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Capítulo 1. INTRODUCCiÓN 

1.1 ANTECEDENTES 

Los sismos son movimientos vibratorios de la superficie terrestre, causados principalmente por la 
liberación repentina de energía debido a una dislocación o desplazamiento en la certeza terrestre. Los 
sismos de mayor magnitud e importancia son los de origen tectónico, los cuales se generan por el 
corrimiento de cierta área de contacto entre las piacas Iltosféricas. La energía de los sismos se libera 
principalmente en forma de ondas vibratorias que se propagan a grandes distancias a ~través de la 
roca de la corteza. El punto subterráneo en donde se considera que se inició el movimiento se conoce 
como foco o hipocentro, y su proyección a la superficie se le cOl1oce como epicentro. ? 

Se ha observado que la mayoría de los sismos ocurren en las zonas de contacto entre placas 
i¡tosféricus adyacentes; muy pOC0~ uet: 1~(: t': i1 el ¡::ter!·;), dejes b;o::¡ ij'2:3 r;:::; irlt)s d? !~ Irlo::fc:<!. Por ct:·::; 
lado, aproximadamente el 75% de los sismos suceden en "Ias zonas de subducción en ios bordes 
continentales y en los arcos insulares situados en !a periferia del Océano Pacífico, zona conocida 
como Cinturón Circumpacífico. 

En México, la mayoría de los sismos de gran magnitud ocurren por la subducción de la placa de 
Cocos con la placa de Norteamérica, a pocos kilómetros de las costas de Chiapas, Oaxaca, Guerrero 
y Michoacán. 

Los dos parámetros más importantes para designar el tamaño y la fuerza de un sismo son la magnitud 
y la intensidad. La magnitud es una medida cuantitativa del tamaño del evento, relacionada con la 
energía sísmica liberada durante el proceso de ruptura en" ~ falla; es una medida única e 
independiente del sitio de observación. La escala de magnitud más conocida es la de Richter o de 
magnitud local, ML. Existen otras escalas basadas en registros de diversos tipos de ondas, siendo las 
más frecuentes la magnitud de ondas superficiales, Ms, Y la de ondas de cuerpo., Mb. Posteriormente 
se desarrolló una m~nera más directa de medir la energía disipada en un sismo, denominada 
memento sísmico, Mw,' en donde se considera la rigidez del terreno y el área de ruptura. 

Para fines de ingeniería, interesa tanto la magnitud del sismo como sus 'c ;ectos en los sitios en donde 
existen o se van a construir las edificaciones. A esta última característica se le llama intensidad. En 
general la intensidad decrece conforme nos alejamos de la zona epicentral. La escala de intensidad 
más utilizada es la de Mercalli modificada, la cual va del grado l al XII y depende de la medida 
subjetiva de cada observador, según el sitio. 

'~1 
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1.lntroducción -------

Los aparatos para medir la intensidad sísmica de mayor importancia son los acelerógrafos, los cuales 
proporcionan la variación de las ace.leraciones con el tiempo en el sitio en donde están colocados, 
mediante registros o acelerogramas. 

El movimiento en la superficie del terreno en un sitio dado puede diferir radicalmente del que se tiene 
en la roca base, debido a alteraciones en las ondas ocasionadas principalmente por efectos 
geológicos, topográficos y de rigidez del subsuelo. A estas alteraciones se les conoce .como efectos 
locales, y en los últimos años han conducido a la microzonoficación sísmica dé las áreas de 
asentamientos humanos. La presencia de estratos de suelo blando altera significativamente las 
características de las ondas sísmicas; se filtran ondas de periodo corto y se amplifican las de periodo 
largo y, en general, la intensidad sísmica va a aumentar en este tipo de terrenos, teniéndose así 
mayores daños que en terrenos con suelos firmes. 

Un lugar en donde los efectos de sitio son extraordinariamente importantes es el Valle de México, ya 
que a pesar de que se encuentra en una zona de peligro sísmico moderado (zona B, según la 
regionalización de la República Mexicana hecha por eFE), las condiciones geológicas particulares de. 
ésta zona producen una ampiificación de las ondas sísmicas en toda la región debido a los estratos de 
arcilla compresible que existen en las zonas correspondientes a los antiguos lagos. 

El movimiento sísmico del suelo se va a transmitir a los edificios generando fuerzas de inercia en las 
masas de la estructura, poniendo en peligro su seguridad. Las fuerzas que se van a inducir en el 
sistema no son función únicamente de la intensidad del movimiento del terreno, sino que dependen 
también de las propiedades de la estructura. Los movimientos del suelo son amplificados en forma 
importante por la vibración de la estructura, de manera que las aceleraciones que se presentan en la 
misma pueden liegar a ser varias veces superiores a las del terreno. El grado de amplificación 
depende del amortiguamiento propio de la estructura y de la relación entre su periodo natural de 
vibración yel periodo dominante del movimiento del suelo en el sitio de interés. 

Para sismos moderados, la estructura, normalmente, se va a mantener dentro de su intervalo de 
comportamiento elástico iinea!;sin embargo, conforme la intensidad de la excitación aplicada al 
edificio aumente, se van a generar cambios en las propiedades dinámicas del mismo, las cuales van a 
aiteíai su respuesta; ei ·· ;;o; (i~ultar(l¡ef1to~ del;; . r-r. ~8~ : !i!:ea!, la ' rigjdp~ ' tiende a- disminuir y el 
amortiguamiento a aumentar. La magnitud de estas modificaciones va a dápender en gran medida del 
tipo de sistema estructural así como de los materiales utilizados. 

Existen una gran cantidad de materiales estructurales, con diversas propiedades físicas y mecánicas. 
El concreto reforzado es uno de los más utilizados, ya que aprovecha de forma eficiente las 
características de buena resistencia a compresión, resistencia al fuego y moldeabilidad del concreto, 
junto con las de alta resistencia en tensión y ductilidad del acero. Manejando de manera adecuada la 
posición y la cuantía de refuerzo, se puede lograr un comportamiento ; notablemente dúctil en 
elementos sujetos a flexión. Sin embargo, el comportamiento puede ser frágil si el elemento está 
regido por otros mecanismos de falla, como cortante, torsión, adherencia, entre otros. 

En las últimas décadas se han presentado importantes avances en la tecnología del concreto, junto 
con la elaboración de nuevos materiales estructurales. Mediante el uso de ciertos agregados y 
aditivos, se han logrado obtener concretos con mayores resistencias y mejores características 
mecánicas a corto y largo plazo. La elaboración de este tipo de concretos requiere de agregados de 
muy buena calidad, del uso de aditivos especiales y de un extremo cL!idado en el proceso de 
fabricación , lo que ocasiona un incremento en su costo. Sin embargo, las ventajas al utilizar concretos 
de alta resistencia usualmente equilibran el incremento en el costo del material. En general, las 
principales ventajas son las siguientes: 

• Disminución en las dimensiones de los elementos estructurales, obteniéndose así un incremento en 
el espacio y una reducción en el volumen producido de concreto. 

• Reducción en el peso propio o carga muerta, lo que ocasiona una reducción en las dimensiones de 
la cimentación . 

2 
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1.lnlroducción 

• Disminución en el tiempo de construcción y área de cimbra, debido a la rápida ganancia de 
resistencia. 

• Mejor comportamiento a largo plazo ante cargas estáticas y dinámicas. 
• Menor contracción y flujo plástico. 
• Mayor resistencia ante agentes químicos y climáticos. 

En este trabajo se analizan las principales características en el diseño sismorresistente de est~ucturas 
con concretos de alta resistencia; también se hace una comparación de éstas con el ri1Lsmo grupo de 
estructuras, pero diseñadas con concretos convencionales, con el fin de conocer algunas de las 
ventajas y desventajas del comportamiento estructural de edificios diseñados con concretos de alta 
resistencia. 

1.2 ALCANCE Y OBJETIVOS 

Se determina y compara el comportamiento sísmico en el dominio del tiempo, elástico e inelástico, de 
edificios a base de marcos de concreto reforzado de 3, 9, 17 Y 25 niveles, diseñados con el RDF-93 
con concretos de resistencia normal y con el RDF-04 con concretos de alta resistencia. Los diseños se 
realizarán cumpliendo los estados límite de servicio (ias relaciol)es desplazamiento lateral relativo 
entre altura de entrepiso no exceden 0.012), y de falla (resistencias proporcionadas para satisfacer los 
requerimientos del factor de comportamiento sísmico Q = 3), cumpliendo con las Normas Técnicas 
Complementarias (NTC) correspondientes a ambos reglamentos. Las estructuras se diseñarán para 
las condiciones sísmicas del suelo tipo compresible (zona II! para el RDF-93, y zona IlIb para el RDF-
04) de la ciudad de México. 

Se van a emplear dos tipos de análisi:; en cada estructura: 

Análisis dinámico modal espectral conside,ando el comportamiento elástico y tridimensional de la 
estructura. Para este análisis se utiliza el programa ETABS; con los resultados ootenidos se 
realizará el diseño de los elementos estructurales, mediante el postprocesador de diseño 
CONKER. En la etapa de diseño se hace la comparación de los resultados de periodos de 
;¡iGraciór:, desp!azómlentús latEfii:e5 m~x¡mo$, ~,,: !ncionQs d;.-~p!azam¡entc !ataral relf3tiv0 entrA 
altura de entrepiso, fuerzas cortantes de entrepiso, así como de elementos mecánicos de diseño y 
de los armados resultantes. 

Análisis dinámico paso a paso en el dominio del tiempo para las estructuras ya diseñadas. Se 
analiza tanto la etapa de comportamiento elástico como in elástico. Para realizar estos análi~is se 
empleará el acelerograma SCT -EW del sismo del 19 de septiembre de 1985, representativo de 
suelo compresible y de la zona más dañada. Se calculan y comparan las demandas máximas de 
ductilidad local de las vigas y columnas, así como de ductilidad global, y las tendencias de los 
mecanismos de falla que se lleguen a desarrollar. 

Se~3liza una comparación de los diseños y las respuestas del análisis de las estructuras diseñadas 
con concretos de resistencia normal y con concretos de alta resistencia. Se comparan las respuestas 
de los comportamientos elástico e inelástico: desplazamientos laterales máximos y deformaciones 
angulares de entrepiso, fuerzas cortantes de entrepiso y elementos mecánicos últimos, relaciones 
fuerzas cortante basal - desplazamiento lateral de azotea, coeficientes sísmicos, distribución de 
articulaciones plásticas, demandas máximas de ductilidad local y global, etc. 

Finalmentt:; .. .se presentan conclusiones y recomendaciones a seguir en el diseño práctico de este tipo 
de estructuras sin y con concretos de alta resistencia. 

"' 3 
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Capítulo 2. CRI'TERIOS DE ANÁLISIS Y DISEÑO 

2.1 INTRODUCCiÓN 

El diseño estructurai abarca las diversas actividades que desarrolla el proyectista para determinar la 
forma, dimensiones y características de una estructura, es decir, de aquella parte de una construcción 
que tiene como función absorber las solicitaciones que se presentan durante las distintas etapas de su 
existencia. 

El diseño sismorresistente de estructuras difiere del que se realiza para el efecto de otras acciones, 
tales como viento u oleaje,' en donde se pretende que él comportamiento de la estructura permanezca 
dentro de su intervalo elástico-Hneall y sin daño, aún para los máximos valores que puedan alcanzar 
las fuerzas actuantes. En el diseño sísmico se reconoce que no es económicamente viable diseñar las 
~üiíi(;aCi0t,cS paía que SG · mailt~ngai~·d#,:;nbu ut!:iU ~(·nli=-t·,:.:tarr! ~¿'r!t0 :~:-:G~: :-:~!!"; :~!.!;:!:~:{"; derd~!:;e~0. p0!"

lo que resulta necesario buscar uro"' equilibrio entre la inversión realizada · en la seguridad de la 
estructum con la probabilidad del daño que pueda ocurrir ante un determinado sismo. A grandes 
rasgos el diseño sísmico de ur.a estructura implica las siguientes fases: 

a) La selección de un sistema estructural adecuado 
b) El análisis sísmico (modelos analíticos representativos) 
c) El dimensionamiento de las secciones 
d) Detallado de la estructura 

Con el fin de dividir las distintas etapas de comportamiento en una estructura se han planteado los 
siguientes estados límite: 

a) Estado límite de servicio, para el cual no se deben exceder límites tolerables de deformaciones, 
vibraciones y agrietamientos que ocasionen incomodidad a los ocupantes, interferencia con el 
funcionamiento de equipos e instalaciones, ni daños en elementos no estructurales. 

b) Estado límite de integridad estructural, para el cual se puede presentar daño no estructural y 
daño estructural menor, como agrietamiento en estructuras de concreto, pero no se alcanza la 
capacidad de carga de los elementos estructurales. 

c) Estado límite de supervivencia, para el cual puede haber daño estructural significativo, y hasta 
en ocasiones más allá de lo económicamente reparable, pero se mantiene la estabilidad general 
de la estructura y se evita el colapso. 

Con base en los estados límite de comportamiento, se establecen los siguientes objetivos de diseño 
sísmico: 
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2. Criterios de análi~is y diseño 
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a) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad moderada que 
pueden presentarse varias veces en la vida útil de la estructura. 

b) Que el estado límite de integr:dad estructural no se exceda para sismos severos que tienen una 
posibilidad significativa de presentarse en la vida útil de la estructura. 

c) El estado límite de supervivencia no debe excederse, ni para sismos extraordinarios que tengan 
una muy pequeña probabilidad de ocurrencia. 

Para cumplir estrictamente con los objetivos de diseño sísmico deberían realizarse t~es diferentes 
análisis, uno para cada etapa; sin embargo, esta secuencia de análisis resulta muy laboriosa y sólo se 
emplea para el diseño de estructuras de excepcional importancia. Los reglamentos de diseño de 
edificios tratan de cumplir con los objetivos establecidos, mediante una sola etapa de análisis. El 
procedimiento adoptado por la mayoría de los códigos actuales Gonsiste esencialmente en un diseño 
elástico con fuerzas reducidas. Se acepta que parte de la energía introducida en la estructura por el 
sismo, se disipe por deformaciones inelásticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de 
resistir las estructuras son menores que las que se introducirían si su comportamiento fuese elástico
lineal. 

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal especifica un espectro de diseño de 
referencia para el diseño de estructuras que no pueden tener deformaciones ¡n elásticas significativas, 
pero permite que dichas fuerzas se reduzcan por el factor de comportamiento sísmico Q, que depende 
del tipo de estructura en función de su capacidad de disipación de energia por histéresis o de su 
ductil idad. Con estas fuerzas reducidas se analiza un modelo lineal de la estructura y se revisa que no 
se rebasen los estados límite de resistencia de sus secciones. 

Para cumplir con el objetivo de evitar daños no estruc!urales ante sismos moderados, el reglamento 
requiere que se mantengan los desplazamientos laterales del edificio dentro de limites admisibles. El 
proceso de diseño no incluye una revisión explícita de la seguridad ante ei colapso (estado límite de 
supervivencia); sólo se supone que al obedecer ciertos requisitos de ductilidad, la estructura dispondrá 
de r.apacidad de disipación inelástica de energia suficiente para evitar el colapso. 

2.2 jvl¿ i üOU~ iJE ANÁLlSi5 SiSiv1 ¡ ::G;}~ AC~ER.DO .l\L ROF·93 ... .. .... 

Existen diversos procedimientos para est:mar las solicitaciones que el sismo de diseño produce en la 
estructura. !...os métodos aceptados por las NTC- Sismo del RDF-93 son: 

• Método simplificado 
• Análisis estático 
• Análisis dinámico 

Las estructuras se analizarán bajo la acción de dos componentes horizontales ortogonales no 
simultáneos c~1 movimiento del terreno: las deformaciones y fuerzas internas que resulten se 
combinarán entrt! sí tomando, en cada dirección en que se analice la estructura, el 100% de los 
efectos de la componente que actúa en esa dirección y el 30% de los efectos de la componente que 
actúa perpendicularmente a ella, con los signos que resulten más desfavorables. 

2.2.1 Método simplificado de análisis 

Este método se aplica '(3 edificios con altura menor a 13 m, en los cuales, al menos el "15% de las 
cargas verticales en cada nivel están soportadas por muros ligados entre sí mediante losas 
monolíticas u otro sistema de piso resistente. Dichos muros deberán presentar una distribución en 
planta sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales. La relación entre longitud y 
ancho de la planta no excederá de 2.0 y la relación entre la altura y la dimensión mínima de la base no 
excederá de 1.5 . 

.. _ ---- -- -- --------- -
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2. Criterios de análisis y diseño 

t;Jo se requieren cálculos de desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo. 
Unicamente se deberá veriticar que en cada entrepiso la suma de las resistencias al corte de los 
muros de carga, en cada dirección, sea cuando menos igual a la fuerza cortante total actuante. 

2.2.2 Método estático de análisis 

El método se basa en la determinación de la fuerza lateral total (cortante basal) éi partir de la fuerza de 
inercia que se induce en un sistema equivalente de un grado de libertad, para después··distribuirla en 
fuerzas concentradas a diferentes alturas de la estructura, suponiendo que ésta vibra esencialmente 
en su primer modo natural. 

Las fuerzas sísmicas que se aplican a cada nivel se determinan con la siguiente expresión: 

donde: 

c Coeficiente sísmico 
Q Factor de comportamiento sísmico 
Wo Peso total de la estructura 
Wi Peso del nivel i 
hi Altura del nivel i, desde el desplante 

Las fuerzas Fi se aplican a unCi serie de masas concentradas en cada piso a nivel de losa, como se 
aprec!a en la fig 2.1. 

El RDF-93 permite el uso de este método en el anáiisis de estructuras regulares con altura menor a 
60m; en las NTC-Sismo del RDF-04 se limita la altura a otros valores y se especifica que su uso 
depe!'1ders 08 ::=1 importancia de la estructura. Debe evitarse su empleo en estructuras de geometría 
irregular en planta o elevación, o con dir.!riouciones no uniformes de mdSdS y ligideces. 

Para fines de diseño, el momento torsionante se tomará por lo menos igual a la fuerza sísmica de piso 
multiplicada por la excentricidad que paóa cada marco o muro resulte más desfavorable de las 
siguientes: 

1.5e s +O.1b ó es -O.1b 

donde b es la dimensión de la planta que se considera, medida perpendicularmente a la acción 
sísmica. 

La excentricidad teórica calculada para cada piso, "e;, se tomará como la distancia entre el centro de 
torsión del nivel correspondiente y el centro de masa de dicho nivel. 

2.2.3 Métodos dinámicos de análisis 

En los métodos dinámicos se idealiza la estructura a base de un sistema de masas y resortes. Si ~;8 
emplean métodos automatizados de análisis, la modelación puede ser muy refinada, de lo contrario 
debe recurrirse a un modelo muy simplista. 
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Se acepta el uso de dos métodos de análisis dinámico: 

• Análisis modal con espectros de diseño 
• Análisis paso a paso de la respuesta en la historia del tiempo ante un determinado sismo 

Estos métodos se deben emplear en los casos en los que no se cumplan las condiciones requeridas 
por el método estático_ -

En el análisis moda! espectral se acepta que la estruCtura se analice sin tomar en cuenta los efectos 
dinámicos de torsión, es decir, considerando de forma independiente la vibración de traslación en dos 
direcciones ortogonales, y superpor,jendo el efecto de las excentricidades, las cuales deben 
determinarse independientemente con el procedimiento indicado para el método estático. 

El análisis dinámico paso a paso es otro método dinámico que se emplea para el análisis de 
estructuras muy importantes; con este tipo de análisis se hace ia integración directa de las ecuaciones 
del movimiento, para una excitación correspondiente a un acelerograma representativo del sismo de 
diseño. 

2.3 ANÁLISIS DINÁMICO MODAL ESPECTRAL 

En edificios cuya estructuración es típica. es a,=eptable suponer que las masas se encuentran 
concentradas en cada uno de los pisos y que la rigidez lateral de cada entrepiso se represente 
mediante la rigidez de un resorte. 

Al considerar el sistema de tres grados de libertad de la fig 2.2, cuyos apoyos tienen un movimiento Uo 
y cuyas masas m1,m2 Y m3 tienen desplazamientos Ul,U2 yU3, respectivamente, se obtiene la ecuación 
de equilibrio dinámico: 

, -._ -

donde: 

FI = Mü tot = Vector de fuerzas de inercia 

Fa = Cu = Vector de fuerzas del amortiguamiento viscoso 

Fe = Ku == Vector de fue'rzas elásticas en los elementos 

Ütot == Vector de aceleraciones totales, igual a Ütot = Üo + Ü 

Entonces, la ecuación de equilibrio resulta: 

Mü + Cu + Ku = -Mü o 

Si ahora se considera que no hay amortiguamiento ni movimiento del terrei1o, ra estructura va a vibrar 
libremente adoptando una configuración deformada denominada forma modal. Existen tantos modos 
de vibración como grad" ~_ de libertad tenga el sistema. Luego de realizar las simplificaciones 
correspondientes a la ecuación anterior, se llega a la siguiente ecuación característica, cuya solución 
(valores característicos) son las frecuencias naturales del sistema que corresponden a cada modo 
natura! de vibración (uno por cada masa concentrada que compone al sistema): 

I 2 i 
iK -. w M = O 
i I 

--- ------------
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2. Criterios de aná li~i" y dise,io 
----------------------------------------------~~ 

En donde K y M son, respectivamente, las matrices de rigidez y de masa de la estructura; úl es la 
frecuencia natural de vibración, para cada modo. 
Conocidos los N valores de (¡) se pueden determinar los N valores de ai que corresponden a cada 
frecuencia natural y que determinan la forma modal correspondiente. Los modos de vibrar de un 
sistema de tres grados de libertad se muestran en ,la fig 2.3. 

El primer modo de vibración o modo fundamental tendrá el periodo más largo (menor fr~uencia), y no 
presentará puntos de inflexión. En los modos superiores, el periodo irá disminuyendo sucesivamente. 
El análisis modal aprovecha las propiedades de los modos de vibración, es decir, su orto-gonalídad con 
respecto de las matrices de masa y rigideces y la posibilidad de representar cualquier configuración 
desplazada como una combinación lineal, para reducir el problema de resolver un sistema acoplado 
de n ecuaciones diferenciales al de n ecuaciones diferenciales desacopladas. Entonces, en un 
instante dado, los desplazamientos de las masas de un sistema de varios grados de libertad pueden 
expresarse como la suma de los desplazamientos debidos a la participación de cada uno de los 
modos naturales, esto es: 

N 

U¡ = L~ ¡nY¡n(t) 
n=1 

donde y in (t) es el desplazamiento del nivel i del modo n en el instante t; ~¡n es el factor de 

participación del modo n en el movimiento del nivel i. La mayoría de la energía del sismo se absorbe 
por oscilaciones en los pr,imeros modos de vibración. 

Por otro lado, mediante estudios probabilísticas se ha demostrado que una estimación de la respuesta 
total del sistema puede calcuiarse como: 

donde Si es la respuesta máxima del sistema de cada modo de vibración. 

Una de las ventajas del ~málisis modal es Que sólo es necesario determinar las respuestas debidas a 
los modos de vibración ~. ln periodo mayor o igual a Uf! cíei id d~I'I~iit¡ju; pü. cjGmpic, ¡;:; b::. l'·;:C<; ¡ ~:r:::· 
dicha amplitud es de 0.4 segundos, pero, se deben considerar por lo menos los tres primeros modos 
de traslación en cada dirección de análisis. 

2.3.1 Coeficientes sísmicos y espectros de diseño 

De acuerdo con las NTC-Sismo del RDF-93, el Distrito Federal se divide en tres zonas sísmicas según 
el tipo de suelo, cuyas especificaciones se muestran en la tabla 2.1. 

El índice más importante de la acción sísmica que emplea el RDF-93, tanto para el análisis estático 
como dinámico, se denomina coeficiente sísmico · c"; es una cantidad adimensional que de'''::1e la 
fuerza cortante horizontal "V' que actúa en la base de un edificio como una fracción del peso total del 
mismo, W ', a saber : 

v c = _ . 
W 

El coeficiente sísmico va a depender del riesgo sísmico, del tipo de suelo y de la importancia de 1"1 
construcción. La ordenada del espectro de aceleraciones para diseño sismico, "a", expresada como " 
fracción de la gravedad, está dada por: 

a = (1 + 3T ITa): /4 : si T < Ta 

a = c : si Ta < T < Tb 
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2. Cnterios de análisis y diseño 

a =: qc ; 

donde "T" es el periodo natural de vibración de interés, en segundos; "T a" y "T b" son los periodos del 
espectro de diseño; "c" es el coeficiente sísmico; y "( es un exponente que depende de la zona en la 
que se ubica la construcciór., (fig 2.5). Los valores de Ta ; Tb, C y r para las zonas definidas 
anteriormente se presentan en la labia 2.2. 

Los espectros que propone el RDF-93, para construcciones del grupo B se muestrañ en la fig 2.4. 
Estos espectros corresponden a un comportamiento elástico de la estructura (Q=1); sin embargo, el 
RDF-93 permite la reducción de las ordenadas espectrales a partió del factor "Q", del cual se hablará 
posteriormente. 

2.3.2 Revisión del cortante basa! dinámico 

El RDF-93 especifica que si la fuerza cortante basal "Vo" del análisis dinámico modal espectral es 
menor que 0.8aWo/Q', se deberán incrementar todas las fuerzas de diseño y desplazamientos 
laterales correspondientes en una proporción tal que "Vo" iguale a dicho valor. Donde "Wo" es el oeso 
total de la estructura, "a" es la ordenada espectral correspondiente al periodo de vibración en la 
dirección del análisis, y "Q'" es un factor que depende del factor de comportamiento sísmico "Q" y de 
las condiciones de regularidad. 

2.4 INTEGRACiÓN PASO A PASO 

Las NTC-Sismo incluyen el cálculo paso a paso de respuestas a sismos específicos como uno de los 
métodos aceptables de análisis sísmico dinámico. Se acepta que para representar el sismo de diseño 
se utilicen acelerogramas de eventos reéiles o de movimientos simulados, o una combinación de 
estos, siempre y cuando se tengan corno mínimo cuatl"O movimientos representativos, independientes 
entre sí, cuyas intensidades sean compatibles con los demás criterios del Reglamento y que se 
tengc1l"1 ':::1 i (;1.:'::11,5 e: (ü:;1pG;-t:J~ :::: !"1t~ !"1S' E!'!e?! 0'" b .P.structura. y las incertidunlbres qu~ haYéi en 
cuanto a sus parámetros. 

El análisis dinámico paso a paso consiste en resolver numéricamente las ecu"lciones de equilibrio 
dinámico ante la acción de una excitación correspondiente a un acelerograma representativo del 
sismo de diseño. 

Para un tiempo t + ilt , la ecuación de equilibrio dinámico para un sistema de un gmdo de libertad es : 

milü(t) + c(t)ilu(t) + k(t)ilu(t) = ilp(t) 

donde, tanto ia rigidez como el amortiguamierl~o son funciones no lineales del tiempo. 

Existen varios procedimientos para evaluar la integración numérica de la ecuación anterior. Un 
procedimiento consiste en hacer la suposición de que la 8r:-3leración varía linealmente durante cada 
incremento del tiernpo, y que las propiedades estructurales del sistema son constantes en dicho 
intervalo. Conocido el valor de ilv(t) , es posible calcular ilv(t) y ilv(t) , y así establecer las 

condiciones iniciales para el siguiente increment :' de tiempo. El proceso se repite sucesivamente 
hasta el último incremento de tiempo en el que se discretizó la acción sísmica. El procedimiento se 
puede extender a sistemas de varios grados de libertad, para lo cual se recomienda el uso de una 
computadora . 

--_._-- - -
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2.5 RELACIONES DESPlAZAMIENTO LATERAL RELATIVO ENTRE ALTURA DE ENTREPISO, 
t..r;lh¡ 

Un objetivo fundamental del diseño sismorresistente es el de evitar el daño no estructural ocasionado 
por temblores moderados, que pueden presentarse varias veces durante la vida útil de la 
construcción . Para esto, los códigos limitan los desplazélmientos laterales de la estructura. El indice 
más importante para la determinación de la magnitud de los posibles daños de los elementos no 
estructurales es la distorsión de entrepiso, y, es decir, el desplazamiento relativo entre dos · niveles 
sucesivos, t..ri , dividido entre la altura de entrepiso, hi : 

y = t.. ri 

h¡ 

La reducción en el coeficiente sísmico por comportamiento inelástico es válida para detenninar las 
fuerzas para las que hay que diseñar la estructura ; sin embargo, las deformaciones que se 
presentarán en ésta serán Q veces mayores que ¡as obtenidas con el análisis elástico bajo las fuerzas 
reducidas. Esto es, al compararlas contra las deformélciones admisibles, !as relaciones calculadas t..n 
deberán multiplicarse por Q . 

Con el objetivo evitar el daño estructural y no estructural, ante un sismo de menOí intensidad que el 
sismo de diseño (condiciones de servicio), es necesario limitar las distorsiones de (mtrepiso a un cierto 
valor permisible. 

El RDF-93 especifica que para poder emplear los mismos resultados del análisis ante el sismo de 
diseño, las distorsiones admisibles se deben multiplicar por un factor del orden de tres con respecto 
de las que se requiere controlar. De esta manera, la distorsión máxima permisible es de 0.006 cuando 
los elementos no estructurales están ligados a la estructura, y de 0.012 cuando no · h~ya elementos 
frágiles qUA puedan ser dañado::; por el movimiento de la estructura o cuando éstos estén desligados 
de la misma. Estas deformaciones son del orden de tres veces mayores que las que son suficientes 
para iniciar daños en los elementos nc estructurales. Por tanto, esa implica que sólo se pretende 
:::.:::'::: (L~'·.-: :i0 G:;t~!. : r:i:ira! p:::;-a sis!!::::,; rln¡ nrnen rlp. un tercio de ia intensidad del sismo de diseño. 

~ . 

2.6 REQUISITOS D'E LCS FACTORES DE COMPORTAMIENTO SíSMICO "Q" 

La mayor parte de los materiales y sistemas estructurales tienen un comportamiento qUé plJede 
considerarse lineal hasta un cierto nivel de solicitación, sin embargo, posteriormente el 
comportamiento se vuelve no lineal y la estructura puede presentar deformaciones varias veces 
superiores a la que corresponde al comienzo de ia etapa no lineal o a aquella para la que se alcanza 
la carqa máxima. 

El sistema· ,'·0 lineal más estudiado es el elastoplástico, (fig 2.6), en el cual el comportamiento es lineal 
hasta la carga máxima y, posteriorn:ente, la capacidad de carga se mantiene constante hasta una 
deforrnación ~ veces la de fluencia, después d8 lo cual ocurre el colapso. ~ste tipo de comportamiento 
es muy deseable debido 3 que ayuda a disipar gran parte de la energía que el sismo transfiere a la 
estructu ra . 

La capacidad necesaria para que un sistema estructural elastoplástico resista un determinado sismo 
es aproximadamé.;te Il. veces la capacidad requerida por el sistema únicamente elástico. Entonces, si 
un sistema elastoplástico es capaz de desarrollar una ductilidad Il. durante un sismo, éste podrá 
diseñarse para resistir una carga lateral obtenida a partir de la ordenada espectral de un sistema 
elé'lstico, con el mismo periodo y amortiguamiento, reducida hl veceS. Esto es válido en estructuras 
con periodos fundamentales mayores o del orden que el periodo dominante d~1 movimiento del 
terreno. Para estructuras con periodos menores, la reducción de las ordenadas espectrales será 
n:enos significativa; según el ROF-93 deberá adoptarse un factor de reducción que varie linealmente 
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entre 11¡.¡ y 1_ Con base en lo anterior se pueden obtener espectros elastoplásticos de diseño para 
distintos niveles de ductilidad_ 

El factor de ductilidad" ¡.¡ " se define por la relación: 

donde Ó u y ó
y 

son las deformaciones última y de fluencia, respectivamente 

Sin embargo, la réducción que se puede admitir en las fuelLas laterales en edificios reales, en los 
cuales se puede presentar deterioro por resistencia y degradación de rigidez de los elementos 
estructurales, es inferior a la que se acepta para un sistema elastoplástico perfecto_ Esto se debe a 
que en estos casos la cantidad de energía que se puede disipar en los ciclos de histéresis es mucho 
menor que cuando el comportamiento es elastoplástico perfecto. 

Según el RDF-93, las fuerzas laterales obtenidas del método estático y del análisis modal espectrai, 
se pueden reducir dividiéndolas entre el factor el', que depende del factor de comportamiento sísmico, 
O, que refleja la capacidAd del sistema estructural para deformarse inel::'lsticamente ante fuerzas 
laterales alternantes sin perder su resistencia. De acuerdo a las NTC-Sismo, Q' se determina como: 

0'= O; si se desconoce T o si éste es mayor o igual que Ta 

O' = 1-t [zlo -1); si T es menor que Ta . 
'n) 

Donde "T" es el pe¡iodo fLind3ili8nt21 de vlÍ)ració r ! de la estructura si se emplea el método estático o el 
periodo del modo que se considere cuando se utilice el análisis modal espectral. Las estructuras que 
['0 C1.J rn;'l18n r.on lac, cordiciones die regularidad O' se multiplicará por 0.8. Las dp.formaciones se 
calcularán multipli~,.l.jO por Q ias obtenidas rqediarife las iue¡':zas Sísmicas redlJc.;:cld~. 

El valor de O seleccionado va a depender del sistema estructura: que proporciona la resistencia ante 
las fuerzas laterales y de ios eletalles dei dlimensionamiento que se adopten. De acuerdo al RDF, el 
factor de comportamiento sísmico O, puede tomar valores de 1 a 4, según se especifica en la tabla 
2.4. 

Las condiciones de regularidad que una estructura debería cumplir, según lasNTC-Sismo, son: 

11. Planta sensiblemente sinétrica en masas y elementos resistentes con respecto a dos ejes 
ortogonales 

2. La relación entre la altura y la oimensión menor de la base debe ser menor de 2.5. 
3. La relación entre el largo el ancho de la planta debe ser menor de 2.5. 
4. En planta no debe haber entrantes o sálientes cuya dimensión exceda el 20% de la 

dimensión de la planta medida paralelamente a la dirección en que se considere la entrante 
o saliente. 

5. Cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente 
6. No deben existir abertüras en los sistemas de techo o piso cuya dimensión exceda del 20% 

de la dimensión en planta medida paralelamente a la dimensión que se considere la 
abertura. Ademós, las áreas huecas no deben CJcasionar asimetrías significativas ni diferir en 
posición de U!1 piso a otro, y el área total de dichas aberturas no debe exceder, en ningún 
ni\lel, del 20% del área total de la planta. 

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse en 81 diseño sísmico, 
no debe ser mayor qlle el del, piso inmediato inferior, ni menor que el 70% de dicho peso, 
excepto en el úlltimo !1ivel,. 

- --------- ----_.---------
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8. El área de cada nivel no debe exceder el área del piso inmediato inferior, ni debe ser menor 
que el 70% de la misma, excepto para el último nivel. El área está delimitada por los paños 
exteriores de los elementos resistentes. 

9. Todas las columnas deben estar restringidas en todos los pisos en dos direcciones 
ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas. 

10. La rigidez al corte de ningún entrepiso debe exceder en más del 100% a la del entrepiso 
inmediato inferior. 

11 . En ningún entrepiso la excentricidad torsional calculada estáticamente," es ~, . deberá ser 

mayor del 10% de la dimensión en planta de ese entrepiso medida paralelamenfe a la 
excentricidad. 

2.7 EFECTOS P . ~ 

Existen dos tipos de comportamiento no lineal en las estructuras, la no linealidad geométrica y la no 
linealidad del material. La primera se presenta cuando no se cumple la hipótesis de que las 
deformaciones son pequeñas, por lo que algunas de las condiciones de equilibrio deben plantearse 
con base en la configuración desplazada. 

Los efectos p-~ o efectos de segundo orden, se originan cuando, ante la acción de fuerzas laterales 
en sistemas con baja rigidez, se presentan desplazamientos horizontales considerables, ~, (fig 2.7). 
Debido a la presencia de estos desplazamientos, las cargas gravitacionales van a producir momentos 
adicionales en las bases de las columnas, cuyo valor es: 

En términos de la rigidez :ateral k, este momento es igual a kAh ; por lo tanto, despejando Vh queda: 

de donde: 

Vh = k~h - W~ = kh(1- -:)~ 

V =(k- ~)~ = k(1-e}ó 

Al parámetro e = W se conoce como coeficiente de estabilidad. 
kh 

Se aprecia que e1 efecto neto de Ila carga axial es reducir fa rigidez lateral en un monto W/h, o en un¡:¡ 
fracción igual a e. El ténnino W/h se conoce como rigidez geométrica, y refleja la parte no !Iineal del 
problema porque depende de 'la carga axial. Es posible que la rigidez se anule completamente cuando 
la carga axial alcanza el valor crítico kh, produciéndose de esta manera inestabilidad en el sistema. 
Los principales efectos que se presentan en las estructuras debido a los efectos p-~ son los 
siguientes: 

• - Menor disipacrón de energía. 
• Aumento en el perlpdo de vibración debido a ,una reducción en la rigidez lateral. 
• Una mayor demanda de ductilidad, incrementándose asf los niv~les de deformación inelástica. 

2.8 DEMANDAS DE DUCTILIDAD LOCAL Y GLOBAL 

La ductilidad de una sección transversal se representa con la relación de la curvatura última y la de 

fluencia de la sección sujeta a un momento flexionante, es decir: ~+ = !u . 
y 
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2. Criterios de análisis y diseño ----_._- - ---- - _. _ _ ._-

La ductilidad de un elemento estructural se expresa como la relación del desplazamiento de colapso y 

el de fiuencia , a saber: 11 A = ~_u_ . El desplazamiento de colapso u'" .. es la suma de una parte 
,... u '" ' ~' 

y 

elástiC".a y de una deformación plástica: '" = '" + L\ . Entonces la ductilidad del elemento queda u y p , 

representada por: 

El valor de la deformación plástica se puede aproximar mediante el producto de la rotación de la 
articulación plástica, "9 p " , por la longitud" iv" de la viga: 

La rotación plástica se puede determinar aplicando el método de área - momento al diagrama de 
curvaturas del elemento, (fig 2.8), 

Ulp" es la :ongitud equivalente supuesta de la articulación plástica. 

En la mayor parte de los eiementos de una estructura expuesta a los efectos sismicos, para iograr un 
cierto factor de ductilidad en el elemento, se requiere un factor de ductilidad significativamente mayor 
a nivel de 1:.3 sección transvers;:¡1. 

El factor de ductilidad giobal o de conjunto de la estructura se define como la relación entre el 
d,?<:::>!::I7;.Qm iAr, to lélt~. r~1 máximo. de. cQlapsQ Y. el de~plazamiento cuando se tiene la primera fluencia en 
alguna sección de los elementos ql!e componeri )3 estructura. t=:ntérmir,os g&lieraies, para obten.::: 
cierto factor de ductilidad globa! de la estructura, se requiere desarrollar ductilidades iocales en las 
secciones críticas varias veces superiores a dicho valor. Esto va a variar dep8ndiendo del mecanismo 
de falla que se presente en la estructura . 

