificios en los que 
se han empleado estos dispositivos poro 
controlar lo respuesto cousodo por lo ac
ción del viento, por lo del sismo, o por 
otro tipo de solicitaciones. Este trabajo 
se enfoco o lo acción sísmico y o los sis
temas de control pasivo. El presente rra
baJO pretende presentar uno visión glo
bo! sobre el temo, con énfasis en los 
estudios realizados por lo autora y su grv
po de trebejo. 
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Muchos profesionales, y sobre todo un 
gran número de posibles usuarios; no es
tán aún convencidos de que se justifique 
invertir en estos soluciones innovadoras, 
sino que prefieren adoptar soluciones tro
dicionoles. Mientras tonto, se continúan 
realizando estudios en varios paises con 
olio riesgo sísmico (principolmenle en Es
todos Unidos de América, Japón, Italia, 
Canadá, Nueva Zelanda y ChinaJ poro 
lralor de comprender mejor las ventajas 
y desventajas de estos sistemas. 

México ha participado de lo inquietud por 
conocer mós sobre este tipo de soluciones, 
desde hace aproximadamente diez años 
(Del Valle, 1988J. Pruebo de ella es que 
durante el último Congreso Mundial de In
geniería Sísmica llevado a cabo en 1996 
en nuestro pois, México ocupó el séptimo 
lugar en número de artículos presentados 
sobre el temo (Ruiz, 1996J. PO< otro lado, 
también se constató el interés de prolesio
nislas e investigadores mexicanos sobre 



esto materia durante el S1mpasio sobre 
•Disipadores de energía para controlar la 
respuesto sísmica de ediliCios· organizo
do recientemente par la SMJS. Delegación 
Estodo de México. 

A confinuación se presento una visión ge
neral sobre dos fipas de dispositivos re
ducloles de lo respuesta sísmica: disipo
dores de energía y amortiguadores de 
masas resonantes. 

DISIPADORES DE ENERGÍA 
SÍSMICA 

Tipas de elemenfos disipadores 

Con el ~n de controlar la respuesta sísmica 
se han p<opueslo diferentes materiales, for. 
mos y mecanismos enfocados a aumentar 
el omoriiguomiento de las estructuras. Esta 
puede lograrse mediante dispositivas que 
se añaden a la estructura sin incrementar 
ni su rigidez ni su resistencia total, toles 
como los disipadores viscosas, o bien me
diante dispositivos que, a la vez que au
mentan el amortiguamiento, incrementan 
dichos p<opiedades mecánicas, como las 
disipadores histeréticos, las de fricción y 
los viscoelósticos. Cada una de estos tipas 
presento p<opiedodes especi~cas que de
ben considerarse paro su diseña. 

los dispositivos de energía de tipa visco
so se caractenzan parque al deformarse 
desarrollan fuerzas que san proporciono
les o su wlacidod de deformación. El ejem
plo típico es el de un cilindro can un pi$
tón y una a varios orificios par las que 
puede escurrir un fluido viscosa. La curva 
cargo- deformación de uno de estas ele
mentas es •imilar a lo de la figuro 1 o, en 
donde se ob•erva que la carga adquiere 
su máximo para el momento en que la 
deformación e• nula, mientras que la pri
mero e• nula paro cuando la oegunda a~ 
conza su máximo. En la ~gura 1 b se mue$
tro lo curva carga deformación paro un 
elemento de lipa viscaeló•tico, caracteri
zado porque la fuerzo que desarrolla con$
to de das componente• fuera de fase: una 

proporcional a la deformación y otra pro
porcional o lo velocidad de deformoc,ón; 
lo primera alcanzo su máximo cuando la 
•egundo es nulo, y viceversa. 

En lo• figuras 1 e y 1 d se presentan lo• 
curvos cargo-deformación de dos elemer>
tos disipadores de tipa hi•terético, lo pri
mero de ello• represento el comportomier>
lo de un elemento fabricado con un 
material capaz de de•orrollor comparto
miento dúctil. lo segundo curvo 
respresenlo el comportamiento de una 
conexión que de•orrolla porte de su ca
pacidad mediante fuerzo• de fricción: lo 
junto no se deformo mientras lo fuerzo 
sobre ello no •upere la fuerzo de fricción; 
cuando esto ocurre, la junta se deformo 
manteniendo con•tonte la cargo. 

Algunos de lo• características e•peciole• 
que se deben considerar poro el diseño 
de los dispositivo• antes descritos san los 
siguiente>: 

.. 

a)VocotO 

...... 

cJ OeFo.u a :'C r plóslica de metales 

• En relación con las elemento• viscosas. 
debe considerarse que su remtencio se 
encuentra fuero de fose con su deforma
ción, par la que las momentos de volteo 
de lo estructuro no se incrementan de la 
mismo manero que ocurriría si se trotase, 
par ejemplo, de di•ipodore• histeréhcos. 

• Paro los disipadores viscoelóslico• debe 
con•iderone en formo especial que su 
comportamiento depende de lo frecuer>
cia de lo excitocion, de la temperatura y 
del nivel de su deformocion pcr cortante. 
Esto• di•ipodores absorben energía aún 
cuando su• deformocione• relativa• sean 
muy pequeños. 

• lo• di•ipodores basados en lo fluencio 
de metales (como el acero y el plomo) .Ola 
di•ipon energía de•pués de que se olcor>
zo su límite de fluencio. Poro que estos 
disipadores trabajen en formo eficiente es 
nece•orio que su• deformaciones se~
entre moderado• y altos (por ejemplo; 

biV.Oo:M ..... 

.. 
.. 
o. 

F"tgura 1.- Comporto~n~ento cargo -deforrnoción idealizado cM diferent•• tipos de dilfpodotet de energia. 
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Esto mismo se puede observar gráficamente en la Figura 9. En segundo lugar se encuentra el marco de 
10 niveles. para el cual Cv/Dis = 1.51. Se hace notar que el marco de 10 y de 30 ruveles se encuentran 
en zonas descendentes del espectro lmeal de pseudoaceleraciones Al reforzarlos estos presentan 
ordenadas espectrales mayores que los que tenian antes de ser reforzadas. Esto último sucede también 
con el marco de 20 ruveles: sin embargo. el incremento en dichas ordenadas es menor 

b) Distorsiones mártmas de entrepiSO (Yrnax rclatn·o entrcpuo). 

La figura lO muestra las distorsiones de entrepiso correspondientes a los tres casos. El marco de lO 
niveles sin refuerzo (SR) presenta distorsiones de entrepiso mucho mayores a las marcadas como 
límite (0.012H) por el RCDF93 (ilustrado con linea roja en la figura). Este marco reforzado con 
disipadores (Dis) presenta distorsiones por debajo de la linea que marca el limite tolerable. Estas 
distorsiones se obtienen intencionalmente cerca del limite con el propósito de que se tenga el nia\"Dr 
trabajo eficiente y la mayor absorción de energía del dispositivo disipador (al presentar mayor 
desplazamiento relanvo de entrepiso). Mientras que las distorsiOnes de entrepiso para el Inarco 
reforzado con contraYientos (Cv) se encuentran muy por debajo de la linea que marca el limite. En este 
caso el refuerzo con contravientos se diseña de tal manera que los contravicntos resistan elásticamente 
la carga de compresión y tensión a las que se ven sometidos durante el sismo. evitando además el 
pandeo de los mismos. Los cambios de las chstorsiones de entrepiso se ilustran mediante flechas en la 
Figura 10. · 

El comportamiento del marco de 20 niveles es muy similar al del marco de !O niveles. Por otro lado. 
analizando el marco de 33 niveles sin refuerzo (SR) se observa que presenta distorsión poco arriba del 
limite de O.Ol2H y la del marco con disipadores está en el limite de la linea. Hasta aqui el 
comportanuento es parecido a los dos casos anteriores (10 y 20 ni,·eles): sm embargo. la Ina)m 
diferencia se encuentra en el marco reforzado con contravientos para el cual las distorsiones máxHnas 
de entrepiso son muv grandes comparadas con las de los marcos de 1 O y de 20 niveles reforlados 
también con contra\1entos (C\'). 

La relación de las distorsiones máximas de entrepiso para cada caso se presentan en la Tabla 4. 
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FIGURA 10. Representación gráfica de las distorsiones máximas de entrepiso para los marcos sin 
reforzar (SR). reforzados con disipadores (Dis), y reforzados con contravientos (Cv). 



T A e acmn entre las distorsiones máxnnas ABL 4 R 1 .. d e entre ISO. 

}l:U\'h Ht nivd4.·~ ~l;¡n·u ~o nh l'it'' 'lan:o Jj ni,t·ll'' 

C.·/SR 0.11 0.14 0.87 
Dis/SR 0.59 0.70 0.89 
Cv/Dis 0.18 0.20 0.97 

A partir de la Ftgura 1 O y de esta tabla se puede observar que las distorsiones máximas de entreptso son 
mayores para los marcos con disipadores que para los marcos contravemeados. Las menores relaciones 
de distorsiones se presentan para los casos de 10 y 20 mveles (Cv/SR = O.ll y 0.14 respectivamente). 
Para el marco de 33 niveles esta relación es más grande (Cv/SR = 0.87). También se puede ver que la 
dJstorsión del marco de 33 niveles con contravientos es prácticamente igual a la del marco con 
disipadores (Cv/Dis = 0.97). No sucede asi para los otros dos casos. en donde Cv/Dis = 0.18 y 0.20 
correspondientes a los marcos de 1 O y 20 niveles. respectivamente. 

CONCLUSIONES 

En la Tabla 3 se puede observar que el marco de 33 ruveles con contravientos es el que presenta la 
mayor relación de coeficiente sismico Cv/Dis = 2.31. Es decir. que reforzar con disipadores en este 
caso constituye una solución eficiente para reducir el cortante en la base. Esto es especialmente 
Importante para el edificio con problemas de capacidad en su cimentación. 

A partir de la Figura 1 O en dond~ se presentan las distorsiones máximas de entrepiso de los tres marcos. 
se deduc que los contravientos añadidos al marco de 3 3 niveles summistran suficiente rigidez lateral a 
la estructura (el cambio del periodo fundamental de ,;bración es significativo): sin embargo. la 
reducción en distorsiones máximas es poco eficiente (menor que para los marcos de JO y 20 ni,·cles). 

Para los casos aquí analizados se concluye que reforzar con disipadores es más eficiente en las 
estructuras de periodo largo. correspondientes a estructuras con periodos de vibrar ubicados en la zona 
descendente del espectro. Por otro lado. reforzar estas estructuras con contravientos puede dar lugar a 
fuerzas basales grandes que poiliian ser excesivas para edificiOs con problemas de capacidad en su 
cimentación 
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ESPECTROS DE RESPUESTA PARA SCTEW85, ¡;= 5% 
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FIGURA 8. Representación gráfica de los coeficientes sísmicos demandados 
corresponruentes a los edificios de 33 mveles. 
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TABLA o Tabla comparativa de resultados del SEIGDL v del SVGDL para el marco de 31 niveles --
',j \1~~1)' ¡~:· .1 _-·q\ ¡·¡..-~ 

RF.SPCEST.\ 
1 JU:SPL'EST.-1. DEL sH;DL l)f.f. ~F.J(;I)I, 

.\.-~.He:· '". ·¡¡ --- ··"' J. ,. ; . .-, 
·' .. .. 

"'~ni, • l ~~· 

~in H.t'IOrzat· 3.0i 2.0 0.13 o 134 0.0131 79.81 2.20 

{ on Di<.ipadot·e:. 2.78 2.3 O.D o 147 0.0117 88 90 2.30 

Con { 'ontra\ it>nlo!- 1.8J 1.63 O JO 0.329 0.0114 10678 2.67 

En la Tabla 2 se puede observar que el edificio convencional de 33 niveles con periodo fundamental 
T0=3.07s y coeficiente sísmico desarrollado igual a C,.m,=O.l3. presenta una demanda de ductilidad 
equivalente J.J''"' =2.0. tal como se representa en la Figura 8. La demanda de ductilidad del SElGDL 
J.l'qu' encontrada es del orden de la ductilidad global desarrollada por el SVGDL (J.J.J,•~ =2.20). En este 
caso la relación entre estos valores es de 2.2/2.0 = 1.10. Para el caso con disipadores dicho fac1or es 
unitario y para el caso de contravientos se observa que la demanda de ductilidad equivalente (J.J'qu' l es 
muy diferenle a la que se obtiene del análisis del SYGDL. Para este caso la relación entre demandas de 
ductilidad es de 1.6~. 

La Tabla 2 también muestra que los coeficientes sísmicos resistentes (C",) son mayores que los 
demandados por el sismo (C,.m,) Se deduce que sus resistencias son adecuadas. Así mismo. se 
muestran las distorsiones máximas relatJvas de entrepiSO (Ymax relat1va entrepiSO). Nótese que para el marco 
com·encional dichas distorsiones son mayores que las pemutidas por el RCDF93 (0.012H). sin 
embargo. al reforzarse el edificio las distorsiones necesariamente son menores que 0.012H. 

., 



Resultados de los tres marcos 

a) Coeficientes sísmicos demandados (C,.~). 

La figura 9 muestra las respuestas de los marcos de 10. 20 y 33 niveles sin reforzar (SR). reforzados 
con disipadores (Dis) y reforzados con contravientos (Cv) en función de sus coeficientes Sismicos 
demandados (C,.m

0
). sus periodos origmales (To) y finales. Estos corresponden con las ductilidades 

eqrnvalentes desarrolladas (J.L"'w ). Como referencia se dibuja el espectro de coeficientes sismicos para 
ductilidad Igual a uno. Para ilustrarlo esquemáncarnente se indica mediante flechas el incremento que 
tienen los coeficientes sismicos entre ellos y a su vez el corrimiento de los periodos. Este incremento 
nunbién se indica nwnéricamente en la Tabla 3. 
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FIGURA 9. Representación gráfica de los coeficientes sismicos demandados para los marcos sm 
reforzar (SR). reforzados con disipadores (Dis) y reforzados con contravientos (Cv). 

TABLA 3 Relación de incremento de los coeficientes sismicos 
Relación entre los coeficientes sísmicos 

\i:tnt' ! 1· :n \ ·:~~.:' '.l::n.:!; ~h ni' rlt>" ·\~arco .1.~ ;n~t . .'l~., 

Cv/SR 1.65 1.77 2.31 
Dis/SR 1.09 1.24 1.00 
c,·/Dis 1.51 1.43 2.31 

. 

En esta tabla se puede observar que la relación del coeficiente del marco de 10 niveles contraventeado 
entre el marco sin reforzar (Cv/SR) es de 1.65. es deciT. que el sismo le demanda al marco con 
contravientos un incremento del cortante en la base de 1.65 veces el cortante que le demanda al marco 
sin refuerzo. Por otro lado. el incremento del conante en la base en el marco con disipadores es 1.09 
veces la del marco sin refuerzo. Por último. la relación del coeficiente correspondiente al marco con 
contravientos es 1.51 veces mayor con respecto al marco con diSipadores. 

La mayor relación Cv/Dis correspondiente a los tres casos de la Tabla 3 se presenta para el marco de 33 
niveles reforzado con contravientos (Cv/Dis=2.31 ). Se deduce entonces. que el uso más eficiente de los 
disipadores en cuanto a reducción de la fuerza conante basal se presenta para el marco de 33 niveles. 
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PROCEDIMIENTO DE ANÁLISIS. 

Respuestas de Interés. 

Una vez que se diseñaron los respectivos refuerzos (usando contravientos o disipadores) se procedió al 
análisis dinámicos no lineal paso a paso de los marcos mediante el programa DRAJN 2D. Las 
respuestas de interés obtenidas en el análisis son las siguientes: 

l.- Coeficiente sísmico má.\imo (C,=ol que demanda el sismo al edificio de múltiples grados de 
libertad (SVGDL). Este se obtiene a partir de la historia en el tiempo del cortante en la base 
dividido entre el peso de la estructura. Se calcula a partir de un análisis dinámico no lmeal. 

2.- Desplazanuento máximo absoluto de la azotea (8~ •· ~,u). 

3.- Desplazamiento máximo de entrepiSO diVIdido entre la altura de entrepiSO Ünw. relaU\0 cnrrcptso)· 

Por otro lado. a partir de un análisis estático no lineal ("push over'') se obtiene lo siguiente: 

4.- Ductilidad global (J.!p0¡,¡) desarrollada del SVGDL. Se obtiene al dividir el desplazrumento 
máximo permitido (0.012H) entre el desplazantiento de fluencia (dy). Se calcula a partir de un 
análisis ··push-over'' usando el programa el Drnin 2DX. 

5.- Coeficiente sísmico que resiste la estructura (C,~). Este se obuene de la curva que relaciona al 
coeficiente sísmico (fuerza cortante basal entre peso de la estructura) versus el desplazamiento 
de azotea. correspondiente a un desplazamiento igual a 0.012H. (H= altura del edificiO). 

Procedimiento General de Análisis 

Enseguida se describen los pasos empleados en este estudio. Estos se realizan para cada uno de los 
marcos· 

1- Encontrar el CstSmo· Cres· Úrnaxdeazotea· Ymax rclau\o enrrep¡so• ~obal Y Todel SVGDL. 

2 - Construir el espectro de respuesta de coeficientes sísmicos para ductilidad Igual a uno. 
correspondiente al sismo usado como excitación (en este caso SCTEW85). 

3.- Encontrar mediante iteraciones la demanda de ductilidad del sistema equivalente (¡t'qw). Dicha 
demanda se obtiene mediante iteraciones. Debe satisfacerse el coeficiente sísmico basal (C,.mol para un 
Sistema de un grado de libertad con periodo T0 • Con esto conocemos el nivel de ductilidad desarrollado 
por el sistema equivalente de un grado de libertad (SElGDL). 

4.- Comparar el valor de ¡t"'"' (SEl GDL) con J.lpoh•l (SVGDL). 

5.- Comparar C,omo asociada al SEl GDL con C,~. obtenido a partir del SVGDL. 

Resultados Para el Marco de 33 Niveles 

Siguiendo el procedimiento antes explicado. se construyó la Figura 8. Esta se asocia con el marco de 33 
niveles sin reforzar (SR) con periodo inicial To = 3.07s. con el reforzado con' disipadores (Disl con To 
= 2. 78s v con el reforzado con contravientos (Cv) con To = 1.83s. Esta figura muestra los espectros de 
coeficientes sísmicos correspondientes a las ductilidades equivalentes desarrolladas (¡t'qw). En la figura 
también se indica (con flechas) el cambio que sufren los coeficientes sisnucos del marco cuando se 
refuerza con disipadores (Dis) o con contravientos (Cv). 

En la Tabla 2 se muestran cada una de las variables definidas anteriormente. A partir de esta tabla 
podemos comparar los valores c .• mo con ~.y Ji"'"' con ilpobol· 



DESCRIPCIÓN DEL MOVIMIENTO SÍSMICO 

Para el estucho de los marcos se utilizó un acelerograma representativo de una zona blanda del Valle de 
MéXlCO. Este corresponde al componente este-oeste del mo,imiento registrado en la Secretaria de 
Comunicaciones y Transpone durante el stsmo del 19 de septiembre de 1985 (SCTEWRE85). En la 
Ftgura 2 se muestra su espectro de respuesta lineal. 
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FIGURA 2. Espectro de respuesta lineal para SCTEW85. 

ARREGLO DE LOS EDIFICIOS REFORZADOS CON DISIPADORES Y CONTRA VIENTOS 

En las Figuras 3 y .¡ se muestran los arreglos ñnales de los marcos de 1 O. 20 y 3 3 m veles reforzados 
con contra\'lentos y disipadores respectivamente. 
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FIGURA -l. Arreglo de los disipadores en los marcos reforzados 

Distorsiones de Entrepiso de los Marcos 

En las Figuras 5. 6 y 7 se muestran las distorsiones de entrepiso para los marcos de 10. 20 y 33 nh·eles. 
correspondientes a los marcos sin reforzar. y reforzados con disipadores y con contra\ientos. Se puede 
observar que para los marcos reforzados las distorsiones son menores que las distorsiOnes limite que 
establece el reglamento vigente (0.0 12H. H=alrura de entrepiso). 
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FIGURA 5. Distorsiones de entrepiso para los marcos de 10 niveles. 



EDIFICIOS EN LOS QUE CONVIENE REFORZAR CON DISIPADORES DE ENERGÍA EN 
LUGAR DE UTILIZAR CONTRA VIENTOS. 

Man:o Antonio Montiel Ortega y Sonia E. Ruiz G<ímez 

Instituto de Ingeniería UNAM 
Ciudad Uruversitana. Apdo. Postal 70-472 

Coyoacán. 0-l510 México. D.F. 

RESUMEN 

En este trabajo se realiza W1 análiSis dinámico no lineal de tres marcos convencionales ubicados en el 
suelo blando de la Cd. de MéXJco de 10. 20 y 33 niveles. con periodos inic1ales de ls. 2s y 3s 
respec!Jvamente. reforzados con dos alternativas diferentes: disipadores de energía y elementos de 
contravientos. Se compararan sus respuestas y se proporciOnan algWJas recomendaciones para 
determinar en qué casos es más conveniente reforzar con disipadores y en cuales con contravientos. 

SUMMARY 

A d~namic analysis of three frames reinforced in accordance witb two diiferent altematives Js 
presented. The solutions considered are energy dissipating systems and bracing elements. The frames 
have linear fundamental periods of l. 2 and 3 s. Their seismic responses are compared Some 
recommendanons are proposed regardmg tbe conditions tbat make eitber of tbe soluuons more 
convernent tban tbe other. 

INTRODUCCIÓN 

El uso de sistemas disipadores de energía para reforzar edificios sujetos a sismos intensos cada vez es 
más frecuente. pero en México. como en muchos otros países con alto riesgo sísmico. no existen 
recomendaciones oficiales para diseño de edific10s nuevos con dJsipadores de energía ni para reforzar 
edificios existentes con dichos disposiuvos (Ruiz y Alvarez. 1996). Este tipo de dispositivos. en 
muchas ocasiones. per.m1te reducciones apreciables en la respuesta siS!llica lo que permite aminorar o 
eliminar la posibilidad de daños en la estructura. El concepto básico es que la energía se disipe a través 
del trabajo que desarrollen estos dispositivos y no por el comportarruento dúctil de los elementos de la 
estructura. Por esta razón se hacen esfuer.zos orientados a conocer y proponer diferentes tipos de 
sistemas disipadores. a estudJar su influencia en la respuesta dinámica de los sistemas estructurales que 
los con!Jenen. así como a desarrollar mterios y métodos aphcables a la práctica del diseño. tanto para 
el diseño de nuevas estructuras como para el refuer.zo de edificios existentes. 

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF-1993) permite utilizar estos 
dispositivos con la condición de que los d1seños conduzcan a WJa confiabilidad por lo menos 1gual a la 
que se obtendría para estructuras convencwnales empleando los métodos y requisitos especificados en 
el propio reglamento. Los d1seños finales deben ser aprobados por las autoridades correspondientes 
para poder otorgar el per.m1so de construcción. 

El objetivo de este trabaJo esta orientado a conocer más adecuadamente el uso eficiente de los 
disipadores. Para ello se analizan las respuestas estructurales de tres edificios de 1 O. 20 y 3 3 niveles 
reforzados con disipadores y con contravientos. Se suponen ubicados en el suelo blando de la Cd. de 
MéXJco. Se comparan sus respuestas y se reconuenda para cuales edificios es más conveniente el uso 
de disipadores en lugar de utilizar contravientos como refuerzo. 

't 



DESCRIPCIÓN DE LOS EDIFICIOS 

Con la idea de realizar un estudio en donde se abarquen las principales zonas del espectro de respuesta 
del sismo registrado en la Secretaria de Comunicacwnes y Transporte del 19 de septiembre de 1985. se 
modelaron tres marcos de 10. 20 y 33 niveles de concreto reforzado con un penado fundamental To de 
l. 2 y 3 s respectivamente. Se diseñan para uso de oficinas. Se clasifican como estructuras del grupo B. 
Se ubican en la zona de lago del Valle de México considerada como zona Jll tomando en cuenta las 
disposiciones de seguridad estructural para el Reglamento de Consuucc1ón del Distrito Federal de 1976 
(RCDF76). En la Figura 1 se presentan las principales características geométricas para cada uno de los 
edificios. y en la Tabla 1 las secciones de las trabes y columnas. 
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FIGURA !.Elevación de los marcos sin reforzar (SR). 

TABLA l. Secciones de trabes y columnas de los marcos 

MARCO DE 10 NIVELES MARCO DE 20 NIVELES 

Nivel 
Columnas Trabes 

(cm) (cm) 
Nivel 

Columnas Trabes 
(cm) (cm) 

14 56 X 56 14 120 X 120 

5-6 54 X 54 
75 X 35 

7-8 50 X 50 

5-8 110 X 110 
9-12 100 X 100 95 X 45 

9-10 42 x42 13-16 90 X 90 
17-20 80 X 80 

MARCO DE 33 NIVELES 

Nivel 
Columnas 

(cm) 

1-5 190 X 190 
Nivel 

Trabes 
(cm) 

6-10 170 X 170 1-12 10llx90 

11-15 150 X 150 13-27 100 X 80 

16-21 130 X 130 28-33 90 X 70 

22-25 120 X 120 
26-30 110 X 110 
31-33 90 X 90 



3 Los esfuerzos dedicados a estudios analíticos en computadora son mucho mayores que los 
invertidos en pruebas experimentales y en análisis costo-beneftcio Es necesario dedicar mas 
esfuerzos a estas dos lineas. 

4. También es necesario dedicar esfuerzos a establecer lineamientos de diseño de edificios con 
disipadores de energta. El Comité de Nonnatividad y Criterios de Diseño Sísmico de la SMIS 
podria dar recomendaciones para coordinar dichos esfuerzos 

5. Hasta la fecha ha habido poca discusión e intercambio de experiencias entre los distintos grupos 
de trabajo (entiéndase distintas instituciones) dedicados al estudio de este tema. 
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Performance-Based Design Approach for 
Seismic Rehabilitation of Buildings with 
Displacement-Dependent Dissipators 

Sonia E. Ruiz and Hiram Badillo 

A performance-based approach for seismic retrofitting of buildings with 
energy dissipating devices is presented The approach also may be seen as an 
algorithm useful for converging to a first approximation of a system to be 
analyzed according to the time history approach recommended in NEHRP 
Guidelines (FEMA 273, 1997). The algorithm is based on the analysis of 
equivalen! SDOF models with added parallel elements that represen! the 
dissipating systems. The combined systems are analyzed under sets of 
accelerograms associated with different return intervals. The acceptance criteria 
are intended to control the interstory peak drift of the rehabilitated structure and 
the maximum ductility demand of the dissipating devices. The approach is 
successfuUy applied to a ten-story three-bay frame. The approach needs smaller 
computer time process as compared to that needed when multi-degree-of-freedom 
systems are used for the time history analysis. This saving in computer time 
makes attractive the algorithm proposed. 

INTRODUCTION 

There is a consensus among structural design experts and code writers that in the near 
future most of the seismic design regulations will be established under a performance-based 
framework (Fafjar y Krawinkler, 1997). Also, there is a general agreement that the design 
tendency is to control the structural response deformations, instead of the resistance of the 
structures (Priestley, 1998). As a consequence, there is a need to develop new methods of 
analysis from the point of view of perjormance-based as well as deformation control design. 

In this paper a performance-based approach for rehabilitation ofbuildings with passive 
energy dissipation devices is proposed. The approach presented in this paper also may be 
seen as an algorithm useful for converging to a first approximation of a system to be 
analyzed according to the time history approach recommended in NEHRP Guidelines 
(FEMA 273, 1997). Although the algorithm is applied to the rehabilitation of buildings with 
energy dissipators, it may also be adopted for retrofitting of buildings using conventional 
bracing members. 

For the seismic rehabilitation of bui1dings, the NEHRP Guidelines (FEMA 273, 1997) 
recommend linear as well as nonlinear analysis procedures. One of the nonlinear dynamic 
procedures is the time-history approach This involves the step-by-step analysis of the 
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response time history of a multi-degree-of-freedom model of the building. This commonly 
represents a long computer time. On the contrary, the use of equivalen! SDOF systems. as 
proposed in this paper, reduces the computer time of analysis considerably, as compared to 
that needed for MDOF systems. 

The algorithm proposed is illustrated by means of a ten-story three-bay reinforced 
concrete frame rehabilitated with hysteretic steel dissipators. For these, the force
displacement response is a function of the relative displacement between each end of the 
dissipation system. 

In order to control the deformation of the structure studied here, sorne assumptions had to 
be made about the tolerable maximum drifts of the building and about the allowable 
maximum ductility demands on the dissipators, for the intensities corresponding to different 
retum intervals. The need to define the performance levels associated with different seismic 
hazard levels has been pointed out by experts in structural design (Krawinkler and Fafjar, 
1997). At this time there are many efforts oriented in this direction in different regions ofthe 
world. 

DESIGN APPROACB 

The approach proposed uses single-degree-of-freedom (SDOF) equivalent systems for 
different assumptions about the characteristics of the dissípators. The time histories of the 
responses of these systems under the action of scaled motions are studied by means of step- · 
by-step analysis The acceptance conditions required in this step is intended to control the 
deformatwns of the structure. The approach may be applicable to different performance 
levels (from "fully operational" to "collapse prevention" levels). 

In what follows the steps of the algorithm proposed are listed. In the next section. each of 
these steps is extended, and the applicability and limitations ofthe approach are discussed. 

a) An equivalen! SDOF model of the system to be rehabilitated is determined first. This 
m o del is characterized by its mass Me •, lateral initial stiffness K., • and lateral strength 
Ro •. Sorne methods ha ve been proposed in the literature to find the equivalent SDOF 
system (Miranda. 1991; Qi and Mohele, 1992; Collins. Wen and Foutch, 1995). The 
degradation of the stiffness and strength for cyclic load excitation can be taken into 
account as discussed later. 

b) An energy-dissipating element with lateral stiffness K,¡ and strength R.! is added (in 
parallel) to the equivalen! SDOF system. The ratios of the corresponding mechanical 
properties of the dissipating system and the conventional structure are represented by 
the non-dimensional parameters ao = !(¿K., and bo= RJRc. 

e) The combined SDOF system is excited with a family of earthquakes with statistical 
properties similar to those of the design earthquake. AJI motions in the set correspond 
to the same retum interval, T R· 

d) The dynamic response is determined by means of a time-history analysis. The 
responses of interest are the peak values of the interstory drift (relative lateral 
displacement divided by the story height = (olh)max), and the maximum ductility 
demands on the dissipator devices (¡.¡.¡) max· 



e) Adequate probability distribution functions are fitted to the variables (8/h)ma., and 
(lld)max. Then the nominal values (8/h)* ma.' and (lld)* max that correspond to a given 
probability of exceedance p* are calculated. The selection of p* is discussed later. 

f) Steps b, e, d and e are repeated, assuming different val u es of the stiffness and of the 
strength of the dissipator system; this means, different values of ao and b0 . It is noticed 
that, for the type of dissipators treated here, once that a0 is selected, the value of bo is 
given. The ratio between ao and bo, as well as the assumptions behind. are explained 
later. The results at this stage of the process can be represented as in Fig. l. In this, the 
vertical left axis represents the peak interstory drift and the right axis is the maximum 
ductility demand developed by the dissipator. 

g) Steps b, e, d, e and f are repeated for different motions associated with different retum 
intervals T R· A graph sinúlar to Fig. 1 can be drawn for the intensity that corresponds to 
each retum interval It is noticed that the properties of the equivalen! SDOF system 
depend on the assumed drift ratio. 
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Figure L Nominal values of maximurn drifts (ólh) .... , and ductility demands (~.Lo)""' as functions of 
a0 The curve corresponds to a probabihty of exceedance equal to p* for a ground motion intensity 
associated with a specified retum interval 

h) The values (8/h)max and (J.ld)ma.' associated with different values of a0 and with different 
retum intervals T R may al so be represented by bi- or tri-dimensional plots similar to 
those shown in Figs. 2 and 3. 
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Figure 2. Response ofthe SDOF systems "ith dissipators associated "ith a spectfied probabth~ of 
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Figure 3. Response of the SDOF systems \\ith dissipators assoctated "ith a specified probabili~· of 
exceedance. for dJfferent values of a0 and different return intervals. 



i) From these figures. a vaiue of a0 is selected for each retum interval. in such a manner 
that it corresponds to the allowable peak interstory drift of the structure and to the 
maximum ductility demand of the dissipators for that return interval The allowable 
values corresponding to the different T R are supposed to be taken from a perforrnance
based cede The largest value selected of ao detennined in this manner govems the 
design. 

j) The vaiue of a0 obtained in this way defines the initial tria! for the design of the 
rehabilitated MDOF structure. At this stage of the analysis it is necessary to decide 
about the distribution of the dissipators along the height of the structure This is 
discussed later. 

k) VerifY for the MDOF system that the peak interstory drift of the building and the 
maximum ductility demand of the dissipator system are within tolerable values when 
the rehabilitated structure is subjected to three critica! ground motion time histories 
with a specified intensity The selection of these is discussed la ter. 

1) VerifY that the accumulated plastic hinge rotations on the structural members are 
smaller than or equai to their rotation capacities. 

m)If necessary, make sorne adjustments on the number or on the distribution, of :.!: 

dissipators along the height of the structure and repeat steps k and l. 

COMMENTS ABOUT THE DESIGN APPROACH 

This section makes sorne reflections and considerations about each of the steps mentioned 
abo ve. 

REPRESENTATION OF THE EQUIVALENT SDOF MODEL (STEPS a AND b 
MENTIONED IN THE PREVIOUS SECTION) 

As it is well known, the seismic response of a structure is affected, among many other 
factors. by the degradation in the mechanical propenies of its structural elements (Gupta and 
Krawinkler. 1998). Due to this, it is imponant to consider these effects in the response of 
SDOF equivalen! systems. at least by means of simplified models. On the other hand, the 
cyclic behavior of the dissipation elements based on the deforrnation of metals is very stable 
and does not show any strength or stiffuess degradation. 

An equivalent system that accounts for stiffuess degrading can be developed applying to 
the original structure a low-frequency sinusoidal excitation with increasing amplitudes, 
similarly to a typical pseudo-dynamic laboratory test with controlled displacements. The 
constitutive function for the equivalen! system can then be derived on the basis of the 
calculated cyclic response curve expressed in terrns of base-shear versus roof-displacement 
of the detailed system. 

The mathematical model can be represented as shown in Fig 4 for a ten-story three-bay 
frame. All mass is removed from the structure. and a rigid element (hinged at its base) with 
large mass is added. The venical element is attached to each !loor level by very rigid springs. 
A variation of this model, but using monotonically applied static loads and with springs 



arranged according to the desired static lateral load distribution, was proposed by Moehle and 
Alarcón ( 1986) 

SEISMIC HAZARD AND SCALED GROUND MOTIONS (STEP e) 

In the · perforrnance-based forrnulation the selection of the retum interval T R of seismic 
events with intensities equal to or greater than a certain leve! will depend on the objectives of 
the rehabilitation. These objectives are selected thinking on the total costs and on the benefit 
to be obtained. The goal of the rehabilitation project may be to satisfy one or more objectives 
This may imply using for the analysis N design motions. each associated with a given retum 
interval (TR),, i =l.N.Body Text 
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Figure 4. Representation of the approach to obtain the SDOF equivalen! system considering 
degradmg st1ffuess ofthe structural elements under cyclic loads. 

The frequency content of non-characteristic earthquakes ( earthquake motions 
corresponding to a small T R) may be different from that associated with high-intensity 
motions (corresponding to characteristic earthquakes). A realistic analysis must take into 
account these differences. 

In the example presented in this paper the SDOF systems are analyzed under motions 
corresponding to six different retum intervals; however. as it will be seen later. only three of 
them are taken as references for establishing acceptance criteria. 

For each retum interval a set of ground motions is used as base excitation. The motions 
(real or simulated) can be scaled in such a way that their spectral ordinales for the 
fundamental period of the system analyzed are equal to that associated with the specified 
retum interval. Larger standard deviations of the response may be obtained if other scaling 
criteria are u sed. 



DYNAMIC RESPONSES OF THE EQUIVALENT SDOF SYSTEMS WITH DISSIPATORS 
(STEP d) 

Seismic damage on a building is usually controlled by limiting the interstory drifts or the 
ductility demands that result frorn the response to the design earthquake. There are other 
structural-response variables. such as the max.imurn floor velocity or floor acceleration. that 
are more directly related to damage on sorne non-structural elernents or facility contents 
However. the study presented here deals only with buildings for which structural darnage is 
determined by the max.imum intersotry drift (15/h)ma,. 

The aim of the approach proposed is to limit damage by controlling (15/h)ma.v and (Jllmax 
for different ground motion intensities. 

PROBABILITY OF EXCEEDANCE OF THE CONTROL VARIABLES (STEP e) 

The selection of the probability of exceedance p* of the control variables ((15 lh)ma., and 
(Jl)max) depends, among other factors, on the consequences of the structural failure. As this 
probability becomes larger the reliability of the design increases. The approach presented 
here assumes that this probability value is kept constant for the whole range of ao values 
assumed in the analysis. 

In the example of this paper, peak deforrnation and max.imum ductility demands are 
considered as random variables with lognorrnal probabilty distribution. The probability pf 
exceedance of the design val u e is p * = 2 per cent. · 

RELA TION BETWEEN THE STIFFNESS AND THE STRENGTH RA TIOS (STEP 1) 

The ao and bo values are related as follows: 

Go = bo (~~ / Oyd) (1) 

where Oye and 15,d are the yield deflections of the elements that represen! the conventional 
frame and the energy dissipating devices, respectively. The ratio RofKd is assumed to remain 
constant during the design process, because its value is determined by the dimensions of the 
components of the energy dissipating system and by the mecharúcal properties of the 
materials with which they are built. 

PERFORMANCE SURFACE AND TARGET PERFORMANCE LEVELS (STEPS g, h i) 

The structural "performance surface'' as that of Fig. 3 represents the values of structural 
response associated with a given probability of being exceeded during an earthquake with a 
specified intensity. The ordinates defirúng this surface must be smaller than or equal to the 
structural capacities specified by the perforrnance-based code This must be satisfied over the 
entire range of values of structural response. 

INFORMATION OBTAINED FROM THE SDOF MODEL (STEP j) 

The results obtained from the analysis of SDOF models provide inforrnation about 
approx.imate average values of the stiffuess and strength ratios ao = KofK: and bo = RJR, 
that must be adopted for the MDOF structure rehabilitation design. Local variations of the 
mecharúcal properties ofthe dissipators along the building height must be determined next. 



In general it will be convenient to assume that the dissipators will be placed on those 
stories with values of the maximum interstory drift larger than the allowable value However. 
it should be verified that no concentrations of rotation ductility demands occur on structural 
members in the vicinity of the retrofitted stories were the dissipators are placed. If this were 
the case, the dissipators should be installed starting from the base of the frames up to the 
stories where the dissipators are required to reduce lateral drift. Normally the dissipator 
devices are needed at the lower and at the middle portien of a building, rather than at the top. 
As an initial tria! it may be assumed that the dissipator stiffuess value is Kl = a,K,. where K.c 
represen! the mean val u e of the lateral stiffness of the stories where the dissipators will be 
placed. 

YERIFYING THE ACCEPTANCE CRITERIA (STEP k) 

The MDOF structure with dissipators must be subjected to three critica! motions in order 
to verizy that (15/h)ma., and (Jl)max are smaller than the values specified by the code. The retum 
interval associated with these motions will be that corresponding to the goveming situation It 
is also necessary to verizy that the accumulated hinge-rotation demands at the ends of beams 
and columns of the rehabilitated building are smaller than the corresponding capacities. 

One way to select the three critica! motions is by requiring that the responses (15/h)ma.< and 
(ll)ma.' of the corresponding SDOF equivalen! systems under these motions ha ve probabilities 
of exceedance close to p*. (The selection of these motios will become clear through the 
example explained in next section, particularly when ana!izing Fig. 8.) 

ILLUSTRATIVE EXAMPLE 

Suppose that it has been decided to rehabilitate with hysteretic energy dissipators the 
structure shown in Fig. 5. The rehabilitation is needed because the drift demands at sorne 
stories are larger than the allowable value prescribed by the code. The main properties of the 
frame are sumrnarized in Table l Its fundamental period of vibration is equal to 1 s 
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Figure 5. Geometry ofthe MDOF building 
to be retrofitted. 