2.8.1 Longitud equivalente de articulación plástica, Ip 

Una articulación plástica es una zona que supone que se presenta el comportamiento inelástico de un 
e!emento estructural, luego de que fluye el acero de refuerzo. Por lo general, las articulaciones se van 
a formar en jos tramos de los elementos estructuralc~ en donde se presenten los momentos 
flexionantes máximos. 

Existen varias expresiones para evaluar la longitud de plastificación de una articulación. Éstas han 
sido obtenidas, en su mayoría, de manera empirica a partir de pruebas c;(perimentales . Algunas de 
las expresiones más utilizadas se muestran a continuación: 

• Corley (1966) : 

C z 
!p = O.5d + O.32" d - , en cm 

d 

donde: "z" es el claro de cortante y Ud" es el peralte efectivo de la sección transversal, ambos en cm. 
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2. Criterios de a~alisis y diseño 

Esta expresión se obtuvo a partir de pruebas en vigas prismáticas de concreto reforzado para distintas 
cuantías de refuerzo longitudinal, con estribos separados cada d/2, sujetas a cargas monotónicamente 
crecientes. 

• Mattock (1967): 
Ip = 0.5d + 0.05z, en cm 

Esta expresión es una variación de la expresión de Coriey. 

• Priestley y Park (1987): 

Ip = 0.08l + 6d b , en cm 

"l" es el claro del elemento y "db " es el diámetro de las barras de refuerzo longitudinal (el menor), 

ambos en cm. 

• Paulay y Priestley (1990): 

dbfy 
I = 0.08l + ---- en cm 
p 446 ' 

"fy" es el esfuerzo de f1uencia del refuerzo transversal, en kg/cm2
. 

los valores de Ip que se obtienen de las expresiones anteíiores son del orden de 0.5h (mitad de! 
peralte totai de la sección), para elementos con dimensiones y armados típicos. Debido a esto, para 
este estudio se propone una expresión más simplista que proporciona resultados conservadores: 

Ip = O.5d 

Es imoortante resaltar la diferencia entre las longitudes plásticas Ip que se definieron anteriormente 
con las regiones de lOS eiementos, en id::' LuaiG5 Se eS¡::;G~3 t.;¡ i c~n :¡)'-::ia:r;¡ '{>,tr:: ¡:~8ij~tiGo . '! d(l,,1ip ~~ 
deberá proporcionar un detallado especial para asegurar un comportami;3,1to dúctil, así como una 
suficiente capacidad de rotac!ón plástic<::l. 

2.8 .2 Mecanismos de fal:a 

Un aspecto de gran importancia consiste en estudiar el comportamiento de ·Ia estructura en la etapa 
no lineal y relacionarlo con la respuesta local de l<::ls secciones transversales y elementos que la 
componen . 

El mecanismo de deformación que presente la estructura en la etapa in elástica, dependerá del~:~o y 
número de secciones que sobrepasen la etapa lineal de su comportamiento. Mientras mayor sea eí 
número de secciones que participen en la deformación no lineal, y mientras mayor sea su capacidad 
de rotación plástica, mayor será la deformación y por lo tanto la ductilidad del sistema en conjunto. 

El mecanismo que se presente en una estructura también dependerá de las resistencias relativas de 
las secciones transversales para cada posible modo de falia. Esto es, en la etapa de diseño se 
pueden elegir los miembros que fluyan primero, con el objetivo de proporcionar a la estructura el 
mecanismo de deformación in elástica más deseable, (fig 2.9) . 

Para que la estructura desarrolle la máxima ductilidad pos¡ble, es conveniente que en los mecanisrlos 
de falla dominen los efectos por flexión, principalmente en vigas, tal que la resistencia de 8stO~ 
miembros sea menor que la de las columnas, asegurando así que su fluencia ocurra primero. A este 
tipo de mecanismo se le conoce como de "columna fuerte - viga débil". 
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_ _ _____ . ________ _ . __ . _ _ 2. Criterios de análi~~di~ño 

Cuando se presenta el mecanismo de "columna fuerte - viga débil", las articulaciones plásticas se 
presentan en las vigas de todos los niveles yen el extremos inferior de las columnas de la planta baja, 
hasta llegar al colapso. Esto implica que los efectos inelásticos se distribuyan en varios elementos de 
la estructura y de esta forma se alcance una ductilidad global significativamente alta. Por otro lado, en 
los mecanismos de falla de entrepiso con columnas débiles habrá una concentración de 
deformaciones plásticas en un número reducido de elementos, tal que para alcanzar cierta ductilidad 
global se tendrían que producir rotaciones plásticas muy grandes a nivel local, imposibles de 
garantizar desde el punto de vista de diseño. Por esto, deben evitarse los mecanismos de columna 
débil y los mecanismos de falla distintos a los de flexión (por corte, flexocompresión, adh-erencía, etc), 
ya que se pueden presentar fallas frágiles debido a que el deterioro en la resistencia de los elementos 
es mayor, sobre todo cuando se presentan cargas ciclicas. 

Para que los elementos puedan desarrollar la deformación inelástica (ductilidad !ocal) requerida por el 
mecanismo de falla global, será necesario proporcionar un detallado adecuado, confinando el núcleo 
de concreto con suficiente refuerzo transversal. 

2.9 REQUISITOS PARA EL DISEÑO DE ESTRUCTURAS DÚCTILES SEGÚN EL RDF-93 

Los objetivos antes expuestos no se logran simplemente diseñando la estructura para que sea capaz 
de resistir un conjunto de fuerzas laterales, aunque esto es parte esencial del proceso. Debe 
propoicionarse a la estructura la habilidad de disipar la en8rgía introducida por el movimiento del 
terreno, dc la manera más eficiente. En caso de sismos severos, es aceptabie que buena parte de 
esta disipación de energía se realice con deformaciones inelásticas que implican daño, siempre que 
no se alcancen condiciones cercanas al colapso . 

El cumplimiento de los objetivos principales del diserlo sismoterrestre, en términos muy simplistas, 
implica que la estructura posea una rigidez adecuada para limitar sus desplazamientos laterales y 
para proporcionarle características dinámicas quP. eviten amplificé:ciones excesivas de la vibración; 
que cuente con resistencia a carga latera! suficiente para absorber las fuerzas de inercia inducidas por 
la v i hr~('.ión : '! que tenga alta capacidad de disipación de energía mediante deformaciones inelásticas, 
lo que se logra proporcionandole ducU!idélO. 

~ 
A continuación se presentan las principales especificaciones de !as NTC-Sismo para el diseño y 
detallado de estructuras de concreto que deben satisfacer lo::; mquisitos para rnarcos dúctiles cuando 
el dis3ño se hace para obligar a que se desarrolle" ductilidades alta3. 

2.9.1 Requisitos generales 

Los requisitos para marcos dúctiles S 3 aplican a: 

Estructuras a base de marcos diSeñadas con Q=4. 

Estructuras diseñadas con Q=4 formadas con marcos y muros de concreto reforzado que 
cumpien con la sección 4.5.2 o con marcos y r:~ ntravientos que cumplen con la sección 4.6. 
en las que la fuerza cortante resistida por los marcos sea por lo menos el 50% de la total. 

Estructuras diseñadas cen Q=3, fa, :nados por marcos y muros o contravientos que cumplen 
con las secciones 4.5.2 ó 4.6, en que la fuerza cortante resistida por los marcos sea menor 
que el 50% de la total. 

Estos requisitos también se aplican a la cimentación. 

El factor Q debe cumplir con las especificaciones de las NTC-Sismo. 

---_._- -_. --- --
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2. Cri"~rios de análisis y dlseñc_ 

Ningún marco, con o sin muros, se diseñará para resistir una fuerza cortante menor que el 25% de la 
que le correspondería si trabajara aislado de! resto de la estructura. 

La resistencia del concreto debe ser fe' ? 200 kg/cm2 

Las barras de refuerzo serán corrugadas con fy ~ 4200 kg/cm2
. Además, el esfuerzo de fluencia real 

no deberá sobrepasar el nominal en más de 1300 kg/cm2
, y su resistencia real no deberá ser menor 

que 1.25 veces el esfuerzo real de fluencia. 

Las disposiciones de la sección 4.5.2 del RDF-93 se aplican a muros cuya principal función es -resistir 
fuerzas horizontales en su plano, sin cargas verticales de consideración. Los requisitos de la sección 
4.6 se aplican a diafragmas, como sistemas de piso o techo y diagonales a compresión de sistemas 
que transmiten fuerzas sísmicas. 

2.9.2 Miembros a flexión 

Estos requisitos se aplican a vigas y columnas con cargas axiales pequeñas: 

• Requisitos geométricos 

El claro libre L ~ 4d; d es el peralte efectivo de la seccién 

La relación ~ ~ 3 
b 

En sistemas de viga y losa monclítica. para evitar el pandeo iatera: de las vigas, i3 re lación 
entre la separación de apoyos y el ancho de la viga debe ser $.30 

(; 

El ancho de las vigas b ~ 25 cm, pero no mayor que el ancho de ,la columna 

El eje de la viga no debe separarse horizcntalment~ Gel eje de la columna más de 1/10 de la 
dimensión transversal de la columna Ilormal a la viga; esto es e :<; 1/10 be 

• Refuerzo longitudinal 

En toda la longitud se dispondrá de refuerzo, tanto en el lecho superior COI~O en el inferior. El área 
mínima para ambos I~chos es: 

0 . 7Jf~ 
A smín = --' -- bd, Y constará de por lo menos 2 barras del # 4. 

f y 

El área máxima a tensión será Asmáx = 0.7 5A¡,al 

Los momentos resistentes a la flexión en los extremos deben cumplir: M~ ~ M~ ; y, en cualquier 
2 

sección intermedia: M+ M- > M~áx , donde MRmáx es el momento resistente máximo en los 
R' R - 4 

extremos. 
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2. Criterios de análisis y diseño - --- -- - -_ . . _---- - - - - -_._-

Se permitirán traslapes en las barras para flexión sólo si en la longitud de traslape se suministra 
refuerzo transversal ele confinamiento (helicoidal o estribos) que cumpla con la siguiente separación: 

{
0.25d 

s ~ 
10cm 

No se permitirán traslapes en los siguientes casos: 

Dentro de los nudos 
A una distancia de dos veces el peralte del miembro medida desde el paño del nudo 
En aquellas zonas en donde el análisis indique la formación de una articuiación plastica 

Se permiten paquetes de dos barras y uniones soldadas o con dispositivos mecánicos que cumplan 
con los requisitos correspondientes a las uniones de barras (sección 3.9 del RDF-93), siempre que: 

En toda la sección de unión cuando mucho se unan barras alternadas 
Las uniones de barras adyacentes no disten entre sí menos de 60 cm en dirección 
longitudinal 

• Refuerzo transversal para confinamiento 

Se suministrarán estribos, al menos del # 2.5 en ¡as siguientes zonas: 

En cada extremo del miembro a lo largo de una distancia de dos peraltes medida a partir del 
paño del nudo. En estas zonas las barras longitudinales deben cumplir con los requisitos 
para refuerzo transversal de columnas (sp.cción 4.2.3) 
En la porción del elemento que se halle a dos peraltes (2h) de toda posibie articulación 
plástica 

La :,epaf",dé.;-; d:) ¡~:: cs~:!bO~,=M~ ' 
! 

1
o.25d 

8dblong S S . 
24db.estribo 

~30cm 

El primer estribu se colocará a no más de 5 cm de la cara del miembro de apoyo. Los estribos deben 
ser cerrados de una pieza y deben rematar en una esquina con dobleces de 135 0 seguidos de tramos 
rectos de no menos de 10 diámetros del estribo. Los remHtes del estribo deben alternarse de uno a 
uno y cumplir con los requisitos corr~spondientes a los dobleces del refuerzo (sección 3.8) . Adt.:"1ás, 
en cada esquin~ del estribo debe quedar por lo menos LAna barra longitudinal. Fuera de las zonas 
definidas anterio;mente, la sp.paración máxima de estrit,os no excederá 0.5d n: la requerida por fuerza 
cortante, (fig 2. í O) . 

• Requisitos bara fuerza cortante 

Los elementos que trabajen a flexión se dimensionarán de manera que no se presente la fana por 
cortante antes de que puedan fonnarse las articulaciones plásticas en sus extremos; FR=0.8. Para 
esto: 

La fuerza cortante de diseño, "Vu" , se determina del equilibrio del miembro entre caras de 
ap·')yos . 
Se supondrá que en los extremos actllan momentos del mismo sentido valuados con las 
propiedades reales de resistencia del elemento, sin factores de reducción 
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2. Criterios de análisis y di~(:ño 

el esfuerzo de fluencia a tensión en el acero de refuerzo deberá considerarse mayor o igual 
que 1.25 fy 
A lo largo del miembro actuarán las cargas correspondientes multiplicadas por su factor de 
carga 

Como opción, se permitirá dimensionar los elementos con base en la fuerza cortante actuante de 
diseño obtenida del análisis estructural; para esta opción FR=0.6, en lugar de 0.8. 

En zonas donde la Vu causada por el sismo sea igualo mayor que la mitad de la fuerza cortante de 
diseño calculada según lo anterior, se despreciará la contribución del concreto al determinar el 
refuerzo transversal. En el refuerzo para fuerza cortante puede incluirse el refuerzo de confinamiento. 

2.9.3 Miembros a flexocompresión 

Agfc 
.Los requisitos de esta sección se aplican a miembros con : P > - -

u 10 

• Requisitos Geométricos 

Dimensión transversal menor ~ 30 cm 
Pu Ag ;?:--.-' 

0.5fc 

Dim. trans o menor I dim. transo mayor;:.: 0.4 
Altura libre i dim. transo menor $ 15 

o Resistencia mínima a flexión 

La resistencia a flexión de las columnas en un nudo debe satisfacer: 

donde ¿Me es la suma de momentos resistentes de diseño de las columnas que llegan ::1 ese nudo, 
con factor de resistencia igual a uno, rp.feridas al centro del nudo, y 2:Mg es la suma de momentos 
resistentes de diseño de las vigas que llegan al nudo, con factor de resistencia igual a uno, referidas al 
centro del nudo. 

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos de las columnas se opongan a los 
de las vigas, en ambos sentidos del sismo. Al calcular Pu (carga axial de diseño), para la cual se valúe 
el momento resistente en una columna, Me, la fracción de dicha carga debida al sismo se tomará igual 
al doble de la calculada, cuando ésta conduzca a un momento resistente mayor, y la columna se 
dimensionará ccn dicho incremel1to usando un factor de resistencia FR=0.8. 

Como opción, se permitirá dimp.nsionar las columnas con los momentos y fuerzas axiales de diseño 
obtenidás del análisis estructural elástico si se usa FR=0.6. Para este caso, n() será necesario que se 
cumpla con la condición anterior. \ 

• Refuerzo longitudinal 

La cuantía del refuerzo longitudinal debe ser: 0.01 s P S 0.04 

Solo se permiten paquetes de dos barras, y los traslapes de barras longitudinales se podrán realizar 
en la parte central del elemento (deberán cumplirse los requisitos para uniones de barras). Se 
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permiten uniones soldadas o con dispositivos mecánicos que cumplan con los requisitos 
correspondientes, siempre que: 

En toda la sección de unión cuando mucho se unan barras alternadas 
Las uniones de barras adyacentes no disten entre si menos de 60 cm en dirección 
longitudinal 

El refuerzo longitudinal deberá cumplir con los requisitos par'a el diseño de columnas (seBción 4.2) que 
no se vean modificadas por este inciso, 

• Refuerzo transversal 

Se deberán cumplir los r'equisitos para columnas y para fuerza cOrtante, además fy ::;4200 kg/cm
2

. El 

refuerzo transversal mínimo que deberá suministrarse en cada dirección de análisis es el siguiente: 

En columnas circulares (zunchadas): 

j0.45(~ -1) f~ 
Ac fy 

p ~ l < 
0.12 -

fy 

En columnas rectangulares: 

Ag es el áíea transversal de la sección bruta de la columna; Ac es el área transversal del núcleo hasta 
el extremo exterior del estribo; s es la separación del refuerzo y tie es la dimens1i:ón del núcleo normal 
al refuerzo de área Ash , 

Los estribos deberán ser de una pieza, cerrados, sencillos o sobrepuestos y mínimo d.el # 3. Estos 
podrán complementarse con grapéls del mismo diámetro, en donde cada extremo debe abra2.clr a una 
barra longitudinal de la periferia con un doblez a 135 0 seguido por un tramo recto de al menos -liez 
diámetros de la grapé!. 

La separación del refuerzo transversal debe cumplir lo siguiente: 

{
dim ,transmenor /4 

s::; 
10cm 

Eí refuerzo mi nlmo citado anteriormente se deberá suministrar en ambos extremos (longitud 
confinada, le) de la columna en una longitud mayor o igual que: 
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¡dim .transmayor 

le ~ H /6 

60cm 

2. Criterios de nnálisis y diseño 

En la parte inferior de las columnas de planta baja, el refuerzo debe llegar hasta media altura de la 
columna y debe continuar dentro de la cimentación al menos una distancia igual a.Ja longitud de 
desarrollo en compresión de la barra más gruesa. 

• Requisitos para fuerza cortante 

Los elementos a flexocompresión se dimensionarán de manera que no fallen por fuerza cortante antes 
de que se formen las articulaciones plásticas en las vigas; para ello, la fuerza cortante de diseño se 
obtendrá del equilibrio del elemento en su altura libre suponiendo en cada extremo un momento igual 
a la mitad de 1.5LMg . En el extremo inferior de las columnas de planta baja se usará el MR de diseño 
de la columna obtenido con la carga axial de diseño que conduzca al mayor MR. Y, en el extremo 
superior de las columnas del último entrepiso se usará 1.5L:Mg. Si se dimensionan las columnas con 
los momentos y fuerzas cortantes actuantes últimas provenientes del análisis estructural 
(procedimiento optativo), se usará un FR=O.5, en lugar de FR=0.8. 

Si la fuerza cortante de diseño causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la fuerza 
cortante calculada con lo mencionado anteriormente, se despreciará la contribución del concreto. Los 
estribes tienen las mismas caracteristicas que para flexión . 

2.9.4 Uniones viga - columna 

• Requisitos generales 

Una unión viga - columna es aquella parte de la columna, comprendida en el peralte de las viyas que 
118gan a ella. en donde se debe cumplir con lo siguiente: 

En ell dimensionamiento por fuerza cortante se usará un esfuerzo de tensión en las barras 
longitudinales de las vigas que llegan al nudo igual a 1.25fy 

El, refuerzo longitudinal, de las vigas que ilegan a 'la unión debe pasar por dentro del núcleo 
de la columna 
En los planos estructurales deben induirse dibujos a escala del refuerzo en las uniones 

• Refuerzo transversal. 

Deberá suministrarse el refuerzo transversal mínimo especificado para miembros a flexocompresión. 
Si el nudo está confinado por cuatro trabes que llegan a él , y el ancho de cada una es al menos igual 
a 0.75 el ancho respectivo de la columna puede usarse la mitad de dicho refuerzo transversal mínimo. 

• Resistencia a fuerza cortante 

Se admitirá revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante en cada dirección principal de forma 
independiente. La fuerza cortante se calculará en un plano horizontal a media altura del nudo. La 
resistencia de diseño a fuerza cortante se tomará como: 

En nudos confinados (como se indica en el inciso anterior): 
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En nudos no confinados: 

, . 
Vu 0". 4.5FR ~ fc beh 

"be" es el ancho efectivo del nudo y "h" es la dimensión tíansversal de la columna en dirección de la 
fuerza; el ancho "be" se tomará igual al promedio del ancho de la o las vigas considerad.as y la 
dimensión transversal de la columna normal 3 la fuerza, pero no mayor que el ancho de las otras vigas 
más h, (fig 2.11). 

ti Anclaje de refuerzo 

Cualquier barra de refuerzo longitudinal de las vigas que termine en un nudo debe prologarse hasta la 
cara lejana del núcleo de la columna y rematarse con un doblez a 90°, seguido de un tramo recto 
mayor o igual a 12 diámetros. La sección crítica para revisar el anclaje de estas barras será en el 
extremo del núcleo de la columna. 

Se debe cumplir los requisitos correspondientes al anclaje de barras, donde será suficiente usar el 
90% de la longitud de desarrollo ahí determinada. Los diámetros de las barras de vigas y columnas 
que pasen a través de un nudo deben cumplir con lo siguiente: 

h I 
-~ ¿ 20 ' 
db . ' 

Ylgas 

h y,'na<' 
- _::.....::. ~ 20 
db col 

hcot es la dimensión transversal de la columna en la dirección de las barras de la viga considerada. 
p h . 

Si en la columna superior del nudo se cumple que .- "'-:- ~ 0.3 ,entonces: __ ~~s_ ~ 15 
AoL db cot 

~ .., 

También, es suficiente esta reiación cuando en la estíuctura los muros de concreto reforzado resisten 

2.10 PRINCIPALES CAMBIOS REAL!ZADOS EN LAS NTC-SISMO y LOS REQUISITOS PARA 
MARCOS DÚCTILES EN EL ROF-04 CON RESPECTO DEL RDF-93 . 

Se mencionan a continuación los principales cambios que se realizaron en las NTC-Sismo y en las 
NTC-Concreto del nuevo reglamento, ROF-04. Se mencionan .únicamente las modificaciones 
realizadas con respecto del RDF-93, omitiendo aquellas partes en las que no hubo cambios 
significativos . . 

2.10.1 Cambios realizados en las NTC·Sismo 

• Bloque de esfuerzos del concreto en compresión 

La distribución de esfuerzos de compresión en el concreto, cuando se alcanza la resistencia de la 
sección, es uniforme con un valor fc· igual; a O.85f,: hasta una pr<9fundidad de la zona de compresión 
igual a /Jl c, (fig 2.1 2), tal que 

/J1 = 0.85 

( /J, = 1.05 - --
1400 

si <.,; 280 kg/cm2 

si f; > 280 kg/cm2 

22 



2. Criterios de análisis y diseño 

c es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra extrema en compresión. 

• Área de refuerzo requerida para la falla balanceada a flexión de secciones rectangulares sin acero 
a compresión 

" 

Asb = 1. 6000~1 bd 
fy fy + 6000 

• Zonificación sísmica 

De acuerdo al RDF-04, el Distrito Federal se divide en tres zonas según las características del suelo; 
la zona compresible se divide en cuatro subzonas (Ul a ,lIlb,lIlc ,llI d ), según se indica en la fig 2.13. 

• Espectros de diseño sísmico 

La ordenada del espectro de diseño, "a", expres3da como fracción de la aceleración de la gravedad, 
toma los siguientes valores: 

a = a + rc - a ).~ o ~ o T 
a 

a = c ; 

a = qc; 

donde q = (T fTb Y 

si T < Ta 

si Ta :<:; T:<:; T
b 

si T > Tb 

Los parámetros que intervienen en estas expresiones se muestran en la tabla 2.3. 

• Condiciones de regularidad 

Se conservan las once condiciones de regularidad para una estructura, sin embargo, se reaiiLalO(1 
algunos cambios en las condiciones 7, 8 Y 10, a saber: 

7) El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que deb~ considerarse para diseño sísmico, no 
debe ser mayor que el 110% del correspondiente al piso inmedi~to inferior, ni menor que el 70% de 
dicho peso, excepto para el último nivel. 

8) Ningún piso debe tener un área mayor que e1110% de la del piso inmediató inferior ni menor que el 
70% de ésta. Se exime de este requisito al último piso de la construcción. Además, el área de ningún 
entrepiso debe exceder en más del 50% a la menor de los pisos inferim,]s. 

'-.-
10) Ni la rigidez ni la resistencia al corte de ningún entrepiso deben diferir en más del 50% de la dei 
entrepiso inmediato inferiOí, excepto el último nivel. 

Además, se especifica que una estructura se consideiará irregular si no satisface uno o ;,~ás de los 
requisitos de regularidad, y se considerará fuertemente irregular si se cumple alguna de las siguientes 
condiciones: 

1) La excentricidad torsional calculada estáticamente, es, excede en algún entrepiso del 20% de 
la dimensión en planta de ese entrepiso, medida paralelamente a la excentricidad 
mencionada. 

2) La rigidez o la resistencia al corte de algún entrepiso exceden en más del 100% de la del 
entrepiso inmediato inferior. 
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La corrección por irregularidad se realizará muliiplicando el factor Q' por 0.9 cuando no se cumpla con 
uno de las once condiciones de regularidad, por 0.8 cuando no se cumplan dos o más de dichos 
requisitos, y por 0.7 cuando la estructura sea fuertemenie irregular. En ningún caso Q' se tomará 
menor que uno. 

• Tipos de análisis sísmico 

Análisis simplificado 

Con el objetivo de ad arar algunos requisitos de este método, se incluyen las siguientes 
especificaciones: 

Para que la distribución de muros pueda considerarse sensiblemente simétrica se deberá cumplir en 
QúS direcciones ortogonales que la excentricidad torsiona!, calculada estáticamente, "es", no exceda 
del 1 0% de la dimensión en planta, b, .medida paralelamente a dicha excentricidad, El valor de es 
podrá estimarse como el cociente del valor absoluto de la suma algebraica del momento de las áreas 
efectivas de los muros, con respecto del centro de cortante del entrepiso, entre el área total, de los 
muros orientados en la dirección del análisis. El área efectiva es el producto del área bruta de la 
sección transversal del muro y del factor "FAE" que está dado por: 

F AE = 1 ; si H I L :;; 1.33 

FAE = (1.33·~r; si H!L > 133 

donde H es la altura de entrepiso y L ia longitud del muro. 

Análisis est{¡tico 

Se podrá utilizar este método para ei análisis de estructuras regu'lares con una altura menor a 30 
matros. y fJeU:a 'e scrt..tc.;'ltJ{ ati ':!'d::~ú~cif-3~ ct,!, ~'aLifél 0.cr.:J:'" ~ 20 n'"!ctrcs. P2:3 ~d~f!ck)s I.I r~ ¡r~rl()~ ?n 18 
zona 1, los límites anteriores se ampliarán a 40 y 30 metros, respectivamente 

También, se realizaron algunas modificaciones en ia parte de este capítulo referente a la reducción de 
las fuerzas cortantes, para el caso en donde el periodo de !a estructura es mayor que Tb , como se 

menciona a continuación: 

Se podrán adoptar fuerzas cortantes menores que las calculadas con la ecuación: 

e IN¡h, 
¡:- --- w -
'i - Q' o ¿Wh. 

I I 

siempre que se tome en r:uenta el valor aproximado del periodo fundamental de vibración de la 
estructura. 

Si T es mayor que Te, cada una de las fuerzas laterales se tomará igual a: 

F = W (k
1
h. + k2h~).~ 

I I~ I I Q' 

donde: 

._--~---------~--
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para estas expresiones, el valor de a no se tomará menor que ao ' 

En lo referente a los efectos de torsión, se especifica que en estructuras con O igual a 3 ó 4, en 
ningún entrepiso la excentricidad torsional calculada estáticamente deberá exceder de 0.2b, y que 
ningún elemento estructural tendrá una resistencia menor que la necesaria para resistir la fuerza 
cortante directa. 

Análisis dinámico modal espectral 

Se debe incluir el efecto de los modos naturales de vibración cuando los grados de libertad estén 
acoplados; esto es, si se reconoce explícitamente el acoplamiento entre los grados de libertad de 
traslación horizontal y de rotación con respecto de un eje vertical, se deberá incluir el efecto de los 
modos naturales, que ordenados de manera decreciente en cuanto a los periodos de vibración, sean 
necesarios para que la suma de los pesos efectivos en cada dirección de análisis sea mayor o igual al 
90% del peso total de la estructura. Los pesos modaies efectivos, • We; ", se determinarán como: 

{<Pi } es el vector de amplitudes del i-ésimo modo natural de vibrar de la estructura; [W] es ia matriz de 

pesos; y, {J} un vector formado por "unos" en las posiciones correspondientes a los grados de libertad 
de traslación en la dirección de análisis y "ceros" en las otras posiciones. 

E! efecto de la torsión accidental se tendrá en cuenta trasladando transversalmente ± 0.1b las fuerzas 
sísmicas resultantes para cada dirección de análisis, considerando el mismo signo en todos los 
niveles . 

• Apéndice A 

Para el diseño sísmico de estructuras ubicadas en ias zonas il y ¡ii se p€ <r: !i i¡ ;~ ~t!:: €;;' -= '! .-::;.;:.:::l :-: 

explícitamente los efectos de sitio y la interacción suelo - estructura. Cual iJo así se proceda, se 
aplicarán al cuerpo principal de las NTC-Sismo las disposiciones del Apéndice A. El Apéndice A de las 
NTC-Sismo del ROF-04 presenta varios cambios con respecto del Apéndice A del ROF-93, 
principaimente en cuanto al criterio general de diseño; lo anterior influye en la determinación de 
espectros de diseño, en la revisión de los desplazamientos :aterales, y en los efectos de interacción 
suelo - estructura que se incluyen en los análisis estático y dinámico modal. 

2.10.2 Cambios realizao\>s en los requisitos para marcos dúctiles 

• Requisitos generales 

Se deberá usar concreto clase 1, con una resistencia especificada, fe', mayor o igual que 250 kg/cm
2

. 

• Miembros a flexocdmpresión 

Resistencia mínima a flexión 

En marcos en donde se utilice 0=4, al dimensionar por flexocompresión, la fuerza axial debida al 
sismo se tomará igual a 1.7 veces la calculada, cuando esto conduzca a un momento flexionante 
resistente menor. El factor de resistencia se tomará igual a 0.8, excepto cuando se utilice el 
procedimiento optativo simplificado. 
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Refuef70 transversal 

En columnas de núcleo rectangular, el área total de refuerzo transversal en cada dirección de análisis 
no será menor que: 

Los extremos de las grapas y estribos deben abrazar a una barra longitudinal con un doblez de 135
0 

seguido de un tramo recto de a! menos seis diámetros pero no menor que ocho centímetros. La 
separación del refuerzo transversal debe ser: 

¡bmin /4 

s :s 6d b.long 

l10cm * 

donde bmin es la menor dimensión transversal del elemento. 

* Si la distancia entre barras longitudinales no soportadas lateralmente es menor o igual que 20 cm, 
podrán tomarse 15 cm en !ugarde 10cm, (fig 2.14). . 

Requisitos por fuef7a cortante 

Los elementos a flexocompresión se dirnensionarán de manera que no fallen por corte antes de que 
se lIequen a formar las articulaciones plásticas en sus extremos; la f\..lerza cortante de diseno se 
calcu!ará del equilibrio del elemento en su alt\..lra libre, suponiendo que en sus extremos actúan los 
momentos resistentes de la sección transversal, obtenidos con un factcr de resistencia unitario y a 
partir de la carga axial más desfavorable. En r(larcos con Qo..:4, la frzcción de la carga axial de diseño 
causada por el sismo se incrementórá un 70% cuando esto dé lugar a un momento resistente mayor. 

• Uniones viga - columna 

Requisitos generales 

Si la losa está colada monoliticamente con las vi9as, se considerará que el refuerzo de la losa 
trabajando a tensión alojado en un ancho efectivo contribuye' a aumentar la demanda de fuerza 
cortante. En secciones ''1'', el ancho efectivo del patín a tensión a cada lado del alma será al menos 
ocho veces el espesor del patín; en secciones "L", el ancho efectivo será al menos seis veces el 
espesor del patín, (fi9 2.15). 

Refuef70 transversal vertu .. ,' / 

Cuando ei signo de los momentos flexionantes de diseño se invierta a causa del sismo. se deberá 
suministrar refuerzo transversal vertical ;:¡ lo largo del peralte del nudo en uniones de vigas con 
columnas discontinuas. La cuantía y separación de este refuerzo deben cumplir con lo especificado 
para el refuerzo transversal en columnas. 

Se aceptará el uso de estribos ~l)iertos en forma de "LJ" invertida y sin dobleces, siempre que la 
longitud de desarrollo cumpla con los requisitos correspondientes, medIda a partir del eje del refuerzo 
longitudinal adyacente a 'la cara 'libre del nudo. 

Resistencia a fuef7a cortante 

Un nudo se considerará confinado si : 
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Ancho de vigas ~ 0.75 veces el ancho de columna 
Peralte de viga ~ 0.75 veces el peralte de la viga más peraltada que llega al nudo. 

La resistencia de diseño a fuerza cortante de nudos con columnas continuas se tomará igual a: 

Nudos confinados en sus cuatro caras verticales: 

Nudos confinados en tres caras o en caras verticales opuestas: 

Otros casos: 

En nudos con columnas discontinuas, la resistencia será 0.75 veces la obtenida con las expresiones 
anteriores. El ancho efectivo "be" será el menor de los siguientes valores: 

p.n donde e! ancho de 12 viga bv = 1/2(b .... 1 + bv2 )' si bv1 "" bv2 . 

• I Ininnp!,: vig? - r.olumna con articulaciones Dlásticas alejadas de la cara?e la columna 

Requisitos generales 

Se aceptará diseñar y detallar las vigas, columnas y su unión de modo que :as articulaciones plásticas 
por flexión de las vigas se formen al menos a una distancia igual a un peralte efectivo de la viga. El 
claro de cortante de las vigas deberá ser al menos tres veces el peralte efectivo, (fig 2.16). 

Refuerzo longitudinal de las vigas 

Se deberán revisar dos secciones: la sección 1 corresponde a la cara de la columna y la sección 2 a 
un peralte efectivo de la viga. Se revisará que la resistencia a flexión de la sección 1, con factor de 
resistencia unitario" sea al menos 1.3 veces el momento de diseño obtenido del análisis estructural. 

En adición al refuerzo longitudinal principal, la sección 1 se reforzará con al menos cuatro barras 
longitudinales dispuestas en dos lechos intermedios, continuas a través del nudo. El área total del 
acero intermedio no seré mayor que 0.35 veces el área del acero principal a tensión. Las barras 
intermedias deberán tener una longitud de desarrollo que cumpla con los requisitos correspondientes, 
y en ningún caso menor que 1.5 veces el peralte efectivo de la sección. Adem3s, deberán ser del 
menor diámetro posible. , 

La resistencia a flexión de la sección 2, calculada con factor de reducción de resistencia unitario , 
deberá ser igual al momento de diseño determinado en el análisis Astructural para esa secck' .. n 
transversal. Para calcular dicha resistencia no se considerarán las barras intermedias. 
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Resistencia mínima a flexión de columnas 

La resistencia a flexión de las columnas e:1 el nudo deberán satisfacer la ecuación: 

El término 2:M g deberá considerar los momentos f!exionantes que actúan en las caras de la columna 
cuando se han desarrollado simultáneamente las articulaciones plásticas en la sección i de las vigas. 
Los momentos asociados a la formación de articulaciones plásticas en la sección 2, M2 , se valuarán 
con las propiedades de la sección transversal, sin factores de reducción de resistencia y con un 
esfuerzo de tensión en el acero al menos igual a 1.25fy. La demanda de momento f1exionante en la 
cara de la columna, MI, debida a la formación de la articulación plástiGa en la sección 2, se podrá 
valuar como: 

donde Mal Y M¡;2 son los momentos f1exionantes de diseño en las secciones'1 y 2, respectivamente, 
obtenidos del análisis estructural. 

Uniones viga - columna 

Si la losa está colada monolíticamente con las vigas, se considerará que el refuerzo a tensión de la 
losa contribuye a aumentar la demanda de fuerza cortante. fl ancho efectivo del patín a tensión se 
podrá valuar como: 

M 
8t ~ en secciones 'T' 

fI.~ , . 
'a1 

M 
6t~, en secciones "L" 

M
a1 

:"3.:; íti'6éz~3q; : G ·¡nt~~r,¡¡enen '2" <:,1 d¡:-(!pns;-:-n2miento por fueiZa cortante se determinarán suponiendo 
que el esfuerzo de tensión de las uarras á: las vigas es UJiy_ Si ¡as barras de !as vigas se:: (;ül:lin02S 

a través del nudo, su diámetro debe cumplir con: 

2.11 REQUISITOS PARA CONCRETOS DE ALTA RESISTENCIA DE ACUERDO A LAS NTC
CONCRETO DEL RDF-04 Y AL ACI-363 

De acuerdo a las NTC-Co;'Greto del RDF-04, se er.tiende por concreto de alta resistencia aquel que 
tiene una resistencia a la cOI"presión fe' igualo mayor que 400 kg/cm2 (40 MPa). Para diseñar, se 
usará el valor nominal f/, determinado por: 

• J 

2.11.1 Empleo de concretos de alta resistencia 

Algunas de las propiedades me..:.:'>nicas del concreto de alta resistencia son significativamente 
diferentes que las del concreto normal. Debido a esto, han surgido algunas dudas de los 
procedimientos de diseño estructural vigentes para concretos convencionales sobre si son también 
aplicables a concretos de alta resistencia. En los casos con información insuficiente, se han 
establecido limites arbitrarios en los parámetros de diseño. Por ejemplo, la versión de 1989 del ACI 
estableció el límite de 70 MPa (700 kg/cm2

) para el esfuerzo a compresión. En las nuevas NTC· 
Concreto se permite el uso de concretos de alta resistencia con valores de fe' hasta de 700 kgJcm2

, 

excepto en los siguientes casos: 

_._-- - - - -----.. -- - ------ - - --
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• En estructuras diseñadas con un factor de ductilidad Q igual a 4 
• En miembros sujetos a flexocompresión que formen parte de marcos que resistan más del 50% de 

las acciones sísmicas y cuya carga axial de diseño, Pu, sea mayor que O.2PRO, donde PRO es la 
carga axial resistente de diseño. . 

En estos casos solamente se podrán utilizar concretos con valores de fe' hasta de 550 kg/cm
2 

(55 
MPa). 

2.11.2 Composición de los concretos de alta resistencia 

Existen varios tipos de agregados que pueden incrementar la resistencia del concreto, entre los más 
comunes se encuentran los siguientes: 

• Reductores de agua (superfluidificantes) 
• Cenizas de altos hornos (fly ash) 
• Microsílica (silica fume) 
• Polímeros y resinas 

Es de gran importancia una selección apropiada de los tipos de agregados y cementantes que se van 
a utilizar en la mezcla, para lograr un mejor desempeño en el concreto. Los concretos de alta 
resistencia requieren de un alto contenido de materiales cementantes, es decir, una baja relación 
agua/cementante. La finura de los materiales tendrá un efecto importante en la resistencia y en la 
manejabilidad de la mezcla. 

Las características de los agregados serán de gran importancia en el comportamiento del concreto, ya 
que estos constituyen gran parte del materiaL Entre mayor sea la resistencia requerida enei concret0

2 menor deberá ser el tamaño del ag¡-e~ado grueso. Por ejemplo, para concretos de hasta 620 kg/cm 
(62 MPa), conviene utili7.ar un tamaño máximo de agregado de 3/4 " ("19 mm), y para una resistencia 
mayor se recomienda usar un tamaño máximo de 1i2 " o de preferencia de 3/8 <. 

Por otro lado, ei móduio de MlJi8 úel agí(~gado Dr.\; dei.:t: '2!'~':Ü;;tr;:;~0'- en e! r~ng0 t:le 2.5 - ~ ?: v;:Jlores 
más bajos ocasionarían una rnencr trabajabilidad y una mayor demanda de agua. Las mezclas de alta 
resistencia presentan altos contenidos de cementantes, los cuales requieren de una gran cantidad de 
agua. Esto podría ocasionar una disminución en la resistencia, por lo que es necesario utilizar aditivos 
reductores de agua; dichos aditivos ayudan a reducir la demanda de agua hasta en un 40% e 
incrementar el revenimiento de 5 a 10cm, dependiendo de la dosis aplicada en la mezcla. 

2.11.3 Propiedades mecánicas 

A continuación se presentan algunas de las propiedades mecánicas de mayor importancia de los 
concretos de alta resistencia , a saber: esfuerzo a compresión fe ' , esfuerzo a tensión, módulo de 
elasticidad y algunos factores asociados a los cambios volumétricos, tales como el "creep" y la 
contracción; en cada caso es necesario conocer el comportamiento a corto y a largo plazo. Con fines 
comparativos, se incluyen algunas de las expresiones propuestas por el ACI-318-02 (Concreto) y el 
ACI-363 (Concreto de alta resistencia) . 

• Módulo de elasticidad 

El módulo de elasticidad del concreto va a cambiar dependiendo de los materiales utilizados. El 
incremento en la resistencia a compresión del concreto provoca un incremento en su módulo de 
elasticidad. 
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De acuerdo con el ACI-318, para concretos con densidades en el rango de 1440-2320 kg/m
J y una 

resistencia a compresión fe ' de hasta 420 kg/cm2, el módulo de elasticidad, basado en el módulo 
secante a 0.45 fe', se puede obtener con la siguiente expresión: 

1.5 ¡ : 
Ee = 0.0143W e ·,¡ fe: ' en MPa 

Wc es el peso volumétrico del concreto en Ib1ft3; y fe' es la resistencia a compresión en MPa. 

Luego de que la resistencia a compresión alcanza los 420 kg/cm2
• el valor de Ee va a aumentar con 

menor rapidez, por lo que en concretos con fe ' entre 420 y 830 kg/cm2 el ACI-363 propone la siguiente 
expresión : 

Ee = 3320-F~- + 6900, en MPa 

Para l.oncretos con fe ' mayores de 830 kg/cm 2 se recomienda obtener el módulo de elasticidad Ee a 
partir de la curva de esfuerzo-deformación de los cilindros de prueba. 

En las NTC-Concreto del RDF-04 se propone la siguiente expresión para obtener el módulo de 
elasticidad: 

Ec = 77oo F: + 163000, en kg/cmZ ó Ec = 2400[t: + 16300, en MPa 

Algunas curvas esfuerzo a compresión - deformación unitaria para distintos valores de fe' se muestran 
en la fig 2.17. 

• Módulo de ruptura y resistencia a tensión 

De acuerdo al ACI-363, el módulo de ruptura, fr, y la resistencia a tensión se pueden obtener, 
respectivamente, con las siguientes expresiones: . 

f, = O.7o·K y 

De acuerdo a las NTC-Concreto,-debido a falta de información experimental, la resistencia media a 
tensión de concretos de alta resistencia, correspondiente a ensayes de cilindros de 150x300 mm 
cargados diametralmente, se supondrá igual a: ' 

y el módulo de ruptura igual a: 

. r-
f, = 0 .8\1 fe: ' en MPa 

En concretos de alta resistencia !a contracción por secado final, E
ct

, será igual a 0.0006. 

• Coeficiente para deflexiones a largo plazo 

b - b 
Según las NTC-Concreto. el coeficiente de deformación axial diferida, definido como Cf = _~-:- I 

/)¡ 

será igual a 2.0; be y b i son las deformaciones final e inmediata, respectivamente. Las deflexiones 
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diferidas se pueden calcular multiplicando la flecha elástica inmediata paré! la carga sostenida 
considerada, por el factor: 

1.6 

1 + 50p· 

donde p. es la cuantía de acero a compresión. 

Para el ACI-318, el numerador del factor anterior, en lugar de ser 1.6, toma los siguientes valores: 2, 
1.4, 1.2 Y 1.0, para una duración en las cargas de 5 años, 12 meses, 6 meses y 3 meses, 
respectivamente. 

2.11.4 Principales propiedades físicas 

Los p~incipales parámetros a considerar en el concreto de alta resistencia son los siguientes: 

• Trabajabilidad 

Cualquier mezcla de concreto de alta resistencia requiere de aditivos reductores de agua, ya que las 
relaciones agua/cementante son muy bajas (0.20 .. 0.30), lo que ocasiona, a su vez, que la 
manejabilidad del concreto sea relativamente buena. 

, Permeabilidad 

La permeabilidad en concretos de alta resistencia es relativamente baja debido a que éste contiene 
materiales con altos contenidos de finos, tales como las cenizas de altos hornos o la rnicrosíiica, los 
cuales ~educen en gran medida la porosidad o cantidad de vacíos en el material. Esta característica 
proporciona a su vez una alta resistencia al congelamienio y deshielo en estructuras sujetas a c!imas 
extremos. Los concretos con microsílica han presentado una mayor resistencia y durabilidad ante la 
p: ~~~l ¡l ~ tjf; qufmico3 qL;C !or; ccncretos ~0!'1\:'A~C~0G~If!?~ 

• Cambios volumétricos 

Los cambios volumétricos en el concreto afectan su comportamiento y durabilidad a largo plazo; 
dichos cambios volumétricos son provocados principa!mente por la contracción del material y la 
fluencia del material ante cargas permanentes o "creep". La contracción del concreto se presenta 
durante las primeras horas después de haber sido colocado en la cimbra, debido a la pérdida de agua 
por evaporación y a la absorción de agua por parte del material de la cimbra. La contracción en 
concretos de alta resistencia es similar a la del concreto normal, sin embrago, las deformaciones a 
largo plazo o "creep" se reducen considerablemente, debido éi las características que presentan 
algunos de los cementantes que sLincluyen en !a mezcla así como al uso de una menor cantidad de 
agua, como se observa en la fig 2.18. La microsílica ha resultado ser el material más eficiente contra 
este tipo de efectos. 

Además de las ventajas en las propiedades fisicas, los concretos de alta resistencia presentan una 
mayor durabilidad en su vida útil que los concretos convencionales. 

2.11.5 Consideraciones de diseño 

Diseño de miembros a flexión y carga axial 

Debido a la falta de conocimiento e investigación sobre algunos temas referentes al comportamiento 
del concreto de alta resistencia, se aplican sin distinción muchos de los procedimientos de diseño 
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utilizados para el concreto convencional, y en la mayor p3rte de los casos se han obtenido buenos 
resultados. 

El valor de la deformación unitaria máxima en el concreto, Eeu = 0.003, adoptada en el diseño con 
concretos convencionales, también ha resultado adecuada, aunque menos conservadora, para 
concretos de alta resistencia. La deformación unitaria cuando se alcanza el esfuerzo m;'¡ximo. Ec, es 
menor póra concretos de alta resistencia . 

El ACI-318 y las NTC-Concreto del RDF-04 proponen el uso del bloque rectangular equivalente de 
esfuerzos (sección 2.13.2); su aplicación en miembros de concreto de alta resistencia sujetos a flexión 
y flexocompresión ha sido cuestionada, ya que en los regl'amentos no se Gspecifica un límite superior 
de fG ' a partir del cual dicho bloque sea inválido. La fig 2.19 muestra la diferencia "5", en porcentaje, 
de la resistencia obtenida de 93 ensayes en columnas sujetas a cargas excéntricas con respecto de la 
resistencia especificada por el ACI-318; para fe ' elevados los resultados obtenidos a partir de las 
especificaciones del ACI no son adecuados. 

Para el diseño de elementos a flexión se ha aceptado el uso del bloque rectangular equivalente, a 
pesar de que la curva esfuerzo - deformación en los concretos de alta resistencia presenta un 
comportamiento sensiblemente distinto; esto se puede justificar ya que los códigos generalmente 
obligan que los elementos sean subreforzados, ·10 que implica tener un eje neutro a poca profundidad 
y zonas a compresión muy pequeñas; el comportamiento es gobernado por el refuerzo a tensión y la 
forma que adquiere el bloque de esfuerzos es de poca importancia. Sin embargo, en elementos 
sujetos a flexocompresión la profundidad del eje neutro es mayor, en particular cuando la carga axial 
es alta, y la r:apacid,ad a flexión del elemento depende sensiblemente de la forma que adquiere el 
bloque. De acuerdo a los resultados obtenidos en pruebas de laboratorio, el bloque equivalente 
proporciona resultados aceptables en la resistencia si fe' es menor a 550 kg/cm 2 (55 MPa); para 
resistencias mayores a este valor sería recomendable hacer un ajuste en el bloque. 

Con base en esto, se han propuesto modificaciones a'l bioque rectangular de esfuerzos, algunas de 
las cuales se mencionan a continuación: 

a) Bing eé al sugieren el uso de el bloque rectangl'lar con un esfuerzo promet:}o al fe', Y unél 
profundidad P1C , donde: 

al = 0.85 si f~ ::;: 55 MPa 

a 1 = 0.85 - 0 . 004(f~ - 55) ~ 0.75 si fe > 55 MPa 

b) Azizinamini et al concluyeron que para columnas de concreto de alta resistencia con fe' ~ 70 
MPa, es más apropiado utilizar un bloque triangular de esfuerzos para calcular su capacidad a flexión, 
debido al comportamiento lineal hasta la carga máxima que presentan este tipo de concretos. 
Posteriormente , a partir del equilibrio de fuerzas, se obtuvo un bloque rectangular equivalente , donde: 

a 1 =O .85-0 . 0073(f~ -69)?0 .60 si 

~1 = 0.67 

e) Mac Gregor et al sugieren el uso del bloque rectangular, donde: 

<X 1 = 0.85 - 0.00125fc ~ 0.725 

PI = 0.95 - 0.0025fc ~ 0.70 

si ( ~ 130 MPa 
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d) El código canadiense propone el uso de las ecuaciones de la curva esfuerzo-deformación del 
concreto con un esfuerzo máximo de 0.9 fe ". De manera alternativa, se propone el uso de un bloque 
rectangular, donde: 

al = 0.85 - 0.0015fe ~ 0.67 

p, = 0.97 - 0.0025fe ~ 0.67 

si 20 ~ f~ ~ 80 MPa; ( ~ 55 MPa para diseño sísmico 

e) E! ACI-318-02 conserva el bloque rectangular, haciendo una modificación en el esfuerzo 
rromedio, a saber: 

f~ a, = 0.97 - - ~ 0.70 
467 

sí ( ~ 55 MPa 

El valor de p, permanece. sin cambios_ La flg 2.20 compara el uso del bloque de esfuerzos con el valor 
de a , propuesto para fe mayores de 55 MPa, contra el valor de 0.85 utilizado en concretos de 
resistencia normal, de acuerdo a varios ensayes en columnas. 

• Ductilidad en columnas 

I_OS concretos de alta resistencia presentan un comportamiento esencialmente elástico - lineal hasta 
la carga máxima, y posteriormente una rápida degradación de resistencia hasta la falla, a diferencia de 
los concrBtos convencionales, en donde la curva esfuerzo - deformación es esencialmente parabólica 
y la aegradación de resistencia, a partir de la carga máxima, se desarrolla de forma más gradual. 

La ductilidad en el concreto va a disminuir conforme se incremente el valor de fe", debido a que el 
microagrietamiento interno es cada vez menor; en concretos normales, el microagrietamiento 
inestable comienza a desarro!larse ante un esfuerzo cercano a 0.75 fe" , a diferencia de los concretos 
de alta resistencia, en los que comienza aproximadamente en 0.90 fe'. La falla ocurre debido él !a 
fractura del agregado en planos para!p.los a la aplicación del esfuerzo. 

fl. pesar de que los concretos de aita resistencia alcanzan su resistencia máxima a comp: €sión a una 
deformación ligeramente superior que la del concreto convencional, la deformación última es menor, a 
menos de que 3e proporcione un confinamiento adecuado. La presencia de refuerzo transversal 
aumenta la resistencia y ductilidad de ur.a columna de concreto de alta resistencia, aunque en menor 
magnitud que las de concreto normal, debido a que las deformaciones laterales tienden a ser 
considerablemente menores, ocasionando que el confinamiento sea menos efectivo. El ACI-363 
recomienda que la cuantía de refuerzo transversal en columnas Ps no sea menor que el 3_1%, con el 
fin de que el elemento estructural presente una ductilidad adecuada y las expresiones de diseño sean 
suficientemente conservadoras, (fig 2.21). 

De acuerdo a ensayes realizados en columnas de concreto de alta resistencia, cuando fe" ~ 55 MPa los 
e.l!emento:> pueden desarrollar un comportamiento dúctil, incluso bajo cargas axiales elevadas; en 
columnas con fc" ~ 55 MPa sujetas a cargas axiales bajas (aproximadamente de 0.2PRO), diseñadas 

. - con los requisitos para cotumnas de concreto normal, presentan una ductilidad aceptable, sin 
embargo, si la carga axial se incrementa se requieren mayores cantidades de refuerzo transversal que 
las especificadas por los códigos. Si la carga axial supera el valor de OAOPRO , es decir, e'l 40% de la 
capacidad a compresión pura de la columna, se reGomienda el uso de acero de alta resistencia para el 
refuerzo transversal, con Al objetivo de evitar el congestionamieto de refuerzo en los nudos de la 
estructura. 
De acuerdo a las expresiones propuestas en las NTC-Concreto y en el ACI, el nivel de confinamiento 
es directamente proporcional a la resistencia del concreto y no considera el nivel de carga axial en el 
elemento, por lo que en miembros estructurales con fc' alto se tiene un alto porcentaje de acero 
transversal y como consecuencia con probables problemas constructivos. Las expresiones son las 
mismas que para concretos normales, sin establecer un limite en la cuantía de refuerzo transversal. 

33 



2. Criterios de análisis y diseño 
------ - - --- ---- - - - - - - - --- - - ---- --- -- - - ----- -

De acuerdo a los resultados obtenidos de diversas pruebas en columnas de concreto de alta 
resistencia, sujetas a distintos niveles de confinamiento y carga axial (Xiao el al), se pueden alcanzar 
niveles considerables de ductilidad ante una distorsión en el elemento estructural cercana al 4%, 
diseñadas para que el refuerzo transversal desarrolle una presión de confinamiento de f, = 0_06fe'_ Si 
se esperan grandes deformaciones inelásticaso altos niveles de carga axial, superiores a 0_33 fe'Ag 
(columnas de los niveles inferiores), se recomienda que el acero transversal proporcione lJna presión 
de confinamiento de fl = O.09fe·. La separación del refuerzo transversal no debe exceder de 5". Una 
presión menor que fl = O_06fe' es inadmisible. 

De acuerdo a Ghosh y a pruebas realizadas por el ITG~, se recomienda el uso de refuerzo 
transversal con un fy = 825 MPa, para evitar los congestionamientos de refuerzo y proporcionar el 
confinamiento requerido. La cuantía de refuerzo no debe ser menor que la siguiente: 

donde: y 

Ag es el área bruta del elemento, A:.t, el área del núcleo medida desde la parte exterior del estribo, Pu 

la cnrga axial factorizada, he la dimensión del núcleo perpendicular al refuerzo transversai medida 
desde el centrú del estribo, k un parámetro de refuerzo transversal (1.0 para columnas drcu!ares) y hX1 

la separación horizontal máxima de estribos o grapas perpendiculares a he. 

• Resistencia a corte en vigas 

El ACI-318-95 restringe el valor de ..J( a 0.69 MPa, debido a que ¡a contribución dei concrete a la 

resistencia al cortante de un elemento estructural no será mayor una vez que la resistencia a 
compresión dei concreto supere los 69 MPa;.;i¡cno vaior ¡';U(;;jt;:;t:: ::12j-.}:" os;; viga3 ~f; ~:Qn:~~¡;:D ::!e ?!t? 

resistencia. Debido a lo anterior, el ACI-318~02 propone la siguiente expresión para obte! '~,r el área 
mínima de refuerzo transversal en vigas: 

Ic' 
A = :i.:"'c ~w~ > O 33 bws 

v 16 fy - - fy' 
en MPa 

r-:-
Mac Gregor propone que para vigas con fe ' > 69 MPa, el valor de ,Jfe se limite a 0.69 MPa, a menos 

que el refueíZo transversa! mínimo proporcionado sea mayor que: 

A . = --~ [-~-~~~l < 150 ~"!~-
v,m.n 5000 íy - fy' 

en psi 

• Longitud de desarrollo 

El ACI restringe el valor de ..Jf~ - a 0.69 MPa, debido él que la longitud de desarrollo no va a disminuir 

más a partir de que fe' supere los 69 MPa. Sin embargo, estudios recientes han demostrado que se 
pueden obtener valores mayores que 0.69 MPa si hay un buen confinamiento en la unión o en la zona 
de traslape. Las expresiones de diseño de los códigos actuales pueden dar resultados no
conservadores cuando fe' > 69 MPa. Dos alternativas son : aumentar la longitud de desarrollo o 

--_._ --- -- ---------_. 
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incrementar la cuantía de refuerzo transversal; otra alternativa, propuesta por Azizinamini consiste en 
fijar el área mínima de refuerzo transversat en la zona de uniones y traslapes: 

2.11.6 Costos 

Asp = 0 .5nAb(~ ) 
15000 . 

Además de las ventajas mecanlcas que pueden proporcionar los concretos de alta resistencia, 
también se pueden obtener algunos beneficios económicos en la construcción de una estructura. A 
pesar de que el costo del concreto se incrementa conforme aumenta su resistencia, el costo total de la 
estructura será melior, debido a que el aumento en la resistencia del concreto ocasiona una 
importante reducción, tanto en las dimensiones de los elementos estructurates , como en las cuantías 
de refuerzo. Esta reducción en el costo de los elementos se aprecia, para el caso de las columnas, en 
la fig 2.22. 



Tabla 2. 1 Zonas sismicas en que se divide el Distrito Federal , RDF-93 

- --- ----- -----_.- .- .-._--_.-

Zona Descripción 

--_._--+-- - - - -- ----- --_._ --- --_ .. - --

lLamas 

11 Transición 

111 Lacustre 

Roca o suelo firme, en' donde es frecuente la presencia de 
oquedades y cavernas. . 

------_._----_. 

Estratos arenosos y limoarcillosos intercalados con capas de 
arcilla lacustre. 
Los depósitos profundos se encuentran a 20 m de 
profundidad o menos. 

Depósitos de arcilla altamente compresible, separados por 
capas arenosas de limo y arcilla, y cubiertos por suelos 
aluviales y rellenos artificiales. Los depósitos profundos son 
superiores 3 los 20 m. Según las NTC-Sismo del ROF-04 se 
divide en lila, 1I1t¡, lile Y IIld , de acuerdo al periodo dominante 
del movimiento del suelo en elsitio de interés. 

_ ______ 1--_ _____________ ___ .. 

Tabla 2.2 Parámetros de ios espectros de diseño, según e! ROF-93 

• Coeficientes sísmicos para estructuras del grupo B; para estructuras 
del grupo A se incrementarán en un 50% 

Tabla 2.3 Parámetros de los espectros de diseño, según el RDF-04 

zOlna 0~1·6 --t- O 
I------I-----i -

11 0.32 _' O 
__ I_"~ 0.40 O 

'---;---+-- --:----::-
IIlb 0.45 O 

3 0 I Ta Tb 

~ 
.-1 

:º~d O.? 1.35 1.0 
0.2 1.35 1.33 .08 

.10 I 0.53 1.8 2 . 

.11 I 0.85 3.0 2 ~ 
:~~=l 1.25 4.2 

~=J _. 
0.85 4.2 _. 

lile 0.40 O 
_11_ld _ 0.30 O 

• Coeficientes 8ismicos para estructuras del grupo B; para estructuras 
del grupo A se incrementarán en un 50% 
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Tabla 2.4 Requisitos para los distintos factores de comportamiento sísmico 

Requisitos de diseño y tipo de estructura 

~-T-----------------------------------------------=-------~ 

4 a) La resistencia es suministrada por marcos no contraventeados de acero o concreto 
reforzado, o bien por marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa 
de acero, en 105 que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin muros ni 
contravientos, cuando menos el 50% de la fuerza sísmica total de la estructura. 

VRmarcos ~ 0.5VRtotal 
b) Si hay muros de mampostería que contribuyan a resistir las fuerzas laterales, éstos se 

deben considerar en el análisis, pero su contribución a la resistencia de fuerzas laterales 
sólo se tomará si son de piezas macizas, y los marcos, sean o no contraventeados, y los 
muros de concreto reforzado o de placa de acero, deberán ser capaces de resistir al menos 
el 80% de las fuerzas laterales totales, sin los muros de mampostería. 

c) El mínimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la acción de diseño no 
debe diferir en más del 35% del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos. 

d) Los marcos y muros de concreto deben satisfacer los requisitos para marcos dúctiies. 

3 Se deberán satisfacer las condiciones b y d del inciso anterior, y en cualquier entrepiso dejan de 
satisfacerse las condiciones a y c, del inciso anterior, pero la resistencia en todos los entrepisos 
es suministrada por columnas con losas rlanas, por marcos, por muros, por combinaciones de 
estos o por diafragmas de madera que satisfagaíl los requerimientos que especifican las normas 
correspondientes. 

2 i a) La resistencia a fuerzas laterales es sumtnlst·~ da por coiumnas con lo:sCl::' ~ICI(I¿¡5, pe,; . 
marcos o muros que cumplan con los reqUIsitos generales de diseño, o por muros de 
mampostería de piezas macizas confinadas por castillos, daias, columnas o trabes de 
concreto reforzado o de acero. 

b) La resistencia es suministrada por elementos de concreto prefabricado o presforzado, con 
las excepciones que marcan las normas correspondientes. 

1.5 La resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los entrepisos por muros de 
mampostería de piezas huecas, confinados o con refuerzo interior, o por la con¡~inación de 
dichos muros con marcos de acero o concreto reforzado. '-".----1 

1 La resistencia a fuerzas laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos o ' 
materiales diferentes a los mencionados en los puntos anteriores. 

. ...... 
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Fig 2.5 Zonificación sísmíca del Distrito Federal, según el RDF-93 
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Fig 2.6 Curva de comportamiento elastoplástico 
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a) Esquema de la 
viga 

b) Diagrama de 
momentos 

e) Diagrama 
de curvaturas 

Fig 2.8 Distribución de curvaturas elástiCél~ y piitsticas en una viga en vo:adizü 
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Fig 2.10 Detallado para elementos a flexión 
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Fig 2.13 Zonificación sísmica del Distrito Federal, según el RDF-04 
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Fig 2.15 Refuerzo transversal vertical para uniones viga - columna 
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Capítulo 3. CÁLCULO DE RESPUESTAS ELÁSTICAS Y DISEÑOS 

3.1 DESCRIPCiÓN DE LAS ESTRUCTURAS 

En este trabajo se determina y compara la respuesta sísmica elástica e inelástica de cuatro edificios 
tipo oficina (3, 9, 17 Y 25 niveles), estruciurados a base de marcas de concreto reforzado, para dos 
casos diferentes, a saber: 

• C<lSO A (concreto normal, Se uti¡iza un concreto con resistenci8 a Id COil1p~esión de fe =250 
kg/cm 2

. El diseño se realiza con e¡ RD:=-93 y sus NTC. 

• e.aso 8 (concreto df' aita resistencia). Se uliiiza un conc.;reio con resistencia a id ~on p '2:;161'1 Lit:: 
fe =700 kg/cm2

. El diseño se realiza con el RDF-04 y sus NTC. 

3.2 CONSIDERACIONES GENERALES 

Los edificios se encuentran desplantados en zona compresible de ra ciudad de México: corresponde a 
la zona 111, según el RDF-93, ya la zona '"b, de acuerdo al ROF-04. Los edificios son construcciones 
del grupo B, para uso de oficinas. 

Su diseño se hiz:, satisfaciendo los estados límite de servicIo y de falla de ambos códigos; los 
desplazamientos relativos de entrepiso no deben exceder 0.012 veces Ira altura de entrepiso, y las 
resistencias se proporcionaron para un factor de comportamiento sísmico de 0=3, cumpliendo los 
requisitos generales que fijan las NTC-Concreto, así como los del capitulo de rnarcos dúctiles. 

Las propiedades de los'materiales del case A son: 

Concreto clase 1, t;0'" resistencia a la compresión de te" =250 kg/cm 2
, módulo de elasticidad de 

E,,=14000 K (221 359 kg/cm\ peso volumétrico de y=2400 kg/cm3 y v=0.2 

Acero de refuerzo con esfuerzo de fluencia fy=4200 kg/cm 2 



3. Cálculo de respuestas eláslicas y_ lÍise ño~ 

Para el caso B, las propiedades de los materiales son: 

Concreto clase 1, con resistencia a 'la compresión de te" =700 kg/cm 2
, módulo de elasticidad de 

Ec=7700 ~f~ + 163000 ( 366723I<.g/cm\ peso volumétrico de y=2400 kg/cm
3 

y v=O.2 

Acero de refuerzo con esfuerzo de f1uencia fy=4200 kg/cm
2 

El sistema de piso es tipo y está formado por losas macizas de 10 cm de espesor, coladas 
monolíticamente con las vigas. 

Las cargas verticales por unidad de superf.icie (cargas muertas y cargas vivas) de los sistema~: Uf: piso 
que se utilizaron para todos los edificios se muestran en la tabla 3.1; estos valores se obtuvioron de 
acuerdo a! ROF-93 (no hubo cambios para el ROF-04) y con base en consideracione~; práciiCi':~: (Gméls 
tributarias rectangulares) . La masa en cada nivel está unifcrmemente distribuida, por lo que los 
centros de masa coinciden siempre con los centros geométricos en planta. 

Las dimensiones definitivas de trabes y columnas de los casos A y B se proporcionaron satisfaciendo 
los estados límite de servicio y de falla; fue necesario realizar análisis sísmicos dinámicos del tipo 
modal espectral, co.nsiderando además la influencia de las cargas gravitacionales y los efectos de 
segundo orden (P-ó). 

3,2 .1 Mode!o de 3 niveles 

Es un edificio de 3 niveles cimentado sobre zapatas corridas. La planta del edificio es rectangular (fig 
3.1), con cinco claros de 8 m en la dirección longitudinal (X) y un claro de 8 m en la dirección 
transversal (Y) . En el nivel de azotea (N-3), direcció" transversai, existen dos volados: uno de /..5 m y 
otro de 1.5 m, y en la dirección long¡¡udinal r~ay Ufl volado de 1.5 m en cada lado; en los otros dos 
niveles (N-2 y N-1) sólo existe e! volado de 2.5 m. 

Tiene tíabes secundarias en la dirección longitudinal colocadas en los tercios del claro, inc::J ¡endO el 
volado de 2.5 m. La altura del edificio, a partir del nivel PB (nivel de terreno natural) y hasta el nivel 3 
(azotea), es de 11 .25 m; ias alturas de entrepiso son . 4.25 111 de PB a N-;, Y de 3.5 m para los dos 
entrepisos restantes (fig 3.2) . 

El edificio no cumple las condiciones de regularidad definidas en las NTC-Sismo, debido F.l que ia 
relación largo a ancho de la base es de 5, valor que excede el máximo aceptable de 2.5; con esto la 
estructura se clasifica como irregular, lo que significa que Q'=0.8*Q =0.8*3 =2,4. 

Las secciones transversales de columnas y trabes se muestran en la tabla 3.2; las columnas son de 
sección cuadrada y conservan sus dimensiones en toda !a altura , y las trabes son de sección 
rectangular y sus dimensiones difieren para cada dirección. 

La tabla 3.3 presenta los pesos totales por nivel para Rmhos casos; cada uno de estos valores se 
calculó sumando los pesos correspondientes a las cargas gravitacionales de cada sistema de piso 
(cargas vivas y muertas) , incluyendo el peso propio de los elementos estructurales. 

3.2.2 Modelo de 9 niveles 

Se trata de un edificio de 9 niveles más cajón de cimentación con pilotes de fricción; tiene un sótano 
para estacionamiento y un entrepiso de la retícula de contratrabes. En todo el perímetro del edificio 
hay un muro de contención de concreto reforzado de 50 cm de espesor, del nivel PB al nivel de 
cimentación. En los ejes interiores, para formar el cajón de cimentación, del nivel sótano al de 
cimentación hay contratrabes en ambas direcciones. 

- -_._-- --- - - -
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3. Cálculo de respuestas elásticas y ~~eños 

La planta del edificio es rectangular; en la dirección longitudinal (X) tiene tres claros de 8 m, y en la 
dirección transversal (Y) hay cuatro claros de 8 m (fig 3.3); las trabes secundarias están a la mitad de 
los claros en ambas direcciones. La altura del edificio es de 35.5 m, medida a partir del nivel PB (nivel 
de terreno natural) y hasta e1 nivel N-9 (azotea). En PB se tielile una doble altura de entrepiso, con 
respecto de los entrepisos superiores (fig 3.4). Las alturas de cacia entrepiso son: 3 m de CIM al SOT, 
3.75 m del SOT a PB, 7.5 rn de PB al N-1 y 3.5 m en los entrepisos superiores. 

E'I edificio cumple con las condiciones de regularidad requeridas en las NITC-Sismo, por Iº que ~o será 
necesario modificar el valor de Q'; es decir, 0'=0=3. 

La tabla 3.4 presenta las secciones transversales de los elementos estructurales (trabes y columnas) 
después de haber satisfecho los estados límite de servicio y de falla de los dos códigos utilizados; las 
columnas son de sección cuadrada y las trabes son de sección rectangular, y ambas varían su 
tamañc con la altura. 

La tabla 3.5 muestra los pesos totales por nivel de los casos A y B; en este modelo, además de ¡as 
columnas y trabes se incl'uye el peso propio de las contratrabes y muros de cimentación. 

3,2,3 Modelo de 17 nivel'es 

Se trata de un edificio de 17 niveles más un cajón de cimentación con pirlotes de punta; se tiene un 
sótano para estacionamiento. Del nivel PB al nivel de cimentación, en toda la periferia, se tiene el 
muro de contención de concreto reforzado. Yen los ejes interiores, del nivel sótano al de cimentación, 
hay contrairabes en ambas direcciones para formar el cajón de cimentación. 

En planta el edificio es cuadrado con tres claros de 8 m en ambas direcciones X y Y (fig 3.5); las 
trabes secundarias están a la mitad de los ciaros en ambas direcciones. La altura a partir del nivel PB 
(nivel de terreno natural) y hasta el nivel 17 (azotea) es de 60.4S m. Las alturas de entrepiso son: 3 m 
de CIM al SOT, 3.75 m del SOT a P8, 4.45 m de PB al N-1 'f 3.5 m en los entrepisos restantes (fig 
3.6). 

~ 

La estíUctura cumple ccn las condiciones de regularidad que b3tablecen las NTC-Sismo, por lo que no 
seró necesario modificar el valor de Q'; es decir, O'=Q=3. 

La~ columnas son de sección cuadrada y las trabes de sección rectangular; ambas cambian su 
tamaño con la altura. La tabla 3.6 muestra las dimensiones de las· secciones transversales de trabes y 
columnas. 

La tabla 3.7 presenta los pesos totales por nivel de los casos A y B; para este modelo, además de las 
columnas y trabes se incluye el peso propio de las contratrabes y muros de cimentación. 

3.2.4 Modelo de 25 niveles 

Se trata de un edificio de 25 niveles más un cajón de cimentación con pilotes de punta; se incluye, 
también, un sótano para estacionamiento. Este edificio es de características muy similares al edificio 
de 17NIV. Cuenta también con un muro de contención en la periferia y contratrabes en los ejes 
interiores. 

La planta del edificio es igual a la del modelo de 1 "1NIV, con 3 claros de 8 m en ambas direcciones (fig 
3.5). La altura del edificio, a partir del nivel PB (nivel de terreno natural) y hasta el nivel 25 (azotea), es 
de 88.45 m. Las alturas de entrepiso son similares a las del modelo de 17NIV {fig 3.7). 

53 



3. Cálculr¡ de respuestas elásticas y diseños 

Al revisar las condiciones de regularidad, según las NTC-Sismo, la relación altura a dimensión menor 
de la base del edificio es de 3.68, mayor que el valor máximo aceptable de 2.5; por tanto, la estructura 
se claSifica como irregular, lo que implica que se redujo el valor de 0'=0.80 =0.8(3) =2.4. 

La tabla 3.8 muestra las dimensiones de las secciones transversales de trabes y columnas después 
de satisfacer los estados límite de servicio y de fa!la de los dos códigos utilizados. Las columnas son 
de sección cuadrada y las trabes de sección rectangular; ambos tipos de elementos ' estructurales 
varían su tamaño con la altura . 

Los pesos totales por nivel se presentan en la tabla 3.9, casos A Y 8; al igual que para el modelo de 
17 niveles, para este modelo, además de las columnas y trabes se incluye el peso propio de las 
contratrabes y muros de cimentación. 

3.3 ANÁLISIS SíSMICOS ELÁSTICOS Y DISEÑOS DE LOS ARMADOS DE REFUERZO 

Para determinar las dimensiones y diseños de los miembros estruciurales de Jos ~ificios de los casos 
A Y B, se realizaron análisis sísmicos elásticos tridimensionales, utilizando el método dinámico modal 
espectral, de acuerdo con los requisitos que establecen el RDF-93 y el RDF-04; se incluyen los 
efectos de las cargas gravitacicnales y los de segundo orden (P-~) . Para el modelo de 9 niveles se 
tomaron en cuenta !os efectos ce interacción suelo-estructura, debido a que su cimentación tiene 
pilotes de fricción. En los modelos de 17 y 25 nivales no se incluyeron dichos efectos ya que están 
cimentados con pilotes de punta; en estos dos edificios se asumió que los efe.ctos de interacción son 
meílores y para los objetivos de este trabajo es posible despreciarlos. 

El análisis estructural se hizo con el programa ETJ\8S, con modelos tridimensionales para cada una 
de las estructuras (figs 3.8 a 3.1 í) . 

Paró inc:üir los efectos de iéts acciones accidentales ocasionadas por e! sismo se utilizó el espectro de 
diseño para zona lIl, correspondiente ai RDF-93, para el caso A, y el espectro de diBeño para zona IlIb, 

c0rresoondiente al RDF··04. par3 el caso 8 : a''lbos . espectros fueron reducidos por el factor de 
comportamiento sísmico Q' (flg. 3.12). 

Para la combinación de las respuestas máximas modales se utilizó el método de superposición modal 
cec (Complete Ouadratic Combination), que considera la posibilidad de que se acoplen los modos. 
Por otra parte , el porcentaje de amorligu::lmiento crítico que se consideró fue del 5 por ciento, valor 
común para estructuras de marcos de concreto reforzado. 

Para cumplir el estado límite de servicio sa restringieron los desplazamientos laterales relativos al 
nivel permisible de 0.012 veces la altura del entrepiso, considerandc que los elementos no 
estructurales e~tán desligados de la estructura principal. Esto es: 

t. .¡ 
_. ~- ~ 0.012 
h¡ 

. ' 

donde: 

D. ri - Desplazamiento I"Mral relativo de entrepiso 

hi - Altura de entrepisú 

Posteriormente se llevó a cabo la revisión del estado límite de falla (resistencias), tomando en cuenta 
la combinación de cargas más desfavor2ble, ya afectadas por los correspondientes factores de cargó; 
para los efectos sísmicos se consideró un factor de comportamiento sísmico 0=3 . 
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3. C<ilculo de respuestas eldsticas y diseños 

Para satisfacer ambos estados límite de diseño se hicieron varios tanteos, cambiando las 
dimensiones de los diferentes elementos estructurale~ hasta obtener sus dimensiones ' definitivas. En 
algunos casos rigió el estado límite de falla, debido a q'ue se excedían las cuantías máximas de acero 
en algunos de los elementos estructurales (requeridas para marcos dúctiles), por lo que fue necesario 
aumentar sus dimensiones. 

Además, como lo señalan las NTC-Sismo, se verificó que el cortante basal obtenido del análisis 
dinámico no fuera menor que el siguiente valor: 

O.8aWo 

Q' 

donde: 

a Ordenada del espectro de diseño 
Wo Peso total de la estructura en la base 

Q' - Factor de comportamiento sísmico reducido 

A continuación se presentan las respuestas sísmicas elásticas de diseño obtenidas del análisis 
dinámico modal espectral de cada uno de los modelos tridimensionales estudiados: caso A (concreto 
normal) y caso B (concreto de alta resistencia). Para los modelos de 17 y 25 niveles se presentan 
únicamente los resultados en ·Ia dirección "X", puesto que por simetría ros resu'ltados de la dirección 
"Y" son prácticamente iguales. 

3.3.1 Modelo de 3 niveles (casos A y B) 

3.3.1.1 Periodos de -'libración 

La tabla 3. í O muestra los tres primeros periodos de vibración en ca_ dirección del modelo 3NIV, 
casos A v R. A pesar rle que las dimensiones de los elementos estructurales del caso B son menores, 
dicha estructura res,.ata más rígida; el módul.o de elasticidad de este caso es mayor que el d~ la 
estructura dei caso A. La fig 3.1 3 presenta en planta las deformadas de los modos fundamentales, .. las 
cuales son muy parecidas para ambos casos. 

3.3.1.2 Desplazamientos horizontales máximos totales 

Las figs 3.14 a 3.17 tienen los desplazamientos horizontales máximos totales resultantes del, análisis 
dinámico modal espectral, sismo actuando en las direcciones "X" y "Y", obtenidas después de haber 
revisado los estados límite de servicio y de falla. En íos casos B se compara la res¡:;uesta con los 
espectros de diseño del RDF-93 y RDF-04. . 

Para este edificio, en ambos casos, predominó el estarlo límite de falla; esto es, fue necesario 
aumentar las dimensiones de algunos elementos estructurales resultantes de la revisión por 
condiciones de servicio, lo que ocasionó que los desplazamientos disminuyeran. 

Los desplazamientos resultaron muy similares para ambos casos y en las dos direcciones, 
ligeramente: mayores los del caso A (concreto normal:). En el caso B los desplazamientos fuc'l~ 
mayores cuando se utilizó el espectro de diseño del RDF-04. Los resultados de estas figuras ya están 
afectados por Q=3, debido a que en el análisis dinámico modal se utilizó el espectro reducido. 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseñ..?~ 
- ._ ----- -

3.3.1.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, ó,/hi 

Las figs 3.18 a 3.21 presentan las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso 
(ór/h¡), sismo actuando en las direcciones "X· y "Y". Los resultados ya están multiplicados por el factor 
de comportamiento sísmico 0=3. Durante el diseño se limitó la distorsión angular máxima al nivel 
permisible de Yperm ~ 0.012. 