Table l. Properties of the cross sections 

Story Colurnn Section Girder Section 
{m) (m) 

1 to 4 0.56 X 0.56 
5 to 6 0.54 X 0.54 

0.35 X 0.75 
7 te 8 0.50 X 0.50 
9 tolO 0.42 X 0.42 



The structure is supposed to be located at a soft soil site in Mexico City. where the 
seismic hazard may be represented by Fig 6. 
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Figure 6. lntensity-recurrence curves for soft soil in Mexico City. 

The propenies of the SDOF equivalen! systems for the frame to be retrofitted were 
obtained in accordance with the approach proposed by Collins et al (1995). These are as 
follows (assuming a drift ratio of 1%) K:*= 1009.6 T/m, IV= 52.5 T, Me*= 28.9 T-s2/m, 
P* = 1.25 (scale factor for base motion). The degrading parameters obtained with the 
procedure explained previously (according with Fig. 4) are: a= 0.07 and f3 = 0.4 (Badillo, 
2000). Here, a and f3 are the parameters of the extended version of Takeda's constitutive 
function (Kanaan and Powell, 1973) and the other variables were defined previously. 

A calibration of the equivalence between MDOF and SDOF systems having non-linear 
behavior (assuming a drift ratio of 1%) was performed. A total of 30 simulated eanhquakes 
were used for each case as base excitation. Both for maximum roof displacements and peak 
imerstory drifts a good agreement is observed in Fig. 7a between the results obtained by 
means of the MDOF model and the SDOF system. Similar results were obtained for 
buildings containing energy dissipators (see Figs. 7b; Badillo, 2000). 
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predJcted by equivalen! SDOF model witb responses obtained from a MDOF model of tbe ongmal 
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predJcted by equivalen! SDOF model witb responses obtained from a MDOF model of tbe retrofitted 
frame \\Ítb diss1pators. 

In this paper the dissipating devices are assumed to be displacement-dependent with bi or 
tri-linear hysteretic behavior. In this example, a bilinear element equivalen! to the energy 
dissipator was added to the SDOF system mentioned above. The a 0 parameter was varied 
from 0.001 to 0.6. Six retum intervals were selected for the analysis: TR = 20, 50, 100, 150, 
200 and 250 years For each of these, 14 scaled simulated accelerograms were used as base 
excitation. 



In this panicular case the ground motions were scaled in such a manner that the 
ma'(imum spectral acceleration was equal to that associated with the specified retum interval. 
A more appropriate scaling criterion would make the spectral ordinate for the fundamental 
period of the structure of interest equal to that associated with the specified retum interval 
Although the authors are aware of this. they could not scale the motions in this manner 
because they only had access to seismic hazard curves corresponding to peak ground 
acceleration and to maximum spectral acceleration (as shown in Fig. 6) However. this 
assumption do es not affect the concept of the design approach. 

The consequences of scaling the motions using the maximum spectral acceleration as the 
scaling parameter instead using the spectral ordinales for the fundamental period is that the 
standard deviation of the response beco mes larger. 

One of the graphs obtained (similar to Fig. 1) is shown for illustration in Fig. 8. This 
corresponds to a retum period T R = 50 years. The left venical axis represents the maximum 
interstory drift, and the right axis the maximum ductility demand on the dissipators. With a 
continuous line are represented the responses associated with a probability of exceedance of 
2%. Lognormal probability density functions were fitted to these data. The Iarge dispersion 
shown by the curves plotted in Fig. 8 is related to the scaling criterion used in the example. 
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Figure 8. Response ofthe SDOF for different values of a0 and 1ts corresponding response associated 
\\ith a probability ofexceedance p* = 2%. TR =50 years. 

An altemative way to see the results is through a three-dimensional representation as 
shown in Fig. 9. This representation has the advantage that the whole information can be 
analyzed from only one figure. Again, in this case the "performance surface" is associated 
with a probability of exceedance p* = 2% Obviously, a different "performance surface" 
would be obtained if a different p* value were assumed. 
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Notice that the "performance surface'' can be related to initial costs of the rehabilitation 
solution. This surface can be compared with three-dimensional graphs similar to that of Fig. 
C2-2 of FEMA 274 As the structural performance grows, and the earthquake severity 
increases, the initial costs increase as well. Similarly, from Fig. 9 it can be seen that as the a0 

value becomes smaller (this means a smaller number of dissipators) and the intensity of the 
motion increases, the structural response becomes higher. 

One easy way of selecting the critica! a0 value is through bi-dimensional graphs like those 
shown in Fig. 1 O and 11. In these, the vertical axis represents the retum interval T R. and the 
horizontal is the response of interest [olh)rnax and (~lmax J corresponding to a probability of 
exceedance of 2 per cent. Each curve corresponds to an ao value. The limiting values 
specified by the code will determine the value of a0 that satisfies the design conditions. 
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Limiting design values as shown in Table 2 were adopted in this example. These values 
are used here only for illustration purposes and should not be taken as recommendations for 
design. 

Table 2. Lunitmg design values used m the example 

Return lnterval. T R 
Allowable (O 1 h)ma.x Allowable (J,.Ld)ma, 

(years) 

25 0.006 -
50 0.012 8 

!50 0.030 20 

Five values of ao are selected by using the information on Table 2 and on curves in Figs. 
1 O and JI. The values chosen appear in Table 3. There it is observed that the condition that 
governs the design is ao = 0.22. which is the highest value of a0 . This corresponds to the 
condition of maximum ductility demand of the dissipators, when the structure is subjected to 
a motion with return interval T R = !50 years. 

Table 3. Values of ao for different retum intervals TR 

a o 

T R = 20 vears T R =50 years T R = 150 years 

(O/ h)max =. OJ 2 0.1 (o 1 h)max =.03 0.18 
(Ó / h)max =.006 o 009 

(J.ld)max = 8 O.ll (J,.ld) .... , = 20 0.22 

-

Under these conditions. the lateral stiffuess of the dissipator system is estimated as !(.¡ = 

0.22 K,. In this case K_, = 24081 T/m. This is the mean value of the lateral stiffuess 
corresponding to the lower six stories. Six U type dissipators (Aguirre and Sanchez, 1992) 

were installed at each of the diagonal elements in the lower six stories. The distribution of 
the diagonal elements is shown in Fig. 12. 
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Figure 12. Arrange ofthe energy dissipators devices 

The rehabilitated structure (Fig. 12) was excited with the three scaled accelerograms 
named Motions 1, 2 and 3 in Fig. 8. These correspond to responses with exceedance 
probabilities p* clase to 2 percent and a., = 0.22. The maximum responses of the structure 
under Motions 1, 2 and 3. corresponding to return intervals of T R = 25, 50 and 150 years are 
shown in Table 4. The results show that the maximum dissipator ductility demand for T R = 
150 years is clase to the limiting value [(!ld)ma., = 20] given in Table 2. 

As a final step, the maximum cumulative plastic hinge rotations (8ma.,) developed on the 
rehabilitated structure were obtained for the critica! motion associated with return intervals ·of 
T R = 25, 50 and 150 years. They are shown in Fig. 13a-c. It was verified that the demanded 
rotations were smaller than the rotation capacities of the members. 

T bl 4 R a e esponse o fth ti edfrarn ~ th r · · d e retro n e or e urutmg es1gn va ues 

Interstory 
T R = 25 years TR =50 years TR = 150 years 

(o 1 h) max (lld) max (o/h)max (!ld) max (o 1 h) max (lld) max 

10 o 0010 ----- 0.0011 ----- 0.0021 -----
9 0.0018 ----- 0.0018 ---·- 0.0069 -----
8 0.0021 ----- o 0022 ----- 0.0141 -----
7 0.0025 ----- o 0029 ----- 0.0175 -----
6 0.0020 1.61 0.0026 2.10 0.0183 15.00 

5 00020 1.64 0.0035 2.89 0.0198 16.20 

4 0.0024 1.96 0.0052 4.23 0.0218 17.84 

' 0.0034 2.81 ~ 0.0072 5.86 0.0236 19.31 

2 0.0039 3.22 0.0076 6.25 0.0230 18.85 

1 0.0026 2.15 0.0048 3.95 0.0196 16.01 

.•-
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The left si de of Figs. 13a-c show the cumulative plastic hinges developed on the original 
frame The reduction on the structural response of the rehabilitated frame can be observed in 
those figures at the right. 

CONCLUSIONS 

A performance-based design approach was proposed for the rehabilitation of buildings 
with energy dissipating devices. However, it can also be used for altemative rehabilitation 
solutions, such as bracing element systems. The approach also may be seen as an algorithm 
useful for converging to a first approximation of a system to be analyzed according to the 
time history approach recommended in NEHRP Guidelines (FEMA 273, 1997). 

The acceptance criteria proposed for the design are based on controlling the peak 
interstory drifts of the rehabilitated structure and the maximum ducti!ity demands of the 
dissipators. The plastic hinge rotation demands of the structural members are a! so verified to 
be within tolerable limits. 

Analyzing equivalen! SDOF systems instead of using the whole MDOF model leads to 
smaller computer processing time. It is remarked that once that the SDOF models are 
analyzed, the final solution regarding the MDOF system can be obtained in one or two 
iterations. This makes attractive the proposed algorithm. 

The algorithm proposed was applied successfully for the rehabilitation of a ten-story 
three-bay reinforced concrete frame. 
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R E S U M E N.-

CC~S. - c:~E~TACION 

COL=. - TR.GB=: 
TRABES - LOSAS 

CONTRAS 

4.- CJJlGOS.- PUENTES Y ESTRUCTURAS RETICULARES Y MUROS JE C~~~A-

5.- CONCLUSIONES.-

1 • - EN,TEND 1 ENDO POR "ESTRUCTURAS PREFABRICADA S", 
AQ~ELLAS QUE SE REALIZAN EN UN LUGAR DIFERENTE A SU POS!ClON 
FINAL. v E~ UN TIEMPO ANTES DE QUE SE NECESITEN, Y PRESFORZADO 
AQUEL ELE~ENTC AL QUE SE LE INDUCEN ESFUERZOS CONTRARIO~ 
JUE JESERA ~~~OPTA~ EN S~ CONDICION FINAL DE TRABAJO. 
DECIR QUE CO~O TODA SOLUCiON TIENE SUS FROS Y SUS CONTRA~ 
A PF·!"'!E~·A 'v'!::OTI" SAL T<=< QUE LOS PRINCIPALES "CONTRAS" SDr' 

C¡ !...~= 
~OD!::MOS 

QUE ""' ~-
PREFAE~ICADO DEBERA, ADEMAS DE SU FABRICACION, QUE CASI SIEM=RE 
REQUIEFE. ADEMAS DE UN ANALlSIS V DISE~O MAS CUIDADOSO. SEA 
7RANSFORTADO. MOfJTAOO Y CONESTAOO PARA AS~ INTEGRaR UN~ 

=:SIRi_!.::-:-URC.. 
LO A~7E~IOP AUMENTA EL COSTO EN COMPARACION A LA ESTP~CTURA 

COLAD~ !N SITU, YA Q~E ESTA NO REQUIERE DE LOS PASO::O A~~~RIO~MENTE 
DESC~!TJS. POR LO TANTO DE NO SER LAS VENTAJAS QUE PRESENTA, 
APAPE~TE~ENTE NJ TENDRIA SENTIDO PREFABRICAR ESTRUC'0RAS DE 
CC~CPETC PRES~ORZADO. 

LAS VENTAJAS PRINCIPALES DE LA PREFABRJCACION Y EL PRESFUERZO, 
SON SIN DJDA LAS SIGUIENTES: 

1.- MEJOR CALIDAD.- EN LAS PLANTAS SE CUENTA 
PARA CONTROLAR LA CALIDAD DE LOS MATERIALES 

CON LABORATOR:OS 
INTEGRANTES DEL 

CONCRETO. PARA AL FIN DETERMINAR LA ~·e DEL MISMO. EL ACERO DE 
PRES~UERZO, AOEMAS DEL CERTIFICADO DE CALIDAD DEL FABRICANTE, AL 
TENSARLO COMPROBAMOS SU RESISTENCIA Y SU MODULA DE ELAST!C!DAD. 
AL PRES~ORZAR, UTILIZAMOS CONCRETO CON UNA f'c MINIMA DE 300 
~5./CM:, LLEGANDO ACTUALMENTE HASTA 450 KG./CM2 SIN GRANDES 
PROBLEMAS. 
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M~vQ~~~. :~5~ QUE r;2 SE PUEDE HACE~ CO~ CONC~ETO R~FC~:~~G :J~~:.c 

::::._ ._~.::.::· t=:::~~-~C":-· DE !....OS ~-'liSMDS MOLDES. HACE MUY :::CIJ'·!C•t'!I:;:~ E_ 
c:r~~;~:J u_ ~AE ~IE:~S. EN COMPARACION A L~ c:MSR¿ ~· O~~A F~~S~ 

~EOUEP~D~ E~ LAS OBRAS. 

e,- L~ SJPEoVISION DEL TRABAJO REALIZADO EN PLANTA A NIVEL DE 
PiSO. ES MEJOR Q~E LA QUE SE REALIZA EN OBRAS, A MECIDA DE GUE 
SEAr..,J MAE A:...TAE. 

S.- "T!E"1PC".- DE ACUERDO A EXPERIENCIAS MUY COMPFWBC!DC!S. UNA 
OBRA gREFABR!CADA. PUENTE O ESTRUCTURA RETICULAR O CCN MUROS DE 
CARGA v CORTANTE, SE REALIZA CUANDO ESTA BIEN PLANEADA. EN UNOS 
CUANTOS OlAS, EN COMPARACION AL NECESARIO CUANDO LA ~lSMA OBRA SE 
CU5:...t:: !rJ SITU, 

··~lEMPO '::S D!N'::RO' .-CUANDO SE RECONOZCA QUE UNA OBRt:: PEALI?l:\Dt, 
TIEM 0 0, SU COSTO FINANCIERO Y SU PUESTA EN ~ARC~A Y 

AMPLIAMENTE COMPENSA EL GASTO EXTRA EN TR~NSPO~TE, 

EN r--;E:r\IOR 
P;=;:JDUCCION, 

~.- SEGU~:DAr.- CO~ ~8S AVAN:ES ACTUALES. EL PROBLEMA DE ~ONEi~ON 

=~ HA RSSJE~TD PAR~ QU':: TODA OBRA PREFA2RICADA, D'::B!JA~E~-E 

CDN~CTAD~. TENGA UN COMPORTAMIENTO EXCEL5NTE ANTE C~FSAE 

GP~~!TACIONALES Y HORIZONTALES TALES COMO SISMOS Y VIENTOS. 

,,- CROOUCCIO~ INDUSTRIALIZADA.- A MEDIDA QUE SE REQUIERAN GRAN 
CAN~IDAD DE PIEZAS DE MOLDES EXISTENTES Y FACIL~C~TE ADA=TABLES, 
LOE PROCESOS INC~STR!ALIZADOS MEJORAN LOS TIEMPOS v COSTOS, AS! 
COMO ~A CALIDAD DE LOS PRODUCTOS. 
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CONEXIÓN TRABE-COLUMNA DE ELEMENTOS 
PREFABRICADOS SDi PERNOS NI SOLDADt:R.-\ 

R. Carranza Aubry y R. Martínez Hern:índez' 
E. Relnoso Angulo' 

'Servicios y Elementos Presforzados, S.A. de C.\' 
Av. Nuevo León No. 249, Planta Baja 

Hipodromo·Condesa, 06100 México, D.F. 

'Centro de Investigación Sismica, A.C 
Carretera al Ajusco No. 203 

México, D.F. 

RESUMEN 

Éste trabajo se centra en las conexiones entre elementos prefabricados que es uno de los aspectos mas unponantes ¿ 
para el buen fimc10narruento de este tipo de estructuras. Se propone un tipo de coi.exión Uülc'~"<•doril que estil exent;, 
de placas de acero y soldadura, lo que nos permite evitar los cambws bruscos de -~ccwn~, y maten.Jes. ademas de 
que es más agradable a la V1Sta al simular a una estructura monolinca. Se pre,cnta 1,, opbcoc¡on de la conexion 
propuesta en dos obras diferentes, en donde se obtuvieron excelentes resultados en cu,mto a lo' nempos de 
ejecución, comportamiento y economia. 

SUMMARY 

This work meant about to the connection between precast concrete elements that is one of the most imponant 
aspects in the development of precast concrete structures. A new connection th .. : does IWI need h' be welded 15 

proposed without changes on precast elements sections neither materials. This conn~cnon aro1ds fragije f.úlures Abo 
1ts appearance as a monolitlúc structure connection seems pleasant. The propo>e co1mecnon LS ,howed m two 
different buildmgs where excellent results were obtained in terms ofnme, performance and economy 

INTRODUCCIÓ!\" 
Él ingeniero involucrado en el análisis, diseño, prefabricación, transporte y m•':llaJe de un;, esmiCrum retJcular 
prefabncada de concreto tiene como un gran reto el conectar las piezas prcfabncad .. , que 1 .• u¡ legran, e>pec•abnentc la 
unión columna-trabe, ya que en algunas ocasiones concurren hasta cuatro trabes e11 diferenlé du "ccwn en un" nusm. 
columna en cada ruvel de la estrucrura. 

Uno de los mayores problemas que se presentan en una estrucrura prefa!Jric.~da. no e> un •• núb.sis ddici•m• de la 
estrucrura, sino la poca unponancia que se le ha dado al diseíio de las conexwnes cutre lu' chkrente, elementos que 
la forman. Debemos tomar en cuenta que la conexión recibirá las descargas de cact.~ elenl~"'" que se conecte a ella y 
deberii ser capaz de soportnlas y transferirlas a los demis elementos ( Anhur H. Nil"m, 19X: 1 

En lo> pnciplO> de la prefubncac1ón en México, únicamente se prcfubncaban sistcmas de pl>U comu .on 11guet• y 
bovedilla, losa doble te y losas extruidas,los cuales se colocan sunplemente apoyadc>s sol11 e tra hes de 'opone por lo 
que no se tenia la necesidad de diseñar sistemas de conexión entre elementos. Sm c·mbargo. con el pa.'o delnempo se 
fueron demostrando los velltaJa.s de las estructuras prefabricadas sobre la> trad¡,·ionales Pc•r ejemplo' Cn menor 
nempo de ejecución de lo obra y por lo tanto una recuper.ción mils rápida de la tlll'ersion. cloros m"-> grandes con 
elementos esbeltos y obras más limpias durante su ejecución. Estas ventujas han hecho que, hn; en dta, las 
estructuras sean casi totahnente prefabricadas y sea de suma importancia la> conexwn"' entre los diferentes 
elementos que las forman. 



CONEXIONES PREFABRICADAS 

..:aracterísticas Generales 

El di5eño correcto de una conexión es indi5pensable para que la estructura trabaje de J<uerdo al modelo físico y 
matemático con el cual se realizó el ana!isis estructural. A través de los años se ha resuelto oste problem" de coneXIón 
usando el ingenio y llegando a diferentes soluciones, tales como, ménsulas de concreto o acero las cuales pueden ser 
visibles por debajo de la trabe o se pueden di;imular con éstas; las trabes pueden estar sunpiemente apoyadas o se les 
puede dar continuidad por medio de pernos, soldadura o postensado (figura 1) . 

. . 

/~¡-
f(~/~.-~~.1 
L.)/:_-, 

. 
"---.. 

Fig. 1 .• Diferentes tipos de conexión columna-trabe empleadas. 

Pocas coneXIones han resuelto el problema de una forma totalmente satisfactona, ya que en cualqwer npo de 
conexión se busca simplificar las diferentes etapas de una obra, como son: 

F abncación: 
-Que sea sencilla, es decir, que la fabricación de los diferentes elementos que 1" fvnnan, como son trabes 
y columnas, no se complique con accesorios soldados a su acero pnncipal como placas de acero, 
elementos de anclaje para postensado, etc. 

·Que no aumente la tipificación de columnas, es decir, que las columna, no >ean muy diferentes 
geométricamente entre si, ya que esto representa un mayor trabaJO de gabmete ademas de que 
comphca la coordmación entre la fabricación y el montaje de las piezas. 

·Que no requiera del uso de muchos planos en obra par<~ poder realizarsé. Y" que e.to, ¡,demás de 
requerir un mayor trabajo de gabinete es poco práctico de realizar en la plant• y posteriormeme en obra. 

-La fabncación de los moldes debe ser sencilla para evitar retrasos en su elabo••ciOn y que no sean muy 
costosos. Además no se debe requerir una gran cantidad de ellos ni deben requerir muchos cambios 
entre cada colado. 



-. 

Transporte: 
-Debe poder realizarse de W1a forma eficiente, es decir, que se puedan transp,,rt:lf el m;.yor número de 
piezas por viaje, ya que esto reducirá el número total de fletes que se uenen que realizar Y por 
consecuencia bajará el costo por este concepto. 

-No se deben requerir de accesorios especiales para sujetar las piezas a las pb•.,!0nnas. ya que estos son 
costosos y dificultan la carga y descarga de las piezas. 

Montaje: 
-La maniobra de montaje de las diferentes piezas se debe poder re3l!zar en u:1.1'fonna r3pida y sencilla, 
ésto evitará tiempos muertos de eqwpo, maquinaria y personal, lo que n•" permnir;. un su;tancial 
ahorro en el !Jempo de ejecución de la obra. 

-Se debe eVItar el uso de equipo y mano de obra -especiahzada como "'Jdadore, y personal de 
postensado, ya que esto eleva el costo de la obra y puede afectar el tiempo de e_1ecucion en caso de no 
tener suficieme personal capacitado. 

-E\itar o nununizar el uso de soldadura de campo, ya que, reqwere de un e;ln<lv control de cahdad, se 
lleva mas nempo en su ejecución y ademas su costo es muy elevado. 

-Que reqwera poco o nulo soporte temporal de los elementos, ya que <>'0 retrasa los nempos de 
eJecución. 

-La apanencia iinal de la conexión debe ser agradable a la \1Sta, es dem, dd>C!llO> tr•IJr de ocultar los 
elementos de <Ujeción, como son placas de acero, soldaduras. etc. · 

'j--. Principales tipos 

A traves de los años las conexiones en las estructuras prefabricadas se han resuelto. en Iónna glob•l . en cuatro 
grandes grupos (IMCYC, 1 ~6ó,J97ó,l98L PCl, 1988;. 

Con ménsula corla.-Éstá es W1a conexwn cercana al paño de la colwnna.~, ---
Uno de los principies problemas construcnvos que se presentan es ar 
momento de colar las columnas. cuando se requiere ménsulas en las cuatro: 
dtrecciOnes, ya que debide> a la gr-.n concentración de acero en esa zona se' 
reqlllie de soldadura tanto dentro de las piezas a conectar como la unión entre1

1 
ellas 1 soldadura de campo 1. lo que hace que sea una conexión poco dúclll: 
(Cuevas y Robles, 19861 Como normnlmente en una obra las columnas' 
uenen chferente número ' posición de J • ., mensul"-', es nece>ano cortar los! 

- 1 
costudos y el fondo de k" moldes y t.,parlos cuando no se reqweran. Loi 
antenor provoca que los l<~mpos de colüdO 'e retra;;en y obbga a tener Wit 
mavor número de molde, Jumentando d costo de la obra. El transpone se¡ 

• 1 

vuelre meno> eficiente J'-lfil las colul!lna' debido a que !re. menoulrt>¡ 
aumentan el ancho de la, pieza.;, por k• que el número de pieZa.> que por! 
geomeuia se pueden tran,portar por VlüJe es menor, aumentando el precio 

~--

-- ,,/-.-.? 

_;....--- ...... 

··-·-

por este concepto En la maniobra de montaje también se tienen algunos problemas "dicio~.:b cu"ndo no >e tienen 
ménsulas en fonna asirnelrica., ya que JI momento de izar la> colwnna:. para in,en"ri.» en 'u po,Jcion en la 
cunentación estas se mclirlilri un poco por el desequilibrio de peso fuera de su eje IongJtud!JlJI ltigur.t 2J. 

Con ménsula La.rga.-Ésto ~s una conexión alejada del paño de la columnaJr<J(-~
que busca llevar la wuón " w1a zona donde d momento es menor. Presenta¡"'--.. "-. 
los rrusrnos problema.; qu.;' la anterior 11nensula corta) aunque algunos en¡ ~ 
forma mas severa. Cu"ndo se tienen mensulas largas en las cuatro .' 
dtreccwnes se presenta un :l[ave problema al momento de realizar el colado\ // 
de la columna, ya que las J:Ionsulas que queci;ui hacm el fondo y hacia aniba! A-(' 
son diliciles de rea!Jzar, ]u, problemas d" transporte y montaje son tambien f---...../'·:_.-
mayores, debido a que la geomeuia de las columnas las hace poco ''-...V · 
manejables. Todo lo anterior hace que los precws de fabricación, transpone y 
montaje de las p¡ezas se incrementen aún mas (figurJ 3). ··-v 



Con postensado.-Este tipo de conexiones no tiene problemas de ductilidad, 
las columnas pueden o no estar provistas de m¿nsulas. Cuando tienen\ 

··'1Sulas presentan los problemas que anteriormente rnencwnarnos, sin\ 
.oargo cuando las columnas no cuentan con ménsulas de apoyo, las trabes 

tendrán que soportarse temporalmente por medio de apuntalamiento. Se debe 
tener mucho cuidado con la posición de los duetos y anclajes para el 
postensado durante el diseño y fubricación de las trabes y columnas, ya que 
éstos deben coincidit perfectamente al momento de montar las piezas para 
que permitan el paso de los cables y se realice el postensado sm causar 
momento; adic10n&les a la estructura Todo lo anterior aunado al alto costo 
del postensado m:crernenta el tiempo y costo final de la obra (figura 4). 

rJü "': ::..·Jt•':' n•i<:-:.~.:.Jolt.• 
<>-:::,!:~:~~ 

Solución propuesta.-Este tipo de conexión proporciona un nodo que es el más parecido a Jos nodos monobocos de 
las estructuras tradictonales. La fabricación de las columnas se simplifica en gran rnedtda. ya que al no contar con 
rnensulas no es necesario cortar el fondo ni los costados de los moldes. Ésto nos permite dtsrnmUI! d número total de 
moldes necesilrios ¡¡]poder darles un mayor numero de usos sin grandes cambios No,., ro<puere dejru oh<'gados en 
columnas ru trabes anclajes especiales ni elementos soldados al acero de refuerzo. El transpone se oprumz.a al Uevar 
una mayor canodad de piezas por cada viaje, baJando los costos por este concepto. El rnontJ)e de las columnas se 
facibta al comcidit su eJe longitudinal con el centro de gravedad, lo que evita mcbnacio"'' de las ptezas al momento 
de iz.trlas. No es necesario el empleo de personal especializado para el armado y colad,• de los m•dos. pudt,indose 
ut:iliz.Jr elnusmo personal que se emplea en las construcciones tradicionales (ligur,¡s 5 y <>l. Todo Jo :>ntenor pemute 

· obtener urt;, mayor economía de tiempo y costo además de una mejor apanencta final a un boJO costo con respecto a 
los otros npos de coneXIones (fotos 5 y 6). 

nc. ~l<l !1 • ca..u•,... rt~t:r•u1, .. , .. ru;, "'•,. ~0•4:•10,. ,;-.~(-[ . 
C.QII 'V(Ml,_. PP:,PU(SI 

Existen wta mfinidad de tipos de coneXIones, pero las anteriores son las más comimmonte usadas en el mocito. En la 
Tabla 1 podemos apreciar una comparativa de las principales caractensticas do las C<''l<XJOnes Sm embargo, la 
necesidad de encontrar Uil3 conexión más eficiente sobretodo mte los ~rectos sísmicos nv' llevó • desarrollar una 
conexión diferente, que nos permite tornar la eficiencia de wta estructura prefubric",i" >Ul perder l"; bondades 
estrucrurales de una colada "in Situ". No debemos olvidar que el Reglamento de Construccwnes dd Dbtnto-Fedoral 
constdera que las estructuras prefabricadas deben tener desplazamientos menores que los estrucmra; coladas "m 
situ", y ésto se debe en parte a las conexiones. Todos los tipos de conexiones que hasta .,hc>ro se h;,n est"do usando 
son a base de pernos o soldadura y presentan Wl tipo de falla frágil, que es algo que se qu:.:rc cvttar. 

,, 



Tabla 1 .- ComparaCión de grupos de conexiones. 

TIPO DE 
CONEXION FABRICACION TRANSPORTE loiONTAJE REQUERIMIENTOS APARIENCIA 

M~NSUI.A CORTA CCI'TIP·IIQJill, IQDrttOOO Poco lkltn&l,"' '"OUol-' StCDlfiPIIC8L.I"'poa:l~ un IT•t',Of nu'· .,.r¡:, a .. u,.r, .utt• .... ,Ditl en rt pll'lt 

cuanoo '' ••~" mtr\RJIII I'IIJmtiO Cll CDUMII PO'~ N~aone¡ • rnotnti"Cl II'IOIOiiS. ~~ .r ;u.,rotn;.,., oru., .• ;,r c. :as rao.s P.tatl 

en 111 a.rafo Oll'.atc:n.s 0t IZII 111 CI)IUI'n,.l pantiiOI mOIOfl ~QU'"'" Clt J<li-1:-, t:;rCit"'-'~1 ... SI~U 

IDI(Itl3ufl Dtra arma.: • .;¡., 

IIOU V COII.Imnlt.. raml·•,;,~. 

101011\Jft o~~"'~·. 

M!:NSLI!...4. LAI:?GA Ml.1t Q)m!)IIC*ll. 1001 IWlac CUnpllc:eoo. '' mrrnmllt 411 Ctm~oo Ot1>10o '" un ma'f.)r !'(rm•rr, Ot ..,. ,.,.,. ,1 '1\ •'>=~•~ @"'yn.~n 'l)n 

cuan.oa se -onan mOn$1.1111 nOmoro oe a:~IUmn.u pcr gtomotua oe~;~s mrvmna~ V (1)113fiO!.II' _,ae:.,l'.'· · l:.l~,: ::..":l::.:ra·, c:a:a~ 

tn 1111 a.taii'O ouo::u:ne& \lltt y U T\óiOOSIIaT\ ron pwo mtn.¡¡tl>lt~ ~arLQ: F;.,..qu.w;., :.ú<\:" ;., .. :.:..-.s 

tootKIIICI$ "KIOICIIOIWS Plll "'" .,m,¡,.JCIL ~,J.,...,,,;; 

IIJ transpcrr. 

POS TENSADO StQ;IIJ'IpllcatrrtOU.III En CiliO Ot Qu'il r• EniUCOIUtMIIMII/TIPIII'G 1 ~enQI"8j e~flalru.:~': Ta ..u·:~. ··~:: .... ¡en .,,o,. e:• 

Qfln PfeOIIIQfl Plfl •111' lO& Q)lumnas no a.J•rnen CQ"' Clltnoo no~""" mtnsurtt. nao.r 101 U~·,)Parc: •• l.,· ·;~o.,:r¡¡: ... 

OUI2DI en ti lflfiiOO CM mtnw¡n M III'!IPII6Cll .,.rowreourere gr~r~ oo11.-n.u~ fr. ca:;. . 
11011 y a:)iumi'IU pl'eocon para n.car ~ comar oon. mtnQ.II¡,; •• 

101 Ol.ldO& oe ,,..o .. y fiO\IIolle te>uruar.-n~ooor.· .. 

CDIIJITif'IIS.IO ~81 fiiii'ISIIOI rempo,a· 

ttmPOl O~ IIIQJOOr. 1 
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DESCRIPCIÓN DE CONEXIÓ]'; PROPUESTA 

En Wla estructura prefabricada es deseable la continuidad de los elementos y que no ten~an camh10s bruscos de 
secciones y materiales, razón por la cual desarrollarnos Wla conexión que se asemeJa lo mc:10r pchibk ;J colado "ín 
si!U ... La conexión propuesta es una variante en el sistema de construcción y fabnc·",·wn de lo; elementos 
prefabricados .C. 

Las preparaciones de los elementos se hacen en la planta de producción, las trabes estim pn:nistas del acero positivo 
necesario de acuerdo al diseño y pueden contar, si se desea, con el acero negativo: UUtlodiatamélllo después del 
montaje de los trabes t.ma cuadrilla de .tierreros com1enza con el annado, cíntbrado y colado ele la coneXJon en obra, 
mientras se continúa con las maniobras de montaje. 

Se deben tomar en cuenta ciertas consideraciones estructw11les al utiliz.ar este opo de cone.'\1ones, ya que la; primeras 
condiciones de apoyo y empotramieniO de los elemeniOs no son ¡guales a las condico11e> linaJe, Las colwnnas 
tienen una parte hueca donde su rigidez, antes de colarse la conexión, es considerablemente menor que el resto de su 
sección; las trabes deben diseñarse para dos condiciones de apoyo, la primera simplemente apoyada y la segunda con 
contmuidad en la que fonnarán marcos onogonales con las colwtmas. 

Si se tiene Wla estructura de varios niveles se debe revisar la primera etapa de montaje, cmmdo las columnas estan 
empotradas en la cimentación y las trabes que están montadas se encuentran simplemente apoyadas, ante caxgas 



accidentales tales como sismo, viento e incluso posibles golpes de otras piezas al momento d~ montarlas. ya que en 
ésta etapa.los columnas trab¡;jan en cantiliver y puede ser muy pehgroso p¡;ra la est¡;bilidad de 1., estnlCJiln s1 se 
presentan desplazamientos grandes. Tamb1én se recomienda en éstos casos, en la meillda de lo pc'Sibk colar los 
nodos de los ruveles inferiores antes de contlJ1u¡;r con el montaje de los niveles supenores 

Fabricación 

Una de las principales ventajas, es la sencillez de los moldes para fabricar las columnas y el poc0 trabajo que 
. requieren paro su habilitado entre cada colado, lo que hace que se optim1cen sus usos con un con>1d~robie ahorro. 

Por otro lado el no necesitar fijar ningún tipo de acccesorio adic1onal, como son placa; de :u:cro o dementes para 
anclaje de pos tensado en los armados de trabes y columnas, agiliza la producc10n. 

El colado de las columnas se realiza dejando zonas sm colar (huecas) en los diferentes mvele, donde >e conectaran 
las trabes,las que en lo futuro denominaremos "ventanas", en las cuales úrucamente contmuaro el uc<'ro pnnc1pal y si 
es necesario se colocarán varillas en forma de contra venteo en cada cara. El extremo mienor de l;.s ventdllas de las 
columnas, donde apoyaran las trabes, debe tener una superficie lisa y nivelada para ey¡tar concentrac10n de esfuerzos 
al apoyar las !robes correspondientes, y se debe dejar un pequeño.hueco rectangul;.r en el cer,IJo de lo cc;hmm" que 
haga las veces de dentellón. El otro extremo de las ventanas debe temunar en formo de ptulta tptranude im·ertidalcon 
una inclinación de 30° para facilitar el colado del nodo y evitar que no queden burbujas de atre atrapodo. además de 
no presentar una superficie honzontal de contacto entre concretos de diferentes ed;,des y e\~tar pwbkmas de 
conante. 

También se recomienda dej¡;r ahogado un dueto que vaya desde lo pwlla hasta Wl cost;,do superior de lu colturma., 
para permitir la salida de atre cuando se efecrue el colado del nodo correspondtente El tcl!nañ,, de la ver.tan<• esta en. 
función del peralte de las trabes que se insertarán, tomándose dos veces d mayor de le" pero~lres med1do, d.:sde ia ·· 
superficie lisa uúerior hasta la punta de la parte supenor. 

La fabricación de las trabes penantes y de ngidez también se facilita ya que tampoc0 reqllleren rtu1gun opo de 
accesono especial, lo que agiliza el habilitado de los =ados dentro de los moldes. En •••o ele que d ,,¡,d¡,, del;,; 
trabes lo reqwera se les fabricará en sus extremos una "nanz" l reduccion de su seccion), en este pwnv debemos ' 
tener especwl cuidado ya que el éxito de la conexión depende en gran parte del espacio con el que se <uente para 
montarlas y conectarlas. En ambos extremos de las trabes, o en la nariz si es el caso. se de.iaran duetos rransv:!rsales 
de l!c" de di~metro a una separaci0n de 15 cms. entre cada uno aproximadrunente, éstos duetos uenen 1, íin<>ild;.d de 
que una vez montadas las trabes nos permitan colocar unas varillas en forma de gdllchos, que abr .¡z;¡r an al acero 
principal de la columna y funcion;.r:in como estribos de ésta, se recom1enda deJ¡;r dos lineo> de dueto; >'aro asegurar 
que una de las dos quede fuera dd acero principal previruendo posibles dtferenc¡as ck long¡rudes al m0ntar las 
colwnnas. 1\o se recomienda dej¡;r más de dos lineas de duetos para no debilitar la tr;,bes p.or «'n;mk 

Transporto 

La principal ventaja de la conexión propuesta en ésta etapa se tiene en las columnas. El tronspone de l.,; cohmrn;,s se 
optimiza de una manera muy efic1ente, ya que, al no contar con runguna mensula se pueden coloca! JUllt;,s sobre la 
plataforma. además de que no se necesita fabncar ningún tJ.po de accesono espeCial para ti.tarlas sobre el 
tractocarnion. de ésta manera se pueden transponar lUla mayor cantidad de estas p¡eza, por cada \1aJe y se reduce 
notonarnente el número tot:J de fletes que se llenen que re;ilizar p¡;ra transponarl;,s, e,;¡, el consec'nenre ;.horro de 
tiempo y costo. 

Montaje 

La maniobra de montaje de las diferentes piezas que forman la estructura es bastante agil al emplear est" conexron 
Al no tener que emplear una gran cantidad de planos explicativos para colocar las dtferentes piezas preJ: .. bricadas. se 
;irnplifican los trabajos tanto en la elaboración del proyecto como en el campo. No es neco!Sano el empko de eqwpo 
1 personal especializado, como sucede en las conexiones postensadas, tan1poc0 se requiere el uso de 
apuntalamientos o sopones temporales de las trabes y/o colturiJlas y, lo que es más unponante, no necesitarnos 
utilizar soldadura de campo que además de presentar un tipo de falla frágil requiere de urra estricta supervición. es 



7 
costosa y necesita de más tiempo para realizarse, ya que normalmente se tienen que sold.1r los rral,es a las columnas 
antes de poder montar las losas o sistemas de piso, lo que hace que el tiempo total ;;e 1" millUc•bril de montaje 
aumente. 

Primeramente se insertan las columnas en los candeleros (huecos) previamente 
dejados en la cinuentación y se fijan temporalmente con cuñas de madera, 
posteriormente se empotran por medio del colado de la ;unta entre colwnna y 
candelero con un monero con estabilizador de volúmen, una vez que el colado de 
empotramiento ha alcanzado la resistencia de dise~io se procede a cortar las 
varillas de contraventeo de las 'ventanas", si e> que existieran. Ahora las 
columnas se encuentran listas para recibir a las trabe> portantes y de rigidez, estas 
se lf!Sertan mclmandolas lo que sea necesario hastu colocarlas en su lugar. ésta 
maniobra puede parecer complicada de realizar sm embargo no lo es y en la 
práctica es bastante ráp1da de relllizar (fotos l, 2 y 3, 

.-±-· 
:t 

~··~ 
~ 1 ' ' 

--:t~ 
... ... . _, __ : 

~-~:~'=;e~:'---~,=:--~~,~-=· --~~ 
Una vez colocadas en su lugar las columnas y las trubes se procede al annado dq--.... ··--- 1 
los nodos correspondientes (foto 4), ésta actividad se traslapa con la maniobra de! 
montaje de los demás elementos de las estructura p.l!a evitar tiempos muertos, el 
armado de los nodos consiSte en lo siguiente: Conectar el acero positivo de las; 
trabes por medio de estribos interiores, habilitar el acero negauvd 
correspondiente de cada trabe, esto representa \lrul ventaja ya que este acero e¿ 
continuo y se suJeta por medio de estribos abierto previamente ahogados en la;\ 
trabes, finalmente se colocan los ganchos que pasando através de los dueto~ 
dejados en las trabes abrazan al acero principal de las columnas. haciendo lli 
función de estribos (fotos 3 y 4). Una vez terminado el annado de los nodos s~ -. - · 
procede a su cimbrado y colado, si la geometria de las trabes lo pemute s~ . . e- -e:"~·: D: 
pueden fubricar cimbras m~tálicas para agilizar el proceso y bajar costos, para e' =-·o~·:::·: 
colado se utiliza concreto de la ffi!Sma resistencia que las columnas con estabilizador de v. "'unen (figtu •s : y 8 1. 

El montaJe de las losas prefabncadas o el sistema d" piso que se este empleando se pueJ. 1 ""hz.:u: .:tntes o depu¿s del 
colado de los nodos, depend!endo del diseño de las trabes, imicarnente se recomwnda e, .• r Jo, nodos de los ruveles 
infenores antes de montar las losas de los niveles superiores por seguridad de la emuctur •• 

COJ\'CLUSIO:"'ES 

La unlizac10n de la con~X!ón columna-trabe para elementos prefabricados propue>ta ~,. ~"!" trabe)''· nene muchas 
vent<J.J<Js Sl,i•rc lót::. wihz.Jdo.~s. hia5t..t uhora en el mercádo, vent.:sjas en líl fahric~ción. tJ.tfi::-J ·· .. : .. :. l••üfll<~.l:.:. IJ~n.po, costo 
y segund"d e,truct!lfal, que result• ~n una herrdfni~nta muy poderosa p"r• el de,"noll,•. ICJ!unlé d~ 1"' e,tructuras 
pretabncada.s en el futuro. 
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FOTO No. 1.- INSERCION DE TRABES EN "VENTANAS" DE 
COLUMNAS PREFABRICADAS (CONEXION 

PROPUESTA) 
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FOTO No. 2.- VISTA DE TRABES INSERTADAS EN "VENTANAS" DE 
COLUMNAS (CONEXION PROPUESTA) 



FOTO No. J.- DETALLE DE MONTAJE DE TRABES (CONEXION 
PROPUESTA) 

... ,. 



FOTO No. 4.- DETALLE DE ARMADO DE NODO 
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FOTO No. 5.- DETALLE DE CONEXION PROPUESTA OBRA: 
HIPERMERCADO AUCHAN - TLATELOLCO, CD. DE 
MEXICO 



FOTO No. 6.- VISTA INTERIOR DE HIPERMERCADO AUCHAN
TLATELOLCO, CD. DE MEXICO 



ya que en esta etapa las columnas trabajan como péndulos invertidos y puede ser muy peligroso para la estabilidad 
de la estructura si se tienen desplazamienlos grandes. También se recomienda en estos casos, en la medida de lo 
posible, colar los nodos de los niveles inferiores antes de continuar con el montaje de los ruveles superiores. 
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CURSO IN'l'ERNACIONAL DE INGEliiiBlUA SISMIO. 

DISENO SISMICO DE UN EDIFICIO DE CONCRETO REFORZADO 

Sergio M. Alcacer 

l. DESCRIPCION DEL EDIFICIO 

2 . ESTRUCTURACION 

3. DIMENSION~IIENTO (DISEÑO PRELIMINAR) 

4. ANALISIS ESTRUCTURAL 
• 

S. DISEÑO 

6. INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA 

•. 



l. DESCRIPCION DEL EDIFICIO 

Centro de Salud: Grupo A 

Seis pisos más un sótano 

Altura de entrepiso: sótano y planta baja: 4.5 m 

resto: 3.6 m 
Area total construida: 5440 m2 (7 niv~~) 

Zona III, D·.F. 

Ver planta anexa 

2. ESTRUCTURACION 

a) Material 

Concreto reforzado: economía 

+ resistencia de diseño del concreto a la 

compresión: f/=300kg/cm 2 : clase 1 

+ resistencia de fluencia 

b) Estructuración . 

marcos dúctiles: RDF, Q = 4 

muros, Q = 3 

marcos-muros, Q = 3 ** 

Sistema resistente de fuerzas laterales: 

del 

muros acoplados en la dirección NS 

acero: 

núcleo de elevadores y escaleras en la 

dirección EW 

**** Los muros acoplados controlan 

desplazamientos de las alas 

.. 
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Sistema resistente de cargas gravitacionales 

Marco 

losa en dos direcciones 

vigas interiores y de fachada 

columnas 

Cajón de cimentación 

losa y contratrabes 

muro perimetral de contención 

Muros divisorios 

no formarán parte del_ sistema resistente a 

sismo 

.. 
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4. ANALJ:SJ:S ESTRUC'l'OUL 

Hipótesis· 

análisis elástico 
losa: diafragma rígido, aunque la forma del edificio 

sugiere "aleteo" del edificio ...... . 
se supone que el cajón de cimentación es rígido 
los elementos no estructurales (muros divisorios) no 

se consideran en el análisis 

El edificio se modeló y analizó como estructura tridimensional 
usando el programa SUPER-ETABS 

40 lineas de columna 

69 crujias 

102 elementos muro (paneles) 

12 11 contravientos flexibles" 

distorsión (AE/ L=6 .4 kg/ cm) 

para estimar la 
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FR = Factor de reducciÓn de resistencia 1250 
Pu = Carga axial última 
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r-1-- -' 

1 r-
1 --

,....; '\ 1;' V • / -...._,~ "";... Pu 
.. 9-+-.-.:-4-~lft· i'l~A-+-:lr4-i'-,·il,/+r-.::i--+-+-I'-I--H •·~ . .....,~-1 K :i ----"--..,..,, , 

/ :,..' L .~ "•fl- FR bh fe 
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-'-' J.OO 
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1 ¡ 1 1 1 
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In L 

..,........ \._· ~f-r-+-i-+--H'-+-+-+-I"--1'-d-+-+-lf-H R e 
" 1 ~ ' El eje X debe considerarse tal que 

-2.0~~,--~~~:_.'~-.:~.__.._.__..~_.~._ . ._~~j._~~ .. a. .. e•x•/•b.a< .. e•y•/•h•-------' 

~.s = A reo total de refuerzo " t* 
fe= 0.85 f~, si f~$250kg/cm 2 ; fc=(l.05--L)t~, si 1~>250 kg/cm 2 

• 1250 FR i: Factor de reduccion dé resistencia 
· Pu = Cargo axial última 

Muy = Momento flexionante Último en direcciÓn y = Pu- ey 

Mux = Momento ftexionante último en direcciÓn x = Pu ·ex 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

MUROS ESTRUCTURALES 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

Es común que se denomine a los muros de concreto reforzado como "muros <le cone" o "muros de 
conante" porque resisten un alto porcentaje de la fuerza conante lateral total. Sin embargo, estos términos son 
desafortunados y un tanto engañosos puesto que la mayoria de los muros se pueden diseñar de manera que tengan 
un componamiento dominado por flexión, y que, por tanto, exhiban un modo de falla dúctil. En este capítulo 
usaremos el término "muros estructurales de concreto" para referimos a los muros que deberán resistir las fuerzas 
inducidas por las aceleraciones sísmicas. 

Los muros estructurales bien disei!ados y detallados ofrecen varias ventajas para su uso en zonas sísmicas: 
l. Poseen una mayor rigidez que la de marcos de concreto reforzado. 
2. Dada su alta rigidez, exhiben un componamiento adecuado ante sismo• moderados. 
3. Poseen una buena capacidad de deformación (ductilidad) que les permite resistir sismos intensos. 

Los muros estructurales deben diseilarse para resistir la variación del conante en la altura (que es máxilno 
en la base), del momento, que produce compresión en un extremo y tensión en el extremo opuesto, así como las 
cargas gravitacionales que producen compresión en el muro (Fig. 1). La cimentación debe diseñarse para resistir 
el conante y el momento máximos que pueden desarrollarse en la base del muro. El refuerzo en la base debe 
detallarse cuidadosamente para que las fuerzas puedan transferirse entre el muro y la cimentación; en panicular, 
se debe enfatizar la unión y el anclaje de varillas. 

Aunque es difícil satisfacer todos los requisitos de funcionamiento de un edificio, los muros estructurales 
deben colocarse de manera que la distribución de rigidez en planta sea simétrica y que la configuración sea estable 
torsionalmente (Fig. 2). Además se debe observar que la cimentación pueda resistir el momento de volteo de la 
base. Es preferible la colocación de un mayor número de muros estructurales en el perimetro como sea posible. 
Otro aspecto a considerar es que mientras mayor sea la carga gravitacional resistida por un muro, menor será la 
demanda por refuerzo de flexión y más facil será la transmisión de momentos de volteo a la cimentación. Por tanto, 
a menor cantidad de muros, mayores son las fuerzas que deben ser transmitidas a la cimentación. 

2. TIPOS DE MUROS ESTRUCTURALES 

2.1 Según la Forma de su Sección Transversal 

Atendiendo a la sección transversal los muros pueden ser como los presentados en la Fig. 3. En algunas 
ocasiones los muros poseen elementos extremos (Figs. 3b, 3c, 3d) para permitir el anclaje adecuado de vigas 
transversales, para colocar el refuerzo a flexión, para dar' estabilidad a muros con almas angostas y para 



proporcionar un conflnamicnto más efectivo del concreto en la zona de aniculación plástica. 

Por lo general, el espesor mínimo de un muro estructural es de 20 cm si se emplean varillas corrugadas 
para su refuerzo, y de 15 cm si se usa malla de acero electrosoldada. 

2.2 Según su Forma en Elevación 

La mayor pane de los muros son prismáticos, es decir, que rio sufren cambios de dimensiones en elevación. 
Sin embargo es frecuente que su espesor disminuya con la altura. De acuerdo con las variaciones en la altura, los 
muros estructurales se pueden clasiflcar como muros estructurales sin aberturas y muros con aberturas. En el último 
caso las aberturas se dejan para colocar ventanas o puertas o ambas. 

La mayoría de los muros estructurales sin aberturas se puede tratar como una viga-columna. Las fuerzas 
laterales son introducidas mediante una serie de cargas puntuales a través de los diafragmas de piso. Dada su 
relación de aspecto altura del muro /longitud h.Jl •• se distinguen muros esbeltos con relaciones h/1 mayores que 
dos, y muros ro:.··;stos para relaciones menores o iguales a dos (Fig. 4). Es imponante señalar que Jos inuros bajos 
(robustos) poseen una elevada resistencia a la flexión, aun para refuerzo venical mínimo, por lo que es necesario 
aplicar fuerzas conantes muy altas para desarrollar dicha resistencia. Esto provoca que el componamiento de este 
tipo de muros sea dominado por cene. 

Las aberturas de los muros deben colocarse de fonna que no disminuyan las resistencias a la flexión y al 
cortaÍlte. Un ejemplo de ello es la Fig. Sa. Si las abenuras se colocan de manera alternada en elevación es 
recomendable la colocación de refuerzo diagonal para ayudar en la fonnación de campos diagonales a compresión 
y a tensión una vez que el muro se ha agrietado diagonalmente (Fig. 5b). Si las aberturas se colocan en forma 
regular se obtiene un tipo de muros llamados acoplados que poseen excelentes características de componamiento 
sísmico (Fig. 6). 

2.3 Según su Comportamiento 

Según su componamiento, los muros estructurales de concreto se pueden dividir en: 
J. Muros de conante, en los cuales el cene controla las !leflexiones y la resistencia; 
2. Muros de flexión, en Jos que la flexión controla las deflexiones y la resistencia; 
3. Muros dúctiles (muro estructural "especial") que poseen buenas característi~ de disipación de 

energía ante cargas cíclicas reversibles. 

Si esperaramos un componamiento esencialmente elástico, cualquier tipo de muro de los arriba citados sería 
adecuado. Sin embargo, si anticipamos que el muro estará sometido : deformaciones en el intervalo inelástico, 
como ante sismos, es inaceptable el uso de muros de conante; es prefe:ible un muro dúctil. 

3. MUROS ESTRUCTURALES ESBELTOS 

3.1 Modos de Falla y Criterio de Diseño 

Un prerrequisito para el diseño de muros estructurales dúctiles es que la fluencia del refuerzo de flexión 
en zonas de aniculación plástica deflnidas controle la resistencia, las deformaciones inelásticas y la capacidad de 
deformación de toda la estructura. De esta manera, la principal iuente de disipación de energía será la plastiftcación 
del acero a flexión (Fig. 7b y 7e). Se deben evitar los modos de falla debidos a la fractura del acero a flexión (Fig. 



7f), a tensión diagonal (Figs. 7c y 7g) o a compresión diagonal causados por cortante (Fig. 7h). Asimismo, se 
deben evitar las fallas causadas por inestabilidad del alma del muro o del refuerzo principal a compresión, 'el 
deslizamiento por conante a lo largo de juntas de construcción (Fig. 7d) y la falla por cortante o ahderencia a lo 
largo de uniones de barras o de anclajes. 

En la Fig. 8 se muestra la respuesta histerética de un muro estructural controlada por la resistencia al corte. 
Es evidente la continua reducción en la resistencia y en la capacidad de disipación de energía con los ciclos. Por 
el contrario, en la Fig. 9, se presenta la respuesta histerética estable de un muro estructural dúctil. Es claro que 
aun para una ductilidad de desplazamiento igual a cuatro, la respuesta exhibe una capacidad de disipación de energía 
muy buena. El comportamiento de muros estructurales dúctiles es comparable con el de columnas; su capacidad 
de rotación plástica es afectada por fuerzas axiales y cortantes. 

Puesto que el área bruta de la sección de un muro estructural es muy grande, las cargas axiales que obrarán 
sobre él estarán muy por debajo del punto balanceado; debido a lo anterior, una adecuada ductilidad de curvatura 
se logrará si: 

l. Se coloca el refuerzo por flexión en los extremos del muro; y 
2. Se confinan estos extremos mediante estribos con bajas separaciones. El confinamiento aumentará 

la capacidad de deformación útil del concreto y retrasará el pandeo del acero de flexión. 

Para evitar problemas de cone, el diseño de flexión debe garantizar que: 
l. El agrietamiento diagonal del muro no ocurra aun ante los momentos máximos que se pueden 

producir por el muro; 
2. Si ocurriese el agrietamiento diagonal, el cortante sería resistido por el refuerzo del muró, y 
3. Los esfuerzos nominales de cone deben mantenerse bajos para retrasar la falla por deslizamiento 

del muro y para prevenir el aplastamiento del concreto en el alma. 

Los criterios de diseño escritos arriba son fácilmente satisfechos en muros esbeltos cuyo comportamiento 
por naturaleza es dominado por flexión. Sin embargo, es prácticamente imposible diseñar los muros robustos para 
que su comportamiento sea dominado por flexión. En esos casos es preferible diseñar los muros para que 
permanezcan elásticos ante las cargas máximas anticipadas. 

3.2 Resistencia a la Flexión 

Para diferentes cargas axiales en los muros es factible calcular la relación momento-curvatura empleando 
un programa de computadora. Como se mencionó en el capí_tulo sobre columnas, este dia.grama describe el 
comportamiento del elemento; es similar a un diagrama esfuerzo-deformación de un material. Afortunadamente, 
los diagramas se pueden obtener en forma aproximada empleando métodos simples tales como los usados para 
columnas. 

Suponiendo un bloque equivalente de esfuerzos en el concreto a compresión y que el acero a tensión está 
sometido a un esfuerzo igual o menor que el esfuerzo de fluencia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la 
sección que la capacidad a flexión de un muro estructural está dada por la Ec. l. 

donde A, es el área de acero a tensión en el muro (refuerzO' venical); 
f, es el esfuerzo de fluencia del acero venical de los muros; 

(1) 



1.. es la longitud del muro; 
N, es la carga axial actuante; y 
e es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra a compresión máxima. 

Si continuamos con la analogía de muros estructurales esbeltos con columnas, es claro que. ;e puede obtener 
una mayor resistencia a la flexión si concentrarnos el refuerzo venica! (a flexión) en las fibr;:~ extremas de la 
sección transversal. En la Fig. 10 se presenta la comparación del componarniento de dos muros r,<ucltos con misma 
cantidad de refuerzo por flexión, pero en donde en uno de los muros el refuerzo está distribuido uuiformemente en 
la longitud del muro y en el otro se ha concentrado en los extremos, manteniendo solamente refuerzo minimo en 
la porción intermedia. De la gráfica se puede concluir que los muros con refuerzo concentrado en los extremos son, 
en comparación con aquellos con refuerzo distribuido, más resistentes y mucho más dúctiles. Este incremento en 
la eficiencia, sin embargo, se puede ver contrarrestada si el acero a flexión alcanza deformaciones dentro del 
intervalo de endurecimiento de deformación ya que la ductilidad disminuye. Es necesario enlonces conftnar los 
elementos extremos de los muros en donde se concentra el acero (ver sección 3.4). 

Si colocamos el refuerzo por flexión en el muro en cantidad igual a la requerida por el momento flexionante 
obtenido del análisis de la estructura, es teóricamente posible la formación de la aniculación plástica en cualquier 
pane de la altura del muro. Por tanto, si desearnos que la aniculación se forme en la base del elemento es necesario 
diseñar por flexión el resto del muro por arriba del momento último (sobrediseñar). Además, el refuerzo por 
flexión debe conarse de manera que la articulación ocurra en la base. Con base en información experimental, la 
longitud de la aniculación plástica sobre la altura del muro varia entre 0.31.. y 0.8lw- Fuera de esta región, las 
varillas deberán tener una longitud igual ala longitud de desarrollo. 

3.3 Resistencia al Cortante 

La resistencia al cone en muros estructurales esbeltos está proporcionada por el concreto y el acero 
horizontal. El componente de la resistencia debida al concreto depende de que hayan aparecido grietas diagonales 
en el alma del muro o que el muro exhiba fisuras por flexión<onante. En el primer caso, las grietas empiezan 
cerca del centro del alma y aparecen cuando los esfuerzos principales a tensión exceden a la resistencia a tensión 
del concreto. 

Para fines de diseño, la contribución del concreto a la resistencia se puede tomar de manera conservadora 
igual a la empleada en vigas. En el reglam~nto para estructuras de concreto ~el Instituto Americano del Concreto, 
se presentan dos expresiones alternas para calcular esta contribución; sin embargo, las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Construcción de Estrucruras de Concreto para el Distrito Federal (NTC-Concreto) 
sólo consideran la expresión para vigas. 

La contribución del refuerzo horizontal a la resistencia a fuerza conante es calculada de manera similar 
al caso de vigas. La única diferencia está en el peralte efectivo d que, para el caso los muros se toma igual a 0.81... 
Para una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependerá de la cuantía y de la distribución del acero venical. 
Sin embargo, se puede demostrar que la hipótesis convencional de tomar d=0.8 l,. es razonable. 

Resultados experimentales han indicado que, manteniendo las otras variables iguales, se mejora la respuesta 
histerética de muros cuando el refuerzo en el alma es mediante varillas de diámetro pequeño colocadas ·a 
separaciones pequeñas. 

Con objeto de garantizar la resistencia del muro.al agrietamiento diagonal del concreto, es necesario colocar 
una cuantía ntínima de refuerzo horizontal. Para valores normales de resistencia a la compresión del concreto y 
varillas Grado 400 (Grado 400 se refiere a f, = 400 MPa = 4,200 kg/cm2), la cuantía mínima es igual a 0.25%. 
Esta cantidad de refuerzo es adecuada para controlar los cambios volumétricos del concreto. 



De manera similar al caso de vigas y columnas, la resistencia al conante disminuye en regiones donde fluye 
el refuerzo a flexión. Por tanto, es imponante diseñar y detallar refuerzo horizontal por cene adicional para la zona 
de la aniculación plástica. 

El deslizamiento por conante en muros estructUrales esbeltos es menor crítico que en vigas debido a la 
carga axial actuante y a la distribución uniforme del refuerzo venical. Este último ayuda a controlar el 
agrietamiento horizontal y resiste el conante mediante la acción de dovela (transversal al eie de la varilla) y conante
fricción. En planos de deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero venical a una separación igual al 
espesor del muro. Estudios experimentales han demostrado que la falla por deslizamiento puede retrasarse si el 
esfuerzo conante nominal es menor de 3 Vf',, en kg y cm'. 

3.4 Confinamiento e inestabilidad 

Como se estudió en el capítulo sobre confinamiento, un adecuado confinamiento del concreto incrementa 
su resistencia a la compresión y su capacidad de deformación (ductilidad). Cuando fluye el refuerzo a flexión del 
muro, los esfuerzos a compresión en el concreto aumentan para equilibrar la tensión, pero si el concreto no está 
confinado, puede alcanzar la falla rápidamente. En este caso la falla se caracterizaría por el aplastamiento y 
desconchamiento del concreto en una gran porción de los extremos del muro. El confinamiento debe extenderse 
sobre la zona de la aniculación plástica. 

Para evitar una posible falla por inestabilidad de la zona a compresión del muro (Fig. 11) es recomendable 
que el espesor del muro sea mayor o igual a un décimo de la altura de la planta baja del edificio. El pandeo del 
refuerzo principal a compresión se puede retrasar si éste se confina con estribos cerrados separados a seis veces el 
diámetro máximo nominal de la varilla venical del muro. 

Aun cuando el muro se c!>nfme, es probable que pueda fallar por inestabilidad lateral del núcleo confmado .. 
Esta falla puede evitarse si se colocan patines en los extremos del muro. En la Fig. 12 se muestran detalles típicos 
del refuerzo transversal en los patines. 

3.5 Diseño 

Las NTC-Concreto contienen requisitos para el diseño y detallado do muros estructurales sujetos a fuerzas 
horizontales en su plano. No se pretende en este acápite transcribir dichos requerimientos; solamente se comentarán 
algunos de ellos. 

Los edificios, en los cuales los muros resistan la totalidad de las fuerzas laterales, se diseñan con un factor 
de componamiento sísmico Q = 3 (An. 4.5 .2) si se satisfacen los requerimientos para elementos extremos; de otra 
manera se emplea Q=2. El valor Q=3 presupone que la capacidad de disipación de energía y la ductilidad del 
muro estructural son buenas, de aqui que es indispensable una inspección y supervisión estrictas durante la 
construcción. De panicular relevancia es la colocación del refuerzo transversal, -traslapes y anclaje según los planos 
estructurales. En el An. 4.5.2.a se indica la distribución del refuerzo venical por flexión en la longitud del muro 
y el cone del refuerzo. La razón de colocar el refuerzo venical distribuido en muros robustos obedece a 
consideraciones de resistencia al conante. Para muros con relación de aspecto hw /lw mayor que 1.2, el cene del 
refuerzo longirudinal se hará a una alrura igual a 1.2lw. La razón es la de asegurar un anclaje adecuado del refuerzo 
en la zona de la aniculación plástica. 

Para usar Q=3, los elementos extremos de los muros deben confinarse con estribos colocados a pequeñas 
separaciones. Los estribos deberán ser cerrados y de una pieza, ya sea sencillos o sobrepuestos. El diámetro menor 
será varilla del No. 10 (se refiere a 10 mm, es decir, de 3/8 pulg). Los estribos deben rematar en una esquina con 
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dobleces de 135 o, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación máxima no 
debe exceder de 10 cm. El cumplimiento de los requisitos de detallado anteriores es esencial para confmar 
adecuadamente el concreto, evitar pandeo del refuerzo longirudinal y mejorar la capacidad de disipación de energía 
y ductilidad del muro. 

La expresión para calcular la cuantía del refuerzo vertical p. (An. 4.5.2c, Ec. 4.7) indica que si h..ll. 
disminuye, la cantidad de acero venical aumenta, lo cual es consistente con lo discutido para muros estrucrurales 
robustos (ver sección 4). 

Pv = 0.0025 + 0.5 (2.5- h .. ) 
1 .. 

(ph-0.0025) 

Las NTC-Concreto indican que la separación máxima del refuerzo será de 35 cm. Esta recomendación 
está basada en criterio y en práctica tradicional, y no en estudios específicos. 

El esfuerzo conante máximo se limita a 2 vf*., en kg y cm', para evitar el aplastamiento del concreto 
asociado a fallas por compresión diagonal. La sección critica por cone está a media alrura de entrepiso. 

4. MUROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS 

4.1 Tipos de Muros 

Se denomina muro estrucrural robusto a aquél con una relación de aspecto h,/1. menor o igual que dos. 
De acuerdo a su componamiento se les puede clasificar en tres categorias: 

l. Muros elásticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta que respondan en el 
intervalo elástico ante sismos intensos. La mayoría de los muros penenece a este tipo. 

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de muros que resisten la mayor pane de la carga lateral 
aunque soponan una carga vertical relativamente baja. En este caso la caoJCidad del muro está limitada por la 
resistencia a volteo. Si la cimentación se diseña para este tipo de compon=ento el muro permanece elástico. 

:i. . Muros dúctiles. En algunas ocasiones no es posible diseñar la cimentación de manera que los 
muros permanezcan en el intervalo elástico. Entonces es necesario diseñar los muros para que exhiban un 
componamiento inelástico limitado. 

Es común que la resistencia a flexión de estos muros sea tan alta que es dificil desarrollarla sin que fallen 
por cone antes. Es imponante notar que este tipo de falla puede aceptarse si las demandas de ductilidad 
(desplazamiento) son mucho menores que las requeridas para muros esbeltos o acoplados. Estos muros deben 
identificarse como muros con ductilidad restringida. 

4.2 Resistencia a la Flexión 

Para resistir el momento flexionante, usualmente es suficiente colocar refuerzo venical minimo distribuido .•• 
uniformemente. El principal problema es cómo resistir la fuerza conante. Al igual que para los muros esbeltos, 
la distribución uniforme del aeero venical ayuda a resistir el deslizamiento por conante mediante los mecanismos 
de conante-fricción y acción de dovela de las varillas. 



4.3 Resistencia al Cortante 

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos, se aplicó 1> fuerza concentrada en 
las esquinas de los tableros. Los muros robustos, cargados de esta manera, pueden resistir cargas importantes 
debido a la fornlliCión de un puntal de compresión interno. Sin embargo, los muros JObustos son generalmente 
cargados mediante cargas puntuales transmitidas por los diafragmas de piso en cad> lli\'el. En estos casos el 
mecanismo resistente de puntales de compresión no es tan eficiente como en el caso de. rarga concentrada. 

Al igual que en los muros estructurales esbeltos, es indispensable la colocación de refue120 horizontal para 
resistir pane del cortante. Sin embargo, también es necesario colocar refue120 vertical para tomar el cortante. Si 
observarnos la Fig. 13, es claro que para equilibrar el componente vertical del puntal a compresión, es necesario 
un tensor, es decir, refuerzo vertical. Se concluye que el cortante solamente se puede resistir si se coloca refue120 
vertical. La cuantía mínima de refue120, tanto horizontal como vertical, será igual a 0.25% como para el caso de 
muros esbeltos. 

En la Fig. 14 se presentan esquemáticamente los modos de falla por cortante. de muros robustos. Se 
produce una falla por tensión diagonal (Fig. !4a) cuando el refuerzo horizontal es insuficiente para controlar la 
grieta. La resistencia a tensión diagonal depende de cómo se aplica la fuerza cortante. Así, si se puede distribuir 
la fuerza a lo largo del muro, el agrietamiento por tensión diagonal no será sinónimo de falla (Fig. !4b). 

Si el esfuerzo cortante es elevado y el refueno horizontal es adecuado, el concreto puede aplastarse bajo 
la compresión diagonal (Fig. !4c). Este caso es típico en muros con patines con una resistencia a la flexión elevada. 
A menudo, el aplastamiento puede extenderse sobre la longitud del muro (Fig. 14d). La falla por compresión 
diagonal conduce a una rápida pérdida de resistencia y debe evitarse cuando se diseñen los muros. Los reglamentos, 
de construcción (ver sección 3.5) limitan el esfue!70 cortante máximo que se puede aplicar para asegurar que la falla 
por compresión no disminuya la ductilidad disponible. 

Como se mencionó arriba, las falias por compresión o tensión diagonales se evitan si se limita el esfue120 
cortante nominal y si se coloca refue120 horizontal. Por tanto las deformaciones inclásticas (fluencia) ocurrirán 
en el refuerzo vertical. Después de alguno ciclos de carga, es posible que ocurra un deslizamiento de la base. Este 
fenómeno reduce la resistencia y la rigidez, la última panicularmente a bajos niveles de desplazamiento, lo que trae 
como consecuencia una disminución en la energía disipada. Debido a este desplazamiento, la fuerza de compresión 
en la zona a compresión de la flexión, se transmite a través de superficies no uniformes de la grieta. Esto conduce 
a un mayor deterioro que se manifiesta en aplastamiento y desprendimiento ~el concreto. El daño en el concreto, 
a su vez, reduce la adherencia del acero vertical y la rigidez de la acción de dovela. Eventualmente el principal 
mecanismo resistente será el pliegue del refuerzo vertical. 

4.4 Control del Deslizamiento por Cortante 

Ensayes en muros han indicado los efectos negativos que desplazamientos por corte excesivos producen 
en la respuesta histerética. También han evidenciado el mejoramiento del comportamiento cuando se coloca refue120 
diagonal que cruza el plano de deslizamiento para reducirlo y para resistir el cortante de deslizamiento. En las Figs. 
!Sa y !Sb se presentan las respuestas histeréticas de un muro robusto que falló por deslizamiento sobre la base. 
La respuesta de la Fig. 15c corresponde a un muro con refuerzo diagonal (Fig. 16) diseñado para resistir el 30% 
del cortante de deslizamiento; es notable el cambio en las curvas. Para controlar el desplazamiento en la base se 
ha propuesto que el 50% del cortante sea resistido por acero diagonal y el resto por acción de dovela. Para este 
último se ha propuesto que sea igual a 0.25 veces la resistencia a tensión del refuerzo vertical. 
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4.5 Control de la Tensión Diagonal 

Para resistir la fuerza de tensión diagonal se debe colocar refuerzo horizontal que cquilihre el conante qu~ ~, 

actúa sobre un plano de falla supuesto con una inclinación a 450. Si existe acero diagonal (ver r.<cción anterior) ·; 
se deberá considerar el componente horizontal de la resistencia. 

4.6 Diseño 

Los comentarios de diseño según NTC-Concreto se presentan en la sección 3.5. 

S. SISTEMAS MIXTOS MURO - MARCO 

Es común el empleo de muros estructurales esbeltos en combinación con marcos de acero o de concreto 
reforzado. En estos casos, los muros se construyen entre columnas, tal que los elementos ex1 rc'llos del muro sean 
las propias columnas. El sistema mixto marco-muro combina las ventajas de ambos componc.ntes. Así, marcos 
dúctiles pueden disipar energía en los pisos superiores de un edificio. Por otro lado, dada la rigidez de los muros, 
las distorsiones de entrepiso (desplazamiento relativo entre altura) estarán dentro de los límites permisibles. 

Ante cargas la!erales, un marco se deforma principalmente en modo de cone (Fig. 17), mientras que un 
muro se compona como un voladizo venical dominado por flexión. Dada la compaiibilidad de desplazamientos 
obligada por las losas de piso, el marco y los muros compancn la resistencia en los pisos inferiores pero se oponen 
en los superiores. 

En comparación con un muro aislado ante cargas laierales, la interacción con el marco produce menores 
momentos máximos (en la base), pero fuerzas conantes mayores. Esto aumenta la tendencia a una falla por cone. 
Lo anterior es panicularmente imponante si estudiamos la vieja práctica de algunos despachos de cálculo estructural 
de diseñar el marco (sin muros) para resistir la carga gravitaciooal y el (los) muro(s) de manera separada (sin 
marco) para resistir la carga lateral total. Puesto que para un muro conectado a un marco, el momento máximo 
es más bajo que el obtenido del análisis de un muro como voladizo, el diseño por flexión seria conservador. Sin 
embargo, el diseño por cone seria peligrosa!Dente no conservador ya que los conantes en el muro diseñado como 
voladizo son menores que los obtenidos en muros conectados a marcos. 

Mientras más flexibles son los muros, mayores serán los conantes que deben ser resistidos por las columnas 
de los marcos. En realidad la contribución de los muros a tomar conante es en los pisos inferiores. 

En algunas ocasiones, la resistencia y rigidez de la cimentación no son suficientes para evitar el 
levantamiento del muro por cabeceo. Este fenómeno se traduce en cargas axiales mayores sobre el muro que 
aumentan su resistencia a la flexión. Este aumento, extraña!Dente quizá, no es conveniente, ya que aumenta la 
fuerza conante. Si este incremento no es tomado en cuenta se puede dañar al muro por cone prematura!Dente. 
Además, el levantamiento del muro introduce conantes en vigas transversales para los que generalmente no son 
diseñadas. Estas fuerzas conantes se traducen en fuerzas axiales a tensión en columnas en el extremo opuesto de 
las vigas. Si esta fuerza de tensión no se consideró en el diseño y detaliado de las columnas, es posible que se 
formen aniculaciones plásticas en zonas no detaliadas para ello. 

Análisis dinámicos más refmados han indicado un buen compona!niento de sistemas mixtos bien detaliados 
en los cuales los muros se extienden de la base a pane de la altura del edificio. 



Los comentarios hechos en las secciones anteriores sobre el confinamiento, anclaje y deslizamiento son 
aplicables a este caso. 

6. MUROS ESTRUCTURALES ACOPLADOS 

6.1 Ventajas de los Muros Acoplados 

Una desventaja potencial de los muros estructurales con comportamiento controlado por flexión es que la 
mayor parte de la disipación de energía ocurrirá mediante plastificación del refuerzo a flrxión, lo que está asociado 
al peligro de una falla por deslizamiento en la articulación plástica. Este tipo de daño rs dificil de reparar puesto 
que, por lo general, los muros resisten la mayor parte de las cargas gravitacionales del r.dificio. 

Si consideramos el caso de dos muros acoplados, la rigidez del sistema aumcutará con el peralte de las 
vigas de acoplamiento. Sin embargo, la principal ventaja de este tipo de sistema c"tá en su comportamiento 
inelástico. La deformación de los muros ante cargas laterales causan grandes desplazomientos relativos entre los 
extremos de las vigas de acoplamiento (Fig. 18). Esto provoca la fonnación de articulaciones en los extremos 
mucho antes de la formación de las articulaciones en los muros mismos. La estructura puede disipar una cantidad 
significativa de energía a través de la sola fluencia de las vigas acopladas. Debido a la respuesta del edificio en el 
segundo y tercer modo de vibrnción, aun en medio ciclo de desplazamiento del muro, las vigas de acoplamiento son 
sometidas a varias ciclos de momento. 

Una ventaja adicional del sistema es que si las vigas son severnrnente dañad:u; durante un sismo, se pueden 
reparar de manera relativamente fácil sin dejar al edificio fuera de servicio. Aun más, si las vigas son destruidas 
completamente, el edificio tiene la redundancia estructural que le brindan los muros trabajando de manera 
independiente, lo que evita su colapso. 

6.2 Criterio de Diseño 

Para garantizar un comporamiento adecuado de los muros acoplados se debe satisfacer que: 
l. La fonnación de articulaciones plásticas en las vigas de acoplamiento debe ocurrir antes que la 

plastificación, de los muros; y 
2. Las vigas de acoplamiento deben ser detalladas para obtener buenas caracteristicas de disipación 

de energía. 

El primer requisito es satisfecho si se diseñan los muros de manera que la resistencia nominal al cortante 
sea mayor que el cortante consistente cuando se alcanza la capacidad a flexión del muro. Esta capacidad se calcula 
considerando la reducción en la carga axial debido a la fonnación ·de articulaciones plásticas en las vigas de 
acoplamiento. En efecto, al fluir las vigas, las fuerzas cortantes en ellas se traducen en una reducción en las fuerzas 
ax.iales en los muros. Si la carga axial neta en el muro de sotavento es baja, se reduce la resistencia al corte y se 
favorece la degradación por deslizamiento. 

Respecto a la resistencia de las vigas de acoplamiento, es importante señalar que la relación claro-peralte 
de las vigas de .acoplamiento. es menor de.dos, lo que resulta en elementos vulnerables a fallas por cortante. 
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6.3 Diseño de Vigas de Acoplamiento 

Las primeras vigas de acoplamiento se reforzaron por corte de manera convencional. es decir. aplicando 
conceptos para vigas esbeltas y colocando estribos ortogonales al eje a baja separación. Sin embargo. su respuesta 
ante sismos ha sido deflciente. Las vigas así reforzadas fallan por tensión diagonal con degradación muy severa 
o por deslizamiento cerca del muro (Figs. 19a y 19b). Las razones de este componamiento son los altos esfuerzos 
cortantes nominales que aceleran la degradación por corte y la distribución no lineal de esfuerzos. la cual es 
diferente de la supuesta por la teoria convencional de vigas. En efecto, el refuerzo longitudinal de la viga 
permanece a tensión en todo el claro, de manera que el cortante se transmite por medio de un puntal diagonal (Fig. 
19c). 

Puesto que el concreto se degradará ante ciclos de carga, es necesario resistir la compresión diagonal a 
través de varillas diagonales que puedan resistir todo el componente inclinado de la fuerza cortante. El mínimo 
número de varillas es cuatro. Se deberán colocar estribos cerrados a 10 cm máximo para evitar el pandeo de dicho 
refuerzo. El refuerzo deberá anclarse en el muro para permitir su fluencia. Según NTC·Concreto el anclaje será 
igual a 1.5 veces la longitud de desarrollo de las varillas. Este incremento pretende disminuir la concentración de 
esfuerzos en el anclaje. En la Fig. 20 se presenta el componamiento de vigas de acoplamiento reforzadas 
convencionalmente y reforzadas con acero diagonal. Es importante observar las excelentes características de 
disipación de energía de estas últimas. Los detalles del refuerzo de una viga de acoplamiento se ilustran en la Fig. 
21. Para evitar el desprendimiento del concreto agrietado, es necesario colocar refuerzo horizontal y vertical 
minimo que funcionen como una canasta. Este refuerzo debe cumplir los requisitos para acero por cambio 
volumétricos y se colocará en dos capas, próximas a las caras de la viga, por afuera del refuerzo diagonal. 

7. MUROS DIAFRAGMA DE CONCRETO REFORZADO 

7.1 Características 

El comportamiento sísmico de marcos con muros diafragma (o de relleno) de concreto reforzado depende 
del espesor relativo de los últimos con respecto a las dimensiones de vigas y columnas del marco. En efecto, si 
los muros diafrJgma son muy delgados, el marco se deformará como un marco sin muros; en este caso la energía 
se disipará en las vigas y columnas. Por el contrario, si el muro tiene un espesor alto, el marco con muros 
responderá como un muro estructural, de manera que la energía se disip:u:á mediante fluencia en la base de la 
estructura. Para muros diafragma de espesor intermedio, el marco con muros se comportará como un muro 
estructural para bajos niveles de desplazamiento. Para desplazamientos elevados, los muros diafragma se 
comportarán como puntales equivalentes de compresión y la estructura responderá como un marco arriostrado. 
Debido a la degradación gradual de los tableros se logrará una significativa cantidad de energía disipada. Aunque 
el comportamiento de este tipo de sistemas no es tan bueno como el de muros acoplados, ofrece un incremento en 
resistencia, rigidez y disipación de energía comparado con un marco simple, siempre y cuando el marco y los muros 
diafragma se diseñen y detallen adecuadamente. 

7.2 Criterios de Diseño 

Los posibles problemas de diseño en el empleo de muros diafragma y sus soluciones son: 
l. Flexibilidad de los tableros. Puesto que los muros diafragma son mucho más rigidos que el marco, 

es posible que la estrucrura falle por fluencia en la base. Para este caso, se recomienda que los muros diafragma 
se compongan de tableros separados por juntas verticales, o bien que la carga asociada a la falla por flexión sea 
superior que la que produciría el aplastamiento del puntal de compresión. 

2. El puntal diagonal de compresión introduce en las columnas fuerzas cortantes elevadas. Para evitar 



una falla en la columnas se requiere usar una alta cantidad de refuerzo transversal de manera que resista todo el 
cortante transmitido cuando el muro diafragma se agriete. Así, la resistencia al corte en los extremos de la columna. 
deberá ser mayor que la carga de agrietamiento del muro diafragma (por lo general cl·c~fuc:rzo de agrietamiento 
es del orden de 1.8 v'f" ,. en kg y cm'). 

3. El muro diafragma puede desprenderse del marco y no disipar energía. Para evitar ello se 
recomienda la colocación de una cuantía mínima de acero vertical y horizontal igual a 0.0025 con una separación 
máxima de varillas de 30 cm. Este refuerzo deberá estar anclado al marco. 