Los valores del caso S resultan ligeramente menores que los del caso A, en particular en la dirección 
"X", debido a que la estructura es más rígida . 

En ambos casos, las respuestas son menores al límite admisible de 0.012, ya que, como se mencionó 
anteriormente, predominó el estado limite de falla (resistencias) . 

3.3.1.4 Fuerzas cortantes de entrepiso 

Las figs 3.22 y 3.23 muestran las distribución en elevación de las fuerzas cortantes dinámicas de 
entrepiso, sismo actuando en las direcciones "X' y "Y·, respectivamente. Las fuerzas cortantes son 
muy parecidas en ambas direcciones, ligeramente mayores para el caso S, debido a que la estructura 
tiene mayor rigidez. 

3.3.2 Modelo 9NIV (casos A y B) 

3.3.2.1 Periodos de vibración 

La tabla 3.11 tiene los periodos de los tres primeros modos de vibración de cada dirección, ambos 
casos. La estructura dei case A resultó ligeramente más flexible . Los valores son menores al del 
periodo dominante del movimientü de; teífeno en eSa zona (Ts:..:2s). La fig 3.24 presenta en planta las 
deformadas de los modos fundamentales de vibración; en los modos de vibraí predominan los efectos 
d~ tr~S!B~¡¡"r1 rlphirln ::1 1::1 !':ifT1~td? nI=: L"! R!':tr~!d!jrp. RX!ste::teer! ambas direcciones. 

Cabe recordar que el edificio de 9 niveles es el único de este estudio que incluye los efectos de la 
interacción suelo-estructura, debido a los pilotes de fricción considerados en la cimentación y al tipo 
de suelo en que se ubica dicho edificio. 

3.3.2.2 Desplazamientos horizontales máximos totales 

Las figs 3.25 a 3.28 muestran los desplazamientos horizontales maXlmos totales resultantes del 
análisis dinámico modal espectral, sismo actuando en las direcc;ones "X" y "Y"; al igual que para el 
modelo de 3 niveles, para fines de comparación , se presentan las re"::'luestas resultantes después de 
revisar el estado límite de servicio, y también las que cumplieron con el estado límite de falla . Los 
resultados ya están multiplicados por 0=3. 

Los desplazamientos r~sultan muy similares para los casos A y B, siendo ligeramente mayores para el 
caso S, a pesar de que para este caso la estructura es más rígida. Esto se debe a que el espectro de 
diseño del ROF-04 tiene un mayor coeficiente sísmico, lo que ocasiona un incremento en las fuerzas 
de diseño. .----..... 

El desplazamiento del nivel N1 con respecto del nivel de PB resultó considerablemente mayor, debido 
a la doble altura existente en este entrepiso. 

-------- _._ ._._- -_._-----._--_._-- ---
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3. Calculo de respuestas elasticas y diseños 

3.3.2.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, óri/h¡ 

Las figs 3.29 y 3.30 presentan las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso 
(L\,/h¡) , sismo actuando en la dirección ·X", casos A y B. Los resultados ya están multiplicados por el 
factor de comportamiento sísmico 0=3. Durante el diseño se limitó la distorsión angular máxima al 
nivel permisible de Yperm :<:;: 0.012. Los valores resultan muy similares en dirección "y". 

Al igual que para el modelo de 3 niveles, predominó el estado límite de falía (resistencias); las 
distorsiones de entrepiso para el edificio de 9 niveles, después de revisar el estado límite de falla, son 
muy similares a las obtenidas para el estado límite de servicio. La máxima distorsión se presenta para 
el caso A en el entrepiso N5-N6, y para el caso B en el entrepiso N4-N5. 

3.3.2.4 Fuerzas cortantes de entrepiso 

Las figs 3.3i y 3.32 muestran las distribuciones en elevación de las fuerzas cortantes de entrepiso, 
casos A y B, sismo actuando en la dirección X. Después de hacer la revisión del estado de servicio, la 
estructura del caso B presenta menores fuerzas cortantes que la del caso A. Sin embargo, en lél 
estructura definitiva (revisión del estado límite de falla), las respuestas son prácticamente iguales. En 
este tipo de respuesta se observa que el primer modo de vibración domina en la respuesta global. 

3.3.3 Modelo 17NIV (casos A y B) 

3.3 .3.1 Periodos de vibración 

La tabla 3.12 tiene les valores de ios periodos de los tres primeros modos de vibración para cada 
dirección (X,Y,S), casos A y B. El periodo fundamental en las direcciones X y Y del edificio del caso A 
es muy similar al periodo dominante del terreno. La fig 3.33 muestra en planta las deformadas de los 
modos fundamentales de vibración; no hay efectos de torsión en los primeros modos, debido a la 
simetría y regularidad en planta del edificio. 

.. 
La estructura del caso B es un poco más rígi.§a que la del caso A, con un periodo fundamental de 
vibración menor en ambas direcciones. 

3.3.3.2 Desplazamientos horizontales máximos totales 

La fig 3.34 muestra los desplazamientos horizontales máximos por nivel del análisis dinámico modal 
de los casos A y 8, sismo actuando en la dirección X. Para este edificio predominó el estado límite de 
servicio, por lo que no fue necesario hacer cambios en las dimensiones de los elementos estructurales '. 
después de revisar el estado límite de falla. Al no haber incluido los efectos de interacción suelo
estructura, los desplazamientos del cajón de cimentación resultaron muy pequeños con respecto del 
modelo de 9 niveles. 

Los desplazamientos de la estructura para el caso A resultaron menores que los del caso 8 con RDF-
04, Y prácticamente iguales que los del caso B con RDF-93. Esto se debe a que, como se mencionó 
anteriormente, el espectro de diseño del RDF-04 tiene un mayor coeficiente sísmico. 

3.3.3.3 Relaciones desplazamiento !ateral relativo entre altura de entrepiso, L\ri/h¡ 

La fig 3.35 presenta las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del edificio, 
casos A y B, análisis dinámico modal espectral, sismo en la dirección X; los resultados ya estan 
multiplicados por 0=3. La estructura del caso 8 y ROF-04 presenta mayores distorsiones, teniendo su 
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máximo valor en el entrepiso N9-N 1 O; la del caso A presenta la máxima distorsión en el entrepiso 
N10-N11. Se observa que la estructura del caso B se encuentra al.limite del valor permisible de 0.012. 

3.3.3.4 Fuerzas cortantes de entrepiso 

La fig 3.36 muestra las fuerzas cortantes de entrepiso en elevación , sismo en la dirección X, casos A y 
B. El caso A presenta fuerzas cortantes menores, con respecto del caso B y RDF-04, y-prácticamente 
iguales que las del caso B con RDF-93. El tipo de distribución, independientemente del caso, es típica 
de un primer modo de vibrar. 

3.3.4 Modelo 25NIV (casos A y B) 

3.3.4.1 Periodos de vibración 

La tabla 3.13 tiene los periodos de los tres primeros modos de vibración de cada dirección, casos A y 
B. El periodo fundamental de la estructura del caso A resultó mayor que para el caso B, y muy 
cercano al periodo dominante del terreno. Al igual que en todos los casos anteriores, la estructura del 
caso 8 presentó una mayor rigidez lateral. 

La fig 3.37 presenta las deformadas en planta de los modos fundamentales de vibrar; en general , 
predominan los efectos de traslación, debido a la simetría y regularidad de la estructura. 

3.3.4.2 Desplazamientos horizontales máximos totales 

La fig 3.38 muestra en elevación los desplazamientos horizontales máximos totales por nivel , sismo en 
!2 d!recdón X, casos A yB; los valores ya están multiplicados por e.l factor de comportamiento sísmico 
Q=3. El edificio presenta en ambos casos (A y B) un comportamiento de marco de flexión . 

!Jara este modeio, ¡: :Jiierencia cíe ¡os dos anteriores, iús deSplaZa¡-lilemos de; caso ¡. .. ,eSU;;¡;;rc;:; ;¡ ;vi" 

similares a los del caso B con RDF-04, y mayores que los del caso B .con RDF-93. Esto se debe a que 
la rigidez lateral de la estructura del caso B .fue relativamente maybra la del caso A. 

3.3.4.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, A,;Ih¡ 

La fig 3.39 presenta las relaciones máximas l1n1h¡, casos A y 8, sismo actuando en la dirección X. El 
edificio del caso B y RDF-04 presenta mayores deformaciones angulares que el del caso A, con su 
máximo valor en el entrepiso N17-N18; el valor máximo para el caso A se presentó en e! entrepiso 
N13-N14. 

3.3.4.4 Fuenas cortantes de entrepiso 

La fig 3.40 muestra la ,distribución en elevación de las fuerzas cortantes de entrepiso resultantes del 
análisis dinamico modal, sismo actuando en la dirección X, casos A y B. Como era de esperarse, el 
caso B con RDF-04 presenta mayores fuerzas cortantes, debido a que la estructura es más rígida y 
fue diseñada para un coeficiente sísmico mayor. 

3.4 DISEÑO DE CUANTíAS DE REFUERZO 

El diseño del acero de refuerzo de los elementos estructurales (vigas y columnas) se hizo a partir de 
los elementos mecánicos últimos del análisis estructural (cargas verticales y sismo), ante la 
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3. Calcul0 de respuestas elasticas y 9iseños 

combinación de cargas más desfavorable, de acuerdo al RDF-93 para el caso A. yal ROF-04 para el 
caso B, con sus NTC correspondientes. 

El diseño de los elementos de concreto reforzado se hizo cumpliendo con los requisitos generales y 
los del capitulo de marcos dúctiles de las NTC-Concreto, debido a que se utilizó Q=3. 

3.4.1 Caso A 

Se utilizó el RDF-93 y sus NTC-Concreto. En el caso de vigas se utilizó el post-procesador para 
diseño de estructuras de concreto CONKER (ACI-95), del programa ETABS; posteriormente, se 
realizaron algunos diseños manualmente, encontrándose sólo pequeñas diferencias entre ambos 
resultados, debido a que ambos códigos son muy similarez para el diseño de vigas de marcos 
dúctiles. Los diseños incluyen los factores de carga Fe Y de reducción de resistencia FR del 
reglamento. 

El diseño del refuerzo longitudinal en columnas se hizo con base en los diagramas de interacción de 
las Ayudas de Diseño para Estructuras de Concreto del RDF-93, tomando en cuenta los factores de 
carga Fe Y de reducción de resistencia FR. En la mayoría de las columnas, en particular las de los 
edificios de 17 y 25 niveles, rigió la cuantí a mínima de refuerzo longitudinal. 

Al calcular el refuerzo tran5versal de las columnas , la separación del refuerzo transversal que rigió fue 
la requerida por el código para garantizar el confinamiento del núcleo de concreto; con base en estos 
resultados, se propuso el número de estribos y grapas necesarias para tener una separación máxima 
de 10 cm , y de esta forma evitar el congestionamiento de refuerzo. 

Durante el diseño de las estructuras de los casos A y B se revisó que todos los marcos íesistieran una 
fuerza cortante horizontal de al menos el 25 por ciento de la que le correspondería si trabajara aislado 
del resto de la estructura. Al verificar esta condición, se obtuvieron sólo minimas diferencias con 
res¡;ecto del diseño originai, debido a la simet¡¡a y regularidad de las estructuras. 

3.4.2 Caso B 

Se utilizó el RDF·04 y sus NTC-Concreto, donde se incluye una sección para el uso de concretos de 
alta resistencia (mayores de 400 kg/cm\ Una de las principales modificaciones que se realizaron con 
respecto del RDF-93, fue el cambio en el b:oque equivalente de esfuerzos de compresión en 
elementos sujetos a flexión o flexocompresión (cap 2). 

Para el diseño de vigas esta modificación ocasionó variaciones muy pequeí'las con respecto del ROF-
93; esto es, para fines prácticos se utilizaron los valores proporcionados por el CONKER. 

Para el diseño de columr, ~'c; no hubo cambios significativos para fe' hasta de 300 kg/cm
2

. Para te" 
mayores se presentaron variaciones importantes, en particular, a partir de que la columna alcanza la 
carga axial balanceada, como se muestra en los diagramas de interacción de las figs 3.41 y 3.42; para 
este caso nose utilizaron los diagramas d~ interacción del reglamento diseñados con el ROF-93. En 
su lugar se utilizó un .. programa que proporciona diagramas de interacción biaxia!es de acuerdo al 
ROF-04 (DI0-04). . 

. El uso de concretos de alta resisl-.:::da (fc '>400 kg/cm 2
) en columnas de concreto reforzado mejora en 

gran medida su capacidad a carga axial, ror lo que ante acciones en donde predominan cargas 
elevadas de compresión su comportamiento es muy adecuado; sin embargo, ante cargas de menor 
magnitud o incluso tensiones su uso resulta muy poco eficiente, ya que la resistencia es 
j)roporcionada principalmente por el acero de refuerzo, (fig 3.43) . 



3 Cálculo de respuestas elástica~~iseños 

Lo anterior puede ocasionar cambios significativos en el diseño de una columna, así como en la 
elección de los elementos mecánicos de diseño; una tercia de acciones últimas de diseño con una 
carga axial baja o de tensión podría conducir a mayores cuantías de refuerzo longitudinal que una con 
carga axial elevada. 

Las NTC-Concreto proponen un FR de 0.6 en el diseño a flexocompresión cuando se utilicen los 
elementos mecánicos del análisis estructural, y un FI( de 0.9 en el diseño a flexotensión (cap 2); esto 
es, el cambio de un estado a otro se puede dar de manera brusca. Con el fin de evitar esto, se 
propuso un segundo diseño similar al del ACI, en donde el FR tenga una variación lineal de 0.6 a 0.9, a 
partir de la carga balanceada (fig 3.44); este segundo diseño se empleará únicamente para las 
columnas del eje A (exterior) del edificio de 17 niveles, para fines comparativos. 

La fig 3.45 muestra los diagramas de interacción de las columnas extremas del eje A (exterior), 
entrepiso PB-N 1, modelo de 17 niveles, casos A y B. Se señalan las dos combinacioiles de carga que 
rigieron en el diseño de ambas columnas; la combinación 9, con una carga axial de compresión 
elevada, para el caso A, y la combinación 6 con carga axial de tensión, caso B. La columna fel caso A 
resulta con un armado de 16#12+12#10 (277cm\ y!a del caso B de 12#12+20#10 (295 cm ). 

La fig 3.46 muestra los diagramas de interacción de las columnas extremas del eje A. entrepiso PB
N1, modelo de 25 niveies, casos A y B. También en este caso rigió la combinación 9 para el diseño 
del caso A. y la combinación 6 para el caso B; Si este último caso se diseña con la combinación 9, 
despreciando ¡as combinaciones con cargas axiales de tensión, se hubiera requerido la cuantía 
mínima de acero de refuerzo longitudinal, es decir, 24#10 (190 crn\ Este valor es muy inferior al 
armado real íequerido de la columna de 60#12 (684 crn\ 

En columnas rigieron frecuentemente las tercias de diseño con cargas aXiales bajas o inclusive de 
tensión, sobre todo en los ejes exteriores de los edificios más altos. En los ejes interiores, las cargas 
axiales son elevadas y de compresión, por lo que en la mayoría de estos casos rigieron las cuantías 
mínimas de refuerzo. Por esta razón, en los casos B se present800n rn~yores armados de columnas 
en los ejes exteriores que en los interiores. 

En lo que refiere al refuerzo transversai, ia separación dei refuerzo irélllsvt:lsal que ngió f; ... " ¡a 
requeridv para garantizar el confinamiento del núcleo de concreto. 

Los elementos de concreto reforzado tendrán una mayor resistencia a fuerza cortante conforme se 
incremente el valor de fc, como se aprecia en las siguientes expresiones del RDF-04: 

si PI < 0.015 

si PI ~ 0.015 

donde ( = O.8f~ 

Sin embargo, como se mencionó anteriormente, la cuantía de refuerzo transversal queda regida por 
efectos del confinamiento; en columnas ésta aumentará conforme se incremente la resistencia en el 
concreto, como se aprecia en las siguientes expresiones del ROF-04 (cap 2), en donde la separación 
máxinla del refuerzo va a disminuir' conforme se incremente la resistencia fe: 

ó 

Al utilizar un (=700 kg/cm 2 en los edificios del caso B la cllantía requerida de refuerzo transversal va a 
ser mayor. 

-._._-----------
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______ ______ :_l._C_a_lc~ui-O-d-e reSpUes.tas elasticas.l diseño~ 

Cabe señalar que para el caso B no fue posible limitar la separación máxi ma a 10 cm, como se hizo 
en el caso A, ya que el número de estribos por sección transversa l flie insuficiente para ello; lo anterior 
se debió a que las secciones transversales resultaron menores Y con un menor número de varillas 
longitudinales, entre otras limitaciones, haciendo imposible la colocación de un mayor número de 
ramas o el uso de un diámetro mayor. 

Las figs 3.47 a 3.62 muestran los elementos mecánicos últimos de los'dos ejes de estudio de cada 
edificio, casos A y B: un eje exterior y uno interior. Son los ejes A y 3 para el modelo 3NlV; ejes A y C 
para el mode lo 9NIV; y ejes A y B para los modelos 17NIV y 25NIV' Estos elementos mecánicos 
últimos se obtuvieron de los análisis sísmicos tridimensionales realizados con el ETABS y 
corresponden a la combinación de cargas más desfavorable. 

Las figs 3.63 a 3.79 presentan los armados resultantes de los extremos de los elementos estructurales 
(vigas y columnas) de los ejes en estudio citados anteriormente; en las figs 3.80 y 3.83 se comparan 
las secciones transversales y tipos de armados de las columnas de esquina y vigas de los ejes en 
estudio de! nivel N 1. 

-
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_~ __ --.:3~. ~C.:::álculo de respuestas eliÍsticas y diseños 

Tabla 3.1 Cargas verticales tipo de sistema de piso, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y B) 

I NIVEL 1 CARGA MUERTA CARGA VIVA 
[ kg/m2

] J kq/m 2 1 

Azotea 572 70 
Entre[2lso tii20 591 180 
Planta Ba~_. 639 ¡ 250 

Sótano 661 250 
Cimentación 740 200 

Tabla 3.2 Secciones transversales de trabes y col.umnas, modelo 3NIV (casos A y B) 

1 CASO A CASO B 
I NIVEL 

I 

Vigas I Columnas 
1

1 

Vigas Columnas * 
I 

I[ cm l I I[ cm lL [ cm ] I [cm 1 

N-3 
:1 Long 25 x 55 I 

55 x 55 
Long. 25 x 50 

50 x 50 Trans. 30 x 60 Trans. 30 x 55 
. 1 

N-2 
.1 Long. 25 x 55 ~ Long¡. 25 x 50 

50 x 50 Trans. 30 x 65 55 x 55 Trans. 30 x 55 
1-- I1 

N-1 
!' Long. 25 x 55 

55 x 55 
I Long. 25 x 50 

50 x 50 I Trans. 30 x 65 '1 Trans. 30 x 55 L 

* Las cuatro columnas de esquina del caso B, son de 55 x 55 cm 

Tabla 3.3 Pesos totélles por nivel, modelo 3NIV (casos A y B) 

ARCA PESO TOTAL 
., 

NIVEL l t] 
[m'] CASO A CASO B 

N-3 5i6 449.20 430.75 
N-2 420 453.40 432.36 
N-1 420 456.66 

I 

435.25 

I 1359.26 1298.36 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Tabla 3.4 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 9NIV (casos A y B) 

CASO A CASOB 
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas 1 

[cm J [cm 1 [cm 1 [cm1 I 

N-9 30 X 60 65 X 65 25 X 55 50 X 50 
N-8 30 X 60 65 X 65 25 X 55 50 X 50 
N-7 , 30 X 70 75 X 75 25 X 65 60 x60 
N-6 , 30 X 70 75 X 75 25 X 65 60 x60 
N-5 I 30 X 70 75 X 75 1 25 X 65 60 x60 
N-4 30 X 85 85 X 85 30 X 75 65 X 65 I 

N-3 30 X 85 
, 

85 X 85 30 X 75 65 x65 I 
I 

N-2 35 X 95 100 X 100 35 X 85 80 X 80 
N-1 35 X 95 100 X 100 35 X 85 80 X 80 

PB 
eje ext. t=50 

I 
100 X 100 

eje ext. t=40 80 X 80 
¡ eje int. 35x95 eje int. 35x85 

SOTYCIM eje ext. t=50 I 100 x 100 
eje ext. t=40 

I 80 X 80 
I eje int. t=30 eie ini. t=20 

t = Espesor del muro de contención y ancho de contratrabes en el cajón de cimentación 

Tabla 3.5 Pesos totales por nivel, modeio 9NIV (casos A y B) 

.-
NIVEL AREA PESO TOTAL [ t) 

[mz) CASO A CASO B 
N-9 768 718.63 648.38 
N-8 , 768 . ¡-____ ~5} · 19 . 768.45 
N-7 768 882 . ~0 790.43 
N-o 768 894.56 799.67 

r· 
N-5 768 894.S6 799.67 
N-4 768 934.79 A38.50 
N-3 768 ' 948.23 843.75 
N-2 768 1017.67 898.34 
N-1 768 1136.98 978.05 
PB 768 1396.22 1274.12 

f-SOT 768 '1545.07 1264.13 
CIM 7~? 1225.34 102( .20 

12448.04 10930.70 

- ---_ ._ --
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Tabla 3.6 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 17NIV (casos A y B) 

I CASO A CASO B I 
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas 

Jcm] ~¡ [':'11] [cm] 

N-17 30 x 70 70 x 70 30 x 65 65 x 65 
N-16 30 x 70 70 x 70 30 x 65 65 x 65 

"-. 

N-15 30 x 70 70 x 70 30 x 65 65 x 65 
N-14 30 x 70 70 x 70 30 x 65 65 x 65 
N-13 30 x 85 85 x 85 30 x 75 75 x 75 
N-12 30 x 85 85 x 85 30 x 75 75 x 75 
N-11 30 x 85 85 x 85 30 x 75 75 x 75 
N-10 30 x 85 85 x 85 30 x 75 75 x 75 
N-9 35 x 90 100 x 100 30 x 80 80 x 80 
N-8 35 x 90 100 x 100 30 x 80 80 x 80 
N-7 35 x 90 100 x 100 30 x 80 80 x 80 
N-6 3S x 95 110x110 30 x 85 90 x 90 
N-S 35 x 95 110x110 30 x 85 90 x 90 
N-4 35 x 95 110x110 30 x 85 90 x 90 
N-3 40 x 95 120 x 120 35 x 85 100 x 100 
N-2 40 x 95 120 x 120 35 x 85 100 x 100 

-' 

N-1 40 x 95 120 x 120 35 x 85 100 x 100 

PB 
eje ext. t=60 

120 x 120 
eje ext. 1'=50 

100 x 100 
eje int. 40x95 eje int. 35x85 

SOTY eje ext. t=60 
120 x 120 

eje ext. t=50 
100 x 100 ! CIM eje int. t=40 eje int. t=30 

t = Esoesor del muro de contención y ancho de contratrabcs en el cajón de cimentación 

Tabla 3.7 Pesos totales por nivel, modelo 17NIV (casos A y B) 

-

NIVEL 
AREA PESO TOTAL [t) 

[m' J CASO A CASO B 
N-17 576 561.70 523.94 
N-16 576 668.93 626.64 
N-15 576 668.93 626.64 
N-14 576 668.93 626.64 
N-13 576 705.29 647.45 . 

N-12 576 720.91 656.86 
N-11 576 720.91 656.86 
N-10 576 720.91 656.86 

, 

N-9 576 767.21 667.64 
N-8 576 785.86 672.84 
N-7 576 785.86 672.84 
N-6 576 808 .03 689.02 
N-S 576 822.14 700.44 
N-4 576 822 .14 700.44 
N-3 575 859.49 728.88 
N-2 576 874.94 74í .65 
N-1 576 901.21 759.89 
PB 576 1147.74 1048.66 

SOT 576 1447.49 1215.94 
CIM 576 1101.31 944.64 

16559.92 14564.75 

-----_. __ . __ ._---
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3. Calculo ~espue~tas elas~icas y diseños 
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Tabla 3.8 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 25NIV (casos A y B) 

I CASO A CASO B 
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas 

[cm] [cm1 [cm] [cm1 

N-25 45 x85 90 X 90 40 X 70 80 X 80 
N-24 45 X 85 90 X 90 40 X 70 80 X 80 
N-23 45 X 85 90 X 90 40 X 70 80 X 80 
N-22 45 X 85 90 X 90 40 X 70 80 X 80 
N-21 45 X 85 90 X 90 40 X 70 80 X 80 
N-20 50 X 95 105 X 105 45 X 80 95 X 95 
N-19 50 X 95 105 X 105 45 X 80 95 X 95 
N-18 50 X 95 105 X 105 45 X 80 95 X 95 
N-17 50 X 95 105 X 105 45 X 80 95 X 95 
N-16 50 X 100 120 X 120 45 X 90 110x110 
N-15 50 X 100 120 X 120 45 X 90 110x!~ 
N-14 50 X 100 120 X 120 45 X 90 110x110 
N-13 50 X 100 120 X °120 45 X 90 110x110 
N-12 50 X 105 130 X 130 45 X 95 115x115 
N-11 50 X 105 130 X 130 45 X 95 115x115 
N-10 50 X 105 130 X 130 45 X 95 115x115 
N-9 50 JI: 105 130 X 130 45 X 95 115x115 
N-8 55 X 110 140 X 140 50 X 100 125 X 125 
N-7 55 X 110 140x140 50 X 100 125 X 125 
N-6 55 X 110 140 X 140 50 X 100 125 X 125 
N-5 55 X 110 140 X 140 50 X 100 125 X 125 
N-4 55 X 115 

I 
150 X 150 50 X 105 130 X 130 

N-3 55 X 115 150 X 150 50 X 105 130 X 130 
N-2 55 X 115 150 X 150 50 X 105 ~130 x"1-30--J 

N-1 55 X 115 150 X t 5_~~_59-;.?<-.-1 ~W_"J.lº-!_13_W 
PB 

ejeextt=IO _ eje exl. l--'60 . 
eje int. 55x115 150 x bO eje int. 50x105 130 X 130 

SOT y GIM eje ext. t=70 
150 X 150 

eje ext. t=60 130 X 130 
eje int. t=50 eje int. t=40 

t = Espesor dell muro de contención y ancho de contratrabesen el cajón de cimentación 
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3. Cálculo de respuestas elást icas y dis81ios 

Tabla 3.9 Pesos totales por nivel, modelo 25NIV (casos A y B) 

NIVEL AREA PESO TOTAL [t J 
[m2 J CASO A CASO B 

N-25 576 662.69 
.. - 1-

572.12 
N-24 576 791 .42 689.43 
N-23 576 791 .42 689.43 
N-22 576 79142 689.43 -
N-21 576 7914 2 689.43 
N-20 576 853.70 737.14 
N-19 576 873.36 754./8 
N-18 576 873.36 754.78 
N-17 576 873 .36 r54.78 

I 

N-16 576 907.56 790.22 
N-15 576 930.24 810.88 
N-14 576 930.7.4 810.88 
N-13 576 930.24 810.88 
N-12 576 958.56 826.15 
N-11 576 975.36 833.71 
N-10 576 975.36 833.71 
N-9 576 975.3E 833.71 
N-8 576 1030.37 875.57 
N-7 576 1048.51 891 .70 
N-6 576 1048.51 891.70 -
N-S 576 1048. 51 891 .70 --
N-4 576 1080.67 908.47 --
N-3 576 1100.16 917.04 
N-2 576 1100 16 917.04 
N-1 576 1141 .20 +- 947.87 

¡ PB 576 "i3 7c.6<; 1283.15 
SOT 576 1595.66 1348.56 
CIM 575 1147.97 948.38 

27603.45 23738.67 

Tabla 3.10 Periodos de vibración, modelo 3NIV (casos A y 'B) 

DIRECCiÓN I MODO 
PERIODO DE VIBRACION (s 1 

c.;SO A CASO B 

X 
1 0.80 0.70 

I 

2 0.22 0.20 I 

3 0.10 0.09 

Y I 
1 0.80 0.74 
2 0.23 0.20 
3 0.11 0.09 
1 0.69 0.63 I e 
2 0.19 0.17 
3 0.09 0.07 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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Tabla 3.11 Periodos de vibración, modelo 9NIV (casos A y B) 

DIRECCiÓN MODO I 

PERIODO DE VI8RACION [s 1 
CASO A CASOS 

1 I 1.49 I 1.44 
X 2 0.58 0.57 

3 0.35 0.34 
1 I 1.45 1.41 

Y 2 0.57 0.56 
3 0.35 0.33 
1 1.07 I 1.09 

e 2 0.41 0.43 

3 I 0,.27 I 0.27 I 

Tabla 3.12 Periodos de vibración, modelo 17NIV (casos A y B) 

DIRECCiÓN MODO 
I PERIODO DE VlBRACION [s 1 

CASO A CASO B 
1 1.91 1.84 

X 2 0.73 I 0.67 
3 0.42 039 
1 1.91 1.84 I 

y 2 
f--

0.73 0.67 I 

3 0.42 0.39 1I 

~. 
I 

1.38 1.42 ;1 

e 2 0.55 0.53 I 
3 0.32 I 0.32 

Tabla 3.13 Periodos de vibración, modelo 25NIV (casos A 'J B) 

DIRECCiÓN MODO 1--P.ERIODO DE VIBRACION (s '1 
I CASO A CASO B 

1 2.10 1.88 
X 2 0.75 0.70 

3 I 0.44 0.41 
1 i' 2.10 1.88 

Y 2 I 0.75 0.70 
3 0.44 0.41 
1 I 1.39 , 1.38 , 

e 2 0.54 i 0.56 

3 0.33 I 0.34 I 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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3. Cálcu!o de respuestas elásticas y diseño~ 
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3. Cálculo de respuestas eiásticas y diseños 
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3. Calculo de respueslas elaslicas y disei·los 

Fig 3.10 Modelo tridimensional para el edificio 17NIV, casos A y B 
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Fig 3.11 Modelo tridimensional para el edificio 25NIV, casos A y B 
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3. Cálculo de respuestas elásticas_y diseños 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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Fig 3_14 Desp:azamientos horizontales máximos totales, edificio 3NIV, sismo en dirección "X" (estado 
límite de servicio) 

Nivel 

2 

O!~ 
O 2 4 6 8 10 12 

Desplazamiento horizontal máximo [cm] 
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límite de servicio) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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límite de falla) 
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3. Cálculo de respuestas eláslicas y diseños 
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Fig 3.20 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en 
dirección "X" {estado limite de falla) 
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_______________ 3- Cákulo de respuestas elásticas y diseños 
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Fig 3.22 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en dirección "X" (estado límite de falla) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y d;seño~ 
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límite de servicio) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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Fig 3.33 Vistd en planta de las deformadas de los modos fundamentales de vibración, modelo 17NIV 
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3. Cálculo de respuesta:; elásti cas y diseños 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseiios 
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Fig 3,37 Vista en planta de la deformada de los modos fundamentales de vibración, modelo 25NIV 
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Fig 3.38 Desplazamie:1tos horizontales máximos totales, edificio 25NiV, sismo en dirección "X" 
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Fig 3.39 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 25NIV, sismo en 
dirección "X" 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Nivel 

I¡r~u-IL" 
21 ~ __ 
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13· 
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IJ 
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7 
6 
5 
4 

l 

3 

d+---------r---____ -, ________ -. ________ .-________ C-__ ~~--l.~------~ 
o 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500 

Fuerzas cortantes de entrepiso [t] 

[ --Caso A --CasO~_ RDF-04 ---·-CasoB, RDF-':~ 

Fi9' 3.40 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 25NIV, sismo en dirección "X" 
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_ ____ 3_ Cálculo de respuestas elásticils y diseños 
-- - ------- ----------_ ._---------------------

1000 - - - -------------- ---

800 

600 
8 
ro 400 
)( 
ro 
ro 200 Cl 
Lo 

ro 
() 

o ---------- - ---------

-200 

-400 +-----:-------,-----------,--
o 10 20 30 40 50 60 70 80 

Momento flexionante [t-m] 

[ __ -fC=250, RDF-93 _ fc =250, RDF-04 

Fig 3.41 Comparación de diagramas de interacción de una columna de 55 x 55 cm con 12#8, 
diseñada con ambos reglamentos y f c=250 kg/cm 2 
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-500 -t====::= 
o 20 40 60 80 100 120 

Momento flexionante [t-m] 

r---- rc=700,-R_D_F_--9_3 ___ - _ f'c=700, ROF-04 

Fig 3.42 Comparación de diagramas de interacción de una columna de 50 x 50 cm con 16#8, 
diseñada con ambos reglamentos y f c=700 kg/cm 2 
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3. Cálculo de respuestas el~~~_} dis'-:..ños 

2250 .t--== 
2000 --
1750 .. ---~ 

---

-----~ 1500 --... -----------~ 

E 1250 ~~-----------...... 
. ~ 1000 ' ~\. 
(1) 750 - 'í 

K 500 _ .... -~ 
250 ______ ~---....------ j 

O ~- .,..---;-----r----,-----------------;-- - _.o , -250 -

-500 

O 25 50 75 100 125 150 175 200 

Momento f1exionante [t-m] 

_fc= 250 _fc= 700-l 
----..-..J 

hg 3.43 Comparación de diagramas de interacción de una columna de 60 x 60 cm con 16#8, 
diseñada con el RDF-04, y con f c=250 kg/cml y f"c=700 kg/cm2 
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I R -~'--~--Tl ~--------------
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p, 
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3.44 Factores de reducción de resistencia, FR, utilizados en el diseño de las columnas del eje A, 
modelo 17-NIV, diseño 11 
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Fig 3.45 Comparación de diagramas de inter8cción y ubicación de las combinaciones de carga de 
diseño par3 las columnas extremas del eje 1\, entrepiso N 1-PB, modelo 17 -NIV, para los 
casos Ay 3 
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[ --Caso A ... • - - - Caso 8 _____ Caso 8 ' • 9A Á 98 X 6A 

Fig 3.46 Comparación de diagramas de interacción y ubicación de las combinaciones de carga de 
diseño para las columnas extremas del eje A, entrepiso N1-PB, modelo 25-NIV, para los 
casos A, B (considerando las combinaciones con tensiones) y B' (sin considerar tensiones) 
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AZO 

--- ----------- ------- ------ - - -
3_ Cálculo de rospuesw s elásticas y diseñ~s_ 

Nomenclatura: 

I Mu- Vu Vu Mu-, 

I Mu+ 

Exti Extj 

Vigas: 
Mu- Momento nexionante último negativo [t-m] 
Mu+ Momento nexionante último positivo [t-m] 
Vu Fuerza cortante última [tI 

Ex! Sup ] [ 

Ext Inl 

MUM MUrn 

Pu Vu 

Mum 

Columnas: 
MUM Momento nexo último en dirección mayor [t-m] 
Mum Momento flexo último en dirección menor (t-m) 
Pu Carga axial última [tI 
Vu Fuerza cortante última máxima [tI 

Columnas - ~i!kJ -- Vigas 

T 12 24 24 12 12 24 25 12 12 25 

32 33 33 , 12 12 
16 18 18 , , 

N-
I~~ 11~6 I ~6 11: 

12 11 12 

1 3 3 16 34 16 16 34 34 16 16 35 2 
___ o , 

11 32 

1~5 
33 I i5 

33 , 17 
1\17 17 " 17 

18 
51 20 22 22 

, 
4 11 7 7 

, 
38 16 16 38 I 39 17 17 39 1 , 16 38 N-

8 12 6 11 6 11 , 19 

1" " 1I " "1 
126 20 198 Z2 199 23 

, 
I 

I 

12 54 17 57 17 59 I 
PB 
////// ////// h7/// 

Fig 3.47 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV (CáSO A) 
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N 1:: 
43 
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Fig 3.48 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV (caso A) 
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I • -

3. Cálculo de respuestas elásticas y disei\os 

Columnas --- ~imétricol ---- Vigas 

i\ZOT ___ ¡-¡:::::=:::::::=:=====:::;¡:======::::¡¡===::;::::::1::1 =2=2:::;¡::::22=_:::1::1 ==1::1 =2::2=¡¡~2~3==12==12=_::=2~3=¡¡ 

___ J~~ ~3~ 11:
6 ~~ 1:4 ~ ! 15 :: 11:: 15 15 :: 11:=:::::==1:::::5==1:::::5=:;:::=:1 

___ JI:=;=:=:::::~::::~=====::I::7:::;8~:::::::===:1:3 ~ ! 16 :: li:: 16 16 :: 11:=:=:==1=6==1=6=::::::=:-1 
4 16 24 1 23 1 I 

17
1 H J17 1L...--.18 18 I 123 28 193 23 179 22 : I 

69 50 52 32 52 27 I . 

N-2 

Nivel de cal:e 

N-1 

PB 
777777 ////// 

Fig 3.49 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV (caso B) 
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N-2 1: 29 35 321C:: 
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I~ 
43 I o 
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-
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PB 

/~ 77 / '/ /77 

Fig 3.50 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV (caso B) 

-------- -~-----------
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Nomenclatura· 

Mu- Vu Vu Mu- I 

Mu+ Mu+ I 

Extí Ex1j 

Vigas: 
Mu- Momento flexionante último negativo [t-m] 
Mu+ Momento flexionante último positivo [t-m] 
Vu Fuerza cortante última [t] 

___ _______ ~3:.._. C~¡jlculo de respuestas elásticas y diseños 

Ext Sup ] [ 

E:xt Inf 

MUM MUm 

Pu Vu 

MUM MUm 

Columnas: 
MUM Momento flexo último en dirección mayor [t-m] 
MUm Momento flexo último en dirección menor [t-ml 
Pu Carga axial última [t] 
Vu Fuerza cortante última máxima [t] 

Columnas -~tricol --- Vigas 

AZOT --------- 13 32 27 12 13 32 

I!; 17 38 

:: I 12 18 

N-8 
8 13 17 16 17 

.-

I~; 14 20 22 
19 24 

N-7 2 B 25 23 25 71 
----',-------- -

2R 36 
36 

N-6 - ' - '-"'-' ," -
13 L.7 25 

20 26 
30 46 

N-S ._-----~ 

~e 77 

15 23 
35 53 

N-4 9 3 38 35 
~~_ .. -.. 