Lo discutido anteriormente es válido para el caso que se quiera que el muro diafragma contribuya a la 
resistencia y rigidez ante cargas laterales del edificio. Si el muro es divisorio únicamente, se deberá separar del 

"- marco por medio de una junta elástica. 

8. DETALLADO 

En las secciones anteriores se han hecho varias observaciones respecto a la influencia del detallado en el 
comportamiento de los muros estructurales. A· continuación se enfatizan los aspectos de juntas de construcción y· 
anclaje. La importancia del confinamiento ha sido destacada en otras secciones. 

8.1 Juntas de Construcción 

Los muros estructurales de concreto normalmente se construyen colando por tramos, mismos que queda¡¡ • 
separados por juntas de construcción. Estas juntas tienen, a menudo, una resistencia dudosa. En efecto, durante 
la compactación del concreto el material más pesado, los agregados, se precipitan al fondo de la capa de colado. 
Por tanto, en la parte superior existirá un mayor contenido de pasta con relación agua/cemento más alta (de acuerdo 
a Abrarns, a mayor relación agua/cemento, menor es la resistencia). 

Para evitar el deslizamiento a lo largo de juntas horizontales es necesario colocar suficiente refuerzo vertical 
(acero en el alma) con baja separación o acero diagonal (ver sección 4.4) para resistir el cortante mediante el 
mecanismo de fricción-cortante. Debido al desplazamiento relativo a lo largo de la junta rugosa, la junta se abre 
(un valor típico es del orden de 0.2 mm). Si al¿.unas varillas cruzan la junta, éstas quedarán sometidas a fuerzas 
de tensión q11e serán equilibradas por la compro•ión a ambos lados de la junta. La resistencia asociada a este 
mecanismo es proporcional al área tr:u¡sversal del acero que atraviesa la junta y al esfuerzo en las varillas. Para 
desplazamientos relativos pequeños (del orden de 0.2 mm o meno~). el mecanismo de cortante-fricción es razonable. 
Por tanto, el cortante rasante resistente será función de la fuerza normal a la junta y de la fuerza desarrollada por 
las varillas que la cruzan multiplicados por un coeficiente de fricción. De esto último se desprende la necesidad 
de incrementar la rugosidad de juntas de construcción. Las juntas de construcción deben estar libres de polvo, 
partículas o cualquier otra sustancia que afecte la adherencia con el nuevo concreto. Ensayes de laboratorio han 
indicado que el uso de aditivos no modifica sustancialmente la resistencia al cone. 

El refuerzo vertical mínimo es suficiente para controlar el desplazamiento en la base si el esfuerzo axial 
sobre el muro es igual o mayor de 4.2 kg/cm'. 

8.2 Anclaje 

El refuerzo vertical en muros, ya sean esbeltos o robustos. debe anclarse en la base del muro; esto es 
evidente. Parecería que el anclaje del refuerzo del alma no es tan necesario en la parte superior del muro; sin 
embargo, es de similar importancia, en particular en muros bajos en los cuales la mayor parte del cortante es 



resistido por el refuerzo venical después del agrietamiento del-concreto. Se deberán emplear ganchos en la pane 
superior para garantizar un adecuado anclaje. Un aspecto relevante son las uniones de varillas, en panicular cerca 
de la base del muro. Las NTC-Concreto prohiben traslapes de cualquier tipo en la zona de la aniculación plástica. 
En el caso de muros, la colocación de traslapes en zonas con esfuerzos altos es más detrimental que en el caso de 
columnas o vigas debido a la falta de un adecuado confinamiento lateral (hacia fuera del plano del muro) por la 
geometría del elemento. 

El refuerzo horizontal se debcra anclar en los extremos y, de preferencia, dentro de los elementos extremos 
confmados. 

En ocasiones no se presta suficiente atención a la separación entre las· varillas, paniculannente aquellas 
colocadas en los elementos extremos. Es común observar el uso de paquetes de varillas de gran diámetro muy 
próximos entre sí lo que dificulta la adecuada colocación y compactación del concreto. Una mala práctica de colado 
se traduce en boquedades que reducen la adherencia del refuerzo, lo que a su vez conduce a una disminución en 
la resistencia, rigidez y capacidad de desplazamiento del muro. Se debe tener especial cuidado en supervisar dicha 
condición. 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

lThUONESDEELEMENTOS 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

Instituto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

El diseilo de uniones ha sido un aspecto que no ha recibido la debida atención por pane de investigadores, .• • 
y de profesionales de la construcción y diseilo. A menudo se argumenta que la importancia que se la ha dado 
recientemente a las uniones, en panicular la de vigas con columnas, es exagerada ya que no existe evidencia 
abundante de fallas en sismos pasados. Esta idea se basa en que los problemas en marcos de concreto reforzado 
se han presentado por disedos mal concebidos en vigas y, panicularmente, por un detallado inadecuado de columnas. 
Sin embargo, sismos recientes, como el de El Asnatn en 1980 (Fig. 1), los de México en 1985, San Salvador en 
1986 , lAma Prieta en 1989, y el de lAs Angeles en 1994, han evidenciado fallas por cone y de anclaje en uniones 
viga<alumna . 

• • o 

Es común que los diseiladores olviden el detallado de las uniones. Se deja al constructor la defmición de 
detalles criticas que influyen en el comportamiento de la estructura. Las uniones son criticas porque aseguran la 
continuidad del edificio y porque transmiten fuerzas de un elemento a otro. Así, las cargas y fuerzas deben 
transmitirse del sistema de piso a las trabes, de ellas a las columnas, y de las últimas a la cimentación. La 
transferencia de fuerzas entre los elementos depende del detallado cuidadoso de las uniones y de la supervisión 
minuciosa que asegure que la fabricación y la construcción sigan las instrucciones o intenciones del diseñador. 

2. CRITERIOS DE DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA 

lAs criterios de diseño de uniones viga-columna se pueden fonnular como sigue: 
l. La resistencia de la unión debe ser mayor o igüal que la máxima demanda que corresponda a la 

fonnación del mecanismo de colapso del marco. Esto eliminará la necesidad de reparar una región inaccesible y 
que sufre deterioros de resistencia y rigidez considerables si se somete a acciones cíclicas en el intervalo inelástico. 

2. La resistencia de la columna no debe afectarse por una posible degradación de resistencia de la 
unión. 

3. Ante sismos moderados, las uniones deben responder en el intervalo elástico. 
4. Las defonnaciones de la unión no deben contribuir significativatnente al desplazamiento de 

entrepiso. 
5. El refuerzo en la unión, nc:Cesario para garantizar un comportamiento satisfactorio, no debe 

dificultar la construcción. Una unión típica conecta elementos provenientes de tres direcciones; se debe evitar la 
interferencia de las varillas que vienen de todas las direcCiones. 



3. COMPORTAMIENTO ESPERADO 

Puesto que la respuesta de uniones viga-columna está controlada por mec¡¡ni5mos <k cone y adherencia, 
que tiene un componamiento histerético pobre, no es posible.considerar a la unión como uno fuente imponante de 
disipación de energía. Por tanto, la unión debe experimentar oajos niveles de aglietanir.mn y plastificación. La 
unión debe detallarse de manera que sus deformaciones no contribuyan signifierttivamclll~ a la distorsión del 
entrepiso (se entiende por distorsión al cociente del desplazamiento relativo entre la altuJa de r.ntrepiso). Uniones 
bien diseñadas contribuyen en 20% a la distorsión total. 

Como ejemplo, una unión de fachada estará sometida a las fuerzas indicadas en la Fig. 2. En la Fig. 2b 
se presenta la distorsión angular de la unión. El-agrietamiento de las vigas en las caras de las columnas, y el 
ftsurarniento de las columnas en las panes superior e inferior de las vigas son el resultado del deslizamiento del 
refuerzo a través de la unión. Es común suponer en el análisis de edificios que las condiciones de apoyo de las 
vigas en las columnas son iguales a un empotramiento. En realidad, el refuerzo de las vigas se deslizará aun para 
bajos niveles de esfuerzo, de manera que un empotramiento perfecto no es posible. L.a Ullió" •e deforma en conante 
por las fuerzas resultantes que obran en la unión (Fig. 2c), las cuales producen tensión a Jo largo de una diagonal 
de la unión y compresión a lo largo de la otra. Las primeras grietas diagonales aparecen cuando los esfuerzos 
principales de tensión exceden la resistencia a tensión del concreto. Puesto que las grietas son similares a las grietas 
por conante en una viga, las primeras recomendaciones de diseño se basaron en ecuaciones adaptadas de 
requerimientos de cone para vigas. Es imponante notar que las magnitudes de las fuerzas a las que se somete una 
unión son varias veces las aplicadas en vigas y columnas. 

Ante sismos, las vigas que llegan a la unión en lados opuestos probablemente estarán sujetas a momentos 
tlexionantes de signos opuestos. Los factores más imponantes a considerar en el diseño de uniones viga-columna 
incluyen: 

l. 
2. 
3. 

Conantc. 
Anclaje del refuerzo. 
Transmisión de carga axial. 

4. TIPOS DE UNIONES EN MARCOS DE CONCRETO REFORZADO 

4.1 Según su Configuración Geométrica 

De acuerdo al tipo de anclaje de las varillas de las vigas,- las uniones se pueden clasificar en interiores (las 
varillas pasan rectas a través de la unión, Fig. 3) y en exteriores (las barras se anclan mediante ganchos, Fig. 4). 
Atendiendo a la configuración de los elementos adyacentes, existen varios tipos de uniones exteriores. Por claridad 
en el dibujo no se muestran las losas de piso (monolíticas con las vigas). 

4.2 Según el Intervalo de Comportamiento 

Aunque es preferible diseñar las uniones para que permanezcan en el intervalo elástico, es muy posible que 
ocurran deformaciones inelásticas en ella si los elementos adyacentes, vigas o columnas, se deforman plásticamente. 
En este caso las deformaciones inelásticas a lo largo de las varillas penetrarán la junta; esta unión será del tipo 
inelástico. Por otro lado, es posible diseñar un marco de manera que se aniculen las vigas lejos de la unión (Fig. 
5), de manera que esta permanezca en el intervalo elástico. Para este tipo de marcos la unión será elástica. 



5. MECANISMOS DE RESISTENCIA AL CORTE EN UNIONES INTERIORES 

Un liUil'CO de concreto reforzado, diseñado según el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal 
(RDF-87) debe disipar energía ante cargas inducidas por sismos, mediante la formación de aniculaciones plásticas 
en las vigas. Cuando éstas desarrollan sus resistencias máximas, las uniones estarán sujetas a fuerzas conantes 
elevadas. 

Bajos los efectos sísmicos, se generan momentos flexionantes y fuerzas conantes en vigas y columnas que 
esfuerzan al núcleo de la unión como se ilustra en la Figs. 6a y 6b. En este dibujo las resultantes de los esfuerzos 
de tensión se denotan como T, y las resultantes de esfuerzos de compresión en el concreto y acero se identifican 
como C. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales tenemos que 

vjh = TB + T' B - ve 

donde V, es el promedio de las fuerzas conantes de las columnas superior e inferior. El conante en columnas es 
el correspondiente al desarrollo de los momentos máximos en la vigas. 

Se han identificado dos mecanismos de resistencia al cone en uniones interiores. El mecanismo del puntal 
diagonal de compresión (Fig. 6c) se forma a lo largo de la diagonal principal de la unión como resultante de los 
esfuerzos venicales y horizontales de compresión que actúan en las secciones críticas de vigas y columnas. Es 
imponante notar que el puntal se desarrolla independientemente de las condiciones de adherencia de varillas dentro 
de la unión. En este mecanismo, el nudo fallará ciando el puntal lo haga por compresión-conante. En la Fig. 7 
se muestran los lazos histeréticos de una unión que falló por conante. 

En el segundo mecanismo, llamado de armadura, se forman pequeños puntales diagonales distribuidos en 
la unión (Fig. 6d). Estos puntales deben ser equilibrados por esfuerzos de tensión en el refuerzo venical y 
horizontal, y por esfuerzos de adherencia a lo largo de las barras de vigas y las varillas externas de la columna. 
Este mecanismo es posible únicamente si se mantiene una buena adherencia a lo largo del refuerzo de vigas y 
columnas. Sin embargo, es dificil mantener una buena adherencia después de la fluencia del acero. Conforme la 
adherencia se deteriora (y, por tanto, las varillas se deslizan dentro de la unión) el mecanismo de la armadura se 
degrada, de manera que el puntal diagonal de compresión tiene que resistir la mayor pane de las fuerza conantes 
en la unión. 

Las expresiones de diseño de las Normas Técnicas Complementarias de Diseno y Construcción de 
Estructuras de Concreto (NTC-Concreto) se basan en el mecanismo del puntal diagonal a compresión. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la resistencia al cone de uniones aumenta con la resistencia del 
concreto. 

Por otro lado, se ha mostrado que es necesario colocar una cantidad mínima de refuerzo transversal para 
mantener el concreto y la resistencia al cone. También se ha notado que si se incrementa la cantidad de acero 
lateral en la unión, no se obtienen mayores resistencias al cone. 

Los resultados de ensayes indican que la presencia de vigas transversales, sean cargadas o no, mejoran el 
componarniento de la unión porque contribuyen a preservar la integridad del concreto del núcleo. En forma similar, 
el ancho de las vigas también influye en el componarniento. 

Se han aplicado diferentes niveles de carga axial en la columna en ensayes de laboratorio. Los resultados 
indican que la carga axial en la columna no influye en la resistencia de la unión. 

.~ 



La losa de piso ha sido incluida en alguno especímenes. De acuerdo a lo observado, se ha destacado la 
participación de la losa en el confm.amiento de la unión y en la capacidad a flexión de las vigas. Se ha encontrado 
que la contribución del refuerzo de la losa sumado a aquélla del acero de la viga, aumenta la resistencia a momento 
negativo (lecho superior a tensión). 

Se ha encontrado que un deficiente componamiento de la adherencia afecta severamente la rigidez y 
capacidad de disipación de energía de la unión. Aun más, el deterioro en la adherencia modifica el mecanismo de 
transmisión de fuerza cortante. En la Fig. 8 se presentan las respuestaS histeréticas para dos modelos, llamados 
A y O. Para el espécimen A se aprecian lazos con baja disipación de energía (área interna reducida) y deterioro 
de la rigidez debidos a un anclaje inadecuado de las barras rectas, mientras que las curvas para el modelo O exhiben 
una respuesta estable con buena disipación de energía. · 

Los parámetrOs que influyen en la adherencia de las varillas a través de las uniones son: 
l. Confinamiento, que afecta significativamente el componamiento de la adherencia bajo condiciones 

sísmicas. La adherencia de la barras de vigas puede mejorarse si se aumenta el confinamiento, ya sea mediante una 
mayor carga axial o por medio del refuerzo longitudinal interior de la columna. 

2. DiámetrO de la varilla. Aunque no afecta significativamente la resistencia a la adherencia, si limita 
la fuerza máxima que puede ser transferida por este mecanismo. Por tanto, la relación entre el diámetro de las 
varillas con respecto a las dimensiones de la unión debe mantenerse constante (límite superior). Mientras mayor 
es esta razón, aumenta la probabilidad de falla de la adherencia. 

3. Resistencia a la compresión del concreto. No afecta de manera importante ya que la adherencia 
depende de la resistencia a la tensión del concreto. 

4. Separación entre las varillas. Si la separación es menor de cuatro veces el diámetro de la varilla, 
la resistencia de adhef!:ncia disminuye en un 20% .. 

S. Tipo de corrugación. La reacción de la corrugación contra el concreto circundante es la fuente 
más imponante de la adherencia. Debe considerarse la posición de las varillas durante el colado. En efecto, si se 
colocan 30 cm o más de concreto por debajo de la varilla, la resistencia a la adherencia disminuye. 

6. UNIONES EXTERIORES VIGA-COLUMNA 

Puesto que en una unión exterior s.ólo se conecta un viga a la columna, en la dirección de estudio (Fig. 9), 
la fuerza conante en la unión será menor que la que se aplica en uniones interiores de dimensiones y refuerzo 
iguales. De las resultantes del dibujo, la fuerza conante horizontal en la unión es igual a 

Vjh = T- Vcol 

Análogamente a las uniones interiores, se distinguen dos mecanismos de resistencia al conante: el del puntal 
diagonal de compresión y el de la armadura. 

Con objeto de obtener un componamiento adecuado de uniones exteriores ambos lechos de las varillas de 
las vigas deben doblarse hacia la unión; el gancho debe colocarse lo :nás cerca de la cara externa de la columna 
como sea posible, a menos que la columna sea muy profunda (ya quo sería un muro esbelto). 

De acuerdo a la gráfica, para resistir los momentos flexionantes y las fuerzas conantes sísmicas, se formará 
un puntal diagonal (ver Fig. 9) entre el radio del doblez de la varilla superior y la esquina inferior derecha de la 
unión. Es imponante destacar que para mantener este mecanismo de transferencia de carga es indispensable 
confmar la unión con refuerzo transversal. 

,\ 
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En efecto, el acero lateral en uniones exteriores persigue dos objetivos. Primero, confmar el concreto a 

compresión para incrementar su capacidad de deformación y mantener su resistencia (quizá aumentarla). Segundo, 
confinar el tramo recto del gancho que tratará de salirse por la cara externa de la columna . 

Los siguientes aspectos deben considerarse en el diseño de uniones exteriores: 
l. Si se espera la formación de una articulación· plástica en la cara de la columna, el anclaje de las 

varillas de la viga se debe suponer que inicia dentro de la columna. Las NTC-Concreto suponen que la sección 
crítica, a panir de la cual se mide la longirud de desarrollo, coincide con el paño externo del núcleo de la columna. 

2. Para garantizar un anclaje adecuado de las varillas de la viga en columnas poco profundas se 
recomienda: 

a. Usar varillas de diámetro pequeño. 
b. Emplear placas de anclaje soldadas a las varillas. 
c. Colocar pequeñas varillas en el radio interior del doblez para retrasar el aplastamiento 

o desprendimiento del concreto en ese lugar. 
d. Colocar una cantidad suficiente de estribos horizontales para restringir el movimiento del 

gancho. 
3. Las varillas de las vigas deben doblarse hacia dentro de la unión. El detalle de colocar el doblez 

hacia afuera de la unión, es decir, hacia la columna, no es adecuado en zonas sísmicas. 
4. Colocar el doblez del gancho lo más cercano a la cara externa de la columna. 
5. Cuando la arquitecrura del edificio lo permita, o cuando vigas peraltadas lleguen a columnas 

esbeltas, se recomienda terminar las varillas de las vigas en pequeñas extensiones en la fachada (Fig. 10). Este 
detalle mejora notablemente las condiciones de anclaje de las varillas, lo que se traduce en un comportamiento 
superior de la unión. 

6. Para reducir los esfuerzos de adherencia, siempre es preferible el empleo de varillas con el menor 
diámetro como sea práctico. En uniones exteriores, no es aplicable el requerimiento del diámetro de la varilla en 
función de las dimensiones de la columna. En general, es más fácil cumplir con los requisitos de anclaje en las 
uniones exteriores que en las interiores. 

7. DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA SEGUN NTC-CONCRETO 

Como se mencionó anteriormente, el diseñador debe prestar atención a dos aspectos para lograr que la 
unión viga-columna se compone adecuadamente: la resistencia de la unión al cone y el anclaje de las varillas de 
la viga. Ambos estados límite son cubienos por los requisitos para el diseño de uniones viga-columna de NTC
Concreto incluidos en el An. 5.4. Para revisar la resistencia del oudo a fuérza cortante en cada dirección principal, 
en forma independiente, se considerará un plano horizontal a media altura del nudo. Para esta revisión, las NTC
Concreto distinguen dos casos: 

l. Nudo confmado, que es aquél al cual llegan cuatro trabes y en donde el ancho de cada una es al 
menos 0.75 veces el ancho respectivo de la columna. 

2. Otros nudos, que son los que no satisfacen lo anterior. 

Para nudos confmados el esfuerzo máximo nominal es igual a 5.5V'f*, y para otro tipo de uniones es igual 
a 4.5V'f*,. Se supone que un nudo confinado resiste cargas superiores a otros nudos. El esfuerzo nominal obrará 
sobre un área definida por la profundidad de la columna y un ancho efectivo, que es, por lo general, igual al 
promedio de los anchos de la o las vigas y de la columna en la dirección de análisis. Los esfuerzos máximos 
señalados se refieren a la resistencia a compresión-cortante del concreto en el mecanismo del puntal diagonal de 
compresión. 

Para confinar el concreto del nudo. así como los ganchos de las varillas en uniones exteriores, se debe. 
colocar refuerzo transversal minimo como en columnas. Al igual que en columnas, el acero lateral estará formado 



por estribos cerrados de una pieza, sencillos o sobrepuestos. Los estribos deben rematane con dobleces de 135 
grados, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación no debe exceder de la . 
cuana pane de la menor dimensión transversal del elemento, ni de 10 cm. Los requisitos anteriores l;lusc:'. 
preservar la integridad del concreto de manera que se mantenga el mecanismo de transferencia del puntal diagot. ' 
de compresión. Es imponante éumplir estrictameme con los requisitos anteriores para evitar daños severos, difíciles 
de reparar, en la unión. Si el nudo está confinado como se indicó arriba, las NTC-Concreto permiten usar la mitad 
del refuerzo transversal mínimo. Esto reconoce que las trabes que llegan a la unión la confman por lo que no se 
requiere la misma cantidad de acero lateral que para nudos no confinados. 

El segundo aspecto imponante en el diseño es el anclaje de las varillas. Para evitar fallas de adherencia 
que, como ya se dijo, afectan la rigidez y capacidad de disipación de energía de la unión, las NTC-Concreto señalan 
que el diámetro de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a través de la junta deben seleccionarse de 
manera que la dimensión del elemento en la dirección de la varilla sea cuando menos 20 veces el diámetro de ella. 
Así, por ejemplo, si la columna tiene una profundidad de 50 cm, el diámetro máximo de varilla que puede usarse 
es del No. 25 (la designación esta en milímetros y corresponde a una varilla de 1 pulg de diámetro). Se permite 
que el peralte de la viga sea 15 veces el diámetro cuando más del 50% de la carga lateral es resistida por muros 
estructurales o cuando la carga axial de la columna superior al nudo es alta. 

Para juntas exteriores, como se explicó, las varillas deben terminar en ganchos a 90 grados. La longitud 
de desarrollo se mide desde el plano externo del núcleo de la columna hasta el paño externo de la barra en el 
doblez. La ecuación para calcular la longitud de desarrollo en kg y cm' es 

d 
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Lb = O. 076 b --• .¡r;r 

donde d, es el diámetro de la varilla. El tramo recto después del doblez no será menor de 12d,. 

Un último aspecto relevante con uniones viga-columna es que las varillas longitudinales de las vigas debt 
pasar por el núcleo de la columna. Esto se debe a que no existe suficiente información experimental que permita 
extrapolar los requisitos de diseño vigentes a casos en los que el refuerzo pase o se ancle afuera de la columna. 
El refuerzo de los modelos ensayados que sirvieron de base para la formulación de los requerimientos de las NTC
Concreto se anclaba o pasaba a través del núcleo. 

8. UNIONES DE ESQUINA 

Las uniones de . esquina, o de rodilla, empleadas en marcos planos o en otras estructuras, presentan un 
problema especial de detallado. La esquina puede estar sujeta a fuerzas que la traten de abrir o de cerrar (Fig. 11). 
Una situación similar ocurre cuando dos muros se intersecan. Desafortunadamente no existe suficiente información 
sobre el componamiento de este tipo de uniones y del las del siguiente tipo antes cargas cíclicas. La discusión que 
sigue es válida para cargas monótonas. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la falla de este tipo de uniones es el resultado del agrietamiento 
por tensión diagonal, por falla de anclaje (sobre el refuerzo), por fluencia del acero, por daño del anclaje o por 
aplastamiento del concreto. Aunque la tensión diagonal es a menudo ignorada, esta puede ser la causa de ·la·falla 
en esquinas que se abren. El anclaje es el problema más común en esquinas que tratan de cerrarse. El 
agrietamiento diagonal en una unión que se abre se presenta en la Fig. 12. El refuerzo debe colocarse como se 

. ilustra. El refuerzo se debe anclar con ganchos. Para confmar el concreto que resiste compresión se deben colocar 
estribos cerrados. 



9. UNIONES EN FORMA DE "T" 

(.. Este tipo de uniones se presentan cuando una losa se conecta con un muro, cuando los muros se conectan 
con zapatas, en vigas que llegan a columnas, o en columnas que llegan a vigas de techo. Se han conducido ensayes 
de laboratorio (Fig. 13) en los cuales se observó un incremento en la resistencia conforme se usan los detalles de 
las gráficas de la derecha. En efecto, solamente con cambiar la dirección del gancho se incrementó la resistencia 
en 40%. Esto se debe a que el puntal de compresión que se desarrolla a través de la junta produce el 
desconchamiento del concreto abajo del gancho cuando éste se dobla hacia la derecha. Cuando el gancho se coloca 
hacia la izquierda, el puntal de compresión reacciona contra el radio del doblez, como en el caso de uniones 
exteriores viga-columna. 

10. LAS UNIONES EN LOS PLANOS DE CONSTRUCCION 

Para evitar errores o malas interpretaciones durante la construcción de uniones, es necesario que el 
diseñador muestre los detalles de las conexiones en los planos estructurales: Al momento de incluir estos detalles, 
el diseñador es forzado a verificar que dicho detalle se pueda construir. Esto se relaciona con la colocación del 
refuerzo, y con la colocación y compactación del concreto. Por ejemplo, una viga del mismo ancho que el de la 
columna causará problemas al obrero de la construcción si durante el diseño no se consideró que un recubrimiento 
igual sobre el acero transversal de la viga y la columna, provocará que los refuerzos longitudinales de la columna 
y la viga coincidan. Si en este caso la sección transvental de la columna se agrandara no habria problema. l...1s 
NTC-Concreto requieren que se incluyan dibujos acotados y a escala del refuerzo en uniones viga-columna (An. 
5.4); sin embargo, lo anterior debe ser aplicado en otro tipo de uniones. 
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Fig. 1 Falla de uniones viga-<:alumna en (a) el sismo de El Asnam y (b) en un espécimen de laboratorio 
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Fig. 2 Fuerzas y distorsión de una unión viga-<:alumna 
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Fig. 3 Unionos interiores viga~olumna 
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Fig. 4 Union~ exteriores viga-columna 
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Fig. 5 Relocalización u~ la región de articulación plástica lejos de la cara de la columna 
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Fig. 6 M~canismos de;: resistl!ncia al corte ~n unionc;:s interiores viga-columna 
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Fig. 7 Falla por cortante en una unión interior viga·columna 
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Fig. 8 Influencia del anclaje en la respuesta histerética de una unión interior viga--columna 

Fig. 9 Mecanismos de resistencia al corte en uniones exteriores viga-.coiumna 



Fig. 10 Extensiones de viga para colocar las varillas 
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Fig. 11 Uniones de esquina 
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problema de adherencia y anclaje 
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Fig. 23 Modos de falla en vigas 

falla por adn~rencin y anclaje falla de compresión 
por cortante 

Fig. 24 Modos de falla en columnas 

taila de compresión 
nor cortante en 

columna de c!aro corto 

.• -



Fig. 2S Detalle de refuerzo para duetos en el alma de viga 
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= Actual distance between critica] regions where MR max developed 

= Nominal clear height of the columns assumed in the 
analysis and design of column 

= Cede strength reduction factor for shear 

= Cede strength reduction factor for columns 

= Actual size of columns 

= Assumed sizecof columns used in cede equations for 
estimating ve 

In eq. l, the M:ax 1M~ can be expressed as: 

where: 

MR 
max 
r u 

( 2) 

fR = Maximum steel stress that can be generated s max 

f; = Cede specified yield strength 

= Actual axial load action on section where MR is max generated 

= Axial load estimated based en cede force acting 
en section where Me is 

u computed 

¡PR & MR j-F max 

Pe & M e 
Considering that fR

5 
can be up te twice fCY and max can also 

u 

be considerably larger than ene, either because PR is a compression force 
smaller tnan the P corresponding te the balanced point but larger than the 
assume.d or estimated pC or because pR can be a tension force decreasina the 
actual shear resistance, the value of the MR /Me can be larger than two. . max u 
Additionally, because of the actual effects of lap splicing and/or nonstructural 

R e e e. elements, the value of Le 1 Le could be larger than one, the ~v 1 ~(M,P) is 
0.85/0.70 (ACJ 318-71), and (bwd)R 1 (bwd)C can be larger than one. 



is equivalent to only about to 50 psi (0.35 MPa), thus sliding shear distress 
is possible in columns subjected to tension. For a given interstory rela
tive displacement of, say 0.5 in. (13 mm), the compression columns would 
also have to distort the same amount and could undergo damaging sliding 
shear displacements. A slip of less than about 0.05 in. (13 mm) is already 
harmful; such a slip is quite conceivable considering the relative magnitudes 
of approximate sliding shear and column lateral stiffnesses [72]. 

All the available data have been obtained under excitations which pro
duce compressive axial forces, shear, and bending in only one main plane of 
the element. Since columns are usually subjected to biaxial shear and bend
ing, there is an urgent need for experimental and analytical studies of the 
inelastic behavior of columns under the combined effects of axial force and 
biaxial shear and bending. Also, during extreme earthquakes tension forces 
can be developed due to overturning moments and the vertical component of 
acceleration. Therefore it is of paramount importance to carry out studies 
on columns in which the axial force is varied from compression to tension. To 
the best of the author's knowledge, the only experimental work on the effect 
of varying axial force in columns has been carried out in Japan [142] and 
more recently at the University of Texas. These studies will be discussed 
1 a ter. 

The columns are still the elements most susceptible to failure in destruc
tive seismic ground motions. This has been demonstrated by inspection of 
damage in many recent earthquakes. In Ref. 93 Aoyama discusses the causes of 
shear failure of columns and countermeasures taken in Japan. The causes of 
such failure can be found, the author believes by: (1) Analyzing present 
methods of evaluating column action during severe earthquakes, and estimating 
the range of demands placed on columns; (2) Studying the sensitivity of the 
nominal unit shear stress to the main factors involved in its computation; 
(3) Comparing this sensitivity with the values specified by present seismic 
cedes. 

Park [25] and Paulay [47] discuss the problems encountered in estimating 
the column actions and therefore in formulating a design procedure that will 
give an acceptable degree of protection against undesirable behavior. 

To illustrate the sensitivity of the nominal unit shear stress to the 
main factors involved in its computation the following equation compares the 
probable realistic value of the maximum nominal unit shear shear stress, v~ax 
with the value given by ACI or UBC cedes vS [35, 36]. ' 

where; 

M e 
u 

é V -c-
~(H,Pl 

( 1 ) 

= Maximum moment that can be developed in the real 
column 

= Ultimate moment capacity computed according to 
code provisions 



:olumn philosophy. However, these deformation capacities may be insufficient 
vhen compared to the magnitude and nature of deformation demands that may be 
!Xpected in frames designed with soft stories. Furthermore, the above obser
tations are valid for cases where there is essentially no fluctuation in axial 
Force. The change from a ductile shear-compression failure mode in columns 
vith certain axial compressive force to a brittle diagonal tension mode in 
;imilar columns in which the axial load decreased, suggests the need to in
iestigate the inelastic behavior of short columns in which the axial force 
iaries. The axial force should be varied lvith shear reversal from a max1mum 
:ompression to either a tension value or a smaller compression. 

(2) A comparison of analytical and experimental shear strengths indi
:ates that cede shear capacities are adequate if actual mechanical character
istics are used. H~wever, if the expected inelastic deformations are higher 
than those used in the tests, these cede provisions may be inadequate. The 
:oncrete degradation associated with large inelastic cyclic deformations will 
result in an entirely different state than that on which the cede recommenda
tions are based. To develop such large deformation and still maintain shear 
strength, the contribution of concrete should be ignored unless the core 
concrete can be kept effectively confined, even under the largest deformation. 

(3) Comparison of the behavior of columns subjected to different defor
mation histories demonstrates that cyclic deformation reduces the maximum in
elastic deformation a member can experience in a given direction. This fact 
should be kept in mind when design is controlled by inelastic deformation de
mands. It will be necessary to specify not only the deformation level that 
is expected, but also the number and type of reversals (partial, full) expect
ed. The magnitude of the nominal shear stresses develciped in sorne of the 
columns tested show that moderate ductile behavior and high shear stresses 
are compatible. However, it is necessary to provide sufficient and properly 
detailed transverse reinforcement. 

(4) A comparison·of the behavior of columns with different types of 
transverse reinforcement indicates that the circular spiral is more effective 
in maintaining a member's shear strength. Its continuity and relatively clase 
spacing provide excellent confinement for the core concrete and restrain the 
width of inclined shear cracks. However, the clase spacing of the spiral, and 
the fact that it is responsible for significant spalling through the height o 
of the column, reduces the area of concrete in concrete with the longitudinal 
reinforcement and thus contributes to bond deterioration along this reinforce
ment. 

4.2.4 Analytical Prediction of the Hysteretic Behavior of Columns. Many 
attempts have been made to predict the hysteretic behavior of columns, start
ing from the mechanical characteristics of the materials used and following 
the classical approach of continuous mechanics. In Ref. 88 Zagajeski and 
Bertero discuss different methods and models that have been used, and the dif
ficulties encountered in predicting the hysteretic behavior. Perhaps an 
easier approach is to directly model the load-deformation relationship as was 
done by Atalay and Penzien for flexural members subjected to high shear'[95, 
96]. This was done al so by others [98] using a degrading tril inear model for 
the restoring force-deformation characteristics of reinforced concrete struc
tures failing primarily in flexure. Jirsa in Refs. 28 and 97 reviewed the 
analytical work done in modeling behavior of columns and classified these dif
ferent model s in two ca tegori es: "conceptua 1 model" and "el ement or fil ament 
model". An example of good agreement obtained by using conceptual models is 
shown in Fig. 17(a). 
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1nererore tne real nom1na1 un1t snear stress, v , can oe rour or more tlmes max 
than the value obtained using code procedure vC ; the value for which the shear - - - u 
reinforcement was designed. Thus it is not surprising that many of the frame 
failures observed have been due to shear failure of the columns. Therefore tht 
is a need to conduct statistical studies of the value of v~ax /v~ in existing 
buildings. 

4.2.2 Experimental Research and Develooment in Japan. Ohmori in Ref. 84 
roints out studies in Japan where the behavior of columns was investigated in 
arder to improve the design and construction of real R/C structures. Among 
the important experimental findings of the research, the following deserve 
special mentían. 

Newl Develo ed Transverse Reinforcements--The three types of lateral 
reinforcement shown in Fig. 16 2), typical of present construction, were 
tested, considering three levels of reinforcement ratio for each type. The 
results reviewed in Ref. 16 and summarjzed in Fig. 16(b) show the advantages 
of tied (type A) and spiral (type S) cojumns when compared with hooped 
columns (type J). However construction of tied columns presents sorne diffi
culties. Therefore, new types of transverse reinforcements that could offer 
good confinement and could be easily fabricated were sought [142]. A combi
nation of spiral and hoop reinforcements was developed which was named the 
KS type. It showed ductile and stable hysteretic behavior similar to that 
observed for tied columns (Fig. 16[b]). Figure 16(c) shows the different 
types studied and Fig. 16(d) shows the results obtained. It is clear that the 
KS type columns showed the most stable and ductile behavior. The other two 
types which showed good behavior for the same reinforcement ratio, were the 
spirals (S) and the tied (T) arrangements. 

Solices of Large-Size Re-Bars--In the lower story columns of tall 
buildings it becomes necessary to use large size rebars. In this case the use 
of lap splices offers serious difficulties. Various types of welded and 
sleeve joints were tested. Among the most effective in the sleeve category 
were the squeezed joint, and the Caldwell joint [94]. 

Very little information is available on the behavior of lapped splices. 
As pointed out by Gergely [72] impact type tests of splices showed an in
crease in splice capacity and stirrups enhance the toughness and ductility of 
splices. Research is needed on the behavior of lapped splices and mechanical 
splices at high-level load reversals. 

4;2.3 Concluding Remarks Reaardina Experimental Studies. 
results obtained in different investigations up to date it 
that: 

From analysis of 
can be concluded 

(1) Short R/C columns, if desianed and detailed to satisfy code recom
mendations for ductile moment-resisting frames [36] can develop moderate in
elastic deformation prior to either a brittle shear failure or significant 
shear degradation, when subjected to high constant axial loads and to cyclic 
shear reversals. The word moderate should be emphasized. It is felt that 
the inelastic deformation capac1ties found in the investigations (particular
ly in Ref. 88) would preve adequate when compared to the magnitude and nature 
of inelastic deformation demands that may be expected for columns that are 
components of frame systems designed on the basis of a weak girder-strong 

?s 
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"20 excitation of single mass systems produces a greater perioC: shift, 
which in turn can lead to larger displacement response, depending to sorne 
extent on the initial system period. Gravity loads acting through the in
creased lateral displacements may cause collapse. Although details of input 
motion and shape of hysteresis curve play a role, they do not appear to de
cisively influence the general trends. The combined effect of correlation of 
the orthogona 1 components of response and of in el ast ic i nteract i or: genera lly 
appears to increase with relative strength of the excitation. 20 ductilities 
about twice as large as 10 ductilities are typical at 10 ductilities of about 
5 or more. 

Since the effect of gravity load is consistent, an examination of 
responses without the P-ó effect is sufficient to indicate possible problems. 
Two criteria are useful for this prupose: lO ductility demand aná system 
period. The most important indicator is the 10 ductility demand calculated 
from a ene-dimensional inelastic response analysis. If the system strength 
is sufficient to restrict the 10 ductility demand to about two, ni' difficul
ties should occur. In conjunction with this, however, the system period 
should be taken into account, since the consequences of a slight underdesign 
are more serious for short period (stiff) systems than for long period (soft) 
systems. 

Frames resisting seismic loads in both horizontal directions should be 
designed so that column deformations do not substantially exceed "yield". 
An important factor not accounted for by response studies of single mass 
systems is the distribution of inelastic deformation between girders and. 
columns in space frames, This distribution is different for 20 motion than 
for 10 motion, since columns may yield sooner in 20 motion. The few results 
available for multi-story structures indicate that 20 motion increases 
column response ductility demand and decreases girder response ductility 
demand. While a varying axial load does produce large changes in the lateral 
restoring force-deformation characteristics of a single column, when these 
characteristics are:averaged over several columns in a story, the effect on 
the total lateral force-deformation resistance curve for the story appears 
to be slight. The influence of ground motion characteristics should be more 
thoroughly explored. Besides duration and general intensity level of the 
excitation, the relative strength of all components is important. Extensive 
work remains to be done along these lines." 

Jirsa, et al. presents a thorough review not only of analytical work 
in this field but also of the experimental studies that have been conducted 
until 1978 [97]. In reviewing the analytical work, Jirsa, et al., classifi
ed the proposed models in two categories: conceptual; and element or filament 
models. They then summarized the models, applications, advantages, and dis
advantates. One of the main problems in conducting experimental studies is 
the selection of realistic loading histories. The problems discussed for 
10 models are increased considerably because of the many possible combinations 
of the path of the two components. 

4.3.2 Experimental Studies. These studies can be classified as studies of 
flexural behavior and shear behavior [97]. 

4.3.2.1 Flexural Behavior. Takizawa and Aoyama [98] conducted sorne experi
ments and compared the1r test results with analytically predicted values on 
a conceptual model. Measured and analytically predicted response for unidir
ectional and 20 loading histories are shown in Fig. 17: The measured and 
analytical responses for the square (or diamond) loading history (Fig. 17[b]) 
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In 1977, after reviewing analytical studies, Gergely [72] concluded: 

(1) ~1any researchers ha ve used various types of idealizations and 
hysteresis rules in nonlinear analyses and have shown that good results can 
be obtained when the idealizations directly correspond to the system being 
modeled. In most cases, however, not all modes of stiffness deterioration 
were included in the analysis and in the corresponding tests. Significant ad
vances have been made in system identification techni~ues that allow the de
termination of stiffness properties from test results, or enable lineariza
tion of non-linear systems. Most nonlinear analyses are too complex for 
design use but they are helpful in identifying the effects of various factors 
as well as in aiding in the planning of test programs. 

(2) Hany factors affecting nonlinear response have not yet been isolated 
or studied sufficiently. Therefore, most analyses are reasonably accurate 
only for the test program for which they were derived. If other factors mod
ify the behavior or if a different type of loading is applied, the agreement 
between analysis and test is generally peor, especially after two or more 
load cycles. 

4.3 Hysteretic Behavior of Columns under Three Dimensional Loading 

An earthquake ground motion at the foundation of a structure has six 
simultaneously acting components: three translational and three rotational. 
Thus, the columns in a space frame are subjected to three dimensional (3D) 
loading components, which will vary with time during dynamic response to the 
ground motion. This is particularly true in the case of exterior columns in 
a space frame. In the case of interior columns the variation of axial force 
during the earthquake might not be important and therefore, although there is 
a state of 3D-loading, only the biaxial bending and shear will vary with time. 
It is common to refer to this as a case of biaxial bending or two dimensional 
(2D) behavior, although strictly speaking a 3D-state of loading exists even 
for a 2D ground motion. 

In 1972 the author pointed out th' lack of data regarding the 3D behavior 
of columns [16]. As a consequence of uamage from the 1968 Tokachioki and 1971 
San Fernando Earthquakes, several studies were conducted to see if it was 
possible to analytically predict such damage. Most of these analytical 
studies were based on the conventional planar behavior of the structural ele
ments. Since these studies did not sucessfully justify the observed damage, 
and since there was evidence of biaxial bendings in certain columns, particu
larly in the case of the main buildings of the Dlive View Hospital, analytical 
studies of the effects of 2D ground motions were started. 

4.3.1 Analytical Studies on the Effect~ of 2D Ground Motions and Biaxial 
Loading on Columns. Japanese and American researchers have conducted a series 
of analytical studies on the effects of 2D ground motions on columns. The 
analytical work of Takizawa and his associates in Japan [99] and Pecknold and 
his associates in the U.S. [lOO] deserves special mention. · 

In Ref. 99 Takizawa concludes that "The margin of safety against col
lapse of R/C structures is very small when the effects of biaxial response, 
deteriorating ductility, and gravity are.all combined. In Ref. ]DO Pecknold 
and Suharwardy review the analytical work conducted until 19-- and summarize 
the findings as follows: 



on the effect of high shear on columns [97, 104]. The primary variable is 
the loading history. The geometry of the specimens is the same for all tests. 
The column is a stiff element (12 in. square, 36 in. long) framing into 
fixed ends representing a stiff floor system. Two series of tests, (one with 
no axial force and the other with varying axial load), have already been car
ried out and reported by Jirsa and his associates [97, 104]. 

20 Behavior - No Axial Load Figures 18{a) and 18(b) compare the lateral force
deformation curves for two tests. In one test, the load history was applied 
in 10, in the other it was applied in 20 following a square deflection path. 
The force-deformation relationships are shown for a principal axis of the 
coiumn. Such a comparison indicates a severe reduction of capacity due to 
prior or simultaneous loadin~ in the orthogonal direction. This is shown by 
the force orbit in Fig. 18{c), for the specimen subjected to a square load 
path. If, under 20 loading, the resultant force {VR = VN + V[wl is plotted 
against the resultant deformation or the radial deformation from the original 
position (~ = ~~S+ ~wl• differences between lO and 20 response are not as 
large (Fig. lB[d]). Jirsa and his associates [97] pointed out that, while a 
great deal of additional testing will be· needed to qualify the response, re
sults to date indicate that 20 response "may be well correlated to resultant 
force-resultant deformation behavior regardless of the deformation path". 

Otani, of the University of Toronto, Ganada has recently started an 
experimental program to investigate the effects of 20 deformation on columns. 
He has reported the results from tests of two relatively slender columns 
(12 x 12 x 60 in.) [105]. Because of early fracture of the longitudinal re
inforcement at the welding in a critical region, no data has been obtained. 
under cyclic loading requiring large inelastic deformations. From the re-
sults obtained, Otani concluded that: :::. 

(a) An effect of biaxial lateral load reversals on the behavior of re
inforced concrete columns was evident prior to the tensile yielding of 
longitudinal reinforcement; 

(b) The effect of biaxial lateral load reversals was relatively small, 
in the specimens tested, after the tensile yielding of longitudinal reinforce.
ment; 

30 Behavior with Varying Axial Load As "mentioned above, more research on 
the effects of varying axial load on column behavior is needed." (research 
to date has been reported by Ohmori [84], Kokusho, et al. [106, 107], and 
Jirsa and associates [97]. The experiments in Japan were conducted under 
uniaxial bending; the work done by Jirsa was under biaxial bending. Jirsa 
concluded that while constant compressive loads hada slight influence, con
stant tensile loads had a greater influence on columns subjected to biaxial 
bending in comparison to an axially unloaded column subjected to biaxial 
bending. In particular, under cyclic biaxial bending, compressive loads in
creased the shear capacity slightly and tensile loads substantially re.duced 
the stiffness of the column and the shear capacity at low load. However this 
reduced shear capacity did not deteriorate, even under large lateral deforma
tion. Additional tests were conducted with 20 lateral loadings and axial 
load variation; however, the trends are not significantly different from 
those under constant tension or compression. Axial loads appear to have an 
influence on response only while the load is on the· structure and do not in
fluence subsequent response. This is quite different from lateral loading 
where loads in ene direction influence subsequent response in the orthogonal 



are shown in Fig. 17(c). Note that the general shape of the measured curves 
is predicted by the analytical procedure. However, the magnitude of forces 
tends to differ, particularly at the largest deformation level, where the 
measured forces were considerably less than the predicted enes. This is 
apparent in the plot of thf experimental and analytical force orbits snown 
in Fig. 17(d). The force orbit represents the locus of forces in the princi
pal directions produced. by the deflection orbit shown in Fig. 17(b). 

Takiguchi and Kokusho [101], presented a summary of results from 26 
specimens subjected to biax~ll bending moments. The specimens were small, 
10 cm. and 15 cm, square cross sections. The experimental results were com
pared with analytically predicted values using a finite filament model, and 
good agreement was found. Takiguchi and Kokusho concluded that "The influ
ence of bending moment about ene axis due to dead load on hysteretic character
istics about the other axis should be taken into consideration when conven
tional seismic resistant design methods (i.e. methods in which lateral forces 
are applied independently in two directional ortho9onal to each other) are 
used for reinforced concrete columns." 

Okada, Seki, and Asai [102] compared experimenta~ results with the analy
tically predicted enes using a finite element model, and concluded that their 
analytical model simulated behavior reasonably well. As the severity of 7"e 
20 loading increased, the measured response clearly indicated the deteriora
tion of strength and deformability of the columns. 

Effect of Axial Load on Flexural Behavior As pointed out by Jirsa [97], the 
effect of axial load in the above studies was not significant. However, in 
the specimens tested the axial load was small or zero and remained constaht 
throughout the 2D moment or lateral loading history. 

4.3.2.2 Shear Behavior under 20 Loading. From the point of view of seismic 
resistant design, the ideal frame system would be ene of which column hinging 
is prevented. This is not usually economically feasible. However, an 
acceptable degree of protection against premature yielding and excessive 
hinging should be attempted [20, 25, 47]. This design philosophy implicitly 
requires that shear failure be prevented or delayed so that the column may 
dissipate, by flexure yielding, an energy larger :han that demanded by the 
most severe earthquake. This degree of protection against shear is not always 
easily achieved in practice, when columns are loaded in 20. 

As pointed out by Park [25], "The diagonal shear force resulting from 
biaxial bending in two-way frames due to concurrent seismic loading should 
be considered in design". The shear strength of rectangular column sections 
loaded along a diagonal has received little attention ir, the past. Tests 
have been conducted recently in New Zealand [103] on four reinforced concrete 
members with a 16 in. (406 mm) square section subjected to uniaxial or dia
gonal shear force and flexure with no axial load applied. Two arrangements 
of overlapping hoops were used. The difference between the diagonal shear 
strength and the uniaxial shear strength of identical specimens was zero for 
one pair and 3% for the other pair. The result is not surprising, since, 
although for diagonal shear the component of transverse bar forces in the 
direction of the shear force is smaller, the diagonal tension crack has a 
greater projected length and therefore intercepts more transverse bars: 
these effects compensate each other [25]. 

Jirsa and his associates have started an extensive experimental program 



.. :·; ' 

5. SEISMIC BEHAVIOR OF BEAM-COLUMN JOINTS 

5.1 General 

Efficient seismic resistant design may be achieved through predictions, 
or at least visualization of the structure's mechanical behavior under the 
excitations which it may be subjected to during its service life. To facili
tate this prediction, the ideal would be to test real structures under such 
excitations. Since such tests are not economically feasible, basic structural 
components have been investigated separately. In the case of moment-resisting 
frames, the beams and columns have been investigated. Significant data on 
behavior have been obtained, and analytical methods of prediction have been 
formulated and used. Therefore the questions is: Can the response of the 
whole structure be predicted from the independent behavior of its components? 
Because of the ·interactions between these members, it is necessary to have 
information regarding the behavior of certain structural subassemblages. The · 
author has discussed this problem in detail in Refs. 16 and 26. 

Figure 19 illustrates the basic subassemblages of a moment-resisting 
frame whose behavior is essentially planar. Note that the beam-column joints 
are included and that there is distinction between the exterior and the inte
rior beam-column joints. As will be discussed later, the actual subassem
blages should be 3D and should consist of at least: a column; beams framing 
into the columns in two orthogonal directions; the joint between these two 
elements; and the floor slab they support. The behavior of these subassem
blages should be studied under 3D loading conditions. 

Because a failure of the joint means a failure of the column, ideally 
the joint should be the strongest and the stiffest element of the basic sub
assemblage. In the past this usually has been so. Surveys of earthquake 
damage usually show no evidence of joint failure, except in cases of very poor 
detailing and construction. However, because of numerous failures in beams, 
and particularly in columns, recent seismic codes have much more stringent · 
requi rementS regarding desi gn and detail ing of these two el ements. Therefore 
the author believes that the joint may become the weakest link in the sub
assemblage. This belief has been corroborated by recent experimental results 
in laboratories and in the field. In many cases, although there is no visible 
sign of distress in the joint,.it has failed internally with a loss of the 
required anchorage to the main reinforcing bars of the beams and/or columns. 

Current knowledge of the behavior of joints subjected to forces in 
one principal plane of a space frame is reviewed below. Following this is a 
more general discussion of the problem of joints in a space frame loaded in 
three directions. 

5.2 Beam-Column Joints in Planar Frame System 

In Ref. 16, the author made the following observations: 

(1) Types of specimen: Subassemblages like those indicated in Fig. 
19(a), where part of the floor slab is reproduced and gravity forces are 
applied through this slab, should be tested. 

(2) Method of Testing: All tests must have a standard loading ar
rangement and sequence. The proper loading sequence can only be obtained by 
integrating analytical and experimental studies. The usual sequence of 
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direction. It should be noted that since columns were short, the P-8 effect 
was negligible. 

4.4 Concluding Remarks 

Although there have been many advances in understanding column seismic 
behavior most of these have been for columns under uniaxial bending and shear. 
Several analytical methods and models have been suggested for the prediction 
of real behavior of columns. However, most of these models are reasonably 
accurate only for the test program for which they were derived. lf other 
factors modify the behavior or if a different type of loading is applied, the 
agreement between analysis and test is often poor, especially after two or 
more load cycles beyond yielding of reinforcement. Furthermore, most of the 
models are too complex for use in analysis or design practice. However, 
they are needed todo parametric and sensitivity studies, thus helping to: 
identify the importance of various factors; and aid in the planning of com
prehensive experimental programs. 

The Building Research Institute in Japan recently reported the result of 
140 tests carried out during 1973-1976 [108]. "This report presents sorne of 
the most comprehensive information available on the behavior of R/C elements". 
Thorough analyses of tliis and other data will. permit the improvement. of 
present seismic design of columns. 

Present seismic cede provisions regarding detailing of columns appears 
to guarantee sufficient ductility to resist moderate demand of inelastic 
deformations if these take place in just one of the principal planes. However, 
during an earthquake a column can be subjected not only to biaxial bending· 
but also to varying axial force. Although there have been sorne studies of 
these problems, there are many more factors influencing behavior for 30 than 
for lO response. Therefore, it is not surprising that few advances have been 
made and that sorne of the results obtained do not, apparently, agree. lt 
appears that bending and shear reversals in the two lateral directions increase 
the degree of stiffness deterioration under uniaxial bending. There can also 
be a significant decrease in strength and energy dissipation if the axial 
force can be a tensile force when large bending and shear exists. A practi
ca] solution to minimize the problems that tensile forces can create in 
columns has been developed by the Kajima Corporation [84, 94]. The outer 
columns of the first 5 stories of a modern 18 story building were post
tensioned. 

No analytical model has been developed for predicting the behavior of 
columns under cyclic 30 loading inducing high shear and variable axial load. 
Sorne experimental programs have been started to gather the data necessary to 
formulate such a model. This model is needed to carry out realistic analysis 
of the actual performance of real reinforced concrete structures under seismic 
ground motion. 
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capacity of reinforced concrete joints. ··These prob1ems will be discussed 
1 a ter. 

Fo11owing is a summary of resu1ts from the above studies, and app1i
cation of these resu1ts to seismic resistant design, starting with a suggested 
design criteria for the joints. Exterior joints are distinguished from inte
rior joints. The summary is based on resu1ts and discussions in Refs. 25, 28, 
39, 47, 119 and 124. 

5.2.1 Design Criteria of Beam-Co1umn Joints. Pau1ay in Ref. 47 suggested the 
fo11owing design criteria for joints in ducti1e moment-resisting space frames: 

(1) The strength of a joint shou1d not be 1ess than the maximum 
strength of the weakest members it connects. 

(2) The capacity of a co1umn shou1d not be jeopardized by possib1e 
strength degradation within the joint due to ine1astic cyc1ic disp1acements 
of a frame. 

(3) A joint shou1d not be_a prime source of energy dissipation. 

(4) During moderate seismic disturbances a joint shou1d respond with
in elastic limits so that no repair would be necessary for these inaccessible 
areas of the structure. 

(5) The joint reinforcement that will ensure satisfactory perfor
mance should not present undue construction difficulties. 

Although most researchers and designers· agree with the above design 
criteria, approaches for practica] design and detailing of joints vary con
siderably [25,28,47,116,118,124]. 

5.2.2 Exterior Beam-éolumn Joints. As Park [ 25 ] points out, an analysis of 
the forces acting on ~n external beam-column joint of a reinforced concrete 
frame (Fig. 20) and of the associated cracking shows that the bond conditions 
fa~ the longitudinal beam and column bars are unfavorable because: (a) large 
steel forces need to be transferred to the concrete over relatively short 
lengths of bar; (b) flexura] and diagonal tension cracks are present which will 
altennate in direction during cyclic loading; and (e) bond deterioration will 
occur during cyclic loading. For example, if the outer column bars are near 
to yiel'ding in compression above the core and are yielding in tension below the 
core, approximately twice the yield force of the bar needs to be transferred to 
the joint core by bond over the depth of the core. · The extremely high bond 
stresses so induced, and the anchorage forces from the beam bars, can result 
in vertical splitting of the concrete along the outer column bars. Thus the 
concrete cover over these bars spalls easily, particularly when heavy horizontal 
ties are used. This spalling may extend beyond the joint area, ;ignificantly 
reducing the flexura] strength of the column, leading te hinging in the column 
rather than in the beam [ 42, 124 ] .. Therefore, it has been suggested that the 
computation of column strengt.>1 sh•Juld be based on the strength of the column 
core area only [ 124]. 

If plastic hinging occurs in the beam at the column face, the anchor
age of beam steel should be considered to commence within the joint core at 
one-half the column depth or ten bar diameters, whichever is less, from the 
face of the column where the steel enters. An anchorage block, in the form 



loading is that of gradually increasing the peak value of the load or deforma
tion (Fig. 5[b]). This method can be conservative or not, depending on what 
element controls the behavior of the subassemblage. If the behavior is con
trolled by the beam or column, this loading sequence will give upper bounds 
for strength and energy absorbed and dissipated. If a lower bound is desired, 
it is best to use a sequence starting with large peak load and-deformation 
cycles. However, if a weak panel zone controls the behavior, the gradually 
increasing load sequence will give a lower (conservative) bound. Another im
portant consideration is the magnitude of peak deformations in each cycle and 
the number of cycles to which a specimen should be subjected. The magnitude 
of the peak deformation and number of cycles to which the specimen should be 
subjected depends on the type of construction as well as on the type of earth
quake. Again, only integrated analytical and experimental studies can give 
correct answers. 

(3) Overall behavior: Stiffness degradation observed with reversal 
of loading is considerably larger than that obtained for critical regions 
under pure flexure, or bending and low shear forces. The majar factors con
tributing to this degradation for exterior beam-columr connections appear to 
be: diagonal cracking in the joint; crushing of the concrete around the 
curved portian of the anchorage of the beam-column reinforcing bars; and 
grinding of the concrete in these regions and along the diagonal cracking, 
which increases with the number of cycles. No reliable method exists to pre
dict the quantitative effect of these factors on the joint. Thus, there is a 
need for research on the behavior of joints under repeated reversal cycles. 
Behavior of interior beam-column connections also should be more thoroughly 
investigated than it has been to date. 

(4) Seismic design: For exterior beam-column connections, premature 
failure of the joint can be avoided by beams or stubs framing into all four 
faces of this zone. If this is not possiblem it is advisable to: (1) use 
large numbers of small diameter bars for beam reinforcement rather than a 
small number of large-diameter bars; (2) use steel with a low yielding 
strength and a large plastic plateau or low strain-hardening modulus of elas
ticity; (3) use the widest possible column to increase length of anchorage, 
or extend the anchorage of beam bars into a concrete stub added .in the outer 
face of the column; (4) design the shear reinforcement of the panel zone, ne
glecting the concrete's contribution in resisting shear and considering the 
maximum actual stress that can be developed in the reinforcing bars, including 
strain-hardening characteristics. 

Sorne of these observations are still valid today, and sorne of the pro
blems sti~l remain, although beam-column joints in planar frames have been 
studied in many countries since 1972. Experimental results up to 1977 [25,28, 
39,42,47,84,85,109-116] and their implications have been discussed by Park 
[25], Jirsa [28], Paulay [47], and Ohmori [84] during the workshop held at 
Berkeley [17]. The results of these studies have been incorporated in a se
ries of recommendations [15,16] and even in new seismic code provisions [12, 
14]. Although sorne of these recommendations have been questioned [117·,118], 
there is no doubt that overall they are a step toward more efficient seismic 
resistant joint design. 

Since 1977 new studies have been conducted on beam-column joints; 
sorne of which are reported in Refs. 29, 43, and 119-124. However, all these 
studies have been concerned with joint strength. There has been very little 
improvement in predicting stiffness, stiffness deterioration, and deformation 
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subassemblage renained fixed in pOSltlon, the other three hinges coul~ be 
displaced horizontally upon appl ication of- a horizontal force at the lo1~er 
hinge. At large displacements of the lower hinge, the P-o effect caused by 
the vertical load in the column was significant. 

Eight simnar subassemblages have been tested to date. A brief dis
cussion of the majar results follows. One of the cantilever specimens was 
tested under a monotonically increasing load. The lateral load-deformation 
relationship ( Hvs o) is shown in Fig. 21(c). From this figure, it can be 
seen that the curve is of the softening rather than the strain-hardening type. 
This is as to be expected from the results obtained with the beams, Fig. 2l(b) 
together with the added P-ó effect. The sionificance of the P-6 can be noted 
from the comparison of the two curves shovm- in Fig. 21 (e). Besides the H
curve, there is another one for the equivalent story shear, Heq• which is re
lated to the measured story shear by the relationship, Heq = H + Po/hcol· 

In Fig. 2l(d), an analytic hysteretic loop is compared wit~ the ex
perimental one of Fig. 21(c). The agreement for the monotonically increasing 
story shear is excellent. However, large discrepancies can be noted during 
the loading in the reverse sense and these discrepancies become greatly mag
nified during the initial reloading of the second cycle. The following ques
tions therefore arise: 

(1) Why is there such a sharp degradation in strength during the 
first reversal, after just the first loading to a displacement ductility ratio .>r. 
of 4.5? :~ 

(2) Why is there such a pronounced degradation in stiffness during 
the first reloading, after just one cycle of a full reversal? 

Since nominal shear stress developed in the beams was small [on the 
arder of 3,/f~ (psil(0.25/f~ (I~Pa))], similar to that induced in the cantilever 
beams of Fig. 2l(b), it is clear-chat the observed degradation was not the
result of shear in the beams. The main reason for this behavior was the 
slippage (pull-out) of the beams' main longitudinal reinforcement along the 
column joint. This is clearly shown in Fig. 2l(e) where the sum of the mea
sured pu11-out and push-in of the stee1 bars is plotted. 

The effect of repeated load reversals can be seen from the resu1ts 
presented in Fi g. 21 ( f). These results Itere obtai ned from tests conducted on 
the specimen used in obtaining the results of Fig. 21(c) after it was re
paired by injecting epoxy into the cracks. Although it was possible to 
achieve the str.ength attained during the first loading of the virgin specimen, 
this strength was achieved at a considerably greater deformation. During the 
second cycle, there was a 1arge drop in strength from the first peak deforma
tion reached during initia'l loading. As the number of cyc1es increased, both 
resistance aud stiffness dropped as a result of bond deterioration a1ong the 
embedment length of the beam bars. 

Recent1y, there have been many studies of the interior joint [2'5,47, 
114,117-123]. Many of the points made regarding exterior beam-co1umns apply 
to interior beam-column joints. In discussing ways to improve seismic behav
ior of interior joints, Park [25] points out that: 

(1) When plastic hinging occurs in the beams at the co1umn faces, it 
is recommended that the maximum diameter of longitudinal beam reinforcing 
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of a beam stub at the far face of the column where the longitudinal beam bars 
can be anchored (Fig. 20[c]) has been shown to improve ~oint performance and 
is being used by sorne designers in New Zealand. The maximum diameter of longi
tudinal column bars should not exceed l/20th of the beam depth for steel with 
f = 40 ksi = 275 MPa or l/25 of the beam depth for steel with fy = 55 ksi = 
3BO MPa. 

It is recommended that the nominal shear stress, v~, carried by the 
concrete shear resisting mechanisms in the joint core should only be taken into 
account if the compressive load on the column exceeds O.lfC Ag. _The degrada
tion of shear carried by the concrete occurs due to repeated open1ng and 
closino of diagonal tension cracks in alternating directions and full depth 
cracks"in the beam which results in the beam compression being transferred into 
the joint core by bond. The ACI 318-71 [ 35] assumption at 45° cracking is 
difficult to justify since the cracking will be parallel to the diagonal com
pression strut which runs from cerner to cerner. Hence, the design horizontal 
shear force in Fig. 20(a) is T-V', where T .is the force in the beam bars en
hanced for overstrength.and V' is the column sllear force. This des1gn shear 
force should be resisted by the concrete,if the compresstve load exceeds 
O. 1 f(:., and by the force in the horizohta 1 shear reinforcement whi eh crosses the 
cerner to cerner crack. Vertical shear reinforcement should also exist in 
the form of vertical column bars around the perimeter of the column section 
(spacing not to exceed 6 in. (150 mm), with at least one intermediate bar be
tween the corners. Such vertical bars are necessary to help transfer vertical 
shear forces. That is, four bar columns should not be used. A procedure for 
the design of vertical shear reinforcement has been developed [ 125]. 

The use of all these rules could lead to very conservative joint con·
struction, but until new data is available, such requirements should not be 
relaxed. 

5.2.3 Interior-Beam-Column Joints. Until 1972, relatively little attention 
was paid to interior-beam-column joints. This could have been due to the 
philo>ophy of sorne seismic codes regarding anchorage of the beam bars in this 
joint. For example, the commentary of ACI 318-71 and even ACI 318-77 [35] · 
states, "The code does not require anchorage calculations for top and bottom 
reinforcement continuous through beam-column connections except for anchorage 
within each flexural member". The argument given is that "reverse loading 
tests of interior connections conforming to ACI 318-71 provisions show that 
the advantages of continuity offset any theoretical deficiencies in embedment 
length within the connections". Bertero and Popov, in Ref. 39, have ques
tioned the soundness of this provision, because the slippage of the longitu
dinal beam reinforcing bars through the joint can lead to deterioration of 
the subassemblage's energy dissipation capacity. The importance of this de-
9radation is illustrated in Fig. 21, which shows test results for one specimen 
L39,41]. 

Using the third-floor framing in a 20-story moment-resisting rein
forced concrete building as a pro~otype, a half-scale subassemblage with an 
interior joint was designed (Fig. 2l[a]). In this suba.:,:emblage, inelastic 
action was to develop in the beams, i.e., the design phiiosophy of strong 
columns-weak girders was followed. The beams were reinforced in exactly the 
same manner as beam specimens of a half-scale cantilever series of experiments 
(Fig. 2l[b]) [40,69]. The testing arrangement for the cross-shaped specimen 
was such that an axial column force, as well as vertical forces at the ends 
of the beams, could be applied to it. Whereas the top hinge of the 
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in beams, ·to ·reduce the danger ·of slippage, may ·result in the use of an exces
sive number óf bars. Sorne designers have found it necessary to increase mem
ber sizes for the sake of steel placement within the joint. In spite of these 
measures, in conventionally reinforced joints a satisfactory safeguard does 
not yet appear to exist against pullout of beam bars from joints. Whenever 
practica], the prime cause of these difficulties, beam hinges adjacent to col
umn faces, should be eliminated. This may be achieved by curtailing the beam 
reinforcement so that a deliverate weakness in flexural resistance results at 
a more suitable beam section. The relocated potential plastic hinge should 
be as near as practicable to the column face but far enough to ensure that, 
as a consequence of reversed cyclic loading, yield penetration will not extend 
to the column face. In such a beam when well designed, the steel stresses at 
the column face will approach but not exceed the level of nominal yield when 
the overstrength capacity at the relocated plastic hinges is simultaneously 
being developed. Therefore, if the joint core is adequately reinforced to 
resist horizontal and vertical joint shear force, it will remain elastic dur
ing cycling loading. This design philosophy, of moving the formation of plas
tic hinges from the face of the column and thereby assuring elastic joint 
behavior, was suggested by Bertero and Popov [38,39,68]. Experimental studies 
[42,119] show this to be a sound and practically feasible philosophy. Figures 
23(a) and 23(b) illustrate one of the techniques used to move the beam inelas
tic regions (plastic hinges) away from the face of the column. (The specimen 
used is similar to that shown in Fig. 2l[a].) The two top interior main bars 
of the beams were bent downward; and the two corresponding bottom bars were 
bent upward, intersecting 16 in. (406 mm) away from the column face. The hys
teretic behavior of the specimen was excellent (see Fig. 23[c]). The hyster
etic loops became pinched only after the first cycle with a full deformation 
reversal at displacement ductility seven. Comparison of test results of Figs. 
23(c) and 2l(f) shows a significant improvement achieved by moving the plas
tic hinge away from the column faces. 

The above results have been confirmed by an experimental study carried 
out by Bull [126], and has been discussed by Paulay [127]. Paulay has also 

.made recommendations which have been incorporated in the seismic provisions 
of the Draft New Zealand Cede [14]. 

5.2.5 Prediction of Stiffness and Energy Dissipation Capacity of Beam-Column 
Joints. Analysis of results from investigations into the seismic hysteretic 
behavior of beams and beam-column subassemblages indicate that joints of R/C 
frames should not be considered rigid as is usually assumed. Two possible 
sources of deformation that may develop at the joint must be included to ac
curately predict the actual hysteretic behavior of the frame, particularly 
when large displacement ductility demands are expected. These two sources of 
deformation are illustrated in Fig. 24, and will be identified as the shear 
distortion of the joint .Yj, and the fixed-end rotation at the column face, 
6FE· Often the most important deformation is the one due to eFE· In contrast 
with the amount of research carried out to improve the design of beam-column 
joints for shear strength, very little has been conducted to improve methods 
of predicting stiffness, deformation capacity, and energy dissipation capacity 
of these joints. These mechanical characteristics are controlled by the 6FE· 
which in turn depends on the bond-slippage characteristics of the beam bars 
along its embedment length at the joint. 

Although excellent work has been done by several investigators on bond 
under generalized loading [l28],to the best of the author's knowledge none of 
these investigations specifically addressed the problem of bond deterioration 



bars should not exceed l/25th of the column depth for steel with fy = 40 ksi = 
275 MPa or-l/35th of the column depth for steel with fy = 55 ·ksi = 380 MPa. 
The diameters of longitudinal column bars are limited as for exterior joints. 

(2) The degradation of shear strength with cyclic loadins occurs in 
the joint core for the same reason as in exterior joints. Repeated opening 
and closing of diagonal tension cracks, and full depth cracking in the beam at 
the column face, lead to a reduction in the effectiveness of the concrete di
agonal compressive strut. Figure 22 illustrates the forces acting on a beam
column joint core. The forces entering the joint core are transferred across 
it by the diagonal compression strut (Fig. 22[b]) and by a truss mechanism 
involving diagonal tension and compression induced by the bond forces of the 
longitudinal bars (Fig. 22[c]). The shear carried by the concrete. ve, arises 
mainly from the diagonal compression strut. When full depth cracl:, of the 
beam leaves the longitudinal steel eS the only effective beam force transmit
ter, the mechanism involving truss action becomes dominant and this mechanism 
requires the presence of both horizontal and vertical bars to carry the diag
onal tension forces across the joint core. Hence the force te be carried by 
the horizontal shear reinforcement i- :reases as cyclic loading proceeds and 
vertical steel crossing the joint ce,-~ is needed to carry the vertical forces 
necessary te complete the truss mechanism. 

As noted by Paulay [47] although it is possible te transfer joint 
shear across the joint :ere with sufficient ties and intermediate vertical 
column bars, providing adequate anchorage for the main beam reinforcement pre
sents a more difficult problem. The bond of the main beam reinforcement, an
chored in the joint in the plane of the frame, can be adversely affected by 
the same mechanisms that are responsible for joint-core shear strength degra
dation: In particular by the transverse tensile strains imposed by the main 
reinforcement. of the beams framing at right angles to the plane o- the frame, 
and yield penetration into the joint when the inelastic regions (piastic 
hin~es) developed adjacent te the faces of the joint. Generally, ACI 318-71 
[35J development requi.rements cannot be satisfied for beam bars passing con
tinuously through interior joints that are subjected to severe earthquake 
loading. 

Excellent response te reversed cyclic loading (elimination of hyster
etic pinching) was obtained at the University of Auckland [114] in specimens 
in which the steel forces were transferred te the co~e by welded bond (bear
ing) plates. Although this arrangement cannot be considered as a practica] 
solution to the joint problem, the tests have clearly shown the great signi
ficance of proper anchorage within the joint. 

When plastic hinges may form adjacent to columns, the diameter of the 
steel beam bars, passing through a joint, should not exceed the limits indi
cated above: l/25th or l/35th (depending on the grade of the steel) of the 
column depth in the relevant direction. If this is done, experimental evi
dence indicates that a large number of excursions with adequate ductility in 
both directions of seismic loading can be made befare slippage of the bars 
will reduce the strength of the joint [47]. 

5.2.4 Elastic Joints. Two of the critical aspects of joint seismic behavior 
discussed above have been found to result in construction difficulties [47]. 
Unless the flexural tension reinforcement content in beams is kept small (i.e. 
less than 1.5 percent) the horizontal joint stirrup reinforcement may become 
so large that serious congestion of steel results. The limitation of bar size 



framing into the connection. Even the new recommendations of the ACI-ASCE 
Committed 352 [116] for design of beam-column joints allows an increase in 
the shear stress carried by concrete when the joint is confined by lateral 
members framing into the joint. It is agreed that transverse confinement can 
enhance the shear capacity of the concrete. However, the question is how ef
fective this confinement can be when critica] regions (plastic hinges) are 
developed in the beams framing transversely into the joint. 

In Ref. 25 Park has shown that if the beams in the two directions are 
identical and they yield simultaneously, the horizontal shear force acting 
along the diagonal of the joint cross section (Fig. 25) is iZ times the uní
axial shear force. However, the diagonal tension crack intersects the same 
number of reinforcing bars as for uniaxial shear. If these bars are parallel 
to the sides of the section, the diagonal component of the bar force is only 
l/1! that available to resist uniaxial shear. Hence design for biaxial shear 
for symmetrical two-way frames can lead to approximately double the quantity 
of shear reinforcement required for uniaxial shear design. This can create 
serious practica] problems, such as congestion of steel. Experimental studies 
of this problem are needed. Sorne experiments are presently being carried out 
at the University of Canterbury, New Zealand [121], and at the University of 
Texas, Austin, Texas. 

5.4 Concluding Remarks 

-Research concluded since 1972 has resulted in significant advance in 
understanding the behavior of beam-column joints, leading to development in 
the practica] design and construction of such joints. However there are sorne 
problems that still need further research and development. There is a need to 
study how the strength capacity of the joint can be affected by (a) the slab; 
(b) 30 loading; (e) the eccentricities of the elements framing into the joint; 
(d) the amount and type of both transverse and longitudinal reinforcement. 
The main parameters controlling such strength capacity should be identified. 
There is also an urgent need to study the joint's stiffness, the deterioration 
of this stiffness, and its deformation capacity and energy dissipation capac
ity. It is important to develop simple but reliable mathematical models of 
joint behavior that can be used in computational analysis to study the affect 

-of joint behavior on seismic response of ductile moment-resisting space frames. 

Until further information is available, joint design should be based 
on the stringent rules given above or should be based on the philosophy of 
keeping the joint elastic by moving potential critical regions in the beams 
away from the face of the columns. 



developing_at the joint of an interior column. In the case of a joint in an 
interior column, we are déaling with bond-s1ippage of steel bars which are 
embedded in a wel1 confined reinforced concrete but which can still be ad
versely affected by the mechan1sms d1scussed 1n section 5.2.3. At Berkeley, 
there has been an investigation of the simplified problem of bond-slippage of 
bars embedded in wel1 confined reinforced concrete, which simu1ates the con
ditions of a beam-column joint in a p1ane frame 1oaded laterally in its plane 
[129-133]. From the resu1ts of these experimental and analytica1 studies it 
has been concluded that: 

(1) The assumption that beam-co1umn joints of moment-resisting R/C 
frames are rigid needs to be reexamined. The main reinforcing bars of the 
beams do pull-out, and thereby cause beams to experience fixed-end rotation. 
The consequences of this behavior on the overall structural response must be 
examined. 

(2) In the joints, it is essential to distinguish between the bond 
of unconfined concrete in the column cover from that of the confined core. 
The latter is appreciably better. 

(3) Under monotonica1ly increasing 1oads, when the beam main bar 
reaches yielding the accompanying pull-out can cause a fixed-end rotation in 
the order of 0.001 radians. 

(4) The displacement of a bar due to monotonic loading at the column 
face can be estimated using simple idealizations of bond stress distribution 
[131]. The dependence on concrete strength, type of lugs, embedment length, 
concrete confinement, etc. requires further investigation. 

(5) Significant bond deterioration occurs from cyclica11y applied 
load reversals, particularly when the applied stresses exceed yield. 

(6) It appears that bond resistance deterioration is gradually sta
bilized at the value of friction between two concrete cy1indrical surfaces 
which have a common diameter equal to the outer dimension of the bar, includ
ing the lugs. 

(7) More comprehensive analvtical models are required for generalized 
loading of a bar. (A model has been deve1oped by Viwathanatepa [133].) 

(8) The implications of the effect of eFE on the behavior of struc
tural systems should be studied analytically. (A computer program that per
mits inclusion of BfE in nonlinear analysis has been developed by Soleimani 
[120].) 

5.3 Beam-Column Joints of Space Frames Subjected to 3D Loading 

As pointed out in the discussion of columns under 3D loading, the 
moment-resisting frame is usually a space frame having two-way frames in each 
joint, i.e., beams framing into the joint a1ong the two orthogona1 main' axes 
of the structures, and subjected to ground motions with components in both 
directions. In spite of this, most seismic codes presently require that the 
joint be designed independently in each direction. Furthermore, sorne codes, 
such as ACI [35] a1low the transverse reinforcement in the connection to be 
reduced by one-ha1f if every beam has a width not less than one-half the col
umn width and a depth not less than three-fourths that of the deepest beam 



the éonfinement pressure, fr. 

~ The maximum compressive strength f~ max, occurs after sorne strain, 
c0 , and can be related to the unconfined compressive strength of the same 
concrete, fe, and the confinement pressure as: 

f~ max = fe+ k/r (3) 
At very laroe deformations, e:~>> e; , tne compressive strength usually de
creases toa value of f~u , and can be related to·these ;ame parameters as: 

(4) 

The confinement pressure, fr, depends on the geometric and material 
characteristics of the spiral wire, and can be approximated by: 

= 
De s 

= 1 p f 
2 S S {5) 

where Ps is the ratio of volume of spiral to total volume of core and fs"is the 
stress that had been developed by the spira1 wire. Assuming that the ductile 
spira1 wire yi~1ds when the longitudinal.strain in the concrete is in the . ,'J 
range e~ to e:u, and that the strain-hardening of the spiral is negligible. in ••· 
the range of these concrete strains: {a) f5 is equa1 to fy; (b) fr can ,~ 
be ca1cu1ated for given va1ues of A5 p. De, and s from Eq. 5; {e) values of k0 
and ku can be ca1cu1ated from Eqs. 3 and 4, using the test results. The values"'. ,• 
for the five different concretes used in this study are shown in Table l. 
Early investigators have shown that the confinement effectiveness coefficient, 
k, varíes with lateral pressure intensity and with longitudinal strain. How-
ever, in developing the ACI criterion for spiral reinforcement {Section 10.-9.2 
of ACI 318-71) [ 35] and similar criteria which are based on the confinement ~ 
of concrete, a constant value of k, usua11y taken as 4.0 to 4.1, has been 
assumed. 

' 

UBLE 1 .- EFFECT OF CÓNFINEMENT ON COMPRESSIVE STRENGTH AND 
DEFORMATION OF CONCRETE. 

Type of Confinement Haximum Cofi'IPression Ultimate Cornoression 

Concrete Stress Strain ¡ Confinement Strain Conf1nement 

Ratio Rat;o Effect1veness Ratio Effect1veness 

( f ,Jf~) <c;!co) k o (~:~/co) 
1 

k u 

!9.!!!l. 0.13 2.8 1.0 11.5 o 
E-5 0.32 1.8 5.0 11.5 3.1 

L1ghtwe1ght 0.13 1.9 4.4 8.1 -o.5 

R-5 0.32 4.0 2.0 6.1 2.0 

8-5 

1 

o. 13 

1 

1.35 

1 

3.9 10.6 o 
0.32 1.85 1.0 8.6 0.9 

R-3 0.11 1.8 2.1 8.9 -1.0 

0.24 5.9 2.5 8.9 2.0 

8-3 0.11 1.1 1.35 11.6 o 
0.24 8.(7 2.1 9.0 2.1 

t: 



6. 1 Genera 1 

6. SEISMIC BEHAVIOR OF LIGHTWEIGHT CONCRETE 
LINEAR STRUCTURAL ELEMENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

There are a number of advantages to using lightweight, rather than normal 
weight, aggregate concrete in seismic-resistant reinforced concrete construction. 
One of the basic principles of such construction is to avoid use of unnecessary 
mass. The lower the weight of the reactive masses the lower the seismic forces 
that will develop as a consequence of earthquake ground motions. If one com
pares the standard mechanical characteristics obtained from compression test 
per unit weight of lightweight concrete with those of normal weight concrete 
(Fig. 4) or analyzes results available from experimental studies on individual 
structural elements there is no doubt that it would be advantageous to use 
lightweight aggregate concrete. Therefore, sorne investigators have concluded 
that the use of this type of concrete results in more efficient earthquake 
resistant construction [134, 135]. However, proper assessment of the per
formance of any structural system requires not only analysis of the behavior 
of the individual elements, but also of the assemblage of these elements. As 
already discussed, this is of particular importance in the case of R/C 
structures where connections between elements depend upon transfer of forces 
between the two constituent materials, reinf?rcing steel bars and concrete. 