17 27 
66 

N-3 6 :'7 34 

24 
44 66 

N-2 
14 7 50 45 

30 37 123 122 108 ' 
31 86 

N-1 10 24 53 165 154 51 54 170 -_. __ ._------

43 48 136 137 131 ~ 

59 74 

P8 - _._ - - Nivel de calle 

777777 

SOT -- -- ----

CIM -_ ... _,-

Fig 3.51 Elem@ntos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 9NIV (caso A) 
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N-8 ----

N-7 - - -

N-S - - ---

N-4 - --- ---

N-3 

N-2 

N-1 -------

Columnas 
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23 
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54 
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23 
68 
26 

66 20 
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20 

25 

32 

35 

31; 

46 

4" 

58 

3_ Cálculo de respuestas eláslicas y diseños 

Vigas 

42 36 18 
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23 _ 26 

30 34 

32 

~3 

42 47 

t 41 46 

51 50 

114 120 

~==33~======~:===9="==~===59=1=7~1 158 56 
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62 

~21 128 48 

70 64 

PB _ ___ 1;:;==2=86=======~!===72==*====:::::!:========~ 
Nivel de calle 

777777 

SOT - - -

CIM - ------

Fig 3_52 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje e, modelo 9NIV (caso A) 
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3. Cálculo de re :;puestas elásti~~iseños 

Columnas --1 Simétrico I -- Vigas 

AZOT 11 26 24 11 11 26 

I!~ 
15 77 13 
11 19 

N-8 8 19 15 15 16 40 --- ---

I~! 
13 20 20 
18 23 

N-7 7 22 21 23 66 ---_._--

18 30 :: I 22 36 

N-6 
4 14 25 24 25 ---- - --- ----

45 19 27 
26 29 42 

N-5 21 8 26 25 27 -_ .. _--
3ó 16 9 51 
~c 33 49 ~" 

~J-4 
44 7 31 34 33 35 111 ---. _--._--

20 31 77 
34 60 

N-3 2 9 33 33 106 --

·1~ ~3 7 74 

_ _ J 10 42 60 

N-2 59 12 33 42 44 

¡2~ 63 116 41 
30 268 78 

N-1 12 5 88 29 48 50 51 _ ... _----
32 131 170 50 

91 55 309 65 

Nivel de calle 
PB - ----_. 

777777 

SOT - --

CIM 

Fig 3.53 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 9NIV (caso B) 
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3. Cólcu!o de respuestas el¡isti~~~~seños 

Columnas ---- [ SimétrI~ --- Vigas 

18 37 33 11 19 39 
AZOr -------

m 
25 25 19 
2G 15 

N-8 12 12 23 23 25 56 ._----- - -
33 34 28 
23 24 

N-7 31 32 30 29 32 83 _._------
55 57 42 
33 39 

N{) 
42 43 33 31 3S 93 _._._ ---.. 
61 62 4C 
40 4S 

N-S 54 56 34 33 36 96 - _._-----
56 17 4S 
47 47 

N-4 76 ~4 42 40 45 130 ---------... 
74 24 65 
55 63 

_ 1';-:; 80 24 41 39 44 125 

68 21 'U2 
57 62 

N-2 89 27 ~2 47 SS 162 ----_._-.-
109 33 

1:: 1 
71 89 

N-1 81 28 54 54 60 

171 48 

62 56 

PB - -- - - 248 Nivel de calle 

777777 

Fig 3.54 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje e , modelo 9NIV (caso B) 
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3. Calculo de respuestas elasticils y diseños 

Columnas -- t simé~ --- Vigas 

AZOT 15 36 22 11 15 35 

N-14 --- .---

1

19 18 
139 32 

N-13 ___ . _ _ :=:5:::=3=:=:4=======~~====*====::::;==;;;;;;;;;====3=8==1:::::1=l5, 

m ;4~ 40 1:: 
N -1 2 ---- -.-- ------

N-l1 ---------

N-lO ----
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N-S -_.---. 

N-7 
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N-4 

N-3 ------

N-2 ------.-

I~! ~1~ 

34 
50 
68 

32 
57 
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28 
1\ ~ 

13 
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30 
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25 
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20 

70 

42 130 
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53 165 

111 

53 11:1:') 

59 184 
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53 

60 
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~~9 ~~ 
N-l ____ ::;. 1=32==2=3=======::::::~~=::=::::=*=======::::;::=======5=4===: 

22 20 
981 91 

P8 

SOT -_.- .. --. 

CIM --- --

Nivel de calle 

Fig 3.55 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV (caso A) 
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-~-------- --------- ----------_ .. _-_._----
30 Cálculo de respuestas~lásticas 'L?isp.ño~ 

Columnas .. ----- l Sim~~~ -- Vigas 

AZOT 0--0-- - - 21 46 28 17 22 50 

43 15 42 18 23 25 
33 22 58 20 

N-16 13 2 3 27 63 22 28 68 

52 53 19 32 34 
27 124 28 

N-15 19 ,-¡ 2 31 78 26 32 83 
--------

1!!2 

64 66 24 39 42 
39 191 40 

N-14 -------- J9 37 8 34 88 29 35 93 

1!~9 59 51 21 44 46 
47 273 48 

N-13 -- ---- 67 75 10 45 126 37 47 135 

IH6 

96 100 38 75 67 
66 322 69 

N-12----- 68 65 13 47 133 38 49 140 

1~~2 102 105 37 82 70 
69 386 72 

N-ll -0----- 74 72 16 49 141 110 41 51 148 

1~~7 107 111 39 90 74 
78 451 80 

N-l0------ 91 89 22 50 144 115 43 52 151 

1~~5 86 83 33 93 

1

7

8

5

51 
83 559 25 

N-9 
125 128 29 61 177 50 63 

-

1~;9 130 4~ 127 
99 102 

N-8 1
6 116 27 51 51 63 

¡~;6 119 45 132 92 
99 102 

N-? 131 29 61 144 52 63 184 ----_ .-
112 96 
104 

N-6 149 68 58 .,... 50 20" .----- -----

131 115 
115 118 

N-5 151 35 68 58 69 2Q3 -0 _ _ -
128 47 116 
114 117 

N-4 156 38 66 58 67 193 --"--- --"--"--
112 41 116 
116 119 

N-3 177 45 71 73 ?2 212 

~20 45 130 
124 124 

N-2 188 46 68 61 69 200 _ ."----

1~~1 
93 33 124 
115 12S 

N-l 194 61 61 56 62 ----
29 32 12 
752 128 93 

Nivel de ca lle 
PB .-------_ .. _---

777777 

SOT -------

CIM -'- '"---'--

Fig 3056 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje B, modelo 17NIV (caso A) 
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3. Cáiculo de respuestas elásticas y diseños ---_ .. 

Columnas .. ----- [ Simétris:o] --- Vigas 

AZOl 14 32 19 10 13 32 

I!~ 
21 36 16 16 
13 23 

N-16 11 23 18 47 14 18 48 

Ih 
40 28 24 44 
19 26 

N-1S--- 5 18 22 62 19 22 ~3 

Ih 
46 32 37 31 
25 37 

N-14 -- 4 17 25 73 22 26 75 

I~~ 
21 30 49 37 
31 46 

N-13 ------- 2 7 34 105 30 35 107 

ffi 
55 40 

1:: I 34 62 

N-12-·-~-
21 13 16 37 32 37 

Ih 
67 39 
41 67 

N-11----- 22 12 40 35 40 

1!~5 
69 81 
45 75 

N-10~-----
31 21 42 37 42 

li~3 
65 77 
49 81 

N-9 49 41 48 43 48 -_._-

[;~7 
71 85 
50 92 

N-a 41 31 50 49 
--~-_.~---

I !~1 
76 89 
55 95 

N-7 50 41 50 45 50 

5 67 80 
59 98 

N-~ 
73 65 56 51 56 - ... - ._-

:. 71 85 
57 103 

N-S 58 48 56 51 55 
---

76 88 
62 108 

N-4 S9 59 54 51 54 
~----

60 73 
65 109 

N-3 93 85 59 56 58 
----

57 71 
64 116 

N-2 94 79 55 52 55 

40 52 
64 107 

N-1 -.--- 1 103 117 I I 48 47 48 

41 60 
87 1115 

Nivel de cal!e 
PB - -==-;"--

777177 
SOT --- -

CIM 

Fig 3.57 E:lementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV (caso B) 
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3. Cálculo de respueslas elásticas y di:;eños 

AZor 

N-8 -.---- -

N-7 

N-S ----- -

Columnas 

77 
81 

41 

85 
92 
31 

89 
95 

41 

80 
98 
65 

85 
103 
48 

88 
loa 

+--- - [SimÚric~l --
20 43 25 16 

42 35 

49 43 

49 

57 50 

57 51 

63 57 

Vigas 
22 48 

24 

45 

64 

47 136 

66 

50 145 

73 

52 

76 

59 176 

6a 

60 179 

91 

60 

96 

' 201 

113 

66 198 

114 

65 59 62 57 
N-4 - ------ I~========~;::=========::::::::~=========:I 

73 
109 

6!i 
N-3 ____ _____ ::::::=:;85========~~========66==!:===61======:::::::::: 

71 

N-2 -- - --
63 58 65 

N-1 ----- 54 51 57 

PB 

CIM --.-------- L.:::::=========!..!::::::========!:::::=:=======::::::!.I 

'-. 

Nivel de calle 

777177 

Fig 3.58 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje 8, modelo 17NIV (caso B) 

------_. __ ._- ---------- -------- ---- - --_._ - - - _ ._._._---- -
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3. Cálculo de respuestas eláslicas y diseños 

Columnas Vigas 

AZOT - -----... 23 °9 17 o 11 21 52 

N-24 __ __ _ _ I;~ 4G II~~ 44 

: ~n l~: 26 
20 32 JO 18 28 76 

N-23 I ;~ 63 I ~~ 36 1 

1~~ II~: 26 
I 

28 45 I 37 25 35 102 

N-22 _ .. ~._~ __ 11 ;~ 75 III :, ~~ 42 I 78
11

69 _51 
38 65 

I 
44 32 42 126 132 88 

N-21 ---__ _ I ~~ 79 JII ~;; 44 

: 102 m3 63 
48 81 48 147 } 03 36 46 141 

N-20_~ _______ _ 

N-19 ---__ 

I:~ 38 II~~~ 38 1 117

1[; 

76 
I 

57 94 I 68 210 140 48 63 198 

[I ~~ 43 II~~: 54 I 
180 11'62 114 

60 125 
1 

71 52 67 208 1 223 152 

N-18 ----- I~~ 111 I I~~~ 56 

: 180 H 162 114

1 72 133 76 239 , 169 55 71 224 ,1 

N-17 ~ ___ _ 1~:5 58 'I I ;~~ 58 1 208
1]'88 

142

1 
1 

79 148 1 79 251 182 60 74 235 

N-16 ----__ ~ 11 ~~6 123 II~~~ 53 I 
220 ' 1'99 

156

1 88 157 
I 

94 71 87 1 295 . ,1213 274 

N-15 -----
1 1 ~2 120 !I I@:~ 63 i 2651f239 187

1 88 183 97 305 222 73 89 282 

N-14 .~ __ _ 1;; 
139 I~ 65 1 

275 U 247 196 
I 

98 187 I 100 31~ , 1 235 77 92 292 

N-13 -- __ . ___ __ _ I ~~ 137 J I ~~~ 65 ; 284 H257 ;~nl 104 199 
I 

101 79 94 
1 320 ~ .<43 

N-12 _ __ o 
1 1 ~~21 166 ll~~~ ! 290 11262 

, 
57 217[ 

1'12 20G 116 364 275 90 107 336 
I 

N-11 __ __ ~_. 

N-l0 ____ _ 

' 1
53 87 I I ;~ . 64 1 

~1300 250 1] I 

_1,1139 110 227 ! 117 365 }80 92 107 337 -
1

21 153 JI~; 65 I 336 11 302 254 1

1 119 230 
I 

117 93 108 ,1256 368 .285 339 
, -

1~88 1
367 

N-9 

~~---< ~. - .- -,.=."\ I .. ; .. ~ .. -, 
_~_ .. _._. __ ~ __ 1~1=~;=7:::::3='~172=85========~1:~1 ~=~=~=='=·'==::;:::====;=~====!i 1::1 2=~==3==========: 

331 i 1299 

93 106 ;;:i r 
25R I 

236 115 

N-8 ~._ ... _ -

N-7 --~-

N-6 . _~-----

N-5 ----

N-4 -~-----

N-3 ._-------.-

N-2 ---'- --- ._-

N-1 -~---

PB 

232 
131 

1-

11 ~~20 188 
123 

~8 32 
133 .2150 

1~:78 204 
137 

247 

38 
955 

II ~~~3 
:;============4=23~' '.!:=3:::2=9 ========~ 

393 11'1353 

108 124 389 

306 

241 136 

20 
264 133 107 122 380 

I~, 
11~~;7 

414 _~. 3::2:6 =====:::;;;::===:1 
384

11

346 

~==::::::===;=====4=0~91~13=28==========: 
379111343 

301 
108 121 378 

303 

24 
261 ljl 

30 

~===============3~9~9_~_3=2=6=============~ 
107 119 370 

301 

265 128 

45 1 ;~03 JI~~~, 143 

1~~39 221 1'I~~~7 
3:11336 

~======~=======~~=======~======4=~~ ,~_3=5=6~==============~ 
403 1b 68 
418 -' 351 

118 130 402 

ffiJ 
265 140 

36 
í36 279 136 117 127 390 

m 243 
1I ~;~, 145 2272 114 122 

327
1 375 

44 
275 130 

,\ 58 265 1 1 ~~!3 ',2400 140 

, '1'78 652 

1
804 

185 2528 • 1400 

108 114 
318

1 348 
61 
268 120 

136 

275 

,. , ~;i:> 

- 1 

Nivel de calle 

777777 
Fig 3.59 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 25NIV (caso A) 

Nomenclatura para columnas: ] [ ~:' MUrn 

\fu 
(utilizados en el diseño) 
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3. C;ilculo de respuestas elasticas y diseños ----- ---_._ - -_ ._--

Columnas Vigas 

AZOT .. - - --- -

N-24 ___ _ _ 

15 29 69 

I~:- 44 
1' 34 71 ~ JJI22 35 I 

32 36 37 23 38 95 153 91 41 

N-23 ____ ._ I:~ 36 11~3 87 
I 

1 ~~ II~; 48 , 
~5 47 , 45 30 45 121 

N-22 ___ _ 1
109 42 11~;5 112 I 1:~ II:~ 60 

65 67 
I 

51 37 51 145 120 
I 

N-21 __ _ 1

122 44 II~~~ 125 ~ 1;~ I]~~" n 
157 81 83 56 42 55 159 

N-20 ___ _ 1

100 36 11;~4 140 I 
f,l1104 

60 , 
269 94 - 97 , 75 ~1 140 52 74 220 

N-19 ___ _ 1;~4 54 11~~3 181 I 16911163 110 :1 
125 130 

, 
79 56 77 

I 
234 152_ 231 

N-18 _______ _ 1

166 56 11:~7 191 ~ 182]1
174 115

1 260 133 136 83 250 170 61 81 246 

N-17 ____ __ _ 

N-16 _ ___ _ 

1
200 58 11~~2 205 

I 
198 W98 123\ , 

292 148 151 I 87 262 , 183 65 85 257 

1
174 53 

-.JI::3 
211 I 209 1199 135

1 15-' 160 
I 101 74 98 , 496 306 212 297 

N-15 ___ o _ . _ 1

241 63 1 1~~1 247 ¡ 25511241 165 '1 
350 183 187 104 316 222 77 100 304 

N-14 ___ ._ 
]247 65 1[; 252 I 

264 ' 248 174 ' 
378 187 191 • 107 32G 235 81 103 314 

N-13 _ .. _____ ._ 

N-12 .. __ _ 

1

253 65 I I~;~ 89 I 274]257 188 
199 202 

I 109 64 104 31& 404 
I 

331 244 

12 ~5 
-

11~~~2 196J 57 67 I 279 1 <:62 
206 210 

, 123 94 116 726 374 , . 7.75 356 

N-11 .. __ 

í~ ·· 10 ___ __ ._ 

1251 C4 ]~~20 289 
I 32~ 11302 229 I I 

1

1784 227 231 , 124 377 260 96 .118 359 

.l~;; 65 ~!I~~1n 293 , 
]U~ 234 I 

?~Q ?'Y, • ~?A 118 17f\ ?87 .• Q8 361 

N-9 1

313 19 11;~01 318 I 328 ~ 240 
699 236 240 , 122 116 354 3,2 ~ 97 

N-8 1
367 36 rl~;92 372 I 

321 11299 239 
I 

955 241 245 , 143 434 330 112 135 412 

N-? 1

350 20 11~~66 355 I 
384113t'6 265 

264 269 
: 140 112 133 403 .,013 
I 425 326 

N-6 1
340 24 11~~61 345 ~ 3751U47 262 

.1071 261 265 139 420 331 113 132 399 

N-5 1

355 30 11~~76 360 , 370 l; 285 
.1,27 265 269 , 136 410 112 129 391 

N-4 
r;1 

45 
11 :~~3 396 I 360 

1

336 264 
265 269 

I 146 443 123 141 424 1181 361 

N-3 1

364 36 
11 ~~;3 391 , '~1169 316 

279 264 
, 

143 122 137 412 .1 231 429 357 

N-2 1

392 44 JI:~;5 369 I 
379 

1

357 3~ .1291 275 276 , 136 411 351 120 ~33 307 

N-1 ~ 61 11~~~7 465 I 361 

1

342 305 I 
266 267 

I 125 368 112 122 ..22,!3 324 361 

PB 1

804 136 

11:::6 

640 I 318 

1

305 
280 1 , 

Nivel de ca 
275 226 

I 
.1400 

lIe 

I 11 , 11 I 77/777 

Fig 3.60 Elementos mecánicos últimos en vigas y columnas del eje B. modelo 25NIV (caso A) 

106 



AZOT -- -----

N-24 _ _ . __ 

N-23 _____ _ 

N-22 --- - ._ 

N-21 _ .-.---

N-20 -------

N-19 --- -

N-18 _ __ _ 

N-17-... -._ 

N-16 ___ _ _ 

N-15 _ .---.--

N-14 _ _ _ 

N-13 -----

N-12 ----_ 

N-11 - --

N-9 

N-8 --_ .... _-

N-? -----

N-6 _._ ..... ~-.. -

N-5 - --

N-4 - -- -

N-3 --_.'-- -

3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Columnas -- ~trico I - -.-. Vigas 

20 52 23 12 18 46 

I~~ 30 JI~~ 45 ~ ;~ II~~ ~~ 1 17 30 26 18 25 

I~~ 28 II~~ 38 
, 

:~ II~~ ~~ · I , 
26 41 , 33 25 31 

I~~ 34 II~~~ 45 , 
1;~ 11:; 1~~ 1 37 60 

, 
39 31 37 , 

I~~ 34 !I ~~~ 44 ~ 1;~ 11~~1 1~; 1 46 68 42 35 40 

I~~ 29 

11 ~~~ 39 
, 

1041196 75 , 
56 88 , 62 195 •. 143 48 58 185 

I~~ 42 

11 ~~~ 55 , 
;11

153 118 
57 117 

, 
65 50 61 192 , 205 152 

1 ~ 10 
46 II~~~ 57 ¡ 17611161 126 

68 123 68 216 164 54 64 203 

1

108 46 ]i~!~ 57 
, 

187 '1172 139 , 
-18 76 136 , 69 220 I 170 55 65 207 

1~1; 25 II~;~ 15 , 
19211176 144 

85 144 
, 

90 69 83 266 , 286 213 

[~i 43 II~~~ 63 ! 25811233 189 
81 136 I 91 70 84 267 289 217 

!134 54 11~~ 1411 
, 

261 11235 191 
I 

• -120 S4 175 I 92 295 226 73 86 274 

1
134 54 II~~ 148 I 26711242 200 

99 186 
I 

94 75 87 278 • -162 , 299 232 

1
119 50 II~ 134 ~ Jillill5 207

1 .-207 106 ',93 106 3~1 265 85 9!l 317 

1
131 54 ll~: 146 

, 
31311284 240 1 I 

, -¡52 104 21i I 107 342 .~~6 99 318 

! 1 ~;1?9 56 ![~ 157 I ~1285 244 1 
113 214 

, 
88 99 

I 107. 343 .275 319 

~--- ~ ~-,.,.-~- - .~ . -.. ~ -, -. ~ .......... 
1

131 53 l,iJ . 110 ~,-' ILU • , , 

~:~J7~8===1=1=8~==========~ I~- -=~3====2=20====~==1~O~5 ===33=5~1~' =27=1===8=7====~===97==:;31~3~11 
W:l 125 ;~~ 1 1~~=~=~==1=0=3=====1=15==;=~=68:;1:1 182 

., 
223 1

192 46 
1;¿4 ·436 

~==========::::::1192 36711,334 293 " 

I~:::::=:;;:=======~ -102 122 386., 314 lC!l i 13 359 

11

91 357 1:=13;2;6 =~~;;;;;;;;;;;:::=====2;:8::::8=H 
1~=============~==~~-=14=0========~==1=20====38=0~_!_=3=16===1=02=======1=12===3=5=6~1 

11
92 351 11 323 289 

1~~============::;~-=17=8===========1=17====3'='=_:~.=3=14===1=0=1=======l=10===34;;9~1 
11 103 342 1316 287 
_ -214 127 400 _344 111 119 379 

133 
245 

156 
241 

147 
244 

186 
245 

-

11 ' 1 29 
-;10 116 

1
140 55 

126 :581 

1
158 69 
~53 129 

1

197 48 
133 -]24 

1176 42 167 

11-807 - 128 55 

192 
251 

I 
1

212 56 
I 137 -887 11

107 354 ll332 3
34

10
2 
I 

N" -"- .... __ .. , 

11
247 

,:=:==========:::::: -298 113 356 ' :;:_ 3=2=0=li:::0=4=====:::10=9=====~_i 

11

119 
22993711 

70 268 
'J37 

549 

N-1 -961 137 -----
262 

PB -- _ ..... --

~~~~==========~~-~33=3======~===9=9===;~~====9=3======::;9=5==~~_ 
251 258/1 
-:i50 253 ~ NIvel de calle 

~~~ii~~ .. ~~··~~~~~~~~~.~· aiiil77777/ 
Fig 3.61 Ellementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje A, modelo 25NIV (caso B) 

-------------~ 
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Columnas .---- [Simét~i~ - --- Vigas 

AZOT 26 62 27 26 62 

N-24 I~~ 45 JI~; 30 

! ~~ II~~ ~~ I 30 32 34 21 34 

N-23 __ _ ____ _ 
84 38 11~~5 31 i 

421m ~ I 
66 41 44 I 40 31 40 107 72 ~ 

N-22 --- - -__ 
108 45 

I1 ~~~ 40 I 

1;: II~~ 54 
100 60 63 

I 
46 37 46 130 

i 

N-21 __ _ ___ _ 
119 44 I¡~~: 43 

j 1:~ 11~~6 65 
133 68 78 49 41 49 142 

N-20 -- - ____ _ 
107 39 II;~~- 33 

i 

2~~]I~~4 71 
I 

164 88 91 I 69 52 68 205 

N-19 ---_ 

172 55 II~~~ 66 I 15611152 102 
191 117 124 

I 
71 54 70 212 

i 214 152 

N-18 ____ _ 1

180 57 II~:~ 65 ¡ 165 I i60 106 
219 123 128 74 225 165 58 73 223 

N-17 ___ _ 
!189 57 II~~~ 68 

i 176 170 117 
I 

246 136 142 I 76 229 171 59 14 227 

N-16 ___ _ _ 1

211 15 il~~; 55 I 180 174 123 
144 149 

I 
96 295 210 73 94 _289 272 

i 

N-15 ___ _ _ 1
230 63 II~~; 86 ¡ 2471ffi6 

164 
293 136 182 97 298 214 73 94 290 

N-14 _______ _ I ~~ 148 JI~~~ 84 
i 

Jilll238 
166 

I 
175 182 I 99 304 224 76 96 297 

N-13 -- _______ _ I~~ 148 II~;; 87 I 
25611244 176 

186 193 
I 

100 78 97 100 
I 

308 231 

N-12 -----_ 1

76 134 II~~~ 'l6 ¡ ~1248 183 
.54 193 200 113 350,262 88 110 341 

N-11 _______ _ !~~ 146 
1'217 

95 
i 

Jilll287 
215 , 

211 .1 728 219 113 351 .267 90 110 342 I 

N-9 

N-e 

i 

Jm~ 302 ]1288 la7 157 94 I 220 

" -3 214 220 
: 11 .. 91 _ 110 343 

- "f.. 
352 _ 272 

1~;3 II;~~ 
¡ 

~ II~;~ 146 75 , 225 i 
220 227 

, 111 SO 108 336 

~ 182 ! I ~;: 91 
I 

2951! 283 223 
I 

223 230 I 131 404 313 105 128 396 

N-7 
1~1202 133 I I ;~; 82 I 

35511341 268 
245 254 

I 
128 1,04 125 387 

I 394 .1. 309 

N-6 ----~ 

N-S -----

1~1140 156 

1
333 110 I 

345 1 '1
332 263 

241 249 I 126 104 124 383 • 1508 388 312 

1 ~1278 147 I ~:5 113 3291!329 265 
I 

I 
244 252 I 123 379 311 104 122 377 

N-4 - ---- 1

103 186 11~~!5 
I 

;11

322 
- -

264 97 
245 253 

I 133 114 133 410 .-214 
I 

408 339 

N-3 - - - -
1'01 167 11~~~5 95 

! 3591~55 294 
• ~258 55 264 127 390 • .212 111 128 395 

N-2 ._ .. _----- 1
107 192 11~;~1 98 

I 
340 11341 286J I 

, -298 251 255 I 120 365 .. 319 107 123 375 

N-l ---"_ .. _-
11'9 268 I 441 126 I 31611t~21 272

1 ,<;33 237 I 1 129~ 266 
I 

101 93 100 301 271 321 

PB r51 549 

1
629 183 I 

25211205 
226

1: 
I 

253 195 
I 

.-350 , 1374 

,1 , 
" 

I 

" 
Nivel de calle 

777777 

Fig 3.62 Elementos mecánicos últimos de vigas y columnas del eje B, modelo 25NIV (caso B) 
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J . Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Nomenclatura: 

AZor 

N-2 

N-1 

PB 

---- -

--

._. __ .. _-

.-

I As+ 

As , 
Vigas: 

As- : Acero negativo 
As+ Acero pos i¡i~o ][ : 

Columnas: 

As Acero longitudinal 
Av : Acero transversal 

Coiumnas -1 Simétrico 1 -. Vigas 

2#5+4#6 2#5+4#6 2#5+4#6 

r2
#8 

.2E#4@10 11:::@10 

1
1
6#8 , 

• 2E#4@10: 1:: 11::: :: 1 AZOT 

/12#8 

11:::@10 

1 16
#8 , 

11
4

#5 
11:::+5#6 

4#6 J N-2 Y N-1 : 
1E#3+1G#3 

2E#@10 : 2#8+5#6 2E#4 @ 10 2#8+5#6 

4#12+12#10 8#i2+8#10 4#12+ , 

DO 12#10 , , , 
2E#4@ 10 2E:t4 @ 10 , 

2E#4@10 I Nivel de 

""" '///// 1'///'/ 

Fig 3.63 Armaclús de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 3NIV (caso .1\) 

_ AZOT 

r "'6#8·-· -
2E#4 10 

N-2 
16#8 

N-1 __ 2E#4@10 

4#12+12#10 

Columnas 

PB --:;~;2~E~:t4;::@=1::0========s~~~;._ Nivel de calle 
/7/777 

4#8+€#6 

3#5+4#6 r--
6#8+5#6 '- ~~3T+~G#3 @ 12.5 

--t:~~=~ª 
4#5+6#6 e N-2 y N·' . 

lE#3+1G#3 @ 10.5 
6#8+6#6 

2#5+8#6 

Nivel de calle 

PB~;;~~~======~~~~_ 
/7/777 /7//77 

-t 

Vigas 

Fig 3.64 Armados de vigas y columnas del eje :3 (interior), modelo 3NIV (caso A) 
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i · . . 

3. Cálculo de re s puest ~ s elásticas y diseños 

Columnas --- I Simétrico I ----. Vigas 

5#6 S~ rJ 5#6 

12#8+4#G 12118 2#6+ 1114 2#6+1114 2#6+1#4 

2EII4+1GII4 @ 10 2E#4@7.5 I 7#6+1114 7#6 +1114 7#6+1114 

12#8+4#6 12#8 2#6 +4114 2#6 +4114 2#6+4114 

2EII4+1GII4 @ 10 2E#4@7.5 I 2#8+5#6 2#8+5#6 2#8+5#6 

12#8+12#6 1 12#8+8#6 : 

I 

2EII4+1GII4@ 10 3E#4@10 I 

I 

Fig 3.65 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 3NIV (caso 8) 

AZOT -- .. ¡¡========;;:=== 

lí2#8 J 1~#8 
N-2 _'q_ 2E#4 @ 7.5 ¿ EII4 0)7.5 

112#8 JI 12#8 

N-1 .. ___ ~ 1.5 hE#<¡ @7.5 
Colum:1as 

I _. 

1r~#8+8#6,. . W2
#8+8#6 

PB _ .. _B':::"~+~0i/,<i,;s: ,G- . J ?E#4@; '5 

/77777 - /77777 
Nivel de cali~ 

4118+21/ij 5#8+5#6 
AZOT - - I 2#8+1#6 

2#8+3#6IC 
Nivel AZOT: 

N-2 
4#8+611-6 10#8 lE#3+1GII3@ 

2#8+3#6 

4#:1C 

12.5 
Vigas 

N ·' 
5#8+5#6 10#6 N-2 Y N-l : 

lE#3+1G#3 @ 
3#8+2#6 '''''''Ir-= , Nivel de cal!e 

PB I 

/777/7 /77777 
... .. -. 

Fig 3,66 Armados de vigas y colum;1as del eje 3 (interior) , modelo 3NIV (caso 8) 

_._-- --- ._ ------- -------
110 



Nomenclatura: 

As-

As+ 

AZOr 

N-8 

N-7 

N-B 

N-S --

N-4 

N-3 

N-2 

N-1 -- .. 

As- I 

As+ I 

Columnas 

" 

Vigas: 

As- : Acero negativo 
As+ : Acero positivo 

- [ji métrico I 

10 

10 

3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
-------

] [:: 
-----

6H6 

2#fj+l#5 

2#8+5#6 

4#6 

Columnas: 

As Acero longitudinal 
Av : Acero transversal 

Vigas 

6#6 

} 3#S 

2#8+5#6 

4#6 

5#8+4#6 

1 4#6+2#5 

5#8+5#6 

~ 2#8+4#6 

) 

6#8+6#6 1 
4#8+3#6 I 

~ 

6#8+6#6 J 
4#8+3116 

'l 
j 

lE#3+1Gil3 
@12.5 

lE#3+1G#3 
@15 

lE#3+1G#3 
@12.5 

2E#4 
@?O 

Nivel de calle 

777777 

Fig' 3.67 Arm¡:¡dos de vigas y columnas dei eje A (exterior), modelo 9NIV (caso A) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Columnas +--- [ Sim~fuJ ---- Vigas 

AZOT--

N-8 

2#8 ... 5#6 2#8+5116 

} lE#J+1G#3 
@12.5 

N-7 

N-{) 1 lEII3+1G#3 
@12.5 

N-S J 
N-4 

N-3 
} lEII3+1G#3 

@10 

-'.1 '1 \ . 

N-1 f 
2E#4 -

13118 
@20 

8#8 .1 

Nivel de calle 
PB 

777777 

• J Fig 3.68 Armados de vigas y columnas del eje e (interior), modelo 9NIV (caso A) 
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AZOT - -

N-8 

N-7 

N-6 

N-5 

N-4 

N-3 --

N-2 

N-1 

PB 

SOT 

CIM 

. ... 

Columnas 

121:8 

5 

5 

12118+4#6 

2EI/4+1G1/4 

2119+4#6 

2EI/4+1G1/4 5 

21:3+4#6 

2EI/4+1 

16118 

5 

5 

:::f:' 1 ')~ , I3.'! e 

2EI/4+1G1/4 

12#12+161110 

3 Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
--------------------------------------

-1 Simétrico I -

10>#12+8#10 

3#6 

8#6 

4#6 

5#8+2#6 

!l 8#8 

1110118+2#6 

8118+2#6 

Vigas 

5#6 

} 
} 

} 

10#8 } 

6#6+2#61 

12#8 j L 
j 

1E#3+1G#3 
@12.5 

1E#:i+1G#3 
crujía ext: @12.5 
crujía inl: @15 

1E#3+1G#3 
@12.5 

i E#J+1G#3 
@10 

2E#3 
@ 12.S 

@10 

Nivel de calle 

777777 

Fig 3.69 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 9NIV (caso B) 
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Columnas --- -1 Sim~ ---- Vigas 

8#6 

1 4116 
IEIJ3+1G#3 

J 
@12 .~ 

8#6 
AZOr ---- ------¡¡:::::=:=========;¡¡::::====:::;:::===:::;r:========:=::; 

N-8 

} 1 E1I3+IGII3 
crujía " xt: @ 12.5 
crujía ínt: @ 15 

N-7 

N6 - } 1E1I3+1G1I3 
crujía ex\: @ 12.S 
cruj i ~ inl: @ 10 

} 1E1I3"1G1I3 
crJjia ex!: @ 12.5 

N-S 

} 
crujia int: @7.S 

1EII3+ 1G#3 
@7.5 

N-4 -- · .. ·-.. -·--I~==::::::::::~====~~========:~~=====ª 

~~-3 -----I-~~=====~.:==~=========:~=======~ 

. \ 

f 
2E#3 
@10 

N-1 
8#8 J 

Nivel de calle 
PB 

777777 

sor ----~~-----

CIM .--.----I-I=~ 

Fig 3.70 Armados de vigas y columnas del eje e (interior), modelo 9NIV (caso B) 
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3_ Cálculo de respue!;tas elásticas y diseños 

Nomenclatura: 
Vigas: Columnas: 

¡As- As , As- : Acero negativo 
As.- : Acero positivo ][~ As Acero longitudinal 

¡ As+ As+' 
Av Acero transversal 

Columnas - 1 Simétrico 1 -- Vigas 
611&-

3#61 
AZOT ------rr7==~===============Ir=========T====~==~~6#6~==:;~~======~~ 

N-16 ___________ ~1:=:=:=4::::::6='~=======~ ,~=~==::;::=====!:~=~=======~ 2#8+5#6 : 

4116

1 4#8+5#6 , 

5#61 

'1'8#8+4//6 

N-1S _ __ __ __ . ~_ 2=E=#4=@='0======:::::;:::=============::::;,:~========:::::::=: 
~+4//6 

N-14 _ _ _______ . :=~=E=#4=@=='0=-======~ 
N-13 --- --- -- I::: @ 10 :=:=:=~::========:-: 

1

4#10+8//8 

N-12 ____ o 2E//5 @ 'o 

14// 10+8#8 5#3+4//6 

5#8·5#6 

6#61 

6#8+6~ 

2#8+5#61 

6#8+6#6 

3#8+4#6 

10118 11 

nlla I 
10//~ 

N-11 - - 111~~:+~#:0 l' :",: --

N-lO __ ___ 1-2E//5 @10 . """ 

r.9~//~1~0+=4~//~8================~~=====~==;===========:~1=~~==============~5#~8=+~3~#6~1 1 

IE#3+1G#3 
@15 

) 
IE#3+1GII3 
@10 

~2:::E=//:=5 ~@=='0=======~ .::==~==::::;::;=:;::;;:===: 12#8 12//3 __ I 1 

1\1:: ,::Ill 
N-S 

• "'-u , . - ~- ' -c' -- ' -
r#12+8#10 J 4#12+8#10 

,- " .... ..... -. 
~i 

2E#3 

i 

J 

I 

I 1'1#8 ';,~ 
I 

12#8f, I 

. -
2E#5@ 10 , 2E#5@ 10 ,'12#8 

y#12+SIi10 14#12+8#10 , 11#8 8//8 ! 
I 

8//1 0 1
1 

I 6#10+4#8 . 2E#5@10 2E#5@ 10 

8#12+4#10 8#12+4#10 I b. 9//81 ' , 
2E#5@ 10 2E#5@ 10 

, , 8//10 

N-7 

N-6 ---

N-S ---- ,--
18#12+4#10 1 8#12+4#10 I 

1"#8 
8::1 

I , 
2E//5@ 10 2E#5@ 'O I 1.8#10 

\8//12+4#10 18#12+4#10 I Ir 1#8 
9#8 

I , 
. 12E//5@ 10 , 6#10+4//6 6#10+4//8 - . 

2E_//5@ 10 

N-4 ,- ---

N-3 - ----
8//12+8//10 ,8#12+8#10 , 

tr2#8 1on~1 , I 

2E#5+1G//5@ 10 
I 

6#10+4#8 5#10+4#8 2E#5+1G//5@10 , N -2 ------ ·---
8//12+8//10 Ir'2+

8
:110 , 1:: 9//8 1 

,2E#5+1G//5@ 10 2E//5+1GOO10 : 12//8 . 
: r "" 16#12+12#10 121112+161110 , 

I , 
I 

3E#5@ 10 , 3E#5...@_'0 
, 

I..:Z'_ "l:W .: "¡;':~I1l\i'--,J:~:- . '.', -"' ::u~~r-" , _. 
~ . . ,,- ':,II~~~":till;1 ".. .. _. - ~. 

N-1 --.-----

PB 

Fig 3,71 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 17NIV (caso A) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 

Columnas -- [Simétric~] --- ----to- Vigas 

3#8+2#6 4#8+1#6 
AZOT - ---

N-16 -- - -

18#8+4#6 

.2E#4 ~ 10 

18#8 +4#6 lE#3+1G#3 
@12.5 

N-15 ·-- 2E#4 @ 10 

N-14 -·-- - -

N-13 

1 
N-12 

2 E#3 

N-11 
@ 12.5 

N-10 J 
N-9 

1 N-8 
2E#3 
@l10 

N-? J 
N-6 '\ 

= N-5 

N-4 2E#4 

18#12+4#10 @17.5 

N-3 2E#5 10 

9#8 

N-2 8#10+2#8 

8#8 I 

N-1 O 6#10+3#8 ) 
--_ .. _-

, I 18#8 7#8 

Nivel de calle 
PB 

777717 

Fig 3.72 l\rmados de vigas y columnas del eje B (interior), modelo 17NIV (caso A) 
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Fig 3.73 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 17NIV (caso B), el diseño de 
las columnas se realizó con un factor de resistencia f'R constante de 0.6 (diseño 1) 
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3. Calculo de respuestas el~sticas y diseños 
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Fig 3.74 Armados de vigas y columnas dell eje A (exterior), modelo 17NIV (caso B), el diseño de 
las columnas se realizó con un factor de resistencia FR variable entre 0.6 y 0.9 (diseño 11) 
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3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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Fig 3.75 A ados de vigas y columnas, eje B (exterior), modelo 17NIV (caso B), el diseño de 
la co:umnas se realizó con un factor de resistencia FR constante de 0.6 (diseño 1) 
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Fig 3.76 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 25NIV (caso A) 
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- - --- - _._ - ---- - ------- ---_._ - -- 3. Cálculo de respuestas elásticas y diseños 
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Fi9 3.77 Armado en vigas y columnas del eje B (interior) , modelo 25NIV (caso A) 
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:l Calculo de respuestas elasticas y diseiios 
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F¡~ 3.78 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 25NIV (caso B) 
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Fig 3.79 Armados de vigas y columnas del eje B (inteíior), modelo 25NIV (caso B) 
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3. Calculo de respuestas elá~ticas y diseños 
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Fig 3.80 Secciones transversales y tipos de armados de las columnas de esquina del entrepiso N1-
PB (referidas al apendice B), edificios de 3,9,17 Y 25 niveles, caso A 
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Fig 3.81 Secciones transversales y tipos de armados de las columnas de esquina del entrepiso N1-
PB (referidas al apéndice B), edificios de 3,9,17 Y 25 niveles, caso B 
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Fig 3.82 Secciones transversales y tipos de annados de las vigas del nivel N1 (referidas al apéndice 
B), edificios de 3,9.17 Y 25 niveles, caso A 
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Fig 3,83 Secciones transversales y tipos de armados de las vigas del nivel N1 (referidas al apéndice 
B), edificios de 3,9,17 Y 25 niveles, caso B 
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Capítulo 4. CÁLCULO DE LA RESPUESTA INELÁSTICA 

4.1 ANÁLlS!S PASO A PASO 

En la actualidad los criterios de diseño sísmico se basan en análisis elásticos tornando en cuenta el 
comportamiento inelástico de las estructuras a través de un factor de comportamiento sísmico (Q, para 
el caso del ROF-93 y ROF-04), con el cual se reduce el espectro de diseiio. El uso de este criterio es 
satisfactorio para fines de diseño; sin embargo, si se requiere conocer una aproximación más realista 
del comportamiento de una estructura ante un sismo intenso, es necesario realizar un análisis 
dinámico paso a paso, ante la excitación de acelerogramas de uno o varios sismos con características 
similares. 