Current seismic cedes in both the U.S. [35, 36] and Canada [136] permit 
the use of lightweight concrete in the construction of ductile moment-resisting 
space frames. The only precaution is that "the maximum specified strength for 
lightweight concrete shall be limited to 4000 psi (28 MPa)". Unfortunately, 
because of- its lower modulus of elasticity, very high compressive strength 
concrete mixes have been used to achieve a higher degree of stiffness and this 
has caused sorne problems regarding the use of these mixes for seismic-resistant 
construction, particularly regarding the effectiveness of confinement,.bond, and 
shear transfer of such concrete. 

6. 1.1 Confinement. References 20, 23 and 137 discuss the problems of using con
fined lightweight aggregate concrete for seismic construction. A summary of 
the observations made in these references follows. 

Confinement of concrete with all types of aggregate tested was effective 
in developing large deformability. However, the effectiveness of concrete 
confinement in the performance of earthquake-resistant reinforced concrete 
structures should not be based only on the extent to which the deformability is 
increased, but also on the ability of the confined concrete to sustain large 
deforrnations without loss of strength. Therefore, confinement should also in
crease the compressive strength of-the concrete, so that it is possible to off
set the loss of strength due to the reduction of the cross-section resulting 
from crushing and spalling of the concrete cover.· · 

Figure 26 shows sorne results of the study in Ref. 23. These results show 
that the conditions of increased deformability and compressive st:·cngth are 
satisfied toa verying extent for different concretes, and the eftectiveness 
of confinement is highly sensitive to the type of aggregate used. The effect
iveness of confinement can be characterized by two material constants, k0 and 
ku, which are defined by relating t"'O! increased compressive strength re' to 
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earthquake-resistant reinforced concrete structures rely on the beneficia] 
effects of confinement on concrete behavtor. Thus it is·important to analyze 
the implications of the results summarized above I 23] with·regard to seismic 
behavfor of concrete structures. Sorne oóservations obtained from such analyses 
follow [ 137]. 

l. Confinement of concrete with all types of aggregates is effective 
in developing large deformability, i.e .. large ultimate strains. This 
characteristic is the major factor in the improved performance of erements with 
spirally confined concrete, as ft compensates· for sorne of the losses in strength 
and stiffness of concrete under cyclfc loading. 

2. The increase in compressive strength due to confinement is about 
twice as great for normal weight concrete as for ligntweight concrete. There
fore, one should be cautious in using equations from tests on normal weight 
aggregate con~rete to predict behavior in ligntweight concrete. 

3. The low effectiveness of confinement in sorne concretes may lead to 
significant losses'"in compression capac.ity when spalling occurs. This is of 
utmost importance in the seismic design of column elements, since these 
e1ements shou1d be able at all times to resist the effects of gravity loads 
and overturning moments. 

These conclusions have been confirmed in a recent experimental study[l38]. 

6.1.2 The Bond and Shear Transfer Problems. Recent bond tests performed at 
Berkeley (129-133], on specimens simu1ating the conditions of an interior. 
beam-column joint, demonstrated that the deterioration of bond in lightweight 
concrete occurred under smal1er steel strains than in normal weight concrete z 
[132]. 

In the case of f.1exural critical regions under high shear, one of the 
main factors contro11ing the degradation of stiffness is shear transfer along 
the cracks. Mattock has conducted a series of studies on the prob1em of shear 
transfer a1ong cracked concrete[ 78, 79, 139]. · Based on test data obtained in 
these studies, Mattock has concluded that "the shear transfer behavior of 
initially cracked all lightweight concrete is more brittle than that of 
sanded 1 i ghtwei ght or sand and grave 1 concrete," and that "shear trans fer be
havior across a crack becomes more britt1e as the concrete strength increases". 

The above studies examined the three basic problems in the behavior of 
lightweight concrete- the effectiveness of confinement, bond, and shear . 
transfer. The studies showed that, for seismic-resistant construction, llght
weight concrete has certain deficiencies in addition to its low modulus of 
elasticity. These deficiencies indicate a need for further studies in order 
to properly modify the proportioning and detailing rules obtained from and 
used for members cast of normal weight concrete, so that these rules can be 
applied to lightweight concrete. 

6. 2 Behavior of Linear El er~:ents and thei r Subassemó 1 ages. 

6.2. 1 Studies of Beam Behavi6r. Very few studies have óeen reported on light
weight concrete beams subjected to seismfc action. Mihai, et al. [ 140] ha ve 
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As shown in Table 1, the values of k for normal weight aggregate con
crete vary in the range of O to 7.0. For the two lateral pressures (0. 13 fe 
and 0.32 fe), vá.lues of k0 at maximum compression are 7.0 and 5.0 respectively, 
and values of ku at ultimate strength are O and 3.1 respectively. Based on 
these values, and noting from Fig. 26 that con:~ete behaves in a relatively 
ductile manner throughout a significant range of strains, a constant value of 
k = 4.0 may be justified for normal wélght concretes such as E-5, particularly 
in the case of fr = 0.32(fcllo· 

For 1 i ght1~ei ght concretes B-3, B-5, R-3, and R-5, th: va 1 ues of k vary 
in the range of -1.0 to-4.4. Negative values of ku indicate that compressive 
failure in the confined·concrete ~y occur at values below the compressive 
strength of 'mconfined concrete. For tfle :wo lateral pressures (fr" 0.1 f~ 
and fr "0.3 f~)· values for k0 at maxi~um compression range from 1.0 to 
4.4 and values for ku at ultimate range from -1.0 to 2. l. Based on these 
results, a value of k in tfle range of 1.0 te 2.0 should be taken in developing 
design criteria óased en the increase in strength due ·te confinement of light
weight concrete. Therefore, the amount of spiral steel required in a column 
of lightweight aggregate concrete will be 2 te 4 times greater than that 
currently prescribed by the ACI Cede [ 35 ]. Be cause of the geometric 1 imita
tions introduced by the size of the spiral wire and the minimum spacing, it 
would be virtually impossible to produce a spiral which would also allow 
normal placing of concrete. 

The effect of the variable coefficient, k, is illustrated in Fig. 27. 
In this figure, the loss of the axial load carrying capacity for spirally 
reinforced concrete columns due to spalling is plotted against k, assuming that 
the spiral reinforcement was designed in accordance with the ACI criterion 
[ 35]. This loss of capacity is expressed as a ratio and derived as: 

Loss = 0.85f(:(A9 - Acl - kfrAc ; 

and using Eq. S 

Loss = 0.85f(;(A9 - Acl - 0.5kpsfsAc ( 6) 

According to the ACI criterion, Ps = 0.425 [(Ag/Acl - l](f(;/fsl· By substituting 
this equation into the above, and dividing by 0.85f(;A9, the following ratio 
is obtained 

Loss 
o.B5f(: Ag 

. Ar 
= (1 -Ag 

) - 4:. 
0.25k(l - --¡¡gl (7) 

Typical values of Ac/Ag (where Ac is the area of core and A ts the' 
gross area) for spirally reiñforced square columns vary from appr8ximately 0.4 
to 0.6. For round columns this ratio varies from approximately 0.5 to 0.7. 
The loss ratio for typical values of Ac/Ag is plotted in Fig. 27, which 
illustrates the significant losses that can occur due to k values lower than 4. 

Most of the recent suggestions and requi rements· for improved design of 



Monotonic Loading - From analysis.Qf the curves shown in Fig. 28(a) it 
is clear that the overall,behayior of the llghtweight concrete was very similar 
to that of normal weight concrete. Furthermore, the contribution of the fixed 
end rotation eFE• dueto slippage of the beam main bars along the joint, to the 
lateral displacement, á, was approximately tne same for BC4 and BC7. However, 
the initial stiffness, which is highly dependent on the material stiffness of the 
concrete, was 52 percent higher in BC4. Tnis was in agreement with the relative 
moduli of elasticity of the two specimens, as BC4 hada 46 percent higher 
modulus of elasticity. This signifies tnat lightweight R/C structures will 
have greater nonstructural damage and nigher P-ó moments for the same displace
ment duct i 1 ity. 

Cyclic Loading- The performance of the normal and lightweight concrete 
specimens under íncrementally increasing cyclic loading differed significantly 
as shown in Fig. 2S{b). Specimen BC3 reached a peak strength at LP25 (~Q = 3.9) 
and LP26 (~0 .= -4.2) while the strength of specimen BC8 peaked much earl1er; 
at LP17 (~0 = 1.45) and LP18 (~6 = -1.75). At LP22 (~6 = -2.7) the capacity of 
BC8 was already only 70 percent of that of BC3. The d1fference in behavior was 
due to the premature total slippage of the reinforcement in specimen BC8. By 
LP24 (~0 = -2.7), the contribution of the eFE at the column faceto ó was over 
75 percent for BC8 while it was less than ·· 35 percent for BC3. Total 
slippage of the beam bars did not occur in BC3 until LP29 (~ 6 = 5.4) when over 
50 percent of 6 was dueto eFE· This strikinqly different behavior under cyclic 
loading indicated that the boñd within the joint deteriorates at 
lower ~6 in lightweight concrete. Although the cause of this earlier deterior
ation is not completely understood, it is speculated that the lightweight 
aggretate is sheared and crushed by the lugs of the deformed bars at lower 
stresses, leading to earlier bond deterioration. Propogation of cracks formed 
by the action of the lugs might also be affected by the type of aggregate used .. 

6.3 Concluding Remarks. From the available information, particularly from 
results of studies carried out at Berkeley, the following observations can be 
made. Because of the relatively meager data available, these observations are 
of a preliminary nature . 

. l. Individual !ightweight aggregate members have a similar hysteretic 
behav1or to normal we1ght aggregate members of similar strength. The only 
remarkable difference is the lower stiffness of lightweight concrete, which means 
larger deformation is needed to develop the same displacement ductility. 

2. Beam-column subassemblages subjected to monotonic loading show that 
a displacement ductility (~ 0 ) in excess of S can be achieved without a decrease 
in resistance. Behavior is very similar to that of the normal weight specimen. 
For the same ductility displacement ratio the total displacement and the 
story drift is greater than that of the normal weight specimen, causing larger 
P-ó moments. 

3. Under cyclic loading, the behavior of beam-column subassemblages cast 
of lightweight aggregate concrete is drastically different than that under 
monotonic loading, dueto earlier slippage of the beam reinforcement through 
the joint. Yielding of this reinforcement accelerates bond deterioration and 
therefore sl ippage. 

4. Under cyclic loading, the energy dissipated by beam-column sub
assemblages is smaller than that of similar normal weight subassemblages. The 
main reason for this was that total slippage of the beam reinforcement through 
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carried out sorne tests on lightwéight aggregate concrete beams columns and 
their connections and have concluded that: ~ 

"Generally the ductility of bending members of granulite light1~eight 
concrete is 15-40% greater in comparison with that of similar members of 
heavy concrete. In the case of members subjected to compression with bending, 
the ductility factors are clase for the similar members made o~ heavy concrete, 
and lightweight concrete. With a proper detailing conception, the joints 
realized with lightweight concrete are more ductile, with 15-25% increases, 
in comparison with heavy concrete ones. The more elastic and also more break
able beha,vior of lightweight concrete, requires detailed and careful experi
mental and theoretical research for all types of granul ite material". 

Because of insufficient detail it is difficult to judge what definition 
of ductility the author of Ref. 140 has used. 

6.2.2 Studies of Column Behavior. Experimental studies show it is possible 
to achieve good ductile behavior by properly confining lightweight concrete 
with spiral or closely spaced and carefully detailed rectangular hoops and 
ties [140, 141, 142]. However the only comparison available between similar 
specimens cast of lightweight and nórmal aggregate concrete show better 
strength, stiffness and ductility for the normal aggregate concrete [142]. 
In Section 6.1, sorne drawbacks of the use of lightweight aggregate concrete 
were discussed. In addition, lightweight concrete has a higher rate of creep 
than normal weight concrete. Therefore, serious questions remain regarding 
the use of lightweight concrete in columns, especially in tall frame build
ings. In the lower stories of buildings, high axial loads caused by gravity 
loads can cause : a higher rate of creep and larger P-ó effects of light
weight than for normal weight concrete, dueto the lower stiffness of light'
weight concrete. Comprehensive experiments are needed to find the role of 
these effects on'the hysteretic behavior of lightweight concrete columns. 

6.2.3 Subassemblage Behavior. As discussed in Section 6. l, proper assessment 
of the performance of any structural system requires studying the behavior of 
the system's basic subassemblaaes. Studies were conducted at Berkeley [29] of 
the behavior of basic subassemblages of a ductile moment-resistant space frame 
(DMRSF) built of lightweight aggregate concrete. The completed study had two 
main objectives. The first was to study the behavior of a DMRSF suba"sem
blage constructed of lightweight aggregate concrete under earthquake-like 
load conditions and to compare such behavior to that observed under monotonic 
loading, paying particular attention to the effects ·of bond degradation in the 
joint region. The second objective was to compare the performance of light
weight R/C subassemblages to that of previously tested normal weight subassem
blages for both monotonic and cyclic loadings. Figure 2l{a) shows the 
specimens which were used: half-scale models of interior beam-column sub
assemblages from the third floor of a twenty-story office building. A summary 
of the results of these tests follows. 

Figure 28 compares the behavior of lightweight aggregate specimens 
(BC7 and BCB) with that of normal weight subassemblages (BC3 and BC4) of 
similar concrete strength and steel yield strength subjected te similar ap
plied displacement programs. Due te thE greater flexibility of lightweight 
concrete, ductility, u6, rather than absoluted displacement was used as the 
base of comparison. 
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7. SEISMIC BEHAVIOR OF PRESTRESSED AND PRECAST R/C LINEAR 
ELOIENTS AND THEIR CONNECTIONS 

7.1 General 

7.1.1 Prestressed Concrete. In 1972, the author reviewed the state-of-the
art in prestressed and partially prestressed concrete structures and their 
elements [16]. He reported the conclusions reached by Blakely and Park in 
their historical review of the seismic resistance of prestressed concrete 
~971) [144], as well as the conclusions of their tests on four full-size, 
precase prestressed concrete beam-column assemblies. A brief summary of these 
conclusions follows: 

From the 1971 review: 

(1) Most structures containing prestressed concrete elements which 
have been subjected to earthquakes have performed well. Failures which have 
occurred appear to have been due mainly to failure of the supporting struc
tures or of the joint connections. However, there is very little information 
on the behavior of fully framed prestressed concrete structures under strong 
earthquakes. 

(2) Although the energy absorbed by a prestressed concrete member 
could be the same or even larger thañ a similar reinforced concrete member 
the greater elastic recovery of the prestressed concrete member will result 
in a lower energy dissipation for cyclic loading. This lower energy is a 
drawback in seismic design. However, little is known of the energy-dissipation 
capacity of prestressed concrete members under high-intensity cyclic loading. 

(3) High intensity cycl ic loading tests of prestressed concrete mem
bers and subassemblages including different joint details is needed. 

From the test results: 

(1) Energy di"ssipation is relatively small prior to commencement of 
crushing in the concrete, but substantial once crushing has occurred. (2) 
Large post-elastic deformation can be available in prestressed concrete members, 
even where the transverse reinforcement satisfied only normal prestressed
concrete code requirements for shear. (3) Substantial stiffness degradation 
is apparent for prestressed concrete members after high-intensity cyclic load
ing. (4) Mortar joints between precast post-tensioned frame members can be
have satisfactorily under high-intensity load reversal. (5) Prestressed
concrete framed·structures can be capable of resisting moderate earthquakes 
without structure damage, and of withstanding severe earthquakes although 
structural damage may occur, with a consequent difficulty of repair back to 
fully prestressed condition. 

In the concluding remarks of Ref. 16, the author enumerated a series 
of problem areas in which research was needed to improve understandtng of the 
behavior of concrete structures under generalized excitations. The author 
then stated, "All the above required research applies as well to reinforced 
concrete as to prestressed concrete. However, in prestressed concrete other 
problems such as questions of the optimum degree of partial prestressing, of 
bonded versus unbonded prestressing tendons, the behavior of prestressed an
chorage under dynamic loading, etc. still remain to be answered." The author 
would like to emphasize that the basic problems encountered in the seismic 
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the joints occurred earlier in the lightweight specimen, at ~¿ = 2.4 as com
pared to ~o = 5.4 for the normal weight specimen, resulting 1n a more pinched 
hysteretic behavior. 

5. The assumption of a rigid joint appears to be inaccurate not only at 
large ductilities, but even at the yield level, under monotonic and particulárly 
cyclic loading. The contribution of the fixed-end rotation to the total story 
drift under monotonic loading is about 13 percent at the yield level, increasing 
to 22 percent at higher ductilities. Under cyclic loading the contribution is 
lB percent at the yield and increases to greater than 90 per cent at higher 
ductilities. 

6.4 Recommended Design Improvements·and Research Needs. 

l. Development of new design and construction methods is needed to pre
vent yielding of the reinforcement at the beam-column interface, which usually 
triggers or accelerates total slippage of the beam reinforcement. One such 
method is to move the regions of the inelastic action away from the joint. This 
can be accomplished by: (i) bending or cutting off at a short distance from 
the joint sorne of the top and bottom beam reinforcing bars, forming a region of 
sufficiently lower moment capacity to be the critical one. Sorne research has 
already been conducted in this area using normal aggregate [ 119, 126]; or by 
(ii) designing haunches which sufficiently increase the moment capacity near 
the joint to prevent yielding of beam reinforcement at the column face. An
other method consists of improving the anchorage of the reinforcement within 
the joint by using special mechanical devices [ 114] or better detailing, such 
as crossing the top and bottom beam reinforcement [127,143]. 

2. The basic causes for more rapid bond deterioration in lightweight 
concretes should be explored further. 

3. Experiments with beam-column subassemblages having floor slabs are 
needed to more accurately simulate the actual conditions found at joints in 
buildings. 

4. Analytical programs need to be developed, based on a stiffness degra
dation model, which include fixed-end rotations at the joint in arder to study 
the affect of the observed deteriorution on the response of framed structures 
to earthquake ground motions. 
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7.2 Seismic Behavior of Prestressed Concrete Beams, Columns, and their 
Subassemblage 

7 .2.1 Beams. As with ordinarily reinforced concrete structures, it is con
venient~lassify prestressed beams according to stresses controlling be
havior of their critical regions: i.e., Flexural and Flexural with High Shear. 

7.2.1.1 Flexural Critical Regions. Hawkins [147], after analyzing the ex
perimental results obtained in numerous experiments as well as the performance 
of prestressed concrete beams in real earthquakes, drew a series of conclu
sions. The most important conclusions are summarized below, together with 
sorne conclusions from recent studies carried out in New Zealand [148,152]. 

(1) Most prestressed concrete beams, when designed for loading rever
sals, perform well .in earthquakes. Generally, deformed bar reinforcement and 
confinement by stirrups are necessary to provide adequate strength under 
moment reversals. The failures that have occurred have been due mainly to 
failures of the supporting structures or connections. Majar consideration 
must be given to the strength of connections and supporting structures. 

(2) Experimental flexural strengths of the beams are usually greater 
than theoretical flexural strengths because experimental moments reach their 
maximum at an extreme concrete fibre strain greater than 0.003. This is due 
to the extra confinement given to the beam concrete by its reinforcement and 
the adjacent column concrete. With stirrups and compression reinforcement, 
ultimate strength can increase by as much as 16 percent. 

(3) Unless the first damaging load exceeds about 80 percent of the · 
collapsed load, the capacity in the reverse direction is unaffected. If the 
concrete is not confined, cycling to strains greater than 0.002 induces a 
loss in strength and stiffness dueto spalling of the compressed concrete and 
penetration of crushing into the core of the member. That degradation can be 
slowed and the ductility and energy absorption increased by the addition of 
either bonded compression reinforcement or confinement - preferably both. 
Unless confinement is provided there is a marked degradation in the flexural 
capacity for beams reversed cyclically and loaded toan excess of 90 percent 
of their flexural capacities. Confinement should be achieved by closed stir
rups with a spacing not exceeding d/4. 

(4) High seismic loading rates can result in strength increases of 
four to seven percent and ductility increases of 10 to 15 percent. It is 
generally appropriate for design computations to be based on static loading 
strengths only. 

(5) Prior to crushing of the concrete or marked inelastic flow of the 
prestressing steel, loading-unloading curves are bilinear with ranges corre
sponding to crack open and crack closed conditions. The loading and unloading 
curves closely parallel each other with small amounts of dissipation of 
energy. 

(6) Prestressed beams show marked elastic recoveries even after con
siderable inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic loops. 
Figure 29 compares beam moment-end deflection relationships for three beam
column specimens with similar theoretical flexural strengths and with pre
stress levels of 1160, 386 andO psi,(8.1, 2.7 andO MPa,) respectively. 
Energy dissipation for prestressed concrete elements is less than that for 
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behavior of ordinary reinforced concrete are also present in prestressed con
crete, since prestressed concrete is just a special case of reinforced con
crete structure in which an initial, desirable state of compression is intro
duced te the concrete. The only difference is the degree of severity of these 
problems. (For example, ene cannot expect good seismic hysteretic behavior 
of prestressed elements whose critical regions have not been properly confined 
with lateral reinforcement. These points - that the basic problems of ordinary 
and prestressed concrete are the same, and that the severity of the problems 
may differ - should be kept in mind in juding results from experiments of pre
stressed concrete elements. 

In arder to obtain a good sense of the state-of-the-art and the state
of-the-practice, up to 1977, of seismic behavior of prestressed concrete 
framed structures and their elements, one can review papers presented at the 
ERCBC Workshop held at Berkeley in 1977 [17]. Particularly appropriate are 
the papers by Lin and associates [145]; Park [146]; Hawkins [147]; and Park 
and Thompson [148]. Hawkins, in Ref. 149, has reviewed and synthesized the 
information pres~nted in this workshop and several other researchers and prac
ticing engineers have discussed it. From this review it is apparent that al
though the advances in knowledge about seismic behavior of prestressed con
crete elements have been notas great as the advances for ordinarily reinforced 
concrete elements, there is sufficient evidence to formulate comprehensive 
seismic design recommendations for prestressed concrete [150,151]. A brief 
summary of sorne of the new information on seismic behavior of prestressed 
concrete elements is presented later in this section. 

It is generally agreed that the response of a prestressed concrete 
structure to a given earthquake will be greater than that of a comparable 
reinforced concrete structure, because of its lower energy dissipation and 
viscous damping properties. However, because the use of higher concrete 
strength results in a smaller neutral axis depth, prestressed concrete mem-
bers may sustain greater curvatures befare crushing than comparable reinforced 
concrete members of the same flexural strength and section size. Alternatively, 
prestressed concrete members may be of smaller section, and therefore less 
mass. These factors may well counteract the effect of the smaller energy 
dissipation capacity under cyclic loading [152]. From the review of all the 
available information, it becomes apparent that proper use of prestressing 
can be an asset to seismic resistant construction of concrete frame structures. 

7.1.2 Precast Elements. In the zones of high seismic risk in the United 
States, precast concrete framing is not widely used as a primary lateral load 
resisting system: little information exists regarding seismic behavior of 
this type of concrete construction. Hawkins, in Refs. 147 and 149, reviews 
the state-of-the-art in seismic resistance of precase concrete structures, 
although most of the review is dev~ted to precast panel construction rather 
than to precast concrete frames. Ikeda and associates, in Ref. 153, have re
viewed the state-of-the-art of precast concrete techniques in Japan, pointing 
out that the main problem is the prediction of strength and deformation capac
ities of beam-column connections. It is clear that there is nothing wr.ong 
with the elements. The problem is in the joints between these elements. It 
is believed that proper use of prestressing can improve the performance of 
joints between precast elements. There is a tremendous potential for the use 
of lightweight aggregate concrete, precast, prestressed elements in seismic 
resistant construction. 



steel is necessary in prestressed columns (as it is for reinforced concrete 
columns) once the axial load exceeds sorne nominal value such as 0.1 P0 where: 
P0 = strength of columns when load is applied with zero eccentricity. 

Prestressing can improve the behavior of reinforced concrete columns 
[142] and therefore of the whole frame, provided the peculiarities of pre
stressing are considered in the designas well as in the detailing of the col
umns. Figure 30 illustrates an example of post-tension prestressing the outer 
columns of the first 5 stories of an 18 story building (te reduce the possi
bility of tensile cracking strength during severe earthquakes). This applica
tion has been discussed by Ohmori [84], ~luto [94] and Hisada and associates 
[142]. 

There is a need for experimental work en partially prestressed columns 
under severe seismic actions. Among the parameters that need te be studied 
the following deserves special attention: 

optimum degree of prestressing, and optimum location of the pressure 
line; 

· quantity of confining steel necessary te achieve ádequate rotation 
ductility, particularly under high compressive loads, and to prevent buckling 
of the bars; 

• the affects of unbonded tendons, particularly when used continuously 
over several column stories. 

7.2.3 Beam-Column Joints: Following design criteria similar te that used 
for ordinarily reinforced concrete structures, the FIP Commission en seismic ~ 
structures [150] recommends: "The connections between members in prestressed · 
concrete construction should be carefully designed for effectiveness at al-1 
earthquake limit states, en the following basis: 

(a) Connections should be checked for both seismic stresses and 
deformations. 

(b) The load-carrying capacities of connections should not be less 
than those of the adjacent structural members. 

(e) Connections should be capable of fai ling in a ductil e manner. " 

In their commentary the FIP Commission emphasizes that inelastic loading 
cycles (particularly those involving not only load but also deformation re
versals) can result in a degradation of the concrete shear-resisting mecha
nism due te breakdown of the joint core, caused by alternating bond force and 
diagonal tension cracking. 

The above design philosophy is clear and well accepted. However, 
adequate provisions, methods and rules for quantifying and practically apply
ing this philosophy are still lacking despite improvements in understanding 
hysteretic behavior of beam-column joints. Most of the studies have been 
related te the strength of the joint, very little has been done regarding 
prediction of stiffness and its degradation with increasingly severe cycl1c 
loading, or with the prediction of deformation capacity and energy dissiPd
tion capacities. 



reinfo~~ed concrete elements because of elastic recovery effects. In general, 
the residual tensile force in the prestressing steel is adequate to clase pr~ 
viously open cracks. Thus, significant energy dissipation does not develop 
until the deformed bar reinforcement yields, the prestressing steel yields, 
or the concrete crushes. Recent test results of beams where flexura! behavior 
controls inelastic response have been promising. The use of these beams in 
seismic resistant prestressed concrete frames should be investigated further. 
Most previous tests have primarily involved symmetrical arrangements of pre
stressed and nonpres~ressed steel: these tests need to be extended to other 
arrangements. Further study is also needed of the spacing of stirrup ties 
that are required to prevent buckling of nonprestressed steel under reversed 
loading. 

7.2.1.2 Flexura! Critica! Reoions with High Shear. As noted by Hawkins [147], 
there is little information available on the behavior of these prestressed 
critica! regions. In the tests carried out by Park and his associates [148, 
152 , the nominal unit shear stressed developed were very small: less than 
2 fe psi [D. 161f¿ (MPa)] and less than 1/3 of the theoretical computed shear 
strength using ACI 318-71 [35]. Therefore, no adverse shear effects were 
observed. There is an urgent need for systematic studies on the behavior of 
the prestressed elements subjected to high shear stresses. 

There is general agreement that beams should be proportioned and de
tailed so that they will not fail in shear. The FIP Commission [150] recom
mends that in calculating the design shear force the plastic hinge moments 
should be determined considering the possible overstrengths of the material. 
These enhanced plastic hinge moments may be estimated as 1.15 times the flex
ura! capacities based on the characteristic strengths of the materials. The 
proposed provisions for the New Zealand Cede [14] contains specific require
ments for designing against shear force, neglecting the concrete's contribu
tion in resisting shear when the design axial compressive force produces an 
average stress smaller than 0.1 fé. 

7.2. 1.3 Bond, Groutinq and Anchoraqe. According to Lin and associates [145], 
seismic safety can be equally obtained by either bonded or unbounded con
struction. However, this is a controversia! issue, on which the FIP Commis
sion on Seismic Structures has prepared a special report [145]. Present FIP 
guidelines [150] recommend grouting the prestressing ducts in flexura! mem
bers of a ductile structural frame. The New Zealand Cede has similar require
ments, except for special cases where post-tensional tendons may be ungrouted. 
Bond transfer lengths and performance under cyclic loading are very sensitive 
to surface conditons and to the method of release for the strand. 

Careful censideration must be given to the location of tendon anchor
ages. They should not be placed in regiens of high bending or rotation, 
which can adversely affect their capacity. Censideratien must also be given 
te the flow of forces from the ancherage. 

7.2.2 Columns. Except for experiments carried out by Hisada and assaciates 
[142] there has not been much research done en prestressed columns alone. 
Usually, columns have been studied as part of a subassemblage, in which they 
were strenger than the beams and hence were net critical elements. An excep
tien to this was the joint core regions which will be discussed later. The 
ductility of prestressed concrete columns have been studied by Blake1e:. [1<:~;. 
As expected, the available curvature ductility of a prestressed concret~ c"l
umn decreases with increased axial load level. Special transverse ccnf'"'r: 
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and fabricators of these precast elements try to locate-the connections so 
they can be easily constructed and are not subjected to severe simultaneous 
bending, shear and axial forces. An example of proper location of field cón
nections is shown in Fig. 32. 

7.4 Concluding Remarks 

Prestressed and precast linear concrete elements are not widely used 
te form primary seismic resistant structural systems. The amount of research 
in this area has been relatively small compared with that on ordinarily rein
forced concrete, and sorne fundamental questions remain unanswered. · Nonethe
less, in the last decade, there have been significant advances in understand
ing problems introduced by these techniques of reinforced concrete 
construction. 

There is tremendous potential in the use of prestressed and precast 
lightweight concrete structural elements. Te realize this potential quickly, 
it is necessary to recognize- that prestressed and precast concrete elements 
are just a particular case of R/C structures and practically all drawbacks of 
ordinary R/C elements are also present in prestressed and precast elements. 
Therefore, existing knowledge of seismic behavior of the ordinary R/C elements 
should be used. The problems te concentrate on are those that are peculiar 
te prestressing (i.e. problems of_anchorage, bond, transfer, grouting, type 
of steel and level of prestressing); and to the precasting technique (like 
the problems of joint). 
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The work of Park and his associates [146,152] has significantly in
creased knowledge of the effects of prestressing on joint behavior. Their 
work showed that serious difficulty in preventin~ joint core distress during 
seve,re seismic loading can only be minimized by careful proportioning and 
detailing. Their main findings follow: 

(1) The ACI 318-71 Appendix A [36] approach for joint core shear 
strength cannot be regarded as adequate for plane frames subjected to intense 
cycles of seismic loading. It fails to make any provision for vertical shear 
reinforcement in the plane of bending. 

{2) The use of a reasonable level of prestress through a central ten
don improved the hysteretic behavior of the joints. 

{3) The contribution of the concrete to shear strength should be 
neglected except when the mean column compressive str~~s exceeds to O. 1 fe. 

(4) The ·inclusion of vertical shear reinforc2ment within beam-column 
joint cores, in the form on intermediate column bars, and horizontal shear 
reinforcement, in the form of ties, allows the joint core shear force to be 
resisted more effectively than when intermediate column bars are not present 
(Fig. 31). 

(5) The draft of the New Zealand Concrete Design Cede [14] recommends 
the provision of the vertical shear reinforcement to transmit vertical shear 
forces within the joint core. The amount of horizontal and vertical shear 
reinforcement required by this draft Cede approach was found to be safe but 
rather conse1·vative. 

Although the above results led to improveG understanding of the hysteretic 
behavior of prestressed concrete beam column joints, research is needed in 
the following areas: 

{l) The actual contribution of concrete to joint strength, stiffness 
and energy dissipation capacity when subjected to different levels of com
pressive stress. 

(2) Other means of vertical joint shear reinforcement. 

{3) Maximum bar diameters allowable for longitudinal steel to prevent 
total slippage through the joint core. 

{4) The affect of unbounded tendons. 

{5) The potentials of moving the critical regions away from the face 
of the columns. 

7.3 Seismic Behavior Precast Concrete Beam, Column and their Connections 

As discussed in Section 7.1.2, the main problem in using these elements 
is associated with their connections. As noted by Hawkins [147], while many 
types of connections have been developed [155,156] more information is needed 
regarding the behaviór of these connections under severe earthquake loading 
conditions. A comprehensive experimental research program is needed where 
these connections, as well as those already in use, will be studied under 
simulated seismic conditigns. Mean~thile, it is recommended that designers 
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have al so been identified .. The. author considers these advances of paramount 
importance and would like to emphasize the need to present these advances to 
the profession. The author considers this to be more imoortant than developing 
simple empirical rules for the design of standard elements. If the designer 
knows what the problems and their sources are, he has two possibilities for 
coping with them. First, he can try to avoid them. Since he knows the sources 
of the problems, if he cannot avoid them, he can try to minimize them by prooer 
design, particularly proportioning and detailing. Two tyoical examoles follow: 

Most failures of R/C linear elements are caused by the development of hiah 
·shear in flexural critical regions. The designer can avoid such oroblems by 
proper selection of structural form, selecting relatively slender members and/or 
using a low percentage of steel reinforcement of low yielding strength and strain 
hardening characteristics. Since such failures are due to sliding shear, designers 
can avoid or sufficiently delay the failure of such members by proper use and 
detailing of special web reinforcement in the flexural critical re0ions. 

Another problem that has been observed in seismic behavior is the degrada
tion in stiffness and strength of beam-column subassemblages with reoeated 
cycles of deformation reversals. This problem occurs at the beam-column joints; 
its sources have been identified as high shear and/or high bond stress through 
the joint. The designer can avoid this problem by selecting wider columns, and 
beams with a low percentage of steel ~ith low yielding strenath and strain harden-
ing characteristics. Or he can avoid the formation of beam plastic regions at .. 
the faces of the columns. If this cannot be done, prooer detailing of the rein- ~. 
forcement of the beam, column, and joint can minimize the detrimental consequences ··;; 
of stiffness and strength degradation. 

Following, with the presentation of the conclusions, there is a summary of ·: 
advances in the design and understanding of seismic behavior of normal weight 
R/C elements and their cast-in-place subassemblages under lD loading conditions. 
There has been very little research for 20 or 3D loading. However, sorne para
meters influencing the seismic behavior of frame subassemblages under two dimen
sional-lateral motions have been identified. 

There have been sorne significant advances in understanding behavior of 
lightweight concrete. Sorne of the oeculiarities of this type of concrete have 
been identified by comparing its behavior with the behavior of similar normal 
weight concrete. These peculiarities include: a lower gain in strength and 
ductility with confinement (particularly with high strength [e.g. greater than 
4,000 psi]); lower bond; and lower shear transfer. More comorehensive studies 
are needed of the mechanical characteristics of this type of concrete and its 
interaction with reinforcing steel under seismic conditions . 

. The amount of research in the area of prestressed and precast linear con
crete elements has been small. However, there have been sorne advances in the 
proper use of prestressing, particularly for improving behavior of beam-column 
joints and columns in tall buildings. The ·main problem for precast construction 
is connection. Although many types of connections have been suggested, and sorne 
used, there is no available information about their behavior under seismic load
; ng. 

8.2 Conclusions 

The following conclusions emphasize findings which have helped to advance 
the design and construction-of normal weight R/C elements and their cast-in
place subassemblages subjected to lD loading conditions. General observations 
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8.1 Summary 

8. SUMMARY, CONCLUSIONS, ANO RECOMMENOATIONS FOR 
FUTURE RESEARCH ANO DEVELOPMENTS 

Significant advances have been made in the last ten years in understanding 
seismic behavior of structural concrete linear elements and their connections. 
This improved understanding has had sorne impact in earthquake resistant desi9n 
of R/C structures where these elements are used. However, much of present · 
knowledge has not yet been pract·ically applied. There are several problems in 
predicting seismic beh~vior of these linear elements and their connections. 
Sorne of these problems are of a ~eneral nature and apply to all tyoes of elements, 
regardless of the material used (e.g. problems in predicting demand due to uncer
tainties about the ground motion and the overall response of the structure). 
There are cther problems, inherent to the type of member and associated with the 
peculiar sensitivity of reinforced concrete construction to all those asoects 
which affect structural behavior- design, construction, maintenance, modifica
tion, and repair - which should be considered in arder to obtain efficient 
seismic resistant construction. 

Problems of a general nature have been discussed in section two. The seis
míe behavior of any element of a structure depends upon the interaction of the 
ground motion and the structure; there are many uncertainties in predicting both 
ground motion and structural response. All these uncertainties must be considered 
in arder to judge the reliability of experimental results and to assess the impli
cations of these results for design and construction of seismic resistant struc
tures. To characterize these uncertainties properly, data from field and labora
tory studies must be collected and statistically reviewed. Then studies may be 
carried out on the probability of failure of R/C elements. 

Section two emphasizes the importance of loading history in the behavior of 
elements. The importance of properly selecting a structural layout and choosin9 
the material to be used is also discussed. 

The requirements for suitable seismic resistant structural materials are 
discussed. The relatively low value of strength per unit weight of normal weight 
concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The use of 
precast, partially prestressed lightweight aggregate concrete elements has tre
mendous potential in seismic resistant construction. However, the technology of 
lightweight aggregate; the problems of determining the optimum degree of pre
stressing; and the problems of connections of prefabricated elements, have not 
yet been resolved. Thus the most suitable R/C material for earthquake resistant 
design is still cast-in-place, ordinarily reinforced, normal weight concrete. 

Section two also discusses the importance of studying the seismic behavior 
of basic structural components and their subassemblages, rather than the response 
of a whole structure. 

A review of the inherent problems of linear reinforced concrete members and 
their connections shows that no general theory has been formulated to accurately 
predict the real seismic behavior (stiffness, strength, deformation, and energy 
dissipation capacities and their variation with load) of such structural compon
ents. It is doubtful that such a theory will ever be developed. However, there 
have been significant accomplishments in the understanding of such behavior, par
ticularly of R/C elements_that are used in plane moment-resisting frames subject· 
to unidirectional (10) loading conditions in the plane. For these elements not 
only have the problems been determined, but the different sources of the problems 
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8.2.2 Columns. These elements are still the most susceotible to failure in 
destructive earthquakes, particularly when subjected to high axial and shear 
forces. This is because·of the sensitivity of shear stress to variations in 
the values of many of the factors affecting such column stress. 

(1) Short columns designed and constructed according to present U.S. 
seismic cedes can dissipate moderate amounts of energy through inelastic 
deformations. This can be adequate for ductile moment-resisting frames which 
are properly designed, constructed, and maintained and in which the short 
columns are not subjected to significant fluctuations of axial force. 

(2) In the case of large flexural ductility demands, the contribution 
of concrete to shear resistance should be ignored. 

(3) Circular spiral is the most effective transverse reinforcement to 
confine concrete and prevent the main reinforcing bars from buckling. 

(4) New types of column reinforcement have been developed in Japan. A 
combination of spiral and square hoops resulted in excellent hysteretic behav
ior. 

(5) Because joint core behavior can lead to sorne damage of"the concrete 
cover of the column, the column strength computation should be based on the 
strength of the core area only. 
8.2.3 Beam-Column Joints. Design criteria have been forumlated for this type 
of joint. The criteria for the strength of the joint is that the beam-column 
joint should be the strongest and stiffest component of a basic moment-resisting 
frame subassemblage. While this usually has been so in the past, it might not 
be so in future structures, because while more stringent requirements for 
seismic design of beams and columns have recently been included in cedes, no 
changes have been introduced for the design of joints. Research results have 
indicated that: 

(1) The effectiveness of concrete to resist shear should only be consi·
dered when there is a compressive load on the column which exceeds O.lf~ Ag. 

(2) Vertical shear reinforcement should be provided to help transfer ver
tical shear force to complete the truss mechanism at the joint core. Vertical 
column bars should be used around the perimeter of the column section with 
spacing not exceeding six in. (150 mm). 

(3) For exterior beam-column joints, if plastic hinging occurs in the 
beam at the column face it is recommedned that the diameter of the lontitudinal 
column bars should not exceed 1/25th or l/20th of the beam depth (for 55 and 
40 grade steel, respectively). 

(4) For interior beam column joints, if plastic hinging occurs in the beams 
at the column face it is recommended that the maximum diameter of the longitu
dinal beam reinforcing bars should not exceed 1/35th or l/25th of the column 
depth (for 55 and 40 grade steel, respectively). The diameter of longitudinal 
column bars are limited as for exterior joints. 