En este trabajo, con la finalidad de obtener la respuesta inelástic3 de los edificios de interés, casos A y 

Existen varios programas de cómputo paía el análisis inelástico de estiuch . .:ras, los cuales llevan a 
cabo la integración directél de las ecuaciones de movimiento. Para este traba.io, los análisis se 
realizaron con el programa ORAIN-2DX, que permite modelar a las estructuras como marcos planos 
aislados. 

El registro de aceleraciones que se utilizó fue el de la estación SCT, componente E-W, del sismo del 
19 de septiembre de 1985 (fig 4.1), que es el más representativo de la zona con mayores daños de la 
ciudad de México. La fig 4.2 presenta los espectros de respuesta elástica e inelástica (¡.¡=1, 2 Y 4) del 
registío SCT-EW-85, considerando un 5 por ciento de amortiguamiento crítico viscoso: también, se 
presentan los espectros de diseño para Zona II'I-b del R.DF-04 (Q=1 y 3), para fines comparativos. 

En los análisis también se incluyen los efectos de las cargas muertas y vivas, los P-A, así como la 
influellcia de la interacción suelo-estructura para el edificio de 9 niveies. 

Pma cada edificio se analizaron los siguientes marcos: 

• Edificio 3NIV: ejes A (exterior) y 3 (interior) 
• 'Edificio 9NIV: ejes A (exterior) y C (interior) 
• Edificio 17NIV: ejes A (exterior) y B (interior) 

Edificio 25NIV: ejes A (exterior) y B (interior) 
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4. Cálculo de_la respuesta inelástica 

Antes de efectuar los análisis correspondientes, estos marcos fueron "calibrados" para garantizar un 
comportamiento similar al del modelo tridimensional; esto se realizó proporcionando la masa asociada 
al marco de tal forma que para una rigidez dada, los tres primeros periodos de vibración, los 
desplazamientos I'aterales, elementos mecánicos y la distribución de fuerzas cortantes de entrepiso, de 
cada marco por separado, coincidieran con los resultados del mismo marco, pero de la estructura en 
conjunto. 

Se hicieron análisis sísmicos paso a paso de dos tipos: 

• Elásticos. Con valores de resdencias muy grandes en los elementos estructurares, para obtener 
el comportamiento elástico ante cualquier solicitación . Estos análisis son únicamente para fines 
com parativos. 

• Inelásticos. Con valores de resistencia nominales (sin factores de resistencia) de los elementos 
estructurales; se consideró un comportamiento histerético elasto-plástico bilineal, tomando en 
cuenta la etapa de endurecimiento por deformación del acero de refuerzo y con pendiente del 3% 
en vigas y 1.5% en columnas, casos A Y B. Las resistencias nominales fueron determinadas a 
partir de los resultados del diseño estructural y se presentan en el apéndice B; para vigas se toman 
en cuenta los momentos resístentes positivos y negativos, y para columnas los diagramas de 
interacción (fígs 4.3 y 4.4) . 

Las tablas 4.1 a 4.3 comparan las resistencias nominales de vigas y columnas tipo del primer nivel, 
para cada uno de los edificios y casos A y 8 . La tabla 4.1 muestra las íesistencias del extremo 
izquierdo "i" de la viga de la crujía exterior y otra en la crujía interior. Las tablas 4.2 y 4.3 muestran los 
parámetros más importantes de los diawamas de interacción con que quedan definidas las 
resistencias nominales de las columnas del primer nivel, una exterior y una central. 

Como se indica en el apéndice A.3, para simular los efectos del amortiguamiento viscoso de uno 
estructura se emplea el criterío de Rayleigh, en que la matriz de amortiguamiento se forma como una 
combinación de la matílz de masas (M) y la de rigideces iniciales (Ki), afectadas por los factores eX y Po, 
respectivamente, esto es : 

Los factores de proporcionalidad a y ~o, están dados por: 

donde: 

A. - Porcentaje de amortiguamiento crítico, supuesto del 5% para este trabajo (marces de concreto 
reforzado) 

TI - Periodo del primer modo de vibración én traslación en la dirección de interés 
T2 - Periodo del segundo modo de vibración en traslación en la misma dirección de interés 

Los valores de eX y Po QUe resultaron en los cuatro edificios se muestran en la tabla 4.4. 

4.2 RESPUESTAS ELÁSilCAS E IN ELÁSTICAS DE LOS ANÁLISIs PASO A PASO 

~n esta sección se presentan las principales respuestas obtenidas de los análisis sísmicos paso a 
paso, elásticos e inelásticos, de los marcos seleccionados dé cada una de las estructuras en estudio 
(3NIV, 9NIV; 17NIV y 25NIV), casos A y 13 . Se presentan las siguientes respuestas tanto a nivel global 
como a nivel local : 
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4. Cá lculo de la respuesta inelástica 

• Desplazamientos horizontales máximos e historias de desplazamiento en azotea 
• Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso 
• Historias en el tiempo de coeficientes sismicos 
• Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento laterai de azotea 
• Historias en el tiempo de elementos mecánicos en vigas y columnas 
• Historias en el tiempo de demandas locales de ductilidad en \/igas 
• Distribución global de articulaciones plásticas 
• Demandas máximas de ductilidad local en vigas y cclumnas 

4.2.1 Modelo 3NIV (casos A y B) 

4.2.1.1 Desplazamientos horizontales máximos e historias de desplazamientos en azotea 

Las figs 4.5 a 4.8 muestran las envolventes de los desplazamientos laterales de los ejes A y 3, casos A 
y B, comportamiento elástico e ¡nelástico; se incluye además, con fines comparativos, la envolvente 
corresponrliente al análisis modal espectral. En el caso A. ambos ejes, los desplazamientos elásticos 
son prácticamente iguales que los inelásticos, lo que indica que hubo muy poca demanda de 
comportamiento no lineal. En el caso B, los desplazamientos elásticos e inelásticos tienden a ser 
similares, pero la estructura presenta una ligera mayor demanda inelástica. 

Los desplazamientos del análisis modal espectral, casos A y B, resultaron mayores a los del análisis 
paso a paso, mayor la diferencia para el caso A. 

Las figs 4.9 a 4.12 comparan las historias de desplazamientos laterales en azotea de los 
comportamientos elastico e inelástico. Los desplazamientos elásticos del caso A fueron prácticamente 
iguales <'1 los inelásticos, confiimándose la poca demanda de comportamiemo no lineal. En el eje A del 
Caso 8, partir rle t=32 s, aproximadamente, la estructura entra en el rango no liner.ll ocasionando un 
desfasamiento en la respuesta ¡nelástica con respecto de la elástica. La respuesta inelástica del eje 3 
es más parecida a lél elástica y el desfa$amiento es menor. 

En lOS c~ ~ 'JS A Y 1::3 las respuestas de ios ejes A y 3 ¡:;¡e::. -2 llta n uii patioii dE) CG;;i¡.;~rh.:r:::~::;~ 
semejante, excepto en el desplazamiento ¡nicial que existe en el eje 3, producto de la asimetría del 
marco en esta dirección,ante la acción de ¡as cargas gravitacionales. 

4.2.1.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, ~nlhi 

Las figs 4 .13 a 4.16 presentan las envolventes de las relaciones ~ri/h¡, de los ejes A y 3, casos A Y B; 
se muestran los resultados del análisis modal espectral y el nivel permisible de diseño. En todos los 
casos, las rt·.spuestas elásticas e ¡nelásticas presentan gran sim ilitud entre sí, además de que resultan 
muy inferiores él ':=1S del análisis modal y al nivel permisible de diseño Ypenn::; 0.012. 

4.2.1.3 Historias de coeficientes sísmicos 
. ' 

Se muestran las historias en 61 tiempo de los coeficientes sísmicos para cada uno de los ejes 
anal izados . El coeficiente sísmico se define como el cociente de la fuerza cortante basa: en la historia 
del tiempo (obtenida :-'1n la suma algebraica de las fuerzas cortantes que actúan en todas las 
columnas de planta baja), entre el peso total de la estructura por arriba de dicho niilel. 

Las historias de coeficientes sísmicos de los análisis paso a paso, elásticos e inelásticos, de los ejes A 
y 3, casos A y B, están en las figs 4.17 a 4.20. Las respuestas elástica e in elástica del caso A orl 
prácticamente iguales, debido al poco comportamiento inelási ico que se presentó; sin embargo, los 
ejes del C:lSO B muestran una ligera incursión en el rango inelástico, en particular el eje A. 
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4. Cálculo de la respuesta ínelástíca 

Los coeficientes sísmicos máximos elásticos e inelásticos del caso B resultaron mayores que los del 
caso A, con diferencias del orden de un 50%; lo anterior se debe a que las estructuras del caso B son 
más ligeras y con características dinámicas muy diferentes a las del movimiento del suelo que se 
utilizó como excitación. 

4.2.1.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea 

Las figs 4.21 a 4.28 presentan las respuestas de las combinaciones fuerza cortante basal contra 
desplazamiento lateral de azotea, análisis elástico e inelástico, casos A y B. El caso A presenta, en 
ambas direcciones, respuestas elásticas e in elásticas casi iguales, con combinaciones que son 
prácticamente líneas rectas, lo que indica que casi no hubo incursión en el rango inelástico. Los 
valores máximos inelásticos se reducen ligeramente con respecto de los máximos elásticos. 

La respuesta del caso Bes muy similar a la del caso A, excepto en el eje A, en donde la estructura 
tiende a presentar un ligero mayor comportamiento no lineal. Después de varios ciclos la respuesta 
inelástica se desfasa de la elástica (fig 4.26), debido a la f1uencia de varios elementos estructurales. 
Este comportamiento concuerda con lo observado en la historia de los desplazamientos laterales de 
azotea. 

La rigidez latera: del eje A (longitudinal), casos A y B, medida como la pendiente de la función cortante 
basal contra desplazamiento lateral de azotea, en su etapa elástica, resultó mayor que la del eje 3 
(transversal) : esto es, ios ejes longitudinales con cinco crujías son más rigidos que los ejes 
transversales con solamente una. 

En el eje 3, casos A Y B, se muestra un desplazamiento inicial, provocado por las cargas 
gravitacion ales. 

4.2.1.5 Historias de elementos mecánicos en vigas y columnas 

Para observar el comportamient¡ local a nivel de los elemento~ estructurales, se seleccionaron una 
viga y una columna tipo dei primer entrepiso de cada urio de los ejes analizados, ambos casos; los 
extremos de interés de estos elementos tipo se indican en la fig 4.29. A continuación sE' presentan 
algunas graficas en la historia de! tiempo de los elementos mecánicos actuantes contra las 
resistencias disponibles correspondientes. En columnas se grafican las combinaciones momento 
flexionante-carga axial, y las historias de fuerza cortante; en vigas se tienen las historias de momento 
flexionante y de fuerza cortante. 

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas 

Las figs 4.30 a 4.33 muestran las relaciones momento flexionante-carga axial (M-P) de! extremo 
inferior de las co!umnas tipo, de los ejes A y 3, casos A y B; se tief1en también los diagramas de 
interacción, calculados con los armados obtenidos en ia etapa de diseño. 

Las columnas de ambos casos presentan un patrón de comportamiento gobernado por flexión, con 
cambios mínimos en la carga axial, y con vaiores de las relaciones M-P siempre por debajo de la 
condición balanceada. Las resistencias de las columnas del caso A sen muyslmilares; en el caso B, la 
columna del eje A tiene mayor resistencia que la del eje 3, ya que tanto el armado como sus 
dimensiones son mayores. La resistencia a compresión pura de las columnas del caso B es más 
grande que la de las columnas del caso A. 

i-Jinguna columna de los dos casos presentó fluencia; es decir, permanecieron en el rango del 
comportamiento elástico. 

132 



4. Cálculo de la respuesta inelástica. 
------------------

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas 

Las figs 4.34 a 4.37 tienen las historias en el tiempo de la fuerza cortante actuante de la columna 
analizada de los ejes A y 3, casos A y B; aparecen también las resistencias correspondientes. Se 
corrobora que las respuestas elásticas e inelásticas son prácticamente iguales, debido al escaso 
comportamiento inelástico que se presentó. 

Las fuerzas cortantes actuantes fueron, en todos los casos, muy inferiores a la resistencia di~ponible, 
lo que garantiza que no se presentará una falla frágil por tensión diagonal, teniéndose siempre una 
gran reserva de resistencia ante este tipo de acción. Las fuerzas cortantes actuantes resultaron muy 
similares las columnas de los marcos de los casos A'f B, sin embargo, en e! caso B las resistencias 
son mayores que las del caso A, ya que la resistencia del concreto y la cuantía de refuerzo transversal 
fueron superiores . . 

En general, la reserva disponible de resistencia al cortante se debe a que en el diseño del refuerzo 
transversal, rigió el requisito por confinamiento (especificado por las NTC-Concreto, según ei capitulo 
de marcos dúctiles); esto es, la cuantía de acero transversal proporcionada es siempre mayor a la 
requerida por fuerza cortante. 

c) Historias de momentos flexionantes en vigas 

Las figs 4.38 a 4.41 muestran las historias de momentos flexionaOltes del extremo izquierdo de las 
vigas analizadas de los ejes A y 3, casos A y B. Les momentos flexionantes actuantes, así como las 
resistencias disponibles, fueron muy similares en las vigas de los ejes de ambos casos. Las vigas de 
los ejes del caso B presentan una ligera mayor incursión en el rango no lineal (para momento 
negativo) . 

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas 

vigas tipo, de los ejes A y 3, casos A y B. En ningún caso se excedió la resisl~:lcia disponible, 
permitiendo así un comportamiGilto sísmico ineiásti(A) adecuado, en donde dominan los modo:; de falla 
dúctil (flexión) . 

Las fuerzas cortantes actuantes en las vigas de los ejes de lo.s dos casos son muy similares; sin 
embargo, las resistencias proporcionadas en el caso B fueron ligeramente superiores. 

En el eje 3 se observa una fuerza cortante inicia1 ligeramente mayor que en el eje A, provocada por las 
cargas gravitacionales. 

4.2.1.6 Historias de demandas de ductilidad loca: desarrolladas en vigas (Ild 

Después de que los miembros estructur~les alcanzan su f1uencia, es necesario que tengan suficiente 
capacidad de deformación que permita una redistribución de esfuerzos hacia otras zonas de la 
estructura . El parámetro que mide dicha capacidad de deformación es la ductilidad; en las figs 4.46 a 
4.49 se tienen las historias ('n el tiempo de las demandas de ductilidad local "IlL" desarro1fadas en el 
extremo izquierdo de las vigas ti~c de interés. 

En las vigas del edificio del caso B se presentan mayores demandas que en las del caso A, en 
particular en la viga del eje A, donde a diferencia de las otras vigas se presenta demanda para flexión 
positiva. 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Cabe resaltar que en !as vigas de todos los ejes de ambos casos, las demandas de ductilidad ante 
flexión negativa permanecen constantes hasta el final de la excitación, lo que indica Que el extremo de 
la viga tiene una rotación plástica permanente. 

4.2.1.7 Demandas máximas de ductilidad local en vigas y columnas, y distribución global de 
articulaciones plásticas . 

Las figs 4.50 a 4.53 muestran las envolventes de las demandas maxlmas de ductilidad local 
desarrolladas en las vigas de los ejes A y 3, casos A y B. Se confirma que la estructura de,! caso Btuvo 
una mayor incursión en el comportamiento inelástico que la del caso A; las vigas de ambos ejes del 
caso B presentan un considerabie incremento en la demanda de ductilidad. El eje 3 de ambos casos 
no presentó demanda por fl'exión positiva en ninguna de las vigas. En todos los casos, las mayores 
demandas locales de ductilidad se presentan en el primer nivel. 

En ninguna columna de los ejes analizados, de ambos casos, hay demandas de ductilidad; esto es, las 
columnas permanecieron dentro del rango elástico. 

Las 1ig5 4.54 Y 4.55 muestran la distribución global de articulaciones plásticas de los ejes A y 3 de los 
casos A y B, respectivamente. 'En los ejes del caso B se formaron articulaciones plásticas en todos los 
extremos de todas las vigas, a diferencia del caso A, en donde ninguna viga del tercer nivel alcanzó la 
fluencia . 

La tendencia del comportamiento de las estructuras de los casos A y B corresponde al conocido 
mecanismo de "viga débil- columna fuerte", que va de acuerdo a lo señalado en el capitulo de marcos 
dúctiles del RDF-93 y ROF-04. 

4.2.2 Modelo SNIV (cases A y S) 

4.2.2.1 Oesplaza:,nie~toshorizontales máximos e histerias de q~spla¡:ami~nto!'; e" :poot",<:,. 

Las envolventes de los desplazamientos horizontales de los ejes A y e, casos A y B, elásticos e 
inelásticos, se tienen en las fígs 4.56 a 4.59. Los desplazamientos de los ejes del caso A resultaron 
mayores que los del caso B. 

La respuesta del análisis modal espectral del caso A es menor que la de los análisis paso a paso; en el 
caso B ocurre,lo contrario, donde las respuestas del aná!isis paso a paso son menores. Lo anterior se 
debe, principalmente, a, las diferencias que se tienen en las ordenadas espectrales de diseño y las del 
acelerogram,a utilizado en los análisis paso a paso. 

Las figs 4.6P a 4.63 compardn las historias de desplazamientos horizontales en azotea de ios análisis 
eiástlcJs e 'inelásticos de los ejes A y C, casos A y B. El edificio del caso A presenta una mayor 
;:¡mplitud en los desplazamientos elásticos e inelásticos; en algunos ciclos la respuesta inelástica tiende 
a ser mayor que la elástica, a diferencia del caso B, en donde la respuesta inelástica fue muy similar a 
la elástica; . ' 

4.2.2.2 r,alaci<;>nes desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, tinlh¡ 

Las figs ti .64 a 4.67 muestran las relaciones máximas ti,¡lh¡ de los ejes A y C, casos A Y B. Las 
respuestas del caso A, elásticas e in elásticas, superan a las del análisis modal espectral y al nivel 
permisible d~ diseño de 0.012; la respuesta in elástica alcanza valores máximos cercanos a 0.014 y 
0.013 en el eje A exterior e interior (eje C), respectivamente; los entiepisos criticos son del N-2 al N-5 
para el eje exterior, y de PB al N-3 para el eje interior. 

------_ ... -----
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Las respuestas máximas paso a paso del edificio del caso B son menores que las del análisis modal 
espectral y que el nivel permisible de diseño; y, en general, fueron menores que las del, caso A. En los 
casos A y B, la respuesta inelástica tuvo su valor máximo con valores inferiores a los de la respuesta 
elástica. 

4.2.2.3 Historias de coeficientes sísmicos 

Las figs 4.68 a 4.71 comparan las historias de coeficientes sísmicos de los análisIs elásticos e 
inelásticos de los ejes A y C, casos A Y B. El caso A tiene coeficientes sísmicos elásticos e inelásticos 
mayores que el caso B. 

En ambos casos se obtuvo una reducción del coeficiente sísmico cercana at 40%, debido al 
comportamiento inelástico de las estructuras 

4.2.2.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea 

Las figs 4.72 a 4.79 presentan las relaciones fuerza cortante basal'-desplazamientolateral de azotea de 
los análisis elástico e inelástico de los ejes A y C, casos A y B. 

La respuesta elástica e inelástica de los ejes del edificio del caso A tiende a ser mayor; esto concuerda 
con lo observado en los coeficientes sísmicos. 

Los ciclos de histéresis en los casos de comportamiento inel:3stico tienen una mayoí amplitud en el 
edificio del caso A, lo que implica que hay una mayor disipación de energía por histéresis en este tipo 
de estructuras. 

4.2.2.5 Historias de elementos mecánicos en vigas y columnas 

L~ 1:8 ~ .nG f: ':~~5tra :·:;s ex1rem·:.s d.:-- :;~~:"':j6s de !t}~ ~icmen!a~ ~st:L!c!u:g!e~ d~ l(lc-. ~jp.s A y e 
analizados en esta sección; dichos extremos son ios mismos para arluJos los casos A y B. 

a) Combinaciones momento f1exionante-carga axial en columnas 

Las figs 4.81 a 4.84 comparan las combinaciones M-P de los análisis inelásticos contra los diagramas 
de interacción (resistencias) de las columnas analizadas. En todos los casos, las columnas alcanzaron 
su resistencia , ocasionando la f1uencia de dichas secciones. 

La capacidad a carga axial de las columnas del caso B es mayor; en todos los casos tiende a 
predominar e'l comportamiento a flexión, con valores de la carga menores a los de la condición 
balanceada. 

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas 

Las figs 4.85 a 4.88 tienen las historias de la fuerza cortante actuante de los análisis elásticos e 
inelásticos de la columna de cada caso. En ambos edificios, luego de revisar y comparar las fuerzas 
cortantes actuantes contra las resistencias disponib'les, se verifica que el modo de falla que predomina 
no es del tipo frágil; esto es, se cuenta con una reserva suficiente de capacidad para evitar este tipo de 
falla, debido principalmente al refuerzo transversal píOporcionado por confinamiento que especifica el 
código. 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Las columnas del edificio para el caso B tienen una mayor resistencia, ya que la cuantía de refuerzo 
transversal requerida para cumpli r con el confinamiento en dichas columnas es superior. 

e) Historias de momentos f1exionantes en vigas 

Las figs 4.89 a 4.92 muestran las historias de momento flexionante del extremo izqui~rdo d~ la viga 
lipo de los ejes A y e , casos A y 1:3. 

En ambos casos se presenta comportamiento no lineal, debido que las vigas alcanzan su resistencia a 
flexión; la respuesta elástica del caso A tiende a superar en algunos ciclos al doble de la inelástica. 

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas 

Las figs 4.93 a 4.96 presentan ¡as historias de fuerza cortante de la viga tipo de los ejes A y e, casos A 
y B. 

En ningún caso se alcanza la resistencia disponible, io cual garantiza que las vigas no tendrán falla por 
cortante, pudiendo así desarrollarse un comportamiento dúctil. En las vigas del edificio del caso A, las 
fuerzas cortantes ¡nelásticas actuantes se reducen , aproximadamente, un 50% con respecto de las 
fuerzas elásticas; en el caso 8 esta reducción es menos significativa. 

4.2.2.6 Historias de demandas de ductilidad loc:)1 desarro!ladas en vigas (Ild 

Las figs 4.97 a 4 .100 comparan las histor:as de demandas de ductilidad local desarrolladas en el 
extremo izquierdo de la vig;:¡ tipo de los ejes A y e, casos A y B. La viga del caso B presenta demandas 
de ductilidad ligeramente mayores que en el caso A, .a pesar de que, como se vio anteriormente, para 
este caso hubo una mayor disipación de eneígía. 

4.2.2.7 Demandas máximas de ductilidad local en vigas y columna~, y distribución globa! de 
articulaciones plásticas 

Las figs 4.101 a 4 .108 muestran en elevación las envolventes de las demandas máximas de ductilidad 
local de las vigas y columnas de ios ejes A y e, casos A y B. 

En general, las demandas máximas de ductilidad local del caso B son ligeramente mayores, tanto en 
vigas como en columnas. 

Las demandas máximas de ductilidad que se desarrollaron en las ,';'las, casos A y B, son similares en 
los dos ejes analizados; en las columnas, las demandas fueron mayores en el eje A (exterior) , del caso 
A, y en el eje e (interior) del caso B; en el primer caso , las resistencias de las columnas de ambos ejes 
es muy similar, mientras que en el segundo caso, las resistencias del eje A son superiores a las del eje 
e (ver cap 2; diseño de elementos) . . -

Las figs 4.109 Y 4.110 tienen la distribución global de articulaciones plásticas de los ejes A y e, casos 
A y B, respectivamente. La estructura del caso B presenta una mayor der,~ "'lnda de ductilidad en el eje 
e, con un mayor número de columnas articuladas' en el caso .A.., el comportamiento fue muy similar en 
ambos ejes. 

En los dos casos se obtuvo un comportamiento estructural adecuado; esto es, fluyen la mayor parte de 
las vigas y solo algunos extremos en las columnas. 
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4. Calculo de la respuesta inelástica 

4.2.3 Modelo 17NIV (casos A y B) 

4.2.3.1 Desplazamientos horizontales máximos e historias de desplazamientos en azotea 

Las figs 4.111 a 4.114 comparan las envolventes de desplazamientos horizontales de los ejes A y B de 
los análisis paso a paso elásticos e inelásticos, casos A y B. Además se incluye la respuesta del 
análisis modal espectral, para fines comparativos. 

Los desplazamientos inelásticos y los del análisis modal espectral tienden a ser similares para ambos 
casos; la respuesta elástica del caso A resultó muy superior (aproximadamente en un 65%) a la del 
caso B. Cuando la estructura incursiona en el rango no lineal, la respuesta tiende a reducirse con 
respecto de la elástica; esto ocurre para ambos casos, pero de forma más significativa para el caso A. 

El diseño" (diseño de columnas del eje A del caso B con FR variable), presenta una respuesta muy 
similar a la del diseño 1. 

Las figs 4.115 () 4.118 comparan las historias en el tiempo de los desplazamientos horizontales de 
azotea de los ejes A y B, casos A y B, análisis elástico e inelástico. En general, la respuesta inelástica 
es muy similar en los dos casos; el caso A presenta mayores diferencias con respecto del caso elástico, 
lo cual implica un mayor comportamiento no lineal. 

4.2.3.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Mh¡ 

Las relaciones máximas ó,/h¡ d8 los ejes A 'i B, casos A y B, comportamiento elástico e inelástico, se 
prese:1tan en las figs 4.11 9 a 4.122; también se muestran los resultados del análisis modal espectral y 
el nivel de diseño 'Yp=O.012. La respuesta in elástica del caso A se reduce considerablemente con 
respecto de la elástic3, que alcanza valores cercanos a 0.030. En ambos casos 1::: respuesta inelástica 
máxima tiende a presentm::;e en entrepiscs inferiores a los de !a respuesta elástica y del análisis 
modal, además de disminuir su valor en los entrepisos superiores. 

La respu '¡.ita el'ástica es superior al limite permisibie de ú.ú'i2; iél re!:ipue::.iél irleiastica fue infcrior él 

este límite y más parecida a ia del 3nálisis modal espectral. Lo anterior corrobora que en el diseño 
según los requisitos del ROF si se considera el comportamiento inelástico de la estructura. 

4.2.3.3 Historias de coeficientes sísmicos 

Las figs 4.123 a 4.126 muestran las historias en el tiempo de los coeficientes ·sísmicos de los ejes A y 
B, casos A y 8. El edificio del caso A tiene una considerable disminución de las fuerzas sísmicas 
cuando se presenta comportamiento ¡nelástico; los valores máximos disminuyen cerca de un 80 por 
ciento, con respecto del caso elástico. El edificio del caso 8, también se presenta disipación de energía 
por comportamiento inelástico, tal que el, coeficiente sísmico máximo inelástico se reduce hasta un 60 
por ciento con respecto del máximo elástico. 

Los ejes del caso A presentan mayores coeficientes sísmicos elásticos que en el caso 8, como era de 
esperarse, de acuerdo a las diferencias en las ordenadas espectrales correspondientes a cada tipo de 
estructuración. 

4.2.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea 

Las figs 4.127 a 4.134 comparan las relaciones fuerza cortante basal-desplazamierlto lateral de azotea, 
de los ejes A y 8, casos A y 8, comportamientos elástico e inelástico. 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

El comportamiento en ambos ejes. ambos casos, es muy similar debido a la simetría de la estructura. 
El cortante basal elástico del caso A es aproximadamente un 50% mayor que el del caso S, a pesar de 
que la rigidez es muy similar en ambos casos (medida como la pendiente de la relación) . Lo anterior 
confirma que la estructura del caso A fue sometida a mayores fuerzas sísmicas, a consecuencia de 
tener un periodo natural de vibración más cercano al periodo de vibración del terreno. 

Cuando se tiene comportamiento inelástico. las respuestas máximas se reducen considerablemente 
para ambos casos, con respecto del comportamiento elástico. debido a una importante-disipación de 
energía por histéresis. 

4.2.3.5 Historias de elementos mecánicos en vigas, columnas y diagonales 

La fig 4.135 muestra los extremos de los miembros estructurales de interés de los dos ejes analizados, 
casos A y S, del edificio de 17 niveles. 

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas 

Las figs 4.136 a 4.140 comparan las combinaciones momento flexionante-carga axial (M-P) del 
extremo inferior de la columna tipo de los ejes ejes A y S, ambos casos, contra las resistencias, 
definidas por les diagramas de interacción correspondientes. 

Las columnas de los ejes A y S del caso A, presentan valores de M-P cercanos a la condici::>n 
balanceada, lo que indica que la carga axial fue elevada e influyó en el comportamiento del elemento. 
a diferencia de los edificios de 9 y 3 niveles. Esta situación fue menos significativa en las columnas de 
los ejes del caso S, ya que las cargas axiales fueron menores. 

Al igual que en los modelos pasados, la resistencia él compresión pura de las columnas del caso B es 
considerablemente mayor (aproximadamente un 40%) que las del caso A. debido al elevado valor de 
rc. 

Debido a que la resistencia de la columna del eje A del caso A y con diseño tipo 11 (FR variable) es 
ligeramente menor que la del diseño 1, hubo una mayor incursión en el comportamiento !neléstico. 

Todas las columnas que fueron diseñadas ante cargas de tensión, presentaron alguna fluencia. 

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas 

Las figs 4.141 a 4.144 comparan 12s historias de fuerzas cortantes actc3ntes contra las resistencias 
disponibles de la columna tipo de los ejes A y 8 , casos A y S. 

En todos los casos, las fuerzas cortantes actuantes resultaron menores que las resistencias 
disponibles; esto es, se cuenta con una importante reserva de resistencia al cortante, debido al 
refuerzo transversal requerido por efectos del confin~m¡ento del núcleo de concreto. 

él caso A. tiene una importante reducción de la fuerza cortante inelástica, del orden de 80%, COIl 

respecto de la elástica; en el caso S, la reducción es menos significativa. 

c) Historias de momentos f1exionantes en vigas 

Las figs 4.145 a 4.148 muestran las historias en el tiempo de los momentos flexionantes del extremo 
izquierdo de la viga seleccionada de los ejes A y B, casos A y S. 

138 



4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Todos los casos, presentan una importante incursión en el comportamiento inelástico; la respuesta 
inelástica es considerablemente menor que la elástica. En el caso A, el momento flexionante actuante 
elástico llega a ser hasta ocho veces mayor que la resistencia proporcionada; en las vigas del edificio 
del caso B, el momento elástico es del orden de cinco veces la resistencia. Las resistencias de las 
vigas analizadas son muy similares en ambos casos. 

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas 

Las figs 4.149 a 4.152 presentan las historias de fuerzas cortantes actuantes del extremo izquierdo de 
la viga seleccionada, ejes A y B, ambos casos. 

En ningún caso se alcanza la resistencia proporcionada, garantizando así el desarrollo de 
comportamiento inelástico por flexión, al no presentarse fallas frágiles por tensión diagonal. 

Los cortantes de los análisis elásticos superan en gran medida a los de los análisis inelástlco::>, en 
particular en el caso A, donde el cortante elástico llega a ser hasta í1ueve veces mayor que el 
inclástico. Las resistencias en las vigas son muy similares en ambos casos. 

4.2.3.6 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas (¡ld 

Las figs 4.153 y 4.156 tienen las histerias en el tiempo de las demandas de ductilidad local del extremo 
izquierdo de la viga tipo de los ejes A y B de los casos A Y B. 

En ge;,eral, las vigas para ambos cases tienen un comportamiento similar; el eje B presenta demandas 
ligeramente mayores que las del eje A. 

4.2.3.7 Demandas máximas de ductilidad íocai en vigas y coiumnas, y distribüción global de 
articulaciones plásticas 

-~ 

Las figs 4.157 a 4.165 presentan las envolventes de demanda~ de ductilidad local por niv~i 
desarrolladas en vigas y columnas de los ejes de interés, casos A y B. 

El eje A (exterior) del caso A tuvo una mayor demanda de ductilidad tanto en vigas como en columnas, 
a diferencia del caso B, en donde las mayores demandas se pr.esentaron en el eje B (interior). En 
general, el caso B tiene demandas ligeramente superiores que en ell caso .A... 

En las columnas del diseño 11 con menores cuantías de refuerzo !ongitudinal y que fueron diseñadas 
con un FR mayor que las del diseño 1, las demandas de ductilidad fueron mayores (ver figs 4.159 y 
4.160). 

Las figs 4.166 a 4.170 tienen las distribuciones globales de rótulas plásticas desarrolladas en vigas y 
columnas de los ejes A y B, casos A y B. En todos los casos se presenta una tendencia de mecanismo 
de falla del tipo "viga", que 'la de acuerdo coro la filosofía actual de diseño "coiumna fuerte-trabe débil". 
Se articulan prácticamente todas las vigas de los ejes exterior e interior (ejes A y B), Y algunas 
columnas del eje exterior (eje A), sobre todo en los entrepisos inferiores PB a N-4. 

En el diseño 11 dell eje A, caso B. fluye un mayor número de columnas, incluso en ambos extrernos del 
elemento. 
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4.2.4 Modelo 25NIV (casos A y B) 

4.2.4.1 Desplazamientos horizontales máximos e historias de desplazamientos en azotea 

Las figs 4.171 a 4.174 tienen las envolventes de los desplazamientos laterales de los ejes A y B, casos 
A y B. Los dos edificios, casos A y B, incursionan en el rango no lineal; la respuesta inelástica 
disminuye notablemente con respecto de la elástica, en particular en el caso A. 

Los desplazamientos inelásticos negativos son muy similares en ambos casos, a diferencia de los 
positivos, los cuales resultaron mayores para el caso A. 

L.as figs 4.75 a 4.178 presentan las historias de desplazamientos en azotea obtenidas de los análisis 
elásticos e inelásticos. La respuesta in elástica del caso A se abate considerablemente con respecto de 
la eiástica; se aprecia también un desfasamiento entre ambas respuestas, debido a la fluencia de los 
elementos estructurales; esto ocasiona, inclusive, que los desplazamientos positivos inelásticos 
superen a los elásticos en la etapa final de la excitación y se presente una deformación permanente en 
la estructura . 

4.2.4.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, ~,./h¡ 

Las figs 4.179 a 4.182 muestran las envolventes de las relaciones L\¡/h¡ de los ejes A y B, casos A y B. 
Este tipo de resultados penniten ver la variación de la respuesta de la estructura a lo largo de la 
excitación y compararla con el nivel permisible de diseño. 

La respuesta elástica del caso A supera por mucho el nivel permisible de diseño yp=0.012; cuando se 
considera el comportamiento inelástico la respuesta disminuye a valores próximos al nivel permisible. 
Ai igual que en los modelos pasados, la respuesta inelástica alcanza sus valores máximos en 
8ntrepisos inferiores a 105 del ar,¿iisis modal espectral. La respuesta de la estructura del caso B, 
elástica e inelástica, tiende a ser menor que para el caso A. 

4.2.4.3 Historias de coeficientes sísmicos 

Las figs 4.183 a 4.186 comparan las historias de coeficientes sísmicos de los ejes de interés, casos A 
y B, tomando en cuenta el comportamiento elástico contra el inelástico. La respuesta elástica e 
in elástica es muy similar en ambos casos. En ambos casos estructuras existen reducciones 
importantes del coeficiente sísmico al presentarse el comportamiento no lineal; los coeficientes 
sísmicos inelásticos máximos disminuyen hasta un 70% con respecto de los elásticos. 

4.2.4.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea . 

Las figs 4.187 a 4.194 presentan las relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral en 
azotea de los dos ejes analizados, casos A y B, considerando el comportamiento elástico e inerástico. 
Las respuestas inelásticas muestran una importante disipación de energía sísmica, a través del área 
histéretica observada. 

La respuesta elástica e inelástica resulta mayor para el caso A; los desplazamientos inelásticos tienen 
una mayor amplitud del lado positivo. 

4.2.4.5 Historias de elementos mecánicos en vigas y columnas 

La fig 4.195 describe los extremos de interés de los miembros estructurales tipo de los dos ejes 
analizados del edificio de 2S niveles, casos A y B. Se comparan las historias de elementos mecánicos 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

en el tiempo y las resistencias disponibles, y se observa el comportamiento sísmico elástico e 
inelástico en el transcurso de la excitación. 

a} Combinaciones momento f1exionante-carga axial en columnas 

Las fiqs 4.1196 a 4.199 comparan las relaciones M-P y los diagramas de interacción de la columna tipo 
de los ejes A y S, casos A y S. 

El edificio del caso A presenta combinaciones M-P por arriba a los de la condición balanceada, con 
cierta '.¡ariación tanto en carga axial como en momento f1exionante debido a la incursión en el rango no 
lineal de los elementos. El edificio del caso S (figs 4.198 y 4.199), también presenta combinaciones de 
M-P mayores a la condición balanceada, pero en menor medida. 

La columna del eje S (interno) del caso S presenta un mayor comportamiento inelástico que la del eje 
A (externo), ya que la resistencia proporcionada fue considerablemente menor. Todas las columnas 
Huyen al alcanzar la resistenr.ia disponible a tensión, 

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas 

Las figs 4.200 a 4.203 comparan las historias de fuerzas cortantes actuantes contra la capacidad 
disponible del extremo inferior de la columna tipo de ros ejes de interés, casos A y S. En todos los 
casos se cuenta con suficiente reserva de resistencia; la respuesta elástica e inelástica están por 
debajo de la resisten~ia disponible, le que confirma que no se presentará una blla frágil por cortante, 
En ambos casos, los cortantes máximos ¡nelásticos se reducen aproximadamente un 70%, con 
respecto de los elásticos. 

c) Historias de momentos flexíonantes en vigas 

proporcionada del extremo izquierdo de la vig-d tipo de los ejes A y S, ambos casos. En los casos A y 
B, se presenta comportamiento inel'ástico; las vigas fluyen en un número considerable de ciclos, tanto 
para momento negativo como para momento positivo. Los momentos flex¡onantes actuantes y 
resistencias de las vigas de los ejes del caso A tienden a ser mayores que en las vigas del edificio del 
caso S; la respuesta elástica del caso A es mayor, 

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas 

Las figs 4.208 a 4.211 presentan las histOíjas en el tiempo de las fuerzas cortantes actuantes contra 
las resistencias proporcionadas de las vigas seleccionadas de cada uno de los ejes de interés, casos A 
y S. Las vigas de ambos casos presentan una clara disminución de la respuesta inelástica con 
respecto de la elástica, debido a la importante incursión en el rango no lineal que se presentó en las 

.' estructuras, más significativo en el caso A. E=n ninguna viga se alcanza la resistencia disponibl'e, lo cual 
garantiza que no sucederán falias frágiles por cortante; siempre existe una cierta reserva d'e 
capacidad, mayor para las vigas del edificio del caso S. 

t!.2.4.6 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas (J.ld 

Las figs 4.212 a 4.215 tienen las historias de las demandas de ductilidad local desarrolladas en las 
vigas de interés de los ejes A y S, respectivamente, casos A y S. En general, las demandé:s ::;on .Jalac· 
y su valor, en ambos casos, es ligeramente mayor en el eje S (interior). En la viga tipo del eje A del 
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caso A se presenta una deformación permanente; la demanda de ductilidad ante flexión positiva tiende 
a ser mayor que uno al final de la excitación. 

4.2.4.7 Demandas máximas de ductilidad local en vigas y columnas, y distribución global de 
articulaciones plásticas 

Las figs 4.216 a 4.223 muestran en elevación las envolventes de las demandas de ductilidad local 
desarrolladas en las vigas y columnas de los ejes de interés de los edificios analizados. Las columnas 
del eje A del caso A presentan una mayor demanda de ductilidad; en el eje S, las demandas son 
prácticamente nulas. En el eje S del caso S, ocurre lo contrario, con demandas mayores. 

Las demandas de ·ductilidad local en vigas resultan similares en los dos ejes, casos A y B; si acaso, 
algunas vigas en los niveles superiores del caso B presentaron demandas ligeramente mayores. 

Las demandas de ductilidad local desarrolladas en las vigas y columnas, casos A y B, no resultaron 
altos debido a que se presentó un comportamiento global adecuado en las estructuras; se articularon 
gran parte de las vigas, disipándose de forma eficiente la energía inducida por el sisrno. 

Las figs 224 a 227 presentan las distribuciones globales de rótulas plásticas de cada uno de los ejes 
analizados, casos A y B. En ambos casos, se verifica que se tiene una distribución generalizada de 
articulaciones plásticas en vigas; es decir, las estructuras presentan una tendencia al mecanismo tipo 
"viga". El eje A del caso A, presenta algunas rótulas plásticas en las columnas de esquirla, en 
particular en los primeros entrepisos (N-1 al N-11) . 

._-------._- _ ... - .- .. _ .. . _ . .. -
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4. Calculo de la respuesta inelastica 

Tabla 4.1 Resistencias nominales a flexión (FR=1.0) de vigas tipo del nivel N1, edificios de 3, 9,17 
Y 25 niveles, casos A y B 

- -- --- - --

CASO A CASO B 

Modelo Eje A Eje 3 Eje A Eje 3. 

3NIV Crujía ex!. Crujía in! Crujía única Crujía ext. Crujía in! C rtljí a única 
-

Mn\+) [I-m] 23.07 23.07 61.13 20.72 20.72 50.77 

MnH [I-m] 44.02 44.02 98.62 41.07 41.07 92.18 

Modelo Eje A Eje C Eje A Eje C 

9NIV Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ext. Crujía in!. 
Mn\+) [I-m] 158.98 175.24 144.05 158.98 155.91 143.49 128.84 143.49 
Mn(-) [I-m] 207.98 207.69 220.85 207.98 184.25 171.92 198.90 171.92 

Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B 

17NIV Crujia ext. Crujía in!. Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ext. Crujía inl. Crujía ex!. Crujía in!. 

Mn\"' [t-m] 140.60 157.63 124.64 141.38 140.47 140.47 112.88 124.94 
Mn(-) [I-m] 204.74 205.58 210.13 209.15 168.10 168.10 180.24 168.14 

Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B 

25NIV Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ex!. Crujía in!. Crujía ex!. Crujía in!. Crujia ex!. Crujía in!. 
lV1 n\+) [I-m] 351.90 401.57 331./5 370.57 281.79 306.41 255.34 I 281.?~ 
Mn(-l [I-m] 414.93 444.35 443.88 443.81 334.47 334.41 347.49 334.47 

----'--.- -------- -- ----

Mn(+) - Momento resistente positivo 
MnH - Momento resistente negativo 

superior 

h 

A I 
S inferior ! 

L. _ I __ =- ~ ._~~ 
L-- --J 

b 

Corte transversal en una viga tipo 

143 



( c' • • . 

- - -- 4. Calculo de la resp~~~~ jnel~l jca 

Tabla 4.2 Datos importan tes de los diagramas de interacción de columnas tipo (FI~ =1 . 0). entrepiso 
N 1-PB. edificios de 3, 9, 17 Y 25 niveles , casos A y B 

-··- -CASO A- - . - -----1 
"-'-'-' 

Modelo Eje A Eje 3 

3NIV Exterior Interior Exterior 
Pe [1] 1356.69 1414.61 1359.69 
Pt [1] 615.70 671 .11 615.70 

Mb [I-m] 148.46 154.72 148.46 
Pb [1] 284.83 284 .29 284 .83 

Mo [I-m] 101.50 108.68 101 .50 

Modelo Eje A Eje C 

9NIV Exterior Interior Exterior Interior 
Pe [1] 3417 .94 3473.30 3473.30 3287 .44 
Pt [1] 1243.22 1296.63 1296.63 1115.28 

Mb [I-m] 636.78 628.57 628.57 593.54 
Pb [11 909.08 901 .20 901.20 910 .02 

Mo [I-m 1 367.82 370.83 370.83 326 .84 

Modelo Eje A Eje B 

17NIV Exterior Interior I Exterior Interior 
Pe [11 4862.74 451 í .44 4811.44 4619 .16 
Pt [1] 1442.83 1370.60 ! '370.60 1192.17 

Mb [I-m 1 1022.08 1032.44 1032.44 937.70 
Pb [11 1468.84 1482.52 1482.52 1475.05 

~o (I-m] 506.47 4~5 . 97 ¡ 495.97 j 419.12 

Modelo Eje A Eje 8 

25NIV Exterior Interior Exterior Interior 
Pe (1) 8636 .89 9198.66 9198.66 7694.52 
Pt (1) 3204.18 3737.14 3737.74 2340.85 

Mb [I-m) 2579.48 2844.20 2844 .20 2101.89 
Pb [t 1 2285.27 2268.70 2268.70 2316.59 

Mo [I-m 1 1505.64 1769.91 1769.91 1056.42 

Pe - Carga resistente máxima, únicamente compresión 
P, - Carga resistente máxima, únicamente tensión 
Mb - Momento de falla balanceada 
Pb - Carga axial de fall a balanceada 
Mo - Momento resistente , únicamente flexión 

- --
CASO B .-

--

Eje A Eje 3 

Exterior Interior Exterior -_.-
2263.84 1907.00 1951 .75 .-
596.23 399_17 436.46 ._-
183.30 123.29 127.04 
532.11 398.88 399.41 
135.12 84.82 85.92 

Eje A Eje C 

. Exterior Interior Exterior Interior 

4776.16 4894 .31 4824.16 4454 .01 
1106.78 1032.19 973 .73 665.28 
548.84 522.46 505 .94 444 .75 
1144.77 1139.59 965.21 893.44 
378.05 358.99 335.37 235.83 

Eje A Eje B 
.. -

Exterior Interior Exte rior Interior 

6899.82 6526.55 6526.55l@5.75 
1239.84 915.26 ~~~ . ~~ I :;~ 952.04 894 .09 
1627.58 1781 .58 1781 .58 _ ~747 #--
561.07 431 .30 431 .30 221.61 

Eje A Eje B 

Exterior Interior Exterior Interior 

13100.6 11721 .7 11721 .7 10611. 3 
3016.44 1723.68 1723.68 798.34 
2591.58 2066.99 2066.99 1721.69 
2526.76 2637.02 2637.02 2804.20 
1594.30 1040.31 1040.31 514 .31 

I 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Tabla 4.3 Datos importantes de los diagramas de interacción de columnas tipo (FR=1.0), entrepiso 
N1-PB, diseños I y 11, eje A, edificio de 17 niveles, caso B 

CASOB 

Interior - -

17NIV 
Exterior 

Diseño I Diseño 11 Diseño I Diseño 11 

Pe (ti 6899.82 6593.79 6526.55 6226.91 
f __ !:~Lltl 1239.84 973.73 915.26 654.70 

Mb (t-m) 952.04 894.20 894.09 811 .01 
Pb (t) 1627.58 1643.50 1781.58 1612.92 

Mo (t-m) 561 .07 I 448.32 431 .30 31,4.41 

Diseño 1: Factor de reducción de resistencia, FR, constante de 0.6 en el diseño de las columnas del eje A 
Diseño 11 : Factor de reducción de resistencia, FR, variable dE: 0.6 a v.9 (dependiendo del nivel de la carga axial 

de diseño) en el diseño de las columnas del eje A 

Tabla 4.4 Valores de a y Po de la matriz de amortiguamiento para el análisis sismico paso a paso 
con el DRAIN-2DX, edificios de 3,9,17 Y 25 niveles, casos Ay B 

I Modelo I Eje ' 

Periodos de vibración· [ s 1 Constantes de amortiguamiento ~ 
CASO A CASO~~~--t CASO B . J 

TI ___ "!l-t- -:a I Bo 1 a I ~ , -- "._--- - . - - - .- - -- ,---- --
3NIV L A '0.799 . O.23·i Ü. /Ü4 u.19!:> 0.610Q 0.002852 0.6985 0.002434 

3 0.803 0.226 0.740 0.200 0.6106 0.002807 0.6687 0.002506 
9NIV Aye 1.49 0.58 1.44 0.57 0.3035 0.OC6645 0.3 120 0.OOG496 
17NIV AYB 1.91 0.73 1.84 0.67 0.2380 0.008406 0.2506 0.007791 
25NIV AYB 2.10 0.75 1.88 0.70 0.2205 0.008795 _._ --- 0.2428 0.008158 

• Corresponden a los dos primeros modos de vibración lateral, en la dirección de análisis 

. ' 
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Fig 4.1 Acelerograma SCT-EW, sismo del 19 de septiembre de 1985 
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Fig 4.2 Comparación de espectros de respuesta del registro SCT-EW-85 para distintas ductilidades, y 
de espectros de diseño del RDF-04 
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B~ 
A 

M 

Fig 4.3 Superficie de interacción para columiias de concreto reforzado 
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Fig 4.4 Superficie de fluencia para vigas de concreto reforzado 
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4. Calculo de la respuesta inelastica 
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4. Calculo de la respuesta inelástica 
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4. Calculo de la respuesta inelastica 
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4. Ca lcule d~~~espuesta inelastica 
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____ - -- -4. Cálculo de la respuesta in elástica 
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4. Calcülo de la respuesta inelastica 
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4. Cálculo de la respuesta inelás tica 
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Fig 4.21 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A, 
comportamiento elástico, modelo 3NIV, caso A 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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comportamiento elástico, modelo 3r'-lIV, caso 8 

250 

200 

150 . 
E 
ro 100 . 
ti) 
ro 50 . n 
Q) .... 
e O . 
~ 
o -50 . u 
ro 
~ -100 . 
Q) 

::l 
u. -1SOL 

-200 

-250 . 

- .... ". 

-7 -6 -5 -4 -3 -2 -1 o 2 3 4 5 6 

Desplazamiento lateral de azotea [cm] 

Fig 4.26 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A, 
comportamiento inelástico, modelo 3NIV, caso 8 

7 

7 

158 
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Fig 4.30 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de léI columna 
de interés del eje A, modelo 3NIV, caso A 

2400 I 
I 

2000 i 
1600 

S 1200 

ro 
'x 800 ' r.I 
ro 
Ol 
Lo. 

400 ;u 
(J 

O 

-400 

-800 ,! 

-180 -150 -120 -90 -60 -30 o 30 60 90 120 150 180 

Momento flexiona nte [t-m] 

Fig 4,31 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna 
de interés del eje 3, modelo 3NIV, caso A 

161 



r ~.. ,. _ 

___________ ___ _ _____ ____ __ 4:.:..., .:::..:::Cálc.':!'.9 de 1 ~.respue st<J inelastica 

2400 .r-----------------------~-- ---------------l 

2000 . 

1600 

o . - ' -=-===== I ~~=--=- . 
:::+t ____ .-__ ~~--~---~--~--1ri·--------'--~--~------~--~ 

-180 -150 -120 -90 -60 -30 o 30 60 90 120 150 180 

Momento flexionante [t-m] 

Fig 4.32 Relaciones momento flexionante ·· carga axial del extremo inferior de la columna 
de interés del eje A, modelo 3NIV, caso B 

2400 '1 

2000 . 

1600 

E 1200 

ro 
'x 800 -ro 
ro 
Cl 
'- 400 . ro 
() 

O 

-400 

-180 -150 -120 -90 -60 -30 o _. 30 60 90 120 150 180 

Momento flexionante [t-m] 

Fig 4.33 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna 
de interés del eje 3, modelo 3NIV, caso B 

._-- ------------
162 



---- -----

4. Cálculo de ia respuesta inelásiica 

300 ,---------------- --------

225 

150 . 

75 

·75 
- --------- _ .. --------------- _._-- - .. _ ... _ . 

-150 

-225 

-300 
o 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 

Tiempo [s] 

------._-_ .. _- -
. - .. - . Elástico ---Inelástico ---- VR (resistencia) ¡ 

--------- -------, 

Fig 4.34 Comparación de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de 
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Fig 4.36 Comparación de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de 
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4. Calculo de la respuesta inclastica 
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4. Cálculo de la res ~ ues ta ineláslica 
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4. Cálculo de la respuesta inetástica ----
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4. Cálculo de la respuesta inelastica. 
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4. Cálculo de la respuesta inelást ica 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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4. Calculo de la respuesta inelasticd 
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Fig 4.72 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A, 
comportamiento elástico, modelo 9N!V, caso A 
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4. Cálculo de la respuesta inclástica 

5250 

4500 

3750 

E 
3000 

ro 2250 . 
°x 
ro 
ro 
el 

1500 . 
Lo 
ro 
l) 750 

O· 

-750 ~ 

-1500 

-650 -520 -390 -260 -130 o 1130 260 390 520 650 

Momento f1exionante [t-m] 

Fig 4.81 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna 
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Fig 4.83 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna 
de interés del eje A. modelo 9NIV caso B 
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Fig 4.87 Comparación de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de 
interés del eje A, comportamientos elástico e inelástico, modelo 9NIV, caso B 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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4. Calculo de la respuesta inelastica 
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4" Calculo de la respuesta inclástica 
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4. Calculo de la respuesta ineláslica 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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Fig 4.149 Comparación de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga 
de i,nterés del eje A, comportamientos elástico e inelástico, modelo 17NlV, caso A 
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Fig 4,150 Comparación de historias de. fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga 
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<\ Cálculo de la respuesta inelástic.a 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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Fig 4.153 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la vlge de 
interés del eje A, modelo 17NIV, caso A 
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4. Calculo de la respuesta inet3stica 
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4. Calcu le de la respuesta in elástica_ 
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Fig 4.157 Demandas máximas de ductilidad local desarrollauas en las columnas del 
eje A, modelo 17NIV, caso A 
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eje B, modelo 17NIV, caso A 

4 

------------- _._-------- --- -- - _ ._-------------------._--- --
226 



4. Calculo de la respuesta inelástica 

Nivel 

18 
17 . 
16 
15 
14 
13 
12 
11 
10 

9 
8· 
7· 
6 
5 
4 
3· 
2 
1 

( 

O _.~.------~------------~------~------~---
-4 -3 -2 -1 O 

Demanda máxima de ductilidad !ocal 

2 3 

Fig 4.159 Demandas máximas de ductilidad Icce! desarroliada~ en las columnas del 
eje A, modeio 17NIV, diseño 1, caso B 
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4, Calculo de la res~ucsta inelástica 

Nivel 

18 
17 
16 . 
15 . 
14 . 
13 
12 
11 
10 
9· 
8 
7· 
6 
5 
4 
3 · 
2 

•• _ . • " • .1 • . 

_. - - ~ . -," " - "j" - - ' • • 

- - ----- -- - - - - ---------, 

1 
O+------T------~--~~------+_----~~----~----_T----~ 

-4 -3 -2 -1 o 2 3 

Demanda máxima de ductilidad local 
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eje B, modelo 17NIV, diseño 1, caso B 
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4. Calculo de la respuesta inelás!ica 

Nivel 

18 
17 1-
16 
15 
14 
13 
12 
11 
10 -
9 · 
8 -
7 · 
6 . -
5 -
4 -
3 
2 -
1 --

/ 
O +-------~-----+------~~~--~--~~------~------~----~ 

-8 -4 -2 O 2 4 6 

Demanda máxima de ductilidad local 

Fig 4.162 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A, 
modelo 17NIV, caso A 
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Fig 4.163 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje B, 
modelo 17NIV, caso A 
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modelo 17NIV, caso S 
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4, C;'¡lculo de la respuesta inelástica 
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Fig 4_166 Distribución global de articulaciones plásticas del eje A, modelo 17NIV, caso A 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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Fig 4.168. Distribución global de articulaciones plásticas del eje A, modelo 17N1V, diseño 1, caso B 
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4. Cálculo de la respuesta inelástica 
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Fig 4.169 Distribución global de articulaciones plásticas del eje A, modelo 17NIV, diseño n, caso B 
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4. Calculo de la respuesta inelastica 
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Fig 4.170 Distribución global de articulaciones plásticas del eje B, modelo 17NIV, diseño 1, caso B 
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4. Cálculo de la respuesta inelastica 
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Fig 4.171 Comparación de de!>plazamientos laterales máximos del eje A, análisis modal espectral y 
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4. Cálculo de la respuesta ineláslica 
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4. Cólculo de la respuesta inelástica 
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4. Cálculo de !a respuesta inelástica 
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Fig 4.179 Comparación de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entr8piso del eje 
A ,. análisis modal espectral y paso a paso elástico e inelástico, modelo 25NIV, caso A 
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4. Calculo áe la respuesta inelástica 
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A, anáiisis modal espectral y paso a paso elástico e inelástico, modelo 25NIV, caso B 
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4_ Cálculo de la respuesta ineiástica 
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Fig 4.218 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas de! 
eje A, modelo 25NIV, caso B 
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Fig 4.219 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnGls del 
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Fig 4.216 Demandas máximas de ductilidód Iccal desarrolladas en las columnéls del 
eje A, modelo 25NIV, cese A 
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Fig 4 . :Z~8 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del 
eje A, modelo 25N!V, caso B 
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Fig 4.220 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A, 
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Fig 4.222 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A, 
modelo 25NIV, caso S 
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Fig 4.224 Distribución global de articulaciones plásticas del eje A. modelo 25NIV. caso A 
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Fig 4.225 Distribución global de articulaciones plásticas del eje B, rnodelo 25NIV, caso A 

-----~----~--

264 



----- ~ .. . 

4. Cálculo de la respuesta in elástica 

AZOT 

N-24 

N-23 

N-22 

N-21 

N-20 

N-19 

N-18 

N-17 

N-16 

N-15 

N-14 

N-13 

N-12 

N-11 

N - 1() 

N-8 

N-7 

~===- ~===11I ~ 
i 

·N-6 

--~ C:=::~ 
i I 

,-~~I· I<"------·---' I 
f<- r -~ I I 

;.c:=::::==- I~~~-; I 11 :~~ 
,-__ IJ 

I PB 

'=""' ....... ~l SOT 

CIM 
ml 

N-5 

N-4 

N-3 

Fig 4.226 Distribución global de articulaciones plásticas del eje A, modelo 25NIV, caso B 

265 



AZOT 

N-24 

N-23 

N-22 

N-21 

N-LO 

N-19 

N-18 

N-17 

N-16 

N-15 

N-14 

N-13 

N-12 

N-11 

N-10 

N-9 

N-S 

N-4 

N-3 

N-2 

N-1 

PB 

SOT 

CIM 

4. Cálculo de la respuesta inelástica 

Fig 4.227 Distribución global de articulaciones plásticas del eje B, modelo 25NIV, caso B 
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Capítulo 5. COMPARACiÓN DE RESPUESTAS 

5.1 INTRODUCCIÓN 

En este trabajo se l'levó a cabo el' estudio de cuatro edificios (3, 9, 17 Y 25 niveíes) con dos dltern~tivas 
de resistencia de concreto para cada uno. En la primera, caso A, se utilizó un concreto nonna'l (fe =250 
kg/cm\ en la segunda, caso B, se utilizó un concreto de alta resistencia (fc '=700 kg/cm 2

) . Los edificios 
S8 diseñaron con el RDF-93 y RDF-04, respectivamente, proporr.ionando la seguridad estructural 
adecuada para satisfacer los estados límite de servicio y de falla; en todos los casos se adoptó un 
factor de comportamiento sísmico de Q=3. Para cumplir con el estado límite de servicio, 18 
deformación anQ'ular de entrepiso permisible fue de 0.012. Las estructuras son de! grupo B, ubicadas 
en la zona compresible de'l Valle de México. 

Se revisó el comportamie:lt~ sísmico elástico e in;)iá:>¡icc tic; i<..;:.; ;.::.;t: LJci~r<.ls, ¡¡.alte él nivel i:liuÍ);.¡j C::lII:u 

local, determinando la rbpuesta dinámica paso a paso ante la acción del acelerograma SeT, 
componente EW, del sismo del 19 de septiembre de 1985. Todos los análisis tomaron en cuenta la 
condición de empotramiento en cimentación, excepto el modelo 9NIV donde se consideró la 
interacción suelo-estructura. 

Los dos capítulos anteriores presentaron los resultados de diseño de los análisis sísmicos modales 
espectrales (cap 3), y ~os de los análisis sísmicos paso a paso elásticos e in elásticos (cap 4). En este 
capítulo se comparan los principales resultados de los cuatro edificios de interés. 

5.2 ANÁLISIS SíSMICOS ELÁSTIl:>JS PARA DISEÑO 

5.2.1 Comparacíón de las dimensiones de las sE'~ciones transversales de los miembros 
estructurales y cuantías de r~fuerzo 

Las tablas 3.2, 3.4, 3.6 Y 3.8 tienen la~ dimensiones defii1itivas de los miembros estructurales de los 
cuatro edificios 3NN, 9NIV, 17NIV y 25NI\t; -:::espectivamente, casos A y B. Son el resultado de la etapa 
de análisis y diseño, después de satisfacer ,los estados límite de servicio '1 de fafla definidos en el ROF-
93 y ROF-04. 

Los tamaños de I ~os elementos estructurales de los edificios del caso B son menClres a los del caso A, 
debido a que en éstos se utilizó un concreto con un módulo de elasticidad mayor, haciendo posible la 
reducción en sus dimensiones. Esta reducción fue más significativa en columnas, ya que el incremento 
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5. Comparación de respuestas 

de la resistencia a compresión en e ~ concreto tiene una mayor influencia en el comportamiento de 
elementos sujetos a cargas axiales elevadas. 

Las cuantías de acero de refuerzo en vigas y columnas se calcularon de acuerdo con los requisitos del 
capítulo de marcos dúctiles de ¡as NTC-Concreto de ambos códigos. los armad'os de cada uno de Ilos 
edificios se muestran en las figs 3.64 a 3.78; por lo general, las cuantías de refuerzo requeridas en los 
edificios casos B fueron menores; únicamente en algunas columnas de los ejes externos las cuantías 
resultaron similares para ambos casos. 

5.2.2 Periodos fundamentales de vibración 

La tabla 5.1 compara los periodos fundamentales de vibración, direcciones X, Y Y S, de los cuatro 
edificios analizados (3, 9, 17 Y 25 niveles), casos A y B de diseño. Las estructuras con concreto normal 
resul:taron más flexibles, con mayores periodos, que las del caso B. En todos los casos los valores de 
los periodos son similares en las direcciones X y Y, debido a la simetría de las estructuras, tanto en 
planta como en elevación. 

Las figs 5.1 y 5.2 muestran la ubicación de los periodos fundamentales de vibración de la dirección X 
en los espectros de respuesta elástica e inelástica del acelerograma SCT-EW-85 y del RDF-04, con 
amortiguamiento crítico de 5%. Con los edificios analizados se abarca una parte importante dal 
espectro de respuesta elástica, cumpliendo así uno de los objetivos planteados inicialmente. El edificio 
de 3 niveles presenta una rigidez similar en ambos tipos de estructuración, siendo ligeramente mayor 
en el caso B. Conforme se va incrementando el número de niveles la diferencia tiellde a ser cada vez 
mayor: las estructuras del caso B van incrementando su rigidez (disminuye su periodo) con respecto 
de las del caso A. Para el edificio de 25 niveles, el periodo en dirección X de; caso A es un 12% mayor 
con respecto del caso B (ver fig 5.3). El periodo de torsióil es muy simi¡'é)r en ambos casos, como se 
aprecia en la fig 5.4. 

• Modelo 3NIV. Los periodos de ambos casos caen en la parte baja del espectro el¿stico de SCT
EW. El caso A (T1X=0.80 s) aparece un poco hacia la derecha del primer pico del espectro; el caso 
B (T¡x:::O. le s) se encuentra justamente en el pico, por lo que es de esperarse que el sismo induzCéI 
una ligera mayor cantidad de energia con respecto del caso A. 

• Modelo 9NIV. Los periodos en ambos casos caen en la parte ascendente del segundo pico, aún 
bastante alejados del periodo dominante del terreno (2 s) . El edificio dei caso A (T~x=1.49 s) 
presenta una ordenada espectral ligeramente superior al dei caso B (T1 ~=1.44 s) , por lo que es de 
esperarse que las fuerzas inducidas serán mayores para este caso. 

• Modelo 17NIV. En el edificio del caso A (T1X=1.91 s) el periodo es muy cercano al periodo 
dominante del terreno, alcanzando así la$ mayores ordenadas espectrales . El periodo del edificio 
del caso B (T1X=1 .84 s) también se encuentra en la parte ascendente del espectro. sin embargo, las 
ordenadas son menores. Esto implica que en ambac' estructuras se deben esperar grandes fuerzas 
de inercia debidas a la acción del sismo. 

• Modelo 25NIV. El edificio del caso A (Ttx=2.10 s) tiene el periC'.1o que se localiza en la parte 
descendente del espectro, hacia la derecha del periodo dominante del terreno. En el edificio del 
caso B (T1x=1.813 s) el periodo se localiza en la parte ascendente riel espectro; en ambas 
estructuras se presentan ordenadas espectrales sim;¡ares. También se espera una importante 
demanda de comportamiento inelástico para disipar la enel s;a sísmica. 

Cabe señalar que, excepto el edificio de 3 niveles, los demás caen en la meseta del espectro inelástico 
de diseño del ROF-93 y ROF-04 para 0=3, por lo que fueron diseñ2dos para la misma ordenada 
espectral, c/O ·. En los edificios de 3 y 25 niveles no se satisficieron algunas de las condiciones de 
regularidad, tal que 0 '=0.80. 
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5. Ccrnparación de respuestas 

5.2.3 Desplazamientos horizontales máximos totales 

La tabla 5.2 comrara los desplazamientos laterales máximos de azotea de los cuatro edificios en 
estudio. En ambos casos se presentan valores muy similares; si acaso, las estructuras del caso A son 
ligeramente más flexibles, las cuales fueron diseñadas con ell ROF-93, con un coeficiente sísmico 
menor (c=0.40) que el del espectro de diseño del ROF-04 (c=0.45). 

5.2.4 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, l\rifh¡ 

Los valores máximos de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, l\;Ih¡, 
de los cuatro edificios para los casos A y B, se muestran en I'a tabla 5.3. Los ed ificios de 3 y 9 niveles 
presentan menores distorsiones, debido a que en estos rigieron las condiciones de resistencia, por lo 
que fue necesario aumentar las dimensiones en algunos elementos estructurales. rn general, las 
estructuras del caso B están más cercanas al límite permisible de 0.012, como se aprecia en la fig 5.5. 

5.2.5 Fuerzas cortantes basales 

La tabla 5.4 compara las fuerzas cortantes basales (N 1-PB) de los cuatro edificios. En ambos casos se 
presentan va lores muy similares, ligeramente menores para el caso A, (fig 5.6). I.os edli ficios del caso 
B, a pesar de que son más ligeros, fueron diseñados para una mayor ordenada espectral. En todos los 
casos, en la distribución de las fuerzas cortantes en elevación, se observa que el primer modo domina 
la respuesta global. 

5.3 ANÁLISIS SíSMICOS DINÁMICOS PASO A PASO INELÁSTICOS 

En esta sección se comparan los resultados de los ejes seleccionados de cada estructura, a raíz de 
los análisis sísmicos dinámicos paso a paso, con el programa DRAIN-2DX. 

;).3.1 Desplazamientos horizontales máximos totales y demandas máximas de ductilidad global 

En todos los casos los desplazamientos son menores en el caso B, excepto en el eje .A. del edificio de 
17 nive'les, donde los desplazamientos del caso B son ligeramente mayores. En la mayor parte de los 
edificios, la respuesta inelástica es menor que la elástica, en particular en los edificios altos (17 y 25 
niveles), ya que en estos hay una mayor disipación de energía; en el edificio de 3 niveles ambas 
respuestas son muy similares. 

La tabla 5.5 presenta los desplazamientos inelásticos máximos (l\máx) Y de fluencia (l\y) co. azotea de 
los ej,es seleccionados de cada estructura; el cálculo de la demanda de ductilidad global (/l<:;), ~e hace 
a partir del cociente l\maxló.y con el objetivo de teneí un índice de c6mo se distribuyó globalmellte el 
comportamiento no-lineal en cada caso analizado. Se observa que, excepto en el edificio de 3 niveles, 
los valores de flG son mayores en los edificios del caso A; es decir, las estructuras diseñadas con 
concreto normal tuvieron una mayor disipación de energía que las del c;:¡so B. Cabe señalar que en 
ningún caso flG es mayor a 3, que es el valor de diseño con el que se redujo e: espectro elástico 
utilizado en la etapa del dimensionamiento. 

El edificios de 3 niveles muestra demandas de duchlidad global muy bajéis; para el caso A fueron ~ 
cercanas ala unidad. Conforme se fue incrementando el número de niveles, los valores de /l{; 

aumentaron hasta alcanzar, en el edificio de 25 niveles, valores cercanos al factor de comportamiento 
sísmico utilizado en el diseño (Q=3). Las figs 5.7 a 5.24 muestran las envolventes de los 
desplazamientos laterales totales y las historias de desplazamiento en azotea para ambos casos, 
comportamientos elástico e inelástico; para los edificios de 9, 17 Y 25 niveles solo se muestran las 
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historias del eje A (externo), debido a que los ejes internos presentan resultados muy simiiares, por ser 
simétricas, las estructuras de estudio. 

• Modelo 3NIV. La respuesta inelástica es muy similar a la elástica, debido a la baja disipación de 
energía de las estructuras, particularmente en el caso A. Este comportamiento es común en 
estructuras con pocos niveles. Las demandas de ductilidad global resultan bajas, cercanas a la 
unidad. 

• Modelo 9NIV. La respuesta del caso A es mayor; la respuesta elástica es mayor que la inelástica, 
excepto en el lado positivo del eje e, a diferencia de! caso B, en donde en ambos ejes la respuesta 
inelástica resulta mayor o similar a la elástica. Los valores de JlG son casi iguales para el eje A, para 
el eje e, la demanda tiende a ser mayor en el caso A. 

• Modelo 17NIV. La respuesta elástica de los dos ejes analizados ejes resulta mayor en el caso A; la 
inelástica es muy similar en los dos casos. Los valores de flG son mayores en el caso A, en 
particular en el eje B. 

• Modelo 25NIV. El patrón de comportamiento de este edificio es muy similar al del edificio de 17 
niveles. La respuesta elástica es mayor en el caso A; la inelástica es similar en ambos casos; si 
acaso la positiva resulta mayor en el caso A. Los valores de flG de! eje B del caso A son mayores. 

5.3.2 Relaciones desplazamiento reiativo entre altura de entrepiso (f..,/h¡) 

Las envolventes de las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de los 
ejes analizados do cada estructura, casos A y B, se comparan en la tabla 5.6. En el edificio de 3 
niveles, la respuesta es muy similar en ambos casos; en los demás edificios la respuesta resulta 
mayor en el caso /\, superando i:1cluso el nivel permisible e:1 algunos casos. Las figs 5.25 a 5.32. 
muestran los valores de M;lh¡ de todos los edificios . 

• Modeló JNIV L-as respuestas eiástica e ineiástica de :os C2S0S A y B son similares, por debajo del 
nivel permisible (Yperm ~ 0.012), del orden del 50%. 

• Modelo 9NIV. Las respuestas elástica e ¡nelástica resuitan mayores en el caso A, superando en los 
dos ejes el nivel permisible. En algunos entrep:sos de ambos casos, la respuesta inelástica supera 
a la elástica. 

• Modelo 17NIV. El edificio del caso A, presenta una mayor respuesta. En los dos casos A Y B la 
respuesta inelástica se abate cO:1siderablemente con respecto de la elástica, hasta alcanzar valores 
cercanos al nivel permis;~le; las respuestas elásticas superan en gran medida dicho valor. 

"'--• Modelo 25NIV. La respuesta dástica del edificio de 25 niveles es menor que en el edificio de 17 
niveles. En los dos ejes del caso A, la respuesta in elástica supera ligeramente el nivel permisible, 
mayor que lo que ocurre en el caso B. 

5.3.3 Coeficientes sísmicos 

La tabla 5.7 compara las envolventes d'e' los coeficientes sísmicos, elásticos e inelásticos, de los ejes 
seleccionados en cada estructura. En todos los casos, excepto el edificio de 3 niveles, los coeficientes 
elásticos son mayores en el caso A; los coeficientes inelásticos resultan similares en amhos casos. 
Las mayores diferencias entre los coeficientes elásticos e in elásticos se presentan en el edificio de 17 
niveles. En el caso A los ejes interiores tiene:1 coeficientes sísmicos mayores que los ejes exteriores; 
en el caso B los valores son similares en ambos ejes. Las figs 5.33 él 5.42 muestran las historias de los 
coeficientes sísmicos elásticos e inelásticos de todos lo!:; edificios . 
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• Modelo 3NIV. Los coeficientes sísmicos inelásticos de ambas estructuras son muy parecidos, con 
poca variación con respecto de los elásticos, debido a la poca fluencia que presentaron. 

• Modelo 9NI,V. El caso A presenta coeficientes sísmicos elásticos mayores; ios coeficientes 
inelásticos resultan similares en los dos casos, por lo que la relación entre ambos coeficientes es 
mayor en el caso A. Lo anterior indica que en este caso se tiene una mayor incursión en el rango 
no- lineal. 

- . 
• Modelo 17NIV. El edificio de 17 niveles presenta los mayores cocientes entre coeficientes elásticos 

e inelásticos (tabla 5.7); la respuesta elástica es considerablemente mayor que la inelástica, 4.6 
veces para el caso A y 3.6 veces para el caos B. Lo anterior se debe a que la ordenada espectral 
elástica del caso en estudio se localiza en la parte ascendente de la curva del espectm de 
respuesta inelástica del registro SCT-EW, con un valor muy cercano a la del periodo dominante del 
terreno . La respuesta inelástica es similar en los casos A y B. 

• Modelo 25NIV. El caso B presenta coeficientes sísmicos elásticos ligeramente superiores; la 
ordenada espectral se encuentra en la parte ascendente de la curva, mientras que en el caso A, la 
ordenada se ubica en la parte descendente, con un menor valor. Sin embargo, los coeficientes 
inelásticos son también similares, por lo que los cocientes inellelas resultan parecidos. 

5.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea 

Las curvas' fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea ayudan a entender el 
comportamiento de una estructura ante la acción de un sismo. Se puede observar como varían 
algunos de los parámetros más importéintes del comportamiento estructural, tales como: 
desplazamiento lateral máximo, fuerza cortante máxima, rigidez lateral de la estructura, as! como los 
niveles de de fluenc:a de comportamiento inelástico. 

Ante comportamiento elástico las respuestas son prácticamei.!e líneas rectas; sólo se observa cierta 
disipación de energía debido al amortiguamiento viscoso supuesto del 5%. Cuando se tiene 
GU i ·: ·, p!,j rl21 (rl ; ~ (llv ¡ :'I~¡~si.ic01 ::02 0bser·.io q UE ó í!lcdida q U2 ia ~3!rL: :-;t ~Jra ~di s ¡p8 :;l3j'Cr c3ntidad de 
energía sísmica las respuestas tienen mayor área histéretica, con reduccic)I",es más importantes de la 
fuerza cortante basal y de los desplazamientos laterales. La tabla 5.8 compara las envoiventes de 
desplazamientos laterales en azotea y las fuerzas cortantes basales , elásticos e inelásticos, de las 
estructuras analizadas (3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV) para los casos A y B. Se observa como, excepto 
para el edificio de 3 niveles, los desplazamientos y las fuerzas cortantes basales resultan mayores en 
el caso A. Las figs 5.43 a 5.55 muestran las respuestas inelásticas para los edificios de 9, 17 Y 25 
niveles. 

• Modelo 3NIV. En general, el comportamiento es prácticamente elástico, las respuestas in elásticas 
son casi líneas rectas, sin presencia de área histéíetica; sólo se tienen mínimas reducciones en el 
cortante basal debido al escaso comportamiento in elástico. El eje A del caso A presenta una ligera 
incursión en el rango no lineal ya que se aprecia cierta área histerética. La respuesta del caso B fue 
m8yor. 

• Modelo 9NIV. Los dos casos de estos edificios tienen una importante disipación de eneigía a través 
del comportamiento inelástico; se presentan reducciones en cortante basal y una disminucién en 
los Jesplazamientos. La respuesta elástica e inelástica es mayor en el caso A, además de que se 
presenta una mayor área histerética. 

• Modelo 17NIV. En ambos casos se presentan considerables reduccio:1es en el cortante basal y en 
los desplazamientos l<'Iterales de azotea, mayores en el edificio del caso A, con una importante 
disipación de energía histerética. El comportamiento de los dos ejes. casos A y B, es muy similar 
debido a la simetría de la estructura. La respuesta inelástica es parecida en ambos casos, 
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ligeramente mayor para el caso A. También, las gráficas para los diseños I y 1I del eje A, caso A, 
son muy semejantes. 