(5) If plastic hinging occurs in the beam at the column face, in deter
mining the anchorage length of beam steel it is necessary to distinguish be
tween the effectiveness of the bond offered by unconfined concrete in the column 
cover (which is small and should be neglected) and that offered by the con
fined concrete core. In exterior joints, the anchorage should be considered 
to begin within thP. joint ~ore at a distance of either one-half the column 
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applying to all members are presented first. Then observations for beams, 
columns and their connections are presented separately. 

Reliable methods are lacking to oredict de~ands, particularly deformation 1 

and energy dissipation demands, that can be expected during a structure's res- o/ 
ponse to extreme earthquake shaking. Therefore, it is highly desirable to 
design R/C elements and their subassemblages so that they will be caoable of 
dissipating the largest possible amount of energy through stable hysteretic 
behavior. Special attention should be paid to proportioning and detailing. 
The following recommendations are designed to achieve such stable, tough behavior. 

8.2.1 Beams. Most of the following observations aoply to the design of the 
potential beam critical regions. 

(1) It is essential to provide sufficient shear capacity in potential 
critical (plastic hinge) regions to develop the required flexural deformation 
and energy dissipation capacities. 

(2) Lower tension steel contents, p, are recommended than those presently 
allowed by R/C cedes. 

(3) It is recommended that beams be designed so that, at their connection 
with columns, they have a larger positive moment capacity than presently required 
by seismic cedes (p'/p ~ 0.75 has been recommended). 

(4) The location of splicing of main reinforcing bars should be carefully 
established. As much as economically feasible, curtailing of the main bars 
should be avoided. 

(5) The effectiveness of different arrangements of transverse steel in 
confining concrete has been studied and constitutive laws for such confined 
concrete have been formulated. 

(6) Present seismic code requirements for beam confinement are not adequate 
when large ductility is demanded. 

(7) To prevent premature buckling of main reinforcing bars, each of these 
bars should be supported laterally by a cerner of a tie and tie soacing should 
not exceed six bar diameters. 

¡s) The use of beams where the nominal unit shear stress, vmax' can exceed 
61f~ psi) (0.51fc (MPa)) should be avoided. 

(9) .Present cede requirements result in satisfactory hysteretic behavior 
when vmax is $ 31f~ (psi) (0.25/fc (MPa)). 

(lO) When Ymax is in the range of 3/fc (psi) to 5/fc (osi) ((0.25/fc (MPa) 
to 0.5/fc (MPa)), it is necessary to use special web re1nforcement: Although . 
the use of intermediate longitudinal bars imoroves hysteretic behav1or, the addl
tion of diagonal reinforcement seems to be more effective in controlling 
sliding shear at critical regions. 

(11) Conventional seismic resistant design is inadequate for couolino beams, 
of coupled shear wall systems, which have Vud/Mu ratios of ene or less. T~e 
energy dissipation capacity (ductility and useful stable strength)·can be 1mproved 
by placing the main reinforcement diagonally in the beams. 



(1) Prestressed beams show marked elastic recoveries even afte1 r)nsider
able inelastic deformations, leading to pinching of the hysteretic ]<. .• ps. 

(2) Energy dissipation of prestressed concrete elements can be increased, 
and degradation of stiffness decreased, by the proper addition of bonded com
pression and transverse (confinement) reinforcements. 

(3) Although high seismic loading rates of prestressed element·. can result 
in strength increases of four to seven percent, and ductil ity incre<.!,es of 10 
to 15 percent, it is recomrnended that design computations can be ba~.cd on 
static loading strengths only. 

(4) The use of a reasonable level of prestressing through a ce11tral tendon 
improves hysteretic behavior of joint. 

(5) The use of prestressing can improve behavior of ordinarily reinforced 
concrete exterior co 1 umns in ta 11 s 1 ender bui 1 di ngs by decreas i ng the pos si b i 1 ity 
of cracking due to tensile forces originated by overturning moment~;. 

(6) Use of prestressing can improve the behavior of connections between 
linear elements. 

(7) The use of prestressed and precast lightweight concrete structural 
elements has.great potential for seismic resistant construction. 

8.3 Recommendations for Future Research and Developments. 

Among the different recommendations formulated in this report the following 
deserve special mentían: 

(1) Perform integrated analytical and experimental research on the three , .. 
dimensional behavior of actual structures under realistic seismic loading con
ditions to determine the demands on different structural components. In arder 
to carry out more realistic experiments than has been done up to date it is 
important to determine the expected loading or deformation histories that the 
structural elements will undergo. Seismic performance of R/C structures is 
very sensitive, not only to how the structures have been designed and detailed, 
but also to how they are constructed, and to the modifications, maintenance, 
and repair which they can undergo befare an earthquake strikes. All these 
aspects must be considered in establishing design criteria. 

(2) lmprove quality control of the R/C materials. Statistical data regard
ing mechanical characteristics of the material from existing structures should 
be collected and studied. 

(3) Perform experiments to improve prediction of the interface shear trans
fer in plastic hinge regions of beams and columns subjected to generalized 
loadings. 

(4) Perform experiments under seismic loading conditions, on the contri
bution of the floor slab to: development of beam flexura] capacity; behavior 
of the beam-column joint; and overall strength, stiffness, deformation, and 
energy dissipation capacity of basic frame subassemblages. 

(S) Perform experiments to study the behavior of columns and beam-column 
joints subjected to two and three-di~ensional loadings. Emphasis should be 
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depth or ten bar di ameters, whi che ver i s el o ser to the co 1 umn face where the 
steel enters. 

(6) Performance of exterior joints can be improved by using a beam stub 
at the far column face where the longitudinal beam bars can be anchored. 

(7) Significant bond deterioration occurs at the joint core from load 
reversals cyclically applied to the beam bars. This results in beam fixed-end 
rotations, particularly when the stress applied to the beam bars entering the 
columns equals or exceeds yield. 

{8) To avoid detrimental beam fixed-end rotations, beam hinges adjacent to 
column faces should be eliminated. Practica] techniques to accomplish this have 
been suggested, tested, and preven to be satisfactory. 

8.2.4 20 and 30 Loadings. The following observations are of a tentative nature, 
because of insufficient data. 

(1) 20 column displacement ductility demands about twice as large as 10 
ductilities are typical at a lO displacement ductility of about five or more. 

(2) 
designed 
to two. 

To avoid difficulties under 20 it is recommended that frames be 
so that column displacement ductility demands under 10 are restricted 

(3) While compressive axial loads have little influence on column behavior 
under 20 loading, tensile axial loads suostantially reduce the stiffness and 
shear capacity at low loads. 

{4) Theoretically, for a symmetrical two-way frame, joint design for bi
axial shear·leads to approximately twice the shear required for uniaxial shear 
design. Because this can create serious practica] problems, it is suggested 
that beam hinges adjacent to column face be eliminated. 

8.2.5 Use of Lightweight Aggreoate Concrete. Because of the relatively 
meager data available, the following observations are of a preliminary nature. 

(1) The effectiveness of the confinement,bond and shear transfer of 
lightweight aggregate concrete is inferior to that of normal weight aggregate 
concrete of similar strength. The higher the strength of the ~cncrete the 
larger the difference in confinement effectiveness. Furthermore, lightweight 
aggregate concrete has higher creep. Therefore caution should be used in 
applying equations or seismic code provisions derived for normal weight aggre
gate to lightweight aggregate concrete, particularly in designing columns. 

(2) Under cyclic loading, the energy dissipated by beam-column subassem
blages cast of lightweight aggregate· concrete is significantly smaller than 
that of similar normal weight concrete subassemblages. 

(3) The compressive strength of lightweight aggregate concrete used in 
seismic resistance construction should be limited according to the mechanical 
characteristics of the aggregate. 

8.2.6 Use of Prestressed and Precast Technigues. In addition to the problems 
common to any kind of reinforced concrete elements, the main findings of the 
reviewed research are: 
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placed on the effects of high shears and the fluctuation from high compress i ve 
to high tension axial forces. . .. 

( 6) Conduct statistical studies of the variation of R 
1 V~ in elements vmax 

of existing buildings. 

(7) 
splices 
rates. 

Perform experimental studies of behavior of lapped and mechanical 
under high intensity load reversals and at different loading (strair.) 

(8) Perform experiments to study behavior of construction joints in beams 
and columns. 

(9) Perform experimental studies to establish reliable bond-slippage 
constitutive law for the beam's reinforcing bars along the confined concrete 
of beam-column joints. 

(10) Conduct analytical studies of how the fixed-end rotations at the 
beam ends of column faces affects seismic response of framed structures. 

(11) Conduct integrated experimental and analytical studies on the seismic 
behavior of reinforced lightweight aggregate concrete elements,with emphasis 

· on: the effectiveness of confinement, bond, and shear transfer of such concrete; 
the higher rate of creep for lightweight than for similar normal weight; and 
how that higher creep cah effect the seismic performance of framed structures. 

(12) Conduct coordinated analytical and experimental studies to define:. 
the degree of stiffness; damping; abruptness of failure; and hysteretic be
havior of prestressed concrete subassemblages. These subassemblages should 
contain combinations of prestressed tendons and deformed bar reinforcements 
similar to those likely to be found in practice. 

(13) Make generic studies of hysteretic behavior of different types of 
connections between precast elements. These studies should cover non-tensioned 
and post-tensioned connections subjected to loading intensities and histories 
similar to those which would exist during extreme earthquakes. These studies 
should examine precast elements of various types {particularly lightweight 
prestressed) and various cross sections. 

(14) Conduct research programs which examine the applicability of reduced 
ductility and strength requirements for areas other than those of highest 
seismicity. 

It is hoped that this report can serve as a basis for spirited discussions 
at the Symposium, and that these discussions will contribute toward the solu
tion of the many problems and questions that have been raised here. Because 
of the complex nature of these problems, international collaboration is needed 
between practitioners, educators, researchers, and representatives from indus
try and government agencies in the field of earthquake resis~:-lt construction. 
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·. THE NORTHRIDGE FRACTURES: 

·' 

· .. 

' • 
HARDY H. CAMPBELL 111 

Many seismic engineers hove reachtd the wrong conclusions about the bdzaVior of connections in 
the Northridge, Ca/if. eafthquake. New requirements wi/1 escala/e construction costs need/ess/y. 

ftn Jan. 17, 1994, at 4:31 a.m .. a tectonic 
Utrauma shattered steel connections as 
thougb they were made of glass, and at the 
aame time fracture<! sorne aeismic desiga 
uswnptions. 

Brittle fracture. the oudden rupture of 
metal without prior yieldin¡¡, has plagued 
the engineering community for years-not 
because it is unpredictable or difficult to 

. ~:¡ptroL but because the same lessons are 
•··"'''Jled and for¡¡otten over and over again. 

• The welded llange-bolted web connec:tion 
typical of special moment-resisting trame 
(SMRF) desiga su1fered multiple fracture 
modes. To date. more Iban 100 steel build-

ings bave been inapected and found to be 
damaged; undoubtedly more wiD be diOCOY
ered. 1)pical damlce involved primory a'tCk 
inilialion at tbe j1ltlCblre belween the swface 
of the lower beam ~ ¡roave weld root 
pass (wbich pene1nte1 into tbe bo<:kine bar) 
aod the swface of tbe column 11an¡¡e. 

Tbis phenomenon was greeted by mucb 
of the structural community in California 
with surpriae, bewilderment aad alonn. Tbe 
basis of seismic deaign, the eterna! duc:lllity 
of the SMRF connection, wu lhlltered. 1 be
lleve Ibis aasumption waa unfounded, oup
ported by optimiotic reoearch and a poor 
understanding of matertllocieoce. 

1 Wlllt to expreos my complete saliSÍliL' 

tion wirb the perfoi'IIWlce of these so-<:alled 
"failecc" connec:tions. Deapite a design tbal 
is almoat fracture ¡¡u.vu¡teed, despite evi
deace of poor weldin¡¡ aad illapection in 
many caaes. despite an earthquake of bi&
toric proportions. not a single building co~ 
lapsed nor was a lile or limb lost aa a result 
of these fr:actures. The fint duty of 1t con
nec:tion is to maintaill atructural integrity, 
and the Northridge conoec:tiona withstood 
thouaands of intenae aftenhocilll. The fail. 
ures oécurred at severa! parkiD¡ prages 
and higbway overpaases. but not 1t atru~ 

tures with SMRF conoec:tions. 

,-7·. 
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Cncka llhould be avoided. since they have 
the theoretical potential lo propagate to a 

catastrophic loss of structural integrity. 
Cracks can also significantly reduce load· 
canying capacity. Yet neither possibility IJe. 
carne reality in Ibis evenL Studies examiJI. 
ing the effects on structural response may 

surprise sorne engineers. Computer analy· 
ses of one damaged four-slory structure 
looked at three cases, one with all flanges 
intact, another with both flanges detached 

and a third with only bottom flanges de-

.. tached. The intact structure had higher re
sponse loads and ¡reater permanent dritt 
than the two "damaged" structure cases. 
This suggests that Mother Nature knew 
what she was doing by fracturing these 
jointa and making them oemirigid. Perhaps 
there's a lesson ID be leamed here. 

Cracks form because of a material's 
inability ID accommodate stress through 
plastic flow or to absorb energy. Plastic 

deformation. the basis for ductile behav
ior, requires the movement of dislocations 
in a metal crystal lattice lo arrange along 

slip planes: the easier Ibis mobility is. the 

less stress is required lo deform the mate
rial. The lowering of temperature reduces 
this mobility, and consequently increases 

·!he stress necessary lo deform. Similarly, 
low temperatures reduce the energy re
quired for fracture, and thus reduce the 
IDughness of the material. Toughness as 
measured by the Charpy V-notch test is 
expressed as fracture energy at tempera

ture. Steel at very low temperatures can 
fracture with little or no application of 
stress, ohattering like glass with the blow 
ofahammer. 

However. temperature probably had little 
effect on the majority of damaged stn• 

tures. since most were completed build' 

covered with insulating materials. Sti1l ··• 
!hose unfinished, exposed buildings that 

suffered almost complete column tractures. 
the 40F early moming temperatures un
doubtedly contributed ID lowering fracture 
resistance. Two other factors with equiva
len! effects. triaxiality and strain rate, were 
present to lower fracture r~~istance (see 
rJgS. 1 and 2). 

Trialciality is a condition by which defor
mation is restrained in all three directi.ons. 
High triaxiality requires large stresses for 

·plastic flow and reduces fracture energy, 
while fracture (ultimate) stress is relatively 
unaffected. This makes fracture an easler 
energy-dissipating mechanism Iban yield-

1---------------'--------------l ing. Thick flanges welded in rigid trames, 
WILD CIACX TTPU rcureD An111HI NORIHIIDOIIAITJig'••q 

~ ~ ; 
~ • .• 

• + F= ~ 
fo'\1 

like the Northridge connections. typically 
have high triaxiality. The residual stresses 

in the thick column flange that exacerbate 
triaxiality are a result of expansion and con

traction induced by the mili production and 

field welding processes. 
High triaxiality also degrades t!Úough

thickness properties, that is, the lou,:· 

ness. ductility and resistance to lameU..· 
tearing of the column 1lange material nor
mal to its surface. Typically these values 
are considerably leas than those measured 
in the loogiludinal or transverse directions, 
even in the unrestrained condition. 

Strain rateo are a change in the load-in
duced strain aa a function of time. Static 
loada are eaaentially constant; therefore, 

there is a zero llnin ra1e. lt followa that dy
namic loada induce atrain rateo ¡¡reater 
than zero. Since dialocalions requin: lime 
ID lli'T8I>ge along alip planes. the hlatler the 
strain rate, the fewer moblliaed dlaW.ticms 
per unit of time, the higher tbe )'ield 11re0s 

and the lower the frlclure elleiJD'. 

A cohort of llnin rate 11 the - riler, 
wbich la a geometric II'IIDIItioo ID the 

ltrell flow path that IIII¡II(Aet the global 

('Le .. member design) - iDio a hlgher 
local stness. Stress risen also magnify 

strain-rate effects. so that eva a moderate 
¡loba! strain rate can, ID the pr'eiOilCe of a 
lle'iete stress riser, have the dfec:l of a high 
loc:al strain rate. 

N. the roo: pasa-column 1lange llllrfa.. 
juncture where most of the cracka oc
curred, \?t find both primary c:Wprita aod 
their aidekick at work. U we examine thla 
juncture closely, we find that the triaxial re-
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straint is very high. We also see that the 
angle forrned between the column and the 
weld at the juncture can vary considerably, 
from a very acute angle (overiap) up to 90 
deg. (which is what the connection would 
have if it was carved from solió steel) and 
even slightly obtuse angles. These u-ansi
tions constitute stress risers of varying 
magnitudes. So at this juncture, the sU'ess
es induced by the iint seismic shock were 
magnified to a high local stress, which 
added to the already high residual sU'eSS. 

Because of the stress-riser-magnified 
strain-rate and triaxiality effects. the yield 
stress was higher than the nominal member 
yield stress and the fraC!UJ'e energy was very 
low. Though the combined local stresses 
were high, these were unable to achieve the 
high yield required al the junCIUJ'e, but were 
adequate to reach the fracture sU'eSs. 

'I'HEWEAKUNK 

nu. is not to say that junCIUJ'e cracking was 
the exclusive fracture mode. In instantes 
where gross weld defects occurred, such 
as joints with Ion¡ len¡ths of unlused weld 
metal, the easiest frac:t¡¡n path was alon¡ the 
remainin¡ fused joint. which was conse· 
quently undersiud for su-en¡¡th and con
tained severe planar stress risers to de¡rade 
toughness. Ultimately, the connection waa 
doomed somewhere in the column·weld· 
beam chain: the seismic ener¡y merely 
sought the weakest link to cnw:k. 

1bis analysis reveals sorne fundamental 

FIG. J.'CONNECTION.STRESS 

B' A' 

B C A :::== lnoroaslng lrlaxlallty 
tnaaaaing strain rate 

lnc:roaslng tampora!UI1! 

OINIIAUZID V.uaAnON Of TIILD STI.US AHD 
PIACIUIIImu&. 

· FIG.:2."0UCTILE,BRmLE;TRANSITION 
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i 
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UnTLI1IAHIITION. 

problems with the weak beam-su-on¡ col- 1----------------; 
umn design philooophy. That approach 
counts on the beams formin¡ plaatic hin¡eo 
to diasipate the transmitted ¡round motion 
ener¡y while the column accommodatet oe
vere rotations in a ductile fashion. A beam 
wi11 typically have lower levels of biaxiality 
and lower magnitude sU'ess risers than a 
connection. So the fracture sU'ess will aJ. 
ways be higher than the yield sU'esS, which 
will be the nominal member yield. This is 
essential for ductile behavior. However, for 
the connection, specilically al the junCIUJ'e, 
the local yield SU'ess Y. is much higher than 
the fracture sU'esS F •. This is a chancteri .. 
tic feature of brittie fracture. For the same 
dynamic loading, as the beam tries to •P' 
proach yield, the juncture must crack linl 
lndeed, no plastic hinge formation has been 
reported in any of the damaged SU'Uctw'es. 

An of the Northridge tra=s occurred well 
within the nominal elastic range of thc 
beams and columns. 

Engineen may have accepted the theory 

of weak bearn-sU'ong column due lo the 
"success" of connection tests perforrned in 
the 1970s. However, those tests used beam 
lizes considerably lighter than !hose used 
in SMRF design today, and thus minimized 
resU'ainl Also, !hose 1970s tests used very 
low (essentially static) strain-rate loading, 
presupposing that an earthquake would in
duce high stress, low cycle fatigue. This er
ror in reasonin¡ continues today. Vlhen 
severa! tests experienced failure, these 
were written off u an aberration. 

Many en¡ineers inaist that dynantic-load 
.effects were negli¡ible ln the Northridge 

· event because the straln rateo of a vibrating 
SU'Ucture can be replicated with stotic tests. 

What they ignore ia the embrlttiin¡ nature 
of the initial, violen! earth movemenl The 
lar¡e apike in the ¡round motion accel~ 
¡rams that cypÍfi~d Northrid¡é carinot be 
Yiawed as llslic loading. Maoy of the severe 
ground motions reconled (al one location. a 
maximum of l. and 1.2¡¡ in the horizontal 

6& 

~d vertical directions. respectively) approx
imate typical design values used for impact ' 
loading (1.0-2.~). This is nota coincidence. 
1 have no doubt that the fractures occurred 
simultaneously with the initial ground joll in 
classic brittie fracture fashion,- and thal 
fatigue played no part in crack initiation. 
This crack-initiating shock is independent of 
structural·response characteristics. lt is 
purely a function of ground energy U'ansmi~ 
ted through the foundation and into the 
columns. ·' 

'fEsnNG ME11iODS 

Current testing methodology uses a slow 
reciprocating hydraulic piston to cycle con

nections to failure. This method does not 
represent the initial seismic conditions, so 
the results are unconservative. Ev~n with 
this low-strain-rate application, the results 
of the tests perforrned to corroborate the 
adequacy of the modified designs have not 
been consistently acc:eptable. Additionaliy, 
the restraint inherent in actual trame con
nections (beams framing into both sides of 
a column node, beams restrained al each 
end) is nol conservatively simulated by a 
cantilever welding on only one side of a co~ 
umn. Engineers would be prudent to ac
cept these tests with healthy skepticism. 

Though the standard connection design 
may be dead, it is reappearillg with welded 
cover plates and vertical gussets. While 
these changes wi11 undoubtedly reduce glob
al aU'ess, they will do llttie to reduce local 
stresses. The fractures were a local phenom
enon, due to high triaxiali1y aod stress riaers, 

neither of which are ai¡nificaotly minimized 
in the new rein!orcing achernes. 

High atrength frequently equals low 
ductility and poor tou¡hness. Engineers 
are accustomed to seeking sU'en¡th solu
tions auitable for atatic loada, inslead of 
toughness solutiona neceaaary for dynantic 
loads. 1bis may be part1y explained by the 
common design practic:e to treat seismic 
loads quasistatically to aiu members for 
strength. Northridge lhould alert them to 
dynamic material conaideraliona. 

Major rethinking ia required in atructw'· 

al and connection deaign in onler to with
stand future earthquakes without signifi
cant fracture. Design optimization must 
seek to minimize demanda on the inferior 
properties of material, and al the same time 
recognize the need for- economical. con
struction and adequate inspection. Struc
tural design will have to dissipate energy 
more effectively, and this may require base 

. ... 
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subjected lo tbe abock loads that may be 
imparted by a lllrDDg eartbquake. 
• The flux-core ~diog proceso used 
t - -<eJcJ.fabricate moment connections of a 
'~.!-trame buildiog may produce weld · 
metals witb rela!ively low notch 1oughnm 

SEJSMIC ANAL 'I'SIS 

During the earthquake, tbe building suf· 
fered sorne damage lo tbe glass claddiog as 
wen as very minar cracking of the interior 
ñnish,es. Visual inspection of tbe finished 
Interior and fireproofing of steel members 
and connections did not indicate any signif
icant damage. As a resul~ very few engi
neers would have suspected damage of the 
steel framing. 

As part of our curtain-waD lnvestiption, 
we performed a seismic analysis. tbe re
sulta of which showed the need for inopec
tion of tbe critical connections of tbe otee! 
frame. We immediately identified two prob
lems: failure of nonmoment seated-beam 
connections and cracking of tbe moment· 
connection welds. 

The moment frame of tbe building con
siats of two tubular ll)'ltellll conatructed at 

different times about 15 yean a¡¡o. The 
_ frame has spans up lo 32 ft that provlde 

vlde-open areas plus floor hei¡bta of 13 tt 
and 9.5 tt for ollice space and paricin¡ levels, 
respectively. The moment beam-to-column 
connections are designed as typical AISC·rec
ommended connections with welded flan¡eo 
and bolted webs. The nonmoment beam-to-

l.i\ILt,,,,,,,,M,,,, ""'" 

column connections at moment trames are 
typical seated-beam connections. Away from 
tbe moment frames are simple bolted-web 
.c::onnections. · 

We conducted a seismic analysis foDow
ing tbe 1991 Uni/rmn Baildi111 OJde (UBC) 

and tbe 1991 National Earthquake Hazard 
Reduction Program (NEHRP) recommeoda
tions, and performed dynamic-response
spectrum analysis. The analysis consisto of 
first performing a modal analysis. tbeo u .. 
ing tbe response spectrum lo compute tbe 
modal response contributions. lbe total 
strue1llral response is obtained by combin
ing individual modal conlributions. 

We developed a three<limensional finite 
element model of tbe buildiog structure for 
seismic analysis. The ñnite element model 
simulates tbe elastic behavior of aD the m<>
ment frames; the nonmoment-frame beams 
and columns were not included in the 
analysis. The defonnations from the elastic 
analysis were then amplified lo account for 
plastic defonnation of the connections and 
for the P-delts effect 

The maximum calculated interstory 
drift for tbe 500-yw re~ design earth
quake is 2.5 in. based on the UBC and 3.8 in. 
bued on NEHRP ¡¡uidelineo; tbe maximum 
rotation of connections is 0.017 rad based 
on tbe use and 0.026 rad based on NEHRP 
recommendations. We used NEHRP-recom

mended provisions to develop repairs of 
the connections because they are tbe swe
of·the-art metbod for analysis of buildings 

•• 

subjected lo earthquakes. and can help pre
dict tbe behavior of buildings in earth· 
quakes more accurately. 

lbe Northridge earthquake had about 
one-halt tbe acceleration of the design 
earthquake. Therefore, based on our defor
mation calculation, the buildiog may have 
experienced an interstory drift of up lo 1.9 
in. and joint rotations of up to 0.013 rad. 
lbe magnitudes of drift and rotation are 
much larger than the values many engi
neei's would estimate without doing the cal
culations. Large rotations coupled with 
large member sizes result In higb' strains 
imparted lo the beam flanges of moment 
connections. The rotations also result in 
high strain rates when the building is sub
jected to an earthquake shock. 

CONNECilON INSPECTION 

Based on the resulta of the seismic analy· 
sis, we recommended lnspection of severa! 
steel framing connections at critica] ioca
tions, especiaDy those between the two 
tubular trame structures. Alter these con
nections were opened, we discovered that 
in most of the seated connections. mauy 
bolts connecting the beatn flange to the 
se3.t were loose, sheared or missing. The 
buildiog was then surveyed for plumbness, · 
and 1~ of the moment connections were 
inspected and ultiasonically tested. Ulti
mately, aD of the moment connections were 
inspected. 

We perfonned a plumbness survey on 



/ severa) columns on three levels and found 

J that the building had pennanently deflect
i ed in the northeast direction. About 300í of 

) the surveyed columns were out of plumb 

! by as much as O. 7 in. per floor level, higher 

i than the allowable AISC erection tolerance 

of about 0.25 in. per floor. 

Inspectors also conducted visual and ul

trasonic inspections of the moment connec

tions. No sign of distress was detected visu-

1 ally; however. trr revealed cracks at or near 
1 
1 the root pass of the groove welds connect-
1 ing the bottom flange of the beam to the 
i column flange. Cracks typically extended 
\ up through the weld or the interface be-
1 tween the weld and the column. We found 

1 that about 5% of all moment connections 
1 had large cracks penetrating across the en-
' 1 tire weld width or into the column flange, 
i and that about 30% had smaller defects and 

i cracks. We decided to remove the backup 

Tacl< weld --1~-1---

1!.!" x21!.!" x2'f.!'' t"QOO -

wilh ••-1o"11> 

'12 .. x21/.i'x21/i' pi ate 
with t3~¡6"' x 11fi" 

slotted hole 

L Existing seat 
angle 

New llame cut hola 
through existing 

hole 1n bearn 
and angle 

1

' bars from !he bottom flange of all beams in 

moment connections in arder to remove 

1 

the natural notch created by the backup f-----------------.,----------------1 
bars and clean any defects in the root pass. particular, the weld and steel near the welding procedure. liT inspection, intended 

The backup bar was removed by flame beam and column webs cannot be reli~bly to provide quality assurance, cannot reli-

cutting. followed by grinding !he cut surface inspected, and significantly more defects ably inspect !he weld area that is mostlike-

smooth to prepare it for magnetic-particle and cracks were found in this area upon ly to have embedded defects and cracks. 

1 (MI') testing. Both visual and MP inspection backuP"bar removal. lTI' inspection results Such cracks, whcn subjected to an earth· 

! revealed numerous inclusions and cracks in depend, of course, on operator experience quake shock, can propagate through the 

i the weld that were not detected in the initial and technique. weld and column flange, which as the low-

j ultrasonic tests. Most of the cracks were The columns with cracked flanges in est fracture toughness in the same area. 
1 
1 small and penetrated the column flange. this building are made of rolled jumbo 

j Ironworkers ground out the inclusions and · shapes up to WI4x370, with flanges up to 

1 cracks until the MP inspection indicated 211116 in. thick. The steel in the jumbo sec-

1 round material. We also observed scaling of tions has a low fracture toughness. espe

¡ the steel surface on the inside of most of the cially at the intersection of the flange and 

: column flanges behind the bottom flange or !he web. 
1 
) the beam. indicating that the column has The welding process used for the field 
~ racked in altemating tension and compres- fabrication of many moment connections of 

'j sion, causing scaling in both fianges. steel-frame buildings is flux-core are weld-

! Severa) cracks spread during backup- ing. Sorne self-shielded electrodes are high 

1 bar removal. The central pan of the colurnn deoxidized types that may produce weld 

1 flange cou Id not be inspected with trr be- metals with relatively low notch toughness. 

\ cause of the web-to-fiange transition curva- In addition, the need for interpass slag re-

¡ ture. The pre-existing cracks and defects in moval and the high rate of deposition in this 

1 this area rnay have extended across the process produces high residual tensile 

1 

flange width due to heating or moment re- stresses near the root of the groove welds 

distribution. Almos! all !he observed cracks and makes !he welds highly prone to crack· 

extended deeper into the flange closer to ing and crack propagation in seismic 

the column web. Sorne cracks extended shocks. Hydrogen migration into the weld. 

across the flange width and into the col- resulting from inadequate moisture control, 

umn web. These cracks were immediately can cause embrittlement and delayed crack-

1 arrested by drilling a 1 in. hole in !he web ing alter completion of !he weld. The prac-

at !he crack tip. tice uf welding the bottom flange of the 

A significan! finding during this phase beam from both ends makes !he central part 

of the project was that trr inspection with of the bearn weld susceptible to inclusions. 

backup bars in place cannot ,-eliably assess Backup bar removal demonstrated the 

the condition of the weld's root pass. In shortcomings of trr inspection and of the 

70 

SEATED-BF.AM CONNECTIONS 

The AISC-recommended seated·beam con

nection is commonly used for nonmoment 

beam-to-column connections in unbraced 

moment frames of buildings designed to 

resist earthquake loads. This connection 

consists of a seat angle welded to a column 

and bolted to the bottom flange of the 
beam as well as a "'flexible" top angle, weld

ed to !he column al !he angle toe only and 

bolted or welded to the top flange of !he 

beam. to provide stability. 

Under gravity and live loads, !he connec

tion is designed to allow beam rotation 

through !he flexibility and expected plastic 

deformation of the top angle. A test per

formed al l.ehigh University, in which a 

flexible 4 by 4 by 1~ in. top angle was pulled 

out 1.98 in .. demonstrated its flexibility. The 

connection is expected to behave as a si.m

~le support and accommodate positive (pro

ducing tension al top) and negative (pro

ducing tension at bottom) rotations as the 

building sways back and forth in an earth

quake. As a result. !he top angle is cyclically 

loaded in tension and cornpression. 
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1 Dp,jgn Jnforrnati<'n 1 

.... , 

The Sil:~- -Steel Project '¡~ t~nded by FEMA to 
solve the problenrofbrittle.behavior.of.welded steel trame 
structúres that:Surtac~d, )n the;_jáf1~:a!y 17, ··1.994 
_Northridge, CaliÍornia (Lo~; Ang~l~s) ~arthquake. · 

.. .. . - -···-- ·:··:--.: .. :-. __ - .. ~~ 

The SAC Steel Pro¡ect 1s tunded by the 
Fcdcml Emcrgcncy M~nagcmcnt Agcncy {FEr.,A) 

S·:r·. ' . 
is a joint venture of· 

Structurill Enginccrs 
A~r;.oclo:Jtion 
of California 

~<S"o.b ....... .ou:~;ro.->.: 
¡¡ "• ~ ¡; li='h ......, 

Applicd 
Tcchnology 

Council 

1 Projccl OvcrYicw 1 ITcchn1col 13ackgroundl 

-' 
CL:t·n~ ... 

C&:~liforni&J Univcr~itics 
for Rcsc.:arch in 

Earthquakc Enginccring 

IRcfcrcncc Libraryl 

!Tcchnipl StuJic:-.1 !Tpt Pro"l ami 1 Ordcring Puh!jc:.llion;:; 1 !Scardd 
SAC Slcd ProJCCII 1301 S. 461h Strcct 1 Richmond. CA 94804-46981 ::.a;;Mccl<"'ccl;;.bclbl"lcy ¡;Jul +1 510-231-94771 +1 510-231-5664 

[ilJ( 

·-. 
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ETABS 

EZ-FRISK 

FASTFRAME5 

FE2D 

FEADAM84 

FELT 

FLUSH 

GADFLEA 

GeoFEAP 

GRA2D 

GTSTRUDL 

IDARC 

ISADAB 

LASS-11/LASS-III 

LUSH2 

MASH 

MtcroSARB 

MISA 

NASCAB 

NEABS 

NON UN 

NONSAP 

NONSPEC 

ODRESB-JD 

ODSEWS-202 

PC-ANSR 

PC-SAP4 

PC STABL5M 

PSEQGN 

QUAD4M 

RAMFRAME 

RASSUEL 

RCCOLA 

RCSA 

SAP IV 

Analysis of 30 Building Structures 

Probabilistic and Detem1inistic Seismic Hazard Caiculations 

20 Frame Analysis Program 

20 Finite Element Program 

Finite Element Analysis ofStatic Stresses. Strains, and Displacemcnl' in Earth 
Embankments and Dams 

Finite Element Svstem 

Seismic Soii-Structure Interaction Analysis 

Analysis of Po re Pressure Generation and Dissipation During Cvclic or Earthguake , 
Loading · 

Geotechnical Finite Element Analysis 

Global Failure Analvsis by Weighted Finite Element Method 

Georgia Tech STRUctural Design Language 

Inclastic Damage Analysis ofReinforced Concrete Structure 

lnelastic Sta tic and Dynamic Analysis of Bridges 

Liguefaction Analvsis of Saturated Soil Deposits 

Complex Response A:1alysis of Soii-Structures Systems hy the Finitc Elemcnt 
Method 

Nonlincar Analv!'i~ ofVertically Propagating Shear \V ave~ in Horizontallv Lavcrcd 
Deposll" 

Seismic Analysis of Regular Highway Bridges 

Modified lterated Simulated Annealing Mcthod for Optimal Oesign ofBuildmgs 
Under Earthguakes 

Nonlinear Analvsis ofSegmentally Erected Cable-Stayed Bridges 

Non linear Earthguakc Analvsis ofBridgc Systems 

Non linear Dvnam1c Time History Analysis ofSingle Degree ofFreedom Systems 

Sta tic and Dvnamic Response ofNonlinear Systems 

Inelaslic Response Spectra for Single-Dcgree-of-Freedom Svstcms 

Optimum Design ofRemforced Concrete and Stcel Building Svstems Subjectcd to 
3-D Ground Motions and ATC-03 Provisions 

Optimum Design of 2D Steel Structures for Static, Seismic and Wind Forces 

Nonlmcar Structuml Analysis 

Linear Static ami Dvnamic Structural Analysis 

Analysis ofGeneral Slope Stability Problems 

Artilicial General ion of Eurthquakc Accclerograms 

Scismic Response of Soil Structures Using Finite Element Procedurcs lncomorating 
a Compilan! Ba~e 

3D Finite Elcment Analysis for Static and Oynamic Loads on Building Systems 

Reliabihty Analysis of Soil SI o pes Under Earthguake Loading 

Reinforced Concrete Column Analysis 

Reinforced Concrete Section Analysis 

Static and Dynamic Response of Linear Systems 

10/29/97 6:41 PM 



• nls e e Nationa!JnfOmwtíon ServicC' for Earthquake Enginecring 
University ofCalifomia, Berkeley 

Program Tille 

Earthquake Engineering Software 
97 match( es) 

JD-BASIS Non linear Qynamic Analysis ofThree Dimensional Base lsolatcd Structures 

JD-BASIS-T ABS Nonlinear Dvnamic Analysis ofThree Dimensional Base Isolated Structures. 

JDSCAS Three Dimensional Static Collapse 

ADAP-88 Non linear Eat1hguake Analysis ofConcretc Arch Dams 

ADINA Automatic Dynamic Incremental Non linear Analysis 

ALADDIN Computational Toolkit for lnternctive Engineering Matrix and Finite Elemcnt 
Analysis 

ANSR-1 Analvsis ofNonlincar Structurnl Response 

APOLLO Analysis of Potential Liguefaction of Soil Laycr.; for One- Dimensional Secpagc 

BASSIN Dvnamic Analysis ofBridge/Abutment!Backfill Svstems Subjected 10 Travclmg 
Se1smic Waves 

BIAX Analysis of Reinforced Concrete and Rcinforced Masonrv Sections 

BLOCK BASIC Programs for BLOCK Theory 

CAD RE Pro Finite Element Structural Analysis and Dynamic Analvsis 

CAL-9 1 Computer Assisted Leaming ofStructural Analysis 

CALREL Structurdl Rcliabihtv Analysis 

CHARSOIL Characteristics Method Applied to Soils 

CIT-SMARTS CTT Strong Motion Accclcrogrmn Transfcr System 

CUMLJQ Evaluation ofPotential for Liguefaction ofa Soil Deposit Using Random Vibration 
Procedure.s 

DAMAGE Assessment ofDamagcabilhty for Existing Builidngs in a Natural Hazards 
Env1ronment 

DRAIN-2DX Sta tic and Dvnamic Analysis of lnclastic Plan eStructures 

DRAIN-JDX Static and Dvnamic Analvsis of lnelastic 3D Stmctures 

· 'DRAIN-BUILDING Static and Dynamic Analysis offnelastic Building Stmctures 

DRAIN2D+NIEW2d Tnelastic Static and Dynamic Analysis ofPiane Structures 

DrainPro Post Processor for DRATN-2DX 

EACD-JD-96 Three-Dimenstonal Eat1hguake Analysis ofConcrete Dams 

EAGD-84 Eat1hguake Analysis of Concrete Gravirv Dams 

EAGD-SLIDE Eat1hguake Analysis ofConcrete Gravity Dams lncluding Base Slidtng 

EQLOSS Eat1hguakc Analysis for Pot1folio ofProoet1ics 

EQPACK Software and Databasc for Eat1hguake Engineering Applications 

EQRISK Evaluatton ofSites for Eat1hguakc Risk 

of 3 10/29/97 6:4 1 PM 



1 of3 

'.' 

Dc.sign 
lnformotion 

Projcct 
Overview 

Tcchnicol 
Background 

Rclerence 
Libr:.ry 'e,.· 

Tcchnicol 
Studics 

TC$1 
Program 

Scarch 

.... 1 ' •: " '~ ~ ~ • • •• 

-.. ,~~--. -.-. 

TEST PROGRAM. -
This section desctíbes veri1icatlon testing ot.tull;scale beam-column 
ccnnections, including simpJe·sttear ccnnections. bolted ccnnections. 
and new ccnnection ccnfiguralions developed as a resun of SAC 
Technical Studies and innovations by others. The overall test plan. 
loading protocol. and results'Of'SAC and other tests are described. 

. ·~ ·~ ... ~~ ....... 

: 

Tests Performed as Part of the SAC 
Steel Project 

The details of the Phase 2 test program are currently being finalized, and it is 
anticipated that the first series of large-scale beam-column connection tests will 
start within the next two months. 

Until that time, we are providing sorne interesting video of tests performed by 
Professor Chia-Ming Uang at the University of California at San Diego. These 
tests examined the behavior of full-size connection details similar to those in use 
prior to the Northridg.e earthquake. Dynamic tests of two specimens are shown 
here, and more video will be added as additional disk space is made available for 
this site. 

The tests shown here were sponsored by the National Science Foundation. 

Test 1, Full Side View (1.5 Mbytes) AV! Quicktimc 

Test 1, Close Side View (1.4 Mbytes) A VI Ouicktimc 

... 

23/08/00 5:~5 p~ 



. ~·····-

. :~ 

Test 1, Close Bottom View (1.3 Mbytes) A VI Ouicktimc 

Test 1, Close Top View (1.2 Mbytes) AV! Quicktimc 

-,_,_ 

Test 2, Full Side View (2.0 Mbytes) A VI Ouicktime 

Test 2, Close Side View (1.8 Mbytes) A Vl Quicktime 

Test 2, Close Top View ( 1.2 Mbytes) A VI Ouicktimc 

2 of3 ·· 23/08100 5:05 PM - . 



ALTERNATE TOP COVER PLATE CONFIGURATION 
FOR 

CONTINUITY PLATE 

COLUMN 

HORIZONTAL FILLET WELO 7 
~ -F r 

1 

1 

L 
~ 

~ 
1 

\_ COVER PLATE, T & B 

PLAN 

C.J.P. 
REMOVE BACK-UP BAR 
(STEEL OR CERAMIC) 
ANO RUN-OFF TABS 
SEE NOTE 1 

COVER PLATE 

BEAM 

WELO AFTER 
GRO OVE 
WELOING 
TOP COVER 
PLATE TO 
COLUMN 
FLANGE 

SHEAR PLATE 

'--- COVER PLATE 

C.J.P. 

ERECTION BOLTS --r 

REMOVE BACK-UP BAR 
ANO RUN-OFF TABS 
SEE NOTE 1 

NOTE 1. GRIND SMOOTH TO REMOVE STRESS RISERS ANO LAYER OF MARTENSITE 
FROM BURNING OPERATION 

ELEVATION 

CONNECTION DETAll .. )r-, v' ~.r~-
1 ~ l. 

_.._._._.__._._._..__._._._._..__._._._._ ~~r f~ 
Figure 4-1 Detail of Suggestcd Solution 

Welded Moment Frame Conneetions wilh Minimal Residual Stress, A.L. Collin and J.J. Putkey, Steel TIPS, Oelober 1999 1 O 



316 Chapler 

0.03 

e 0.025 
.g 
" o 0.02 
a: 
-~ -¡;¡ 0.015 
<tl 
a: 

,, 

1 - Engelhardt & Husain 
-. 2 - Popov & Stephen 

3- Popov, Amin, Louie & Slephen 
4 - Anderson & Linderman 

E 
<tl 
Q) 

00 

0.01 1 
0.005 ~ 

O ~~---::--':':'-"' /~ ----: -------:-------: /~ 
(a) 

u 0.03 

_g_ 
e 0.025 
g 
<tl o 0.02 
a: 
~ ¡¡; 0.015 

"' a: 
E 0.01 
<tl 
Q) 

00 0.005 

2222223333344 

IJ 20% web welds. 

1 - Engelhardl & Husain 
3 - Popov, Amin, Louie & Slephen 
5 - Tsai & Popov 

{b) 
1~ ra· o '-"-'l.J-'.L.. L 

3 5 5 5 5 5 S S S 

Figure 8.15 En¡::::elhardt and Husain's com¡)arison ofbenm plastic rotations 
ohtained in past test for (n) specimens with Zfl > 0.7G :md (b) specimcns with 
Z[IZ S 0.70. (Courtesy o{ M.D. Enf:elhardt, Dept. o{Ciuil Engineenng, Uniuersity 
o{ Tt!;ras, Austir~) 

earthquakc, one t_hat had apparently survived the earthquake intact, 
random inspection revealed severe fractures in nearly all beam-to
column connections in one ffioment·resisting framc. Typically. in thc 
damaged connections of that building;the tolumn llange fr:lctured-:lt 
the leve! of the full-penetration weld of the beam's bottom llange to 
the column, an·' ·¡,., crack propagatcd horizontally a short distance 
into the column nd then vertically toward the other Oange of the 
same beam (Figu. _ ~.16). 

Dcsign ot Ouclile Momcni-Resisling F ...• es 311 

Figure 8.16 E:wmplcs of Norlhridgc fr:~cturcs propn¡::::atin¡:::: through column 
l1.1ngcs: !:l) Column without stílfcncr, •vith fracture propn(.!:tlin¡; into col· 
umn wcb and \'CI tically townrd top flangc. 

Wilhin two months·, more than a dozen buildings with btittlc fail
ures of benm-to-column momcnt connections attributable to the 
Northrid¡;c eurthquake had been repo•·ted. This beca me a rather dcli
cntc issuc g-ivcn lhnt most building-s in which fractures werc discov· 
e red wcre st.ill occupied aftcr thc carthqunkc. A lirst spccinl AISC las k 
comrnittcc mccti!lg nllowcd rcscnrchcrs and prncticing cnginccrs to 
rncet :-tnd cxchangc informnlion (AISC 1994). Tcntntivc ¡novisions for. 
-,he rcpair of obscrved damagc werc formulatcd, and nlthough many 
poten tia! causes for thc problcm could be identificd, fl¡ilur<'•·"OHid not 
he conclusivcly expluincd. 
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Figure 8.16 Exnmples ofN011hridce fractures propagating through column 
f1•lnges: {d) C!oee-up view _of fracture shown in Figure 8.16c .. _ 

remained within the weld material, propagating thro;1gh ¡iart or all of 
the flange weld (type 1 and 2 respectively), or spread into the adjacent 
Jase metal (types 3 to 6). Cracks in the adjacent steel propagated into 
:he coiumn llange either vertically (types 3 or 4, depending on 
.vhether a piece of the column was completely pulled out in the 
>rocess) or horizontally by fracturing the en tire column nange (typc 5) 
md sometimes a significant portian of the column \veb (typc r;J. In 
;ame cnscs, cracks thnt extended into thc column web rupturccl lhc 
~ntire column section horizontally or wcrc found to bifur·cnte and 
>ropagate vertically·toward the-other·nange·of·the·beam in which it 
nitiatcd. In a few instances, crackiJ.Ig initiated at the weld toe nnd 
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Design of Ouctilc Moment-Aesisting F ~-~es - 321 

1 

propngnted through the llange hcat-affccled zone (typc 7),'and at lcast 
onc case oflomcllar tcnring ofa column llange has bccn reportcd (type 
8) (Bertero ct al. 1994). Exnmples of such damage are shown in 
Figures 8.18, 8.19 and 8.20. 

Thcsc cracks and fractures were frequently reportcd in the nbsencc. 
of similar dmnage to the top ll:mge. In a few buildings, therc werc 

'......( ,. \._m 
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TYPE 1 lYPE 2 

8--e·· ... _____ 8 ______ / .. t5··-. __ \ e .... ----· ~---------.. 
·. : : : : . . . 

... ............. . \ ............... ···_..' \ .................... .. 
TYPE 3 JYPE 4 TYPE 7 

,~ ..... -------···--... \EfF _ ... ··r· ....... LJ~------.. ..., 
\ . .. . :...__ i \] ( /_.: 

-..... -· .... -·· .... -·· 
TYPE S TYPE 6 TYPE 8 

Figuro 8.17 Typic::~l wcldcd IT;u\J.:c ond hultcd wcb bcam-tn-column conncclion in. __ 
momc11t. rcsistin¡::- framt:<~, with cln:.c-up vicw of notch-conditíon nt bockin~ har, nnd 
cig-ht typcs uf ICJlOrtcd No•thrid~c frnclurcs. (Courtcsy u{ /l. 1h:mblay, Dcpl. o{ 
Cwil HII!Jitll:criu¡;, Ec:t~le Polytcc:hllique, ¡\folllrcnl, Cn11aduJ 
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Flgur• 1.11 Examples of r lorthridge fractures propagatini throueh column 
f'!.mgea: Cd) Close·up vi e'' o( fracture shown in fieure 8.l6c. 

-~ained wiÜtin the weld material, propagating through part or all of 
'1 ·! nange weld (type 1 and '(: respectively), or sprcad into the adjocent 

:·e metal (types 3 to 6), Craclu in the odjocent steol propo¡;oted into 
; e column tlange either verticolly (types 3 or 4,. depending on 
,.:,ether a piece of the column was completcly pullcd out in the 
:' 'ccss) or horizontolly by fmcturin¡: thc en tire column tlnngc (typc 5) 
e, d some_t)mes a significant portian of the column web (typo 6), In 
·,¡·me CDSI!9·,--i:racks thnt extended into the column wcb rupturcd Lhc 
1:· !.ira column section horizontally- or wcrc foúnd lo bifurcnta and 

• ¡:ropogate vertically townrd the other tlun¡:e of the beom in which it 
i~ítiatctl. In o. fcw instonccs, cracki g initinted ut the weltl toe and 
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propndntcd Lhrougli ti1e tlnngc hcnt-affcclcd zonc (Lypc 7), a~ nt lcnst 
onc case oflamcllnr tcaring of a column flan ce has IJccn' rcporlcd (typc 
8) (Dc~tero ct ni. 1994). Examples of such damngc are shown in 
F1gurc. 8. 18, 8.19 and 8.20. 

T~ICSf' cracks and frncturcs were frcqt:enlly rcporl~d in the obs?ncc 
of Similar dnmage to the top tlangc. In a fcw IJulldon¡;s, thcrc wcr~ 
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perspcctive, the small unwelded gap between the edgo of thc bockup 
bar nnd the column nange crin be considcred n notch or crack that octs 
as n stress raiser, from wherk new c~acks can origina te ond propaga te 
into the weld or adjacent base metal (see Figure 8.21). This problem 
is further compounded if thd weld metal has low notch-toughness. 

Similarly, n large number br dcfects can exist in tho weld nmoiTtab• 
installed to ollow extensiort of the weld passes beyond the nonge 
width las required by the American Welding Society). HunofT tabs col
lcct the defccts commonly introduced by the starting and ending of 
cnch weld pnss in o zune removed from the nange. Jf len in pince, lhe 
wcld r·unoff lnbs provide nn opportunity fol' these dcfects, even though 
localcd oulside the Ounge, to propagate into the weld propcr. This 
propcnsity to crnck propagalion is further accentuated by the very low 
Chnrpy-V notch toughness of the E70T-4 elcctrodes (Figure 8.22) that 
wcre commonly uscd as filler metals in pre-Northridge welds 
l{auiTmnn et al. 1996). 

!.5.3.4 Base metal elevaled yield stress Many engineers ha ve resorted 
:o using A3G steel for beams ond A572-Grade 50 for columns to facili
_ate compliance with the philosophy of strong-columnlweak-l>eom 
lesign. Thc use ofGrade 50 steel for columns also increases the panel 
:onc strength, minimizing the need for doubler plates. However, a sig
•ificant incrense in the actual yield and ultimntc strengths of the 
lnndard A:J6 steel produced in thc United States has been observcd 
•ver thc ycnrs, in spite of thc absence of changes to the steel grade 
pecilicution itsclf. This increasc is primorily duc to changos in thc 
teel-mnkin~ process in tlie 1980s, when integ'raled milis were 
eplaced by mini-milis that use highly efficient electric are furnaces to 
•roduce stcel shapes from scrap steels. SSPC (199~1 and SAC (1995b) 
eports average yield and ultima te strcn¡;ths of 338 MPa (49 ksi) and 
75 i'v!Pa (119 ksi) for A36 sted, and mnximurn yield sto·cns-ths 1\s hiG"h 
s ·196 MPa (72 l<si), ns shown in Table 8.1. Sorne stcel producers ha ve 
lso introduced dual-certified steel, which is steel simultancously in 
ompliancc with all the minimum chemical and strength require
lents of IJoth A3G and A572-Gratle 50 steels. TI1erefore, en¡¡Ínecrs 
•ho assume A36 steel properties for the design of beams may seri
llsly untlcrcstimntc thc bcom nongc forccs octing on the groovc 
·elds, and unintentionally select welds wenker thnn the base metdl, 
'thc contmctors supply steel wilh yicltl slren¡:th iri excess of350 1\!Pa 
iO ksi).'Furthermore, lhc in tended stron~:-cnlumnlw~ak-l>eam design 
"'Y in praclice be a weak-columnlstrong-beam system if thc yield 
rcngth of thc beam sub~tantiully exceeds the nominnl volue. r' 
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Figure 8.22 Churpy-V notch test rcsulls on three diffcrcnt t~·pes of wel~ filler . 
mctnl. ff'rom Modcrn Stecl Construct10n, \'<Jl36, No. l . .'\chiCUing dr~ctde behnvror 
a{ momcnt connecttons by E.J. Kau{mann t!t al., 1996. IIJitlt permiss1on from the 
Americnn Instilute o( Steel Construction) 

8.5.3.5 Welds stress condition The ultimate stress applied to the weld 
of the benm llange can be estimated if ene nssumes that the bolted 
wcb cnnnot transfer bending moments. Indccd, researchcrs hnve 
observe<! that web balta typically slip during tcsting, leaving the 
stiffer wclded llanges alone to resist the total npplied moment at the 
connection (Popov et al. 1985, Tsai and Popov 1988). As a result of 
the incompatible stiffnesses of the bolted web and the welded llanges, 
the connection resistance is reached \Vhen the llanges reach their ulti

.mate tensile stress, Fu (Figure 8.23). 
As a result of strain hardening, beams will reach bending momcnts 

of 1.2 to 1.3 times the actual plastic moment, ,u;" at thc required 
plastic rotations, and llange fracture will develop unless: 

(8. ¡ 7) 

where A; and tr are, re .. pectively, the area and thickness oF a beam 
llange, el is the beam depth, and F;" is the actual yie!d stress of the 
beam. Assuming that the plastic section modulus of the llanges alonc, 
Zr. is approximately 70 percent of the b_cam plasticm~dulus, _z. the 
ratio ofF;" ove e Fu needed .to develop stgmficant plasttc_!()tatwns. ts 
givcn by: 

. 
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TABLE 8.1 Statislical Yield and Tensile Propertíes for Structural Shapes Based on 
Data Reported by the Structural Shape Producers Council (SSPC 1994) 
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Stztistics 1 AJ6 Stccl 1 Dual Grade 1 A572 Gr:~.de ~o 

Yield Stress (k si)" 

Specilied )6.0 so 50 

Mean <19.2 55.2 57.6 

Mínimum 36.0 50 50 

Maximum 72.4 71.1 79 S 

Standard deviation 4.? 3.7 l. 1 
Mean plus ene standard deviation 14.1 ~8.9 62.7 

Tensile Stress (ksi)" 

Specificd 18-80"" 65 (min) 6S (min.) 

Mean 68.5 73.2 756 

~linimum SS O 65.0 6S.O 

Ma'tir.1um SS 5 80.0 104.0 

Standanl dcvi,llion 4 6 J.) 61 
Mean plus one standard deviation . 73.1 76.5 S 1.8 

Yicld/T cr.sile Ratio 

Spcciticd 0.62 (m.l.."t.) O. 77 (m~•) O. i7 (m a.'\:) 

Mean 0.72 o 75 0.76 

Minimum o 51 0.65 0.62 

Maximum o 9) 0.92 0.95 

Standard dcviation o 06 o 04 o 05 

Mcr;n plus onc st:mdnrd dcvi;uiun o 78 o 7!.1 o 81 
-ll:n 6KJSt.u • 

•• No ma.ximum (..,... sh•rcs he~VieJ thl.ll J261hffl. 

F'~c:t O. 8.1Z 
--5~~0.6 
Fu Z 

18.18) 

Given thnt the nwan ratio of F;c'IF,, for currcntly nvailablc stccls 
has been reportcd to vary betwcen 0.72 and 0.76 (SAC 1995a, SAC 
1995b), as shown in Tnble 8.1, it may not be possiblc to relinbly 
develop the required plastic deformations in benms, even with perfect 
groove-welded conncctions. 

11.5.3.6 Stress concentrations The nbsence of conlinuity pintes opposite 
lhe bcarn llanges in a column· produces stress conccnlrnlions in the 
flangc nl'ar thc column wcb (Figure 8...1). Sorne cnbrinccrs have also 
allegcU tk1t this slrcss concentration cnnnot be climinated by the 
audition nf tltid< continuity pintes <Allcn ct ni. l!l9~l. Note that the 
use of nverly thick continuity pi ates will gencrally requirc largc welds 
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o 

d-I¡ o 

o 

o 

Mult = ArFu(d-tr) 

= A1(d-t1)Fu 

=ZrFu 

Figure B.2l Frcc-body diag--rnm for sirnp!Hied moJel of conncction strcn¡.,rth. 
(Courtc~y o{ M.D. En~;elhardt, D~tpt. o{ Civil Engirwt!ring, Uniucrsity o( 1i:::ta.'l', 
.-\ustirl) 

that will introduce grealer residual stresses iri the connection: 
nnother condltion conducive to crack initiation. 

~-~~~- ;., 
8.5.3.7 Effect of triaxial stress condit;.;~s Ttiaxi31 stress conditions cnn 
ha ve an advcrse effect on the ductility of stee!. This is illustrated in 
Figure 8.2-1 in a compnrison ofthe l\lohr circles for stecl elements with 
free or constrained laternl deformntionS when they are subjectcd to 
uniaxial yicld stress (lllod[:elt 1995a). 

As described in Chapter 2, yielding requires the development of slip
planes. For a steel element unrestraincd lnternl!y and subjected to uní
axial stress, ductile behavior develops when the shear stress 
equivalent to the uniaxial yield stress is exceedc.d. For a steel with CY,. 

= CY3 = 350 MPa (50.8 ksi), the corresponding yield shear stress is 175 
i\IPa (25.4 ksi) from Mohr's circle (Figure 8.24). The corresponding 
axial strnins, obtained from the classical equutions of elasticity (Popov 
1968), using a value ofPoisson's ratio, ¡t, of0.3, are <3 = CY3 / E= 0.00175, 
and <2 = <t= -pCY3 / E = -0.00053. However, if the same axial strain 
<3=0.00 175 is applied when lateral deformations of the steel element 
nre fully rcstrained (i.c., <2 = <1 = 0), the resulting stresses are: 

.. ---- --- .= 

E((l- ¡.L)EJ + ¡.LE2 + ¡.LE¡] 

(1 + ¡.L)(l- 2¡.L) 

(200000) ((l. O- 0.3) (0.00175)] 
.. - (1.3)(0.4) 

= 471 MPa (68.3 ksi) 
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Figure 8.24 Compnrison of trinxinl strcsses in unrcstrnincd :1nd rcstn:tincd stccl clc
ments. (A.dnptcd from Blndgctt I99.5u) 

cr~ = 

JJ3 

E[,lfJ + (1-¡.Li<., +¡.LE¡] 

1 1 + ¡.L 11 1 - :2¡.L 1 

(200000) (0.3 10.00 175)1 

( [.3)(0..1) (8.!9bl 

-:-

= 202 MPa (29 3 ksi) 

''t ::; 
E[ ¡.LE;¡+ ¡.LE2 , 1!- ¡.LlE¡] 

1 1 + ¡.Llil - 2¡.L) 

1200000) 10.3 (0.0Ul75ll 

IUII0.-11 
=202M Po 129.~ ksil 

... (8.19cl 
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Dolh strntegies cffectivcly move the plastic hingc away from the 
face ofthe column, thus avoiding the aforcmentioned problems relatcd 
to the poten tia! fragility of groove welds subjected to trinxial stress 
canditions. Other solutions that ha ve bcen proposerl, ·such as purely 
metallurgical strategies and friction energy dissipation concepts, as 
well as outright different design approaches that m ay emerge, couíd 
also win acceptance as confirlence is gained through furlher rescarch. 

Target beam plastic rotations of between 0.02 radian and 0.03 
radian hnvc been used to date lo evaluate the pcrfonnance of diffcr
''nt connections. These limits may be cxcecded in builclings located 
adjacent lo a mnjor active fault systcm, and they may be excessive for 
buildings located in other seismic zones. However, for the purposc of 
thc following discussion, satisfactory performance requires that a con
nection can achieve plastic rotations of0.03 radian without exhibiting 
strength dcg¡·adation of more than 20 pc1·cent of the plastic moment, 
pcr the acceptance critcria suggestcd in SAC Intelim Guidclines 
(19950}. Note that, as a minimum requircment, it is recommcndcd 
that experimental validntion of proposed connections be done in ·cam
pliance with the ATC-24 loading protocol (ATC 1992). 

ll is noteworthy that no proposed dctail has achieved the status of 
prequalilied connection at thc time of this writing. Explicit design rec
ommcndntions cannot be formulated from the limited test dntn col
lected since the Northridge earthquake, and the render should 
interpret lhc following information with coution. There is no delinitc 
nnswer eilher asto which of the proposed conneclions is thc most cost 
ciTcctive. Heliable cost comparitions will need to account for cost of 
connections, royalty fees for proprietary systems, and inOuence of 
the connection detnil on thc weight of the steel frame and the cost of 
the foundations. 

8.5.5.1 Strengfhening strategies: cover plates, ribs, haunches, and side 
plates A number of strategies ha ve been proposed to mnke the con
nection stronger thnn the benms framing into the connection. Cover 
pi ates. upslanding ribs, si de plates, and haunches (Figure 8.25) ha ve 
been implemented, and are briefly reviewed below. These should be 
implementcd in conjunction wilh the use ofhigh toughness weld filler 
rnet<:l, bettcr welding pr<>ctice, and high-qunlity inspection. Note that 
even though rernoval uf lhe backup bars and weld runoff tabs u id not 
ameliorntc performance noticeably in the tests oí pre-Northriclge con
nections, the arguments prcsented earlicr regarding the nolch effect 
created by the backup bar are compclling, and their removal is rec
ommendcd. Alternatively, a fillet·weld applied between the backup bar-~·· 
and column flange could be used to sea! the cracklike gap dcscribed in 
Section 8.5.3. 
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Top Cover Plata 
(Tape red) 
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ALTERNA TE 
CONFIGURATION 

Frame Beam 

Bottom Cover Plate 
(Rectangular) 

(a) Cover Plata 

Frame Column 

Frame Beam 

(e) Side Ptate 

Upstandrng R1b 

(b) Upstanding A1b 

Frame Colurnn 

lrom WT 

(d) Haunch 

Addilional 
Top Haunch 
(Aiternate) 

Framo Beam 

Fl~ure e 25 E;~omples of momcnt conncction!l per strcngthening stratcgics. (Courte.~y 
o/ M D. /!.'ngf!!hardt, Di!pl. o(Ciuil Engtneer111g. Uniuerslly o( Texas, Austtn) 

Thc use of beam strengthening schemes to rcinforce beam-to-col
umn connections has the advantage of relocating the plastic hinge 
away from the column face, nnd the following disadvantages: 

• lncreasing the beom momcnt(s) at thc face(s) of the column, 
thercby increasing the column size to mnintain thc strong-col
umn/weak-beam system 

·--
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Figure 8.26 Momcnt connections with covcr pintes: (o) Dolted web (spccimen AISC-3A), 
(b) F'ully we\Jcd web (specimen NSF-7). (Courtesy o{1\l.D. Engelhardt, Dept. o{Citnl 
Engrnttering, Uniuerslly o( Texas, Austin) 

----------.. - --- ·---- ---. --.-
Note thnt for the AISC-#13 spccimcns, a Wclding- Pioccdurc 
Spccilicntion was written and cnforced, whcreas for the AISC-#A spec
imens, the welder wns permitted to weld on the basis of his cxperience. 
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Figure 8.27 Typico.l groovc weld dctnils nl top nnng:e used for moment connrction 
streng:lhened by cov<:r pbtcs. (Courtcsy o{ M.D. Engdhardt, D.:pt. o{ CiL·Il 
l·.:ngwceriny, U~tiiJr!r!>ily o{ Tt:ms, AustwJ 

'1\vo differcnt welders · executed the AJSC-3A and 3!3 speéimcns; · 
both wcrc uncomfortablc with thc setting recommcndntions from the 
electrode manufncturers. The Welding ?rocedure Specification was 
enforced for spccimen AISC-3B, but the wclder of specimcn AISC-3A 
increased the voltage and current of the welding machine lo enhancc 
workability. Metallu•·b>ical study of the groove welds re\'ealed the 

SOOOiir====::;-¡--¡--~~--~---:-~-
4000 1-1 Spcc NSF-7 1 1 _ .4· 

~/ 
3000 

1 
E 2000 

z 1000 
6 
e: o 
QJ 

E -1000 o 
::::; 

-2000 h 

/ 1 ( 
/I/ 

lt-1-?l-l/----Jt-1-J/-tl-r/-----j 
Hl----11---,t~ 1 j hf7 
1 1 

1 

-3000 +-
-4000 

-5000 
·0.04 ·0.03 -0.02 -0.01 0.00 0.01 0.02 0.03 0.04 

Ptastic Rotation (rad) 

Figure 0.:26 Mmncnl conncction with covcr plotcs ond fully wcldcd wcb (spccimcn 
NSF-7): (n) Hystcrctic bchovior. (/'arta and b courleq t)(M.lJ. J:.'ncdhanit, Dcpt. o{ 
Ciuil E11¡:irll'cri111!, Uruv.:rsity nf1'cxas, Austin) 
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Figure 8.29 Hyslf -~ behavior of moment connection with bottom Oan!;'C haunch, in 
tenns oflood ve\ m tip dcOection, and specimer. state at tirst cycle o( -7.0 
inchcs tip deOecti h specimen consists ofW360x262 column (WHd76 in U.S.' 
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Whitlu\cer ct al. (1995) rcported ndcquute pcrfmmnnce ror pre
Northricl¡;c spccimcns rcpuircd and strcn¡;thcncd by thc addition of 
t:;an¡;..!lar T-shapcd haunchcs to both top ancl bottom nangcs. Panel 
zone yiclding was substantially climinutcd in the strcn¡;tb.ened spcci
mcn nnt! signHicnnt beam plnstic rotations were obtnined (Figure 
8.30). Howevcr, with fuilure dcflncd as the point at whirh lhc resis
lance clcgraded to SO pcrccnt of the nwximum valuc, boam plnslic 
rotntions of 2.7 percent wcre rcached prior to fnilure. 
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Hybrid conr.{!ction3 with cover pi ate rcinforcemcnr. of ~he top !lallge 
1nd haunch reinforcelt1ent cf the boltom f1.:1nge ha ve also been con
,:;icJered. Exceilent performance \'-'O.S obtair.ed for a pnrt:cuhr conCi~l
··:--.~.ion and dct.liling fFi;;t~rc 3 31). F0r thi~ pétnict:br c:csig-;1, t!1e 
. ·~·er plate wa~ shorv,•;,~!d~U to the beam ,vü_h 3 fillet welci, and only 
.e cuver plate (not the beam top H2nf:e} \'-/as g-n .. ove '.\'~!cied to the col

. :"ii.r.; t~1e ha12kup L•2.::- was lcft in po:;iti·.:;.r. ·.•;it~l a c!ost!re fiilet weld 
.. ·r.)e! ~111d Uang 1996}. 
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t:.-.; .1~ hb¡:e luca':.:ou -:~nd &~~'=:mr:n .st:au: nr 01bth cyc:e ,;i +3 . .5 inche~ tip cieOcclion. 

·:-·~~·y o{ M.S . .:okerst, Fore!l/ El::f!)s::r .E:n:J:'Ic:r!T:i ;.,:., :"'n11 -~·,.,:mci;."·c.·.l 

l. 
" 

Design of Ductile Momeni·AesisHng F· 3-.19 

In summ~1ry, the avnib.ble experimental data suggcst thnt using 
triangular T-elwped haunches is an cffective means by which to 
str~ngthen a conncction. Their hi~h redundancy nlso contributes to 
preserve goo'l plastic behavior if onc of the full penelralion groove 
welds bils. However, haunches are expensive to construct, ancl the 
top hounch, when present, can be an obstruction above lhe floor 
leve!. 

Slrnigl1t haur.ches h3\'e bccn proposcd as n more economic'li nit~r
nntive soiulion (Unng and Bondad 1995). The direct strut actiun thnt 
dcvc!ops in s!oped hat!nch !lnnges is not possible in this altcrnative, 
nr~d thc bcnm fbngc force must be trnnsferred to the haunch f1nng~ 
vin shcar in t!w h ... n..1nch '.\'P.b. In ~he spc:cime:n tested, stress concen
trntivn ~t the free end of thc 11aunch fr;_:ct:..trcd thc wrld bctwccn Lhc 
bcnm il:lng~ nnrl haunc:1 web at thn.t free cnd (Figure 8.32}. . ..\ddititw.al 
Bliffeners u.t the free erul of the hz.nnch to ti e thc beam and hr!.unch 
togct!Jcr, or the u::,c of a .sioped free .:!nd to reduce the strc~.s t:•1nCc!1-

trntion, might b~ c!fccth·c- in prcvr:nt:r.g the ob.::;c!-vcd fracture, hut thc 
ad']C]ll<lCY of such cnhance:nents must be vnliclntcd by tcsting. 

8.5.5.1.3 Proprietary Side Plates Lir:1ited tests of the sid!!·plnte strategy 
ilhtst!":ited in Fi~ure S .. ~Sr. have shown poor in~}~-¡:-;tic bch:r:ior. 
I-Iowévcr, nn nltenwtive design using brge side platcs tlwr. cxte:ncl 
ovcr lhc fctll bcnm depth hQs been dcmonstrated to be efTccth·e. ~lar~ 
dctnils on this propriotnry detnii cnn be found in Nclson ( !995). 

Flg~,.or') 11 :!2 ;.'rud~trc !-.etwl.'C!l strni::ht ha•mchcs ::.n:l bcnm hnll•.>ir. llnn¡;c at thc ftcc 
cnd ul thc hqunch and k·;:lll tcp t1:m~c loc::.l hnckling. 
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Figure 8 J4 ll;¡dius cut fbngr profile momcnt conncction (a) Spccimcn 
!>late at romplclion oftcsl. tJlarts a e cor~rtc:t:y o{ .\l.fJ. J..'rz¡:dhardt, D(·pt 
o/ Ciu.J Eng111~a111~, UmuuHty 11('/:·ws. t\IISilfl) 

Po¡¡ov ;J,,d Pinkncy 1969. Elnilsni nnd l·:l~hazouli 199·1, flndziminsky 
and Azi1,innmini 1986·, .-\stnnch ct ni. 10S9, Leon ct ni. 1996, Sarraf 
nnd Dn¡ncau 1996), :1nd much atlclition:ll work is nccded. 

Fully ri¡;id bnltcd connections m ay h·~ difficult, if not irnpossible, to 
implcm· nt for dccp benrns framing into hcavy colurnns using cur· 
rcnl1y a~ndablc hi:.;h·slrcngth bolts. Bullin¡.; slrnll!gic~ are casic:r lo 
implem~nt for se m ir igid connections, whosc stren¡;th, stiiTncss ;_111J 

tluctilil~ at·c g:ovcrncll by thnl of thc co11nccting: elt.•nients. Scrnirigid 
conncctfons are oftcn cnpnblc or cfey_clüping plasti..: Jnbti~J!lS of 0.0:1 
rndinn, as .shown in Fiburc 8.:35 for an c:<isting' rivetcd conncction 
rctrnfillct1 Lo dt:vclup a ductilt: scmirigicl hchaviur. Sernu·i~::id conncc· 
lions cnnul~o LH! cnsily rcpnircd ifncct·~s;rry followint: an e:' '•wl<e. 
Howcvcr. Lhc lowcr sliffncss of scmid¡;id conncctions wrth ct lo 
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fully ri¡;i<l connections will rcr¡uirc stiffcr (nnd hcn,'Íer) benms nnd 
tolumns to comply with codc-specificd clrift limiU nnd thus lnr¡¡cr 
benm·to·column connections. 
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8.5.5.5 Toughness·raled weld filler mela! Sorne cngincl'rS hnve ;,JlJ·ih
uted nwny of Lhc Norlhndc:cJ;lilurc:i lo tlw ln~v fr·;1cturc loughncss of 
thc wcld metal' uscd in 'groove wcldcd conncctions (doposited with 
E70T-4 clcctrodcs) nnd wcld dcfccts (sud> ns thosc froqucntly found at 
thc miJwiJth of bottom llnn¡;c, on runoiT tabs, ele.). In particular, 
inadcquntc wciJ root penetrntion frcqucntly occurs ncnr thc wcb wcld 
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Flgur• e.•O Duired plaslic e •llap~te mech11nism in post·Northridge ductile moment 
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tmd Uesign o( Sted Mumenl Frames, SAC Joinl \~nturt, 1995, wltl• pl!rniiSSIOrt) 

10t pcrmiltcd if it requireS extr.apoJatiOO Of test data to C:Onncctions 
1aving bicgcr structural scctions or difTerent material ¡;1 operties, 
Nclding moterinls nnd processcs, construction sequence, relative stiff· 
1esses nnd strcngths of bcams, columns, and panel zones, etc., and 
nay require spccial permission by the building olnciáL'For quolilica
ion by tc:;lin~. tho connccliun must he suhjcCtcd lo numcroua cyclcs 
,f inelastic deformalions per the ATC-2·Hesting protocol ót equivalent 
ATC 1992). A connection is deemed ricceptable if il con susto in a min
.mum beom plostic. rotation capacity_ of 0.03 radians for ot leost one 
:ycle without strength deg-codation to less than 80 percent of its plos-
·.ic nloment. · ·,¡ 

3. For strengthened cor.nections, assume that plaslic hinges will 
orm al .lb/3 from the toes of hau~ches or vertical -ribs and d•/4 
>eyond the ends ofthe cov<-c·plates (F.igure 8.41), where db is the be u m 
~e;>:h, unless test data suggests otherwise. F:or weakened scctions, 
plasuc hinges can be assumed to form at midlength' o.f lhe reduced 
'langes having circular or straight cut polterns or at d•/4 toword the 
·olumn from that middle point for ;;¡periid rccluccd nanges, unlcss test 
hlta ~uggests otherwise. This assumes that tot01l lcngth of a rcduced 
;ection is approximntcly O 75<1• to db and that nan¡;e rcduction stort! 
•t d•/4 from the column face. \ 

4. Determine the probable plnstic moment ot the plostic hinge loco
;ion, as: 

1/ 
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F•gure B 41 A~!>urncd loc:Hion of plastic hin¡::e locntions for thc Jcsicn uf post· 
Nurthrid~l.! UuLlilc 0101nL'fll l"c!SI:.lilll: r, :une:!!, in licu nf vnlucs suppnrlcd by C:<pcti· 
mentol! C\·¡Jcncc. fAdnpt.·d ,.,.,,. In ter un Guufclincs: Evnluution. n~JUiir, 
MoLhlicnlton~. llflt.l Dc:oo•.;n o( Stccl Al111ncnl Fr:mJCS, St\C Juwl \hu un:. 19!/!i.) 
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whcre z. is thc bcam's plastic modulus, f3 is a cocfficicnt thnl nccounts 
for the probable material yield strcngth, strain hardening cffects, and 
modcling unccrtaintics, and ¡r is :J. similar coenicicnt thnt nccounts 
for only thc l:1st two cffccls. In light ofthc Jata prescntod in Tablc S.!, 
it i_s recommcndcd that the spccilicd yield stren~h. F,. (¡,, t:Jken as 50 
ks1 (345 M Po) for A36 stccl, dual-ccrtified steel, and A572 Grado! 50 
steel. Likewise. the actual steel strength, ¡7:r', should he takcn ns 5.5 
ksi (380 MPnl for all those stecls. SAC (199'7) su¡;¡:csts that{J he t:okon 
os 1.2. This lattcr value corrcsponcls to thc product of a 1.1 factor lo 
occount for yicld strcngths in cxcess of the specificd values .1nd n 1.1 
factor for stroin hnrdcning effccts. Lil<cwisc, {J" is 1.1 lo nccount for 
strain hnrdcning cffccls. Note lhot SAC (1995b.) rccommcndcd tli¡¡t 
the fJ ond P" be rnngnificd !Jy n rnodclin¡; uncertointy factor approxi
motcly cquol to l. 16 (to !Jc token os 1.0 instend whcn quolificat.iun 

~ ·t 
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tcsling was lo be perfonncdl. This was intcndcd to encourage engi
ncers lo rcquirc quulificntion tcsting, but it hud the unfortunntc·en·ect 
oC lending somc enbrineers lo design cxcessivcly large connections hn.v
ing · ft!alurcs not conductive to good behnvior. This muJeling unccr
tainty factor was thereforc droppetl by SAC ( 19\l?). 

5. Calculnte the shear, i'p• acting atthe plastic hinge locations, a• 
well as the moment al the column face, M1, and col u m~ centcrline, M,, 
uccordin¡; lo the cqudibriun~ cftu:ltion~ sho~vn on the icspective free-
body-tliagrams of Figu•·e 8.42. ,.. . . , · . 

ti. Promote strong-columnlweak-bcam by satisfying thc following 
equation at cnch bcam-column joint: ·· l 

" . ' .. ~~;; ~ ZJ,, = I z,(F,>' ::') "'5)t, (8 211 

whcre M, is delined. in ·slep 5 ab~ve, and all other lerms ha ve been 
dclined following Equation 8.1. Reco!i-rli:ii•ig tl)ut·tni!I appronch ·can be 
conscrvative for connections havin~ J.cep panel zones; SAC (1997) pcr
mits. thnt the su m of coh1 mn momcnts at lOP, nnd' bollo m of the panel 
zon~ (but slill obtained frnm the free-body din~rams of Figure 8.42) be 
sub:;tituted for ~l\1/c in th.e abov~ equation. The effcct of u neven stiff. 
1ws:s distribution between lop and bottom columns that can rcsult. 
from the use of a nons:nn metric conncction (e.g., cover pinte on lop 
11Jnge, haunch on bollo m Oange) musl al so be considered. 

7. Design the panel zones using Equations 8.7 and 8.15, and <lM = 
~--'fr. Although SAC (1995b) pe~mits JM = !:0.8Mr, in an allcmpt lo 
c.lcvclop encr~;Y dissipnlion in holh lhc p;.ncl zoncs nnd IJC3tnS, cxpt!ri· 
li1cntal obsertations indicutc Lbat untct·tainlit:s in 'lruc material 
strengths make the in tended sharing ori plastic rolalic'n between the 
he :1m nnd panel zone impossible lo contrcl. For e:<ample pnnel zones in 
coiumns with weaker than avernge yichl, va lucs would ~wve lo provide 
all uf the required hysteretic energy diss•p:lllon 1f couplet! wilh be:.ms 
having stronger than avcr~ge strengths, ami vlcc ver~~a. Pat:1el zones 
can be very relinble energy dissipatm·,., but lhe kinking of column 
tlanges al large panel shear strain defon¡nations generales complex tri
ax.iul ~lress conditions ami possible fracture al lhe beam tlnnge wclds. 
This kinking can be particularly severe in columns with thinncr 
tlanges, with unknown conscqucnces. For those reason:;, it is suggesteJ 
lo minimize panel zone yielding, and JM = LM¡ is preterred. Although 
this stcp will concentra te plastic hinging in lhc bcams, some panel zone 
yi~lding is still possible (up to 4y

1 
in principie) if Equation 8.15 is used. 

Beyonu those specinl stcps dueto lhe unique choice of plastic hinge 
locotions, the ol.her convcntional dcsicn issnes, such a:t-compliance lo 
drift limits, m\}sl bo addrcSsiJd in thc usuul manr.er by ihe. desit;ner. j 
Likcwiac, D proper: moJ"l of lhO structurc must be fortnulatcJ ft•r 
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localton will shilt and L' J 
must be adjusled, 
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taking the su m ol mornents ,:¡ IJOUI ~A N :: o 
Vp=(Mpr+Mpr+P L'/2 + wl'>/21/L 
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Cuucal SKI•on al Column Faca 

(b) 

Floura 1 ... 2 Dc1ic:n o( pnsl·Nurthrid¡;e duclllC momcnt rL·~ishng frumc~: (al Frce·hody· 
dm.:r(lm to cnkulate thc:ar at r•líla&lic hiu~es ond ( bl Frcc·body·tlingroun• Lo culculutc 
mumcnLI ut colu.nn face 11nd culumn ccnlr:rlinc. 1 F'rom lntcnrn Cuuh:IIIH!II: 
~~~~lu!rtum, ltcpnlr, Modtficnliun•. ond l)e~:~iJ.'ll of Stcoel Monwnl f'rnmt!d, S1\C Joinl 
Vct~lun, 199~. ,,,,,J. 1"-'r'"'"'w'rl 