• Modelo 25NIV. Ambos casos de estructuras muestran una considerable disipación de energía por 
histéresis, con importantes reducciones en el cortante basal y en los desplazamientos, ligeramente 
menores que las del edificio de 17 niveles. La respuesta inelástica del caso A tiende a·ser mayor. 

5.3.5 Hístorías de elemer.tos mecánicos en vigas y coiumnas 

Para observar la respuesta sísmica local de los elementos estructurales, se seleccionó una viga y una 
columna tipo de cada uno de los ejes analizados: se obtuvieron las historias en el tiempo:) de los 
elementos mecánicos, mismas que se comparan a continuación. 

5.3.5.1 Historias de elementos mecánicos en columnas 

Las columnas de los edificios de 3, 9 Y ~7 niveles, casos A y B, tanto en ejes exteriores come 
interiores, muestran un comportamiento a la flexocompresión (M-P) en que gobierna la flexión, con 
acciones M-P menores a la condición balanceada. En el edificio 25NIV, las columnas presentan mayor 
variación en la carga axial, por arribrl de la falla balanceada; esto ocurre en mayor medida en el ('.aso 
A, ya que la resistencia a carga axial de las column2.s del caso 8 es muy superior. Se observa que en 
los edificios de 17 y 25 niveles h2y una mayor incursión en el rango no lineal, ocasionando un 3umento 
en el área histerética. 

En todos los casos, al revisar las historias de fuerzas cortantes actuantes, la resistencia nunca es 
alcanzada, ni siquiera ante comportamiento elástico; siempre existe una reserva de resist~n~ia, mayor 
en los edificios del caso 8, ya que para este caso fue requerida una mayor cuantía de refuerzo 
transversal por confinami8nto. La r~spllesta ine!ástica se reduce notablemente con respecto de la 
elástica, excepto en el edificio cíe 3 niveles, dor,de las respuestas elástica e inelástica son 
prácticamente iguales. 

5.3.5.2 Historias áe elementos mecánicos en vigas 

Las vigas de los edificios de 9, 17 Y 25 niveles, casos A y B, presentan un número importante de ciclos 
en los que se alcanza la fluencia , tanto para momento flexionante negativo como positivo; la respuesta 
in elástica disminuye notablemente con respecto de la elástica, sobre todo en los edificios del caso A. 
En el edificio de 3 niveles, la respuesta inelástica es muy similar a la elástica y supera en pocas 
ocasiones la resistencia disponible. Los momentos flexionan tes elásticos actuante~ son, en general, 
considerablemente mayores en las vigas de los edificios del caso A; las resistencias propOícionadas, y 
por lo tarlto los momentos inelásticos actu~ntes resultan similares en ambos casos, si acaso 
ligeramente mayores en el caso A. '-

En todas las vigas, al comparar las historias de fuerzas cortantes actuantes contra la res:ste'1cia 
proporcionada, se verifica que rigen los modos de falla frágiles; el sortante inelástico actuante nunca 
supera al cortante resistente. 

5.3.6 Demandas máximas de ductiiidad local en vigé\~·.1I columnas, y distribución global de 
articulaciones plásticas 

A continuación se comparan las demandas máximas de ductilidad lo"al (f.ll) desarrolladas en vigas y 
columnas, así cerno las distribuciones globales de articulaciones plásticas. El cálculo de las f.ll se basó 
en una longitud plástica efectiva de un peralte efectivo, Ip=d. Las figs 5.52 a 5.65 comparan las 
demandas máximas de ductilidad locai de vigéls y columnas de los ejes de estudio, cases A y B. 

272 



5. Comparación de respuestas 

• Modelo 3NIV. Las demandas máximas de ductilidad local resultan mayores en el caso S; lo anterior 
parece razonable, ya que para este caso se presenta una mayor incursión en el rango inelástico 
debido a que la estructura estuvo sometida a mayores fuerzas sísmicas, como se mencionó 
anteriormente. En ningún caso hay fluencia en las columnas; éstas permanecieron en su rango 
elástico. 

• Modelo 9NIV. En los dos ejes, casos A y S, las demandas de ductilidad en vigas son muy similares . 
Las demandas máximas en columnas tienden a ser mayores en el eje A del caso A. y en .el. eje C 
del caso S; en el caso A las columnas tienen resistencias similares en ambos ejes, y al estar 
sometidas a fuerzas de tensión en el eje A (exterior) presentan una mayor demanda de ductilidad. 
En el caso S, las columnas del eje A tienen una mayor resistencia que las del eje C (interior), por lo 
que las demand<::s máxir.1as se presentan en los ejes interiores. 

• Modelo 17NIV. Los valores de flL en vigas resultan muy simi'lares en los dos ejes, casos A y B; son 
ligeramente superiores en el eje S del caso S. En columnas, las mayores demandas se presentan 
en el eje A del caso A, yen el eje S del caso S; en general, las demandas tienden a ser mayores en 
el eje A. También, se observa qüe las columnas que fueron diseñadas con un FR variable (diseño 11) 
tienen mayores demandas, ya que su resistencia es menor. 

• Mode!o 25NIV. Los valores de flL en vigas resultan similares en los dos ejes, casos A y S. 
Nuevamente, las demandas máximas en columnas se presentan en el eje A del caso A, yen el eje 
S del caso 8 . 

Los máximos valores de !1L en vigas y columnas se presentan en el edificio de 9 niveles. En general, 
las demandas máximas son similares en ambos casos, dentro de límites admisibles, para asegurar un 
buen comportamiento en el elemento. 

En todos los edificios, casos A y S, la distribución global de articulaciones plásticas presenta una 
tendencia general hacia el mecanismo de falla conocido como tipo "viga"; esto es, que se tienen 
articulaciones plásticas en la mayor parte de las vigas y solamente en algunas columnas, io cual es 
congruente con la filosofia actual de diseña "columna fuerte-trabe débil" del ROF-93 y ROF-04. 

• Modelo 3NiV. En el ·edificio del caso A sólo las vi~as de los dos primeros niveles llegan a fluir; en el 
caso S fluyen todas las vigas del eje A, en ambos extremos. Como ya se mencionó anteriormente, 
ninguna columna present2 fluencia. 

• Modelo 9NIV. En el caso A fluyen una mayor cantidad de columnas, en particular en el eje.l\; en el 
caso B, únicamente alcanzan su resistencia las columnas de planta baja y algullas en los niveles 
superiores de la crujía interna del eje C. 

.. Modelo 17NIV. Se articulan una mayor cantidad de columnas en el eje externo A, casos A y B. La 
distribución global de rótulas plásticas de vigas y columnas es similar en ambos casos, al revisar el 
diseño i para el eje A del caso B. En el diseño 11 se articulan una mayor cantidad de columnas, en 
particular en los ejes externos. Esto se debe a que en dichos ejes las columnas fueron diseñadas 
para cargas axiales muy bajas, e inclusive de tensión , ocasionando que los valores de FR fueran 
cercanos a 0.9, dando como resultado menores armados en los elementos. Para 'la condición de 
diseiío 11 se articulan más columnas, pero dichas articulaciones no se presentan al mismo tiempo, y 
en ningún nivel se articulan toda:> las columnas. 

• Modelo 25NIV. En el eje A del caso A se articula una mayor cantidad de columnas, en particular las 
columnas externas, a diferencia del caso S, en donde se tienen más articulaciones en el eje S. 
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5.4 COMPARACiÓN DE PESOS Y VOLÚMENES DE CONCRETO Y ACERO DE REFUERZO 

A continuación se comparan los pesos de concreto y acero de refuerzo de las cuatro estructuras 
consideradas en este trabajo, para ambos tipos de resistencia del concreto (casos A y 8). Los 
volúmenes de concreto se obtuvieron a partir del nivel de planta baja hasta la azotea. Los pesos del 
acero de refuerzo, longitudinal y transversal se obtuvieron únicamente en los extremos en las ~onas de 
confinamiento de los elementos para los ejes anc:lizados. Se asume que el acero de refuerzo_en otras 
zonas es proporcional para ambos casos, por lo que se espera que no afecte de forma considerable 
los cálculos realizados. Los otros ejes de las estructuras tienen los mismos annados, debido a la 
simetría que éstas presentan. 

La tabla 5.9 compara los volúmenes y pesos totales de los cuatro edificios para los casos A y 8. En las 
figs 5.70 y 5.71 se puede observar que en el caso 8 hay una reducción en el peso total de la estructura 
(columnas y vigas de concreto) con respecto del caso A; esta reducción es más significativa para las 
estructuras altas, en las que !a rigidez lateral es el parámetro de mayor importancia en la obtención de 
las dimensiones de los elementos estructurales. En las estructuras con pocos niveles tienden a ser 
más importantes las condiciones de resistencia, tales como la cuantía máxima de refuerzo longitudinal. 
La diferencia en las reducciones de los pesos de las ?structuras de 9, 17 Y 25 niveles es muy baja; lo 
anterior se puede deber en parte, a que en el diseño no se alcanzó un mismo valor en la distorsión 
máxima para condiciones de servicio (0.012). A pesar de que existe una reducción importante en el 
volumeil de concreto, aproximadamente del 15% para el edificio de 3 niveles y del 30% para los 
demás edificios, el costo de un COl1creto de alta resistencia es considerablemente mayor que el de un 
concreto normal, por lo que el costo del material requerido es mayor, en particular en la estructura de 3 
niveles. 

Las tablas 5.10 a 5.15 y las figs 5.72 a 5.75 comparan los pesos del acero de refuerzo longitudinal y 
transversal, requerido en los extremos de las zonas de confinamiento para las vigas y columnas de ¡as 
cuatíO estructuras. La reducción en el peso del a~ero de refuerzo longitudinal de las estructuras del 
caso B, con respecto de las del caso A, varia entre el 20 y el 25%, iigeramente mayor para los edificios 
más altos. Dicha reducción no se presenta de manera uniforme en las estructuras, ya que es mayor 
para los eies internos que par¡:¡ los externos, como se observa en la tig 5.73. ' 

En los edificios del caso B se requirió de una mayoó cantidad de refuerzü transversal con respecto de 
lo necesario en los edificios del caso A, como se explica en el cap 2. La fig 5.74 muestra que el 
dumento de refuerzo transversal de las est.ructuras del caso 8 es mayor en los edificios de menos 
niveles, s¡end~ práctic¡:¡mente nulo en los edificios de 17 y 25 niveles. 

La fig 5.75 presenta la reducción del refuerzo total, longitudinal más transversal, que tienen las 
estructuras del caso B. Dichas reducciones 5011 menores que las obtenidas para el refuerzo 
longitudina! por el aumento en el refueíZo transversal. En este trabajo únicamente se diseñaron los 
3xtremos de los elementos estructurales, por lo que no fue pos¡ble realizar una comparación en costos 
ent~~ ,ambos casos, ya que faltaría considerar el acero en los tramos intennedios, así como el de las 
vigas secundarias . 

. . 
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Tabla 5.1 Comparación de periodos fundamentales de vibración, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV 
y 25NIV (casos A y 18) 

MODELO CASO I PERIODO DE VIBRACION [ s J 

X Y 8 .1 

3N'IV A 0.80 0.80 0.69 
B I 0.70 0.74 0.63 --

9NIV 
A 1.49 1.45 1.07 
B 1.44 1.41 1.09 

17NIV 
A 1.91 1.91 

1 
1.38 

B 
, 

1.42 1.84 1.84 I 

25NIV A 2.10 2.10 1.39 
8 1.88 1.88 1.38 

Tabla 5.2 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales en azotea, sismo en 
ambas direcciones, model'os 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y B) 

MODELO 
~PU\ZAt~~~TAO HORIZONTAL MAXIMO ¿~S~~TEA 
-

[cm] I 
i 

X Y X Y ¡ 
I 3NIV 9.87 10.02 8.31 9.51 J 

8NIV 32 .94 31 .11 34.47 32.67 I 
17NIV I 53.40 53.40 58.08 58.08 . I 
25NIV 

I 

81.72 81 .72 83.76 83.76 I I I 1 

Tabla 5.3 Comparación de relaciones máximas de desplazamiento lateral relativo entre altma de 
entrepiso, Órith¡ , sismo en amb<:ls direcciones, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV 
(casos A y 3) 

MODELO CASO RELACIONES 6rith¡ 

~ 

Entrepiso X Entrep iso Y 

3NIV A N2-N1 0.01101 N2-N1 l' 0.01041 
B N2-N1 0.00939 N2-N1 0.01017 

9NIV 
A N6-N5 0.01122 N6-N5 0.01059 
B I N6-N5 0.01158 N6-N5 0.01092 I 

17NIV 
A N11-N10 0.01134 N11-N10 0.01134 
B I N10-N9 0.01224 N10-N9 0.01224 

25NIV 
A N14-N13 0.01143 I N14-N13 0.01143 
B N18-N17 0.01212 N18-N17 0.01212 

, 
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Tabla 5.4 Comparación de fuerzas cortantes basales, sismo en ambas direcciones, modelos 3NIV, 
9NIV, 17NIVy 25NIV (casos A y B) 

FUERZA CORTANTE BASAL [t] 

MODELO CASO A CASOB -
X Y X Y 

3NIV 198.30 199.42 207.01 210.71 
9NIV 1011.46 1016.73 1013.56 1018.83 
17NIV 1250.47 1250.47 1388.46 1388.46 
25NIV 2816.97 2816.97 3024.57 3024.57 

Tabla 5.5 Demandas de auctilidad global de desplazamiento, ¡lG, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV 
(casos A y B) 

DEMANDAS DE DUCTILIDAD GLOBAL DE DESPLAZAMIENTO 
MODELO EJE CASO A CASO B 

Ómáx [cm] óy [cm] Ilc Ómáx[ cm 1 Óy[cm ] ~G 

3NIV A 5.48 4.82 1.14 5.27 3.74 1.41 
3 5.64 5.42 1.04 5.90 3.15 1.91 
A , 41.12 17.40 2.36 32.30 

I 
13.80 2.34 9NIV 

C I 43.06 16.70 2.58 29.10 14.90 1.96 --
17NIV A 51 .00 22.40 2.28 39.88 19.85 2.01 

B 48.913 18.50 2.65 38.36 18.84 2.04 

25NIV A 77.26 29.30 2.64 45.18 20.61 2.19 
B 76.73 30.70 2.50 44.10 28.56 1.54 

. - - - ---_ .. _ -_ .-

Tabla 5.6 Comparación de relaciones máximas de d~splazamiento lateral relativo entre altura de 
entrepiso, óri!h¡, análisis dinámico paso a pso elástico e inelástico, modeles 3NIV, .9NIV, 
17N!V y 25NIV (casos A y B) 

RELACIONES ó,/h¡ ELÁSTICAS E I N ELÁSTICAS 
MODELO EJE CASO A CASOB 

~Iástico Inelástico Elástico Inelástic~_ 

3NIV A 0.0052 0.0052 0.0055 0.0052 
I 3 0.0058 0.0059 0.0063 0.0064 

9NIV A 0.0136 0.0140 0.0087 0.0110 
I C 0.0122 0.0133 0.0087 0.0107 

17NIV A 0.0296 0.0110 0.0191 0.0110 
I B 0.0273 0.0109 0.0187 0.0108 

25NIV A 0.0199 0.0131 0.0151 1 0.0070 
B 0.0190 0.0127 0.0149 0.0069 
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Tabla 5.7 Comparación de coeficientes sísmicos máximos, análisis dinámico paso a paso elástico e 
inelástico, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y B) 

COEFICIENTES SISMICOS 'MAXIMOS 
MODELO EJE CASO A CASOB 

I Elástico Inelástico InelJElas l. Elástico Inelástico InelJElas 

3NIV A 0.2345 0.2271 0.9684 l. 0.3387 0.2739 0.8085" I 
! 

3 0.2632 0.2492 0.9470 0.3150 0.2660 0.8446 

I 9NIV I A 0.4758 0.2117 0.4448 I 0.3548 0.2240 0.6313 
C 0.4992 0.2868 0.5744 0.3638 0.2263 0.6219 

17NIV A 0.7885 0.1696 0.2151 0.6234 0.1714 0.2750 
B 0.8515 0.1846 0.2168 0.6175 0.1708 0.2766 

25NIV A 0.5869 , 0.1885 0.3211 0.6259 0.1973 0.3153 
B 0.6221 0.2063 0.3316 0.6290 0.2028 0.3224 

Tabla 5.8 Comparación de valores máximos de las combinaciones fuerza cortante basal
desplazamiento lateral de azotea, análisis dinámico paso a paso el.ástico e incJástico, 
modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y 8) 

I '1 VALORES MAXIMOS DE FUERZA CORTANTE 
I [3ASAL y DESPLAZAMIENTO LATERAL DE -, 

I MODELO EJE I CASO AZOTEA, ELÁSTICOS E liNELÁSTICOS 

I CASO A CASOB 

l'\ [cm] V[t] L'l.[cm] V :[t } 
----

I A 
Eiás. 5.47 161 5.68 203 I 

3NiV Ine!. 5.45 156 0.2/ iG 4 .-i 
Elás. 5.61 60 5.89 56 I 

3 
Inel. 5.64 57 5.90 52 

A 
Elás. 48.30 859 I 27.90 525 

9NIV Inel. 41 .12 382 30.93 331 

I 
Elás. 44.80 706 

.. 
28.11 518 

C 
¡ne!' 43.05 406 29.11 

, 
329 

A 
Elás. 149.00 2710 93.14 I 1792 

17NIV Ine/. 51 .00 582 44.81 424 

B Elás. 148.00 2610 92.00 1757 
In el. 48.97 566 46 .58 407 

A 
Elás. 143.00 3920 107.84 1 3277 

25NIV Ine/. 77.26 1261 55.56 921 

B Elás. 142.00 3830 107.57 3229 
I Ine/. 76.73 1269 55.39 910 

, 

, 

I 

1 
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Tabla 5.9 Comparación de pesos, volúmenes de concreto y costos, sin y con concretos de alta 
resistencia 

MODELO 
-- I 

Peso [t] * 
Caso A 

3NIV II 380.35 
9NIV 3017.39 
17NIV I 5388.06 
25NIV I 12455.09 

Volume'1 [m;!) 
Caso A 
172.89 

1371.54 
2449.12 
5661.40 

Ye = 2.2 Um;¡ 
$ 1,134 / m3 (f e=250 kg/cm2

) 

$ 2,228 / m3 (f<;==700 kg/cm2
) 

Caso B 
~45.20 

970.53 
1763.72 
4133.86 

.-
Reducción 

Caso B [tI [%] 

319.45 60.90 16.01 
21135.18 882.22 29.24 -
3880.19 1507.87 27.99 
9094.48 3360.60 26.98 

Costo [mill'ones de pesos] Aumento 
Caso A Caso B [%] 
0.1'96 0.324 65.014 
1.555 2.162 39.028 
2.777 3.930 41.489 
6.420 9.210 43.461 

*Nota: Estos valores fueron obtenidos a partir del nivel de desplante de los edificios (no incluye 
cimentación) 

Tabla 5.10 Comparación de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinarNento, 
modelo 3NiV 

Peso [tI 
Caso A Caso B Reducción [tI Reducción [%] 

Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Eje A 
Columnas 2.29 0.82 1.81 0.53 0.47 0.29 20.72 

Vigas 0.85 0.51 0.73 0.50 0.12 0.01 14.09 
Cols + Vigas 3.14 1.33 2.54 1.04 0.59 0.30 ' 18.93 
Eje A + Eje 3 4.47 3.58 0.89 

Diferencia en pesos [tI 
Acero long Acero trans" Total 

0.89 -0.18 0.71 
19.94% -20 .24% 12.06% 

"Nota: el signo negativa indica que se presentó un aumento en el peso en lugar de una 
reducción 

Eje 3 
35.14 
1.58 

22.33 
19.94 
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5. Comparación de respuestas 

Tabla 5.11 Comparación de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento, 
modelo 9NIV 

Peso It] Caso A Caso B I Reducción [t] Reducción f%] 
Eje A I Eje 3 Eje A Eje 3 

, 
Eje A '1 Eje 3 I Eje A . Eje 3 

Columnas 6.95 I 6.86 6.08 4.64 0.87 I 2.22 I 12.s:l 
, 

32.32 
Vigas 4.64 4.86 4.03 4.32 0.61 1 0.54 , 13.12 11.09 

Cols + Vigas 11.59 I 11.72 10.11 8.96 1.48 2.76 12.79 23.51 
Eje A + Eje 3 23.31 19.07 4.24 18.18 

Diferencia en pesos [t]1 '1 

Acero long Acero trans I Total 
4.24 -1.55 

1 
2.68 

18.18% -17.34% I 8.30% 

Tabla 5.12 Comparación de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento, 
modelo 17NIIV 

Caso A Caso B, .-J Reducción [tJ I Reducción [%] 
Peso [tJ Diseño I I Dis8ño II í Diseño I J I 

Eje A I Eje 3 Eje A I Eje A I Ele 3 Eje A I Eje 3 !I Ej,e A JI Eje 3 , 

Cü¡;'.Hnr1~S H.l1 JI 15.58 ¡ ; 2.70 i :'0.05 i .. ,... ...... 4.4 1 1 8.47 ! 25-,76 ! 45 ¡:-.~ IV.: : .-
Vigas 12.94 

1 
13.31 11.84 I 11.84 JI 12.13 1.10 I 1.17 8.51 I 8.83 

30.24 Cols + Vigas 
1 30.05 ~ 31.89 24.54 I 21.89 I 22.24 5.51 I 9.64 18.33 j 

!-Eje A + Eje 3 61.94 
1 

15.15 24.46 

Diferencia en pesos [tJI 
Acero long I Acero trans I Total 

15.15 1 -0.108 1I 15.04 

I 24.46% I -0.35% '11 
16.25% I 
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5. Comparación de respuestas 
--------------------------------------------~~~-

Tabla 5.13 Comparación de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento, 
modelo 25NIV 

Peso [t] Caso A Caso 8 Reducción [t] Reducción [%] 
Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Ele A Eje 3 Ele A . Eje 3 

Columnas 67.17 59 .55 54.14 36.94 13.04 22.61 19 .~ · 37.96 
Vigas 41 .85 41 .76 36.48 36.25 5.37 5.51 12.82 13.19 

Cols + Vigas 109.02 101 .31 90.62 73.19 18.40 28.11 16.88 27.75 
Eje A + Eje 3 210.33 163.81 46.52 22.12 

Diíerencia en pesos [ti 
Acero long Acero trans Total 

46.52 -3.836 42.68 
22.12% -3.76% 13.66% 

Tabla 5.14 Reducción en los pesos del acero de refuerzo de los cuatro edificios del caso 8 con 
respecto de los del caso A 

,--------,----- -------~~--~--~------~----~--~--~~-----------~ 

MODELO Reducción en lo~sos del acero de refu~.--__ -:: ~I 
Longitudinal % Transversal % Total ' % 

~.:;:;-3-;-;N~IV-;---t-___ 0_:_:_. ::_89::___~1__--..:...19~ . .::_94=___+----=..:0._=_18_=__ 20.24 0.71 12.06 
9NIV 4.24 18.80 1.55 17.34 2.68 8.30 I 

, __ ._2_5_N_I_V_-'--__ 4..:..6:...=..52 _ _ L _ _ 2_2_._12 3.34 I 3.76 42.68 1J.Uü I 

Tabla 5.15 Comparación en !a reducción de los pesos del acero de refuerzo longitudinal en los ejes 
externos e internos de los edificios de 9, 17 Y 25 niveles 

MODELO Eje exterior % Ele interior % 
9NIV 1.48 12.79 2.76 23.51 
17NIV 5.51 18.33 9.64 30.24-
25NIV 18.40 16.88 28.11 27.75 -

- ----_ .----_._-- ._--.--------
no 
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5, Comparación de respuestas 
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Fig 5.1 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración de las cuatro estrJcturas, dirección X, 
con respecto de los espectros de diseño del RDF-93 y de respuesta SCT-E'N para distintas 
ductilidades, caso A 
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Fig 5.2 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración de las cuatro estructuras, dirección X, 
con respecto de los espeGtros de diseño del RDF-04 y de respuesta SCT-EW para distintas 
ductilidades, caso B 
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5. Comparación de respuestas 
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Fig 5.3 Comparación de los periodos fundamentales de vibración de traslación de la dirección X de 
los cuatro edificios, casos A y 8 
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Fig 5.4 Comparación de los periodos fundamentales de vibración de torsión de los cuatro edificios, 
casos A y B 
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5 Comparación de respuestas 
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Desplazamiento lateral relativo I altura de entrepiso 

Fig 5.5 Comparación de las relaciones máximas de desplazamiento lateral relativo I altura de 
entrepiso de los cuatro edificios, análisis moda l espectral, en dirección X, casos A y B 
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Fig 5.6 Compar3ción de las fuerzas cortantes basales de los cuatro edificios, análisis modal 
espectral, en dirección X, casos A y B 
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Fig 5 9 Comparación de desplazamientos laterales máximos del eje A, análisis paso a paso elástico 
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casos A y B 
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Fig 5.62 Demandas máximas de ductilidad local dasarfol!adas en las vigas del eje A, edificio 25NiV, 
C3S03 Ay B 
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Fig 5.63 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje S, edificio 25NIV, 
casos Ay S 
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Fig 5.64 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladéls en las columnas del eje A, edificio 
9NIV, casos A y B 
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Fig 5.65 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje C, edificio 
9NIV, casos A y B 
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Fig 5.66 Demandas máximas de ductilidad local desarrollados en las columnas del eje A. edificio 
17NIV, casos A, B-I Y B-II (con dis8ños I y li) 
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Fig 5.67 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje B. edificio 
17NIV, casos A y B 
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Fig 5.68 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje A, edificio 
251'!IV, casos A y S 
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Fig 5.69 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje S, edificio 
25N IV, casos A. y B 
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Capítulo 6. CONCLUSIONES 

En este trabajo se estudió la respuesta sísmica elástica e inelástica de cuatro edificios de marcos de 
concreto reforzado de 3, 9, 17 Y 25 niveles, desplantados en la zona compresible del Valle de México; 
son construcciones del grupo B (oficinas) . Se utilizaron dos diferentes alternativas en la resistef!cia a 
compresión del concreto de todos los elementos de cada uno de los edificios: CclSO A, con fc =250 
kg/cm2 y caso B, con fc'=700 kg/cm2

. El análisis y diseño se hizo de acuerdo a las especific2ciones del 
ROF-93 para el caso A, y del ROF-04 para el caso B. La revisión del estado límite de servicio se hizo 
para que los desplazamientos horizontales relativos no excedieran el valor permisible de 0,012 veces 
i<.l (:l ilL; 1 a del ~nt íepisü ; las ~cs iztGndas se proporc.:onaron para el factor de comportamiento sísmico 
Q=3. La respuesta lnelástica se determinó con allálisis sísmicos dinámicos paso a paso, ante la 
excitación delacelerograma SeT, componente EW, del sismo del 19 de septiembre de 1985. A 
continuación se mer.cionan algunas de las conclusiones y recomendaciones de mayor importancia: 

El aumento en el módulo de elasticidad del concreto, utilizado en las estructuras del caso B, 
ocasionó que éstas fueran más rígidas que las 'del caso A, por lo que las dimensiones de los 
elementos estructumles se redujeron, en particular en las columnas. Los periodos de vibración 
también disminuyeron, en especial en los edificios de 17 y 25 niveles. . 

Los desplazamientos máximos de diseño fueron similares; en algunas ocasiones, inc!uso mayorf.:$ 
para el caso B (a pesar de que las estructuras son más rígidas), debido a que estas estructuras ~ 
fueron diseñadas con un coeficiente sísmico de OA5, en lugar de OAO del ROF-93. 

Los armados de las vigas resultaron muy similares en ambos casos; en cambio, las cuantías de 
refuerzo 10ngitudin~1 en columnas se redujeron en el caso B, en especial en los ejes internos. 

El valor de 0.025 (2.5%) como cuantía máxima de refuerzo longitudinal cl tensión en vigas que 
propone el ROF-04, resulta menor que 0.75*Asbal para concretos de alta resistencia, por lo que rige 
en el ciseño a flexión de este tipo de elementos. Lo anterior ocasiona que ya no se tenga un área 
máxima a partir de la cual las vigas deban ser doblemente armadas , sino únicamente un límite en 
la cuantía total. Por lo tanto, convendría modificar la expresión para obtener ei área balanceada, o 
aument;:¡r la cuantía máxima. 
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6. Conclusiones 

Debido a los requerimientos con respecto del área mínima de confinamiento en columnas, las 
cuantías de refuerzo transversal resultaron mayores para el caso S, en donde se utilizó un 
concreto con mayor resistencia. Esto resulta congruente con lo observado en algunas pruebas de 
laboratorio, en las que se ha observado que el uso de este tipo de concretos disminuye la 
ductilidad en los elementos sujetos a flexo-compresión, por lo que el confinamiento debe ser 
mayor. Sin embargo, de acuerdo a algunos autores, hay un límite en la presión de co~finamiento a 
partir de la cual el aumento en refuerzo transversal no incrementa la ductilidad del elemento. Esto 
permite que para elementos con concretos de resistencia muy elevada se -dismiñuya el 
congestionamiento de estribos. Otra alternativa para evitar dicho congestionamiento que ha 
demostrado buenos resultados es el uso de acero transversal de alta resistencia. 

En general, la respuesta elástica resultó mayor en las estructuras del caso A: la respuesta 
inelástica fue similar en ambos casos. 

Los desplazamientos elásticos máximos de los análisis paso a paso resultaron considerablemente 
menores para las estructuras de! caso S; las ordenadas espectrales son menores en este caso, al 
tener dichas estructuras menores periodos. Los máximos desplazamientos inelásticos, a 
diferencia de los elásticos, resultaron similares en ambos casos. Las distorsiones elásticas e 
inelásticas también fueron menores para los edific!os del caso S. 

En las gráficas de fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea, casos 
inelásticos, se tiene una mayor área de histéresis en las estructuras del caso A, lo que significa 
que hubo una mayor disipación de energía por comportamiento no-lineal. 

La mayor parte de la disipación de energía ocurrió en las vigas de todas las estructuras, por lo que 
se cumple con la filosofía de diseño del RDF: "viga débil - coiumna fuerte". Las demandas 
desarrol!adas de ductilidad loca! y globales se encüentran dentro de los iímites establecidos por el 
RDF y son manejables desde el punto de vista práctico. 

Las demandas máximas de ductilidad local en vigas fueron muy similares en ambos casos. En 
cuanto a las columnas, las demandas de ductilidad resultaron menores en los ejes internos del 
caso A, y menores en los externos del caso B. Esto se debe a que en los edificios del caso S las 
columnas de los ejes internos tienen menores armados que las de los ejes externos. Las 
demandas globaies de ductilidad fueron menores para el caso S, excepto en la estructura de 3 
niveles. 

Los reglamentos actuales (AC1-02 y RDF-04) aceptan el valor de 0.003 como Ccu para concretos 
con fe' mayores a 400 kg/cm2

, sin embargo, de acuerdo a estudios realizados en distintos 
elementos, se ha observado que dicho nivel de deformación es un valor .menos conservador que 
para concretos con una fe' menor. 

El valor de 700 kg/cm2 como fe' maxlmo permitido por el RDF-04 resulta congruente con lo 
obtenido en pruebas experimentales, donde se ha observado que a partir de este nivel de 
resistencia en el concreto, los elementos empiezan a presentar cambios en sus propiedades 
mecánicas, así como en su comportamiento, en particular en zonas en donde se requiere que se 
desarrolle cierta ductilidad. Por lo tanto, gran parte de las expresiones de diseño son aplicables 
para este tipo de concretos por debajo de fe' =700 kg/cm2

, con resultados aceptables. 

En los edificios de 9, 17 Y 25 niveles del caso S, se obtuvieron reducciones en los volúmenes de 
concreto cercanas al 30%; sin embargo, el costo de un concreto de fe' =700 kg/cm2 es del doble 
que uno de fe' =250 kg/cm2

, por lo que es de esperarse que el costo en las estructuras se va a 
:ncrementar aproximadamente un 40%. En el edificio de 3 niveles la reducción en el volumen de 
concreto fue menor (15%), por lo que el incremento en su valor fue aún mayor (65%). 
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6. Conclusiones 

En los cuatro edificios del caso B disminuyó e! acero de refuerzo total utilizado en las zonas de 
confinamiento de los elementos estructurales; los valores van desde 8.3% (9NIV) hasta 16.3% 
(17NIV). La disminución fue más significativa en el acero longitudinal de los ejes interiores, 
alcanzando valores del 30.2% para el edificio de 17 niveles. Los ejes exteriores tuvieron menores 
reducciones, debido a que los armados de las columnas se incrementaron considerablemente 
para resistir las tensiones desarrolladas en la estructura; para este caso, la máxima reducción de 
refuerzo longitudinal fue del 18.9% en el edificio de 25 niveles. En general, los edificios más altos 
presentaron mayores disminuciones de refuerzo longitudinal. En todos los edificios hubo un 
aumento en el acero de refuerzo transversal, debido a los requisitos de confinamiento de los 
códigos utilizados; éste incremento fue más significativo en los edificios más bajos (3 y 9 niveles), 
alcanzando un valor del 20.2% para el edificio de 3 niveles. 

Las comparaciones en los volúmenes de acero de refuerzo se realizaron únicamente en las zonas 
de confinamiento; sin embargo, representan adecuadamente las reducciones o incrementos del 
acero de refuerzo en la estructura completa. 

El uso de concretos de alta resistencia en estructuras ubicadas en zonas sísmicas presenta 
algunas ventajas con respecto de los concretos convencionales, a saber: disminuye el peso de la 
estructura, ya que hay una reducción en los volúmenes da concreto debido al aumento en la 
rigidez del material; disminuye las cuantías de refuerzo longitudinal, en particular en los ejes 
internos, en donde el comportamiento de las columnas es dominado por la carga axial. Sin 
embargo, también tienen algunas desventajas: el costo de un concreto de alta resistencia es 
considerablemente mayor; aumentan léls cuantías de refuerzo transversal, en particular en 
edificios de pocos niveles. Por lo tanto, en todo proyecto conviene hacer una evaiuación 
considerando el <'lhorro total de acero de refuerzo y el aumento en el precio del concreto, con el 
objetivo de determinar si el uso de un concreto con mayor resistencia da como resultado una 
estructura más económica. 

En zonas en las cuales no se presenta sismicidad y los diseños se reaiizan fundamentalmente 
ante cargas gravitacionales, el uso de concretos de alta resistencia es más eficiente, ya que tanto 
lo~ ,/oh',mp'r18S de concreto y. en eSDecial, las cuantías de acero de refuerzo se pueden reducir de 
manera significativa. Esto permite una importante dismim,tlón en ios costos de la estructura, en 
especial en estructuras de gr2n altura. 

El uso de concretos de alta resistencia es recomendable en elementos donde el comportamiento 
es dominado por la carga axial, como es el caso de las columnas. En elementos donde domina la 
flexión , el trabajo del concreto se vuelve menos importante: siendo el acero longitudinal el que 
provee la mayor parte de la resistencia. Con base en esto, no se recomienda el uso de este tipo 
de concretos en vigas, ya que las disminuciones tanto en las dimensiones de la sección como en 
el acero de refuerzo son relativamente bajas, comparadas COI"! las que se pueden obtener en 
columnas. 

. , 
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APÉNDICES 

APÉNDICE A 

A.1 Principales características del programa ETABS 

El ETA8S (Extended Three Dimensional Ana!isys of Buildings Systems) 8S un programa con ei cual se 
pueden llevar a c8bo análisis tridimensioílales de estructuras iipo edificio, considerando 
comportamiento elástico lineal. 

Las estructuras se modelan como un ensamble de marcos verticales y muros de cortante 
interconectados por sistemas de piso, que se suponen como diafragmas infinitamenie rígidos en su 
piano. El sistema esiructural puede esiar formado por coiumnas, vigas, diagonaies y rr~.; os lipo 
paneles. Se consideran los efectos de las deformaciones por flexión, cortante y axiales. Se admiten 
cargas verticales y laterales, así conlo combinaciones de las mismas. También es posible realizar 
análisis estáticos, dinámico modal espectral, y dinámico paso a paso mediante el uso de 
acelerogramas. Se teman en cuenta los efectos de segundo orden (P-L'.), y la rigidez en los nudos. 

Los resul~ados que se pueden obtener son: periodos y formas modales, factores de participación, 
desplazamientos, distorsiones, cortantes de entrepiso y elementos mecánicos en cada uno de los 
miembros estructurales, entre otros. Algunos de estos resultados se pueden obtener en el centro de 
masa de la estructura o bien en el origen del sistema de coordenadas globales. 

Para la preparación de los datos de entrada se deben definir las dimensiones de la estructura (alturas 
de entrepisos y claros entre coILimnas), luego se deben localizar los elementos de la estructura, 
indicando las coordenadas de las líneas de columnas y la conectividad entre las crujías; también se 
debe proporcionar los tipos de materiales y las dimensiones y/o propiedades mecánicas de dichos 
elementos. Es posible generar columnas ficticias para modelar algunas condiciones especiales o para 
obtener información de algún punto en especial. Posteriormente, se deben definir los tipos de carga y 
sus valores; el efecto del peso propio puede incluirse de manera independiente o bien el programa lo 
puede calcular e incluir en la carga I y en el cálculo de las masas por nivel. 

Para los análisis dinámicos es necesario proporcionar los datos de las masas traslacional y rotacional, 
así como la posición del centro de masa de cada nivel. Se pueden incluir las cargas laterales para 
hacer análisis sísmicos estáticos; para los análisis modales espectrales se deben definir los espectros 
con los que se quiere diseñar. Se pueden incluir las combinaciones de carga, con los respectivos 
factores de carga, que sean necesarios para satisfacer los requisitos de algún código en especial. 
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Para interpretar los resultados de los aná lisis correspondientes, el programa cuenta con los post
procesadores de graficación '1 de diseño de elementos de concreto reforzado (CONKER) y de acero 
estructural (STEELER) 

A.2 Principales características del post-procesador de diseño CONKER 

El CONKER es un post-procesado. para diseñar elementos de concreto reforzado que utHiza los 
resultados del análisis estructural tridimensional realizado con el ETABS. Considera las diferentes 
combinaciones de carga y diseña para la más crítica; los elementos se diseñan de acuerdo al ACI 
318-89, CAN3-A23.2-M84 y UBC91 . 

Para el diseño por sismo, se manejan tres alternativas dependiendo del riesgo sísmico, a saber': 

Se deben satisfacer los requisitos especiales para marcos dúctiles cuando se cliserle en una 
zona de alto riesgo sísmico 
Para estructuras desplantadas en Lonas de riesgo sísmico moderado, se deben cumplir los 
requisitos que garanticen el comportamiento adecuado de los marcos resistentes 
Y, para las estructuras en donde el riesgo sísmico es mínimo, únicamente se deberán cumplír 
los requisitos normales generales 

En el diseño de columnas, el programa calcula el área de acero de refuerzo longitudinal requerido. Las 
secciones transversales pueden ser cuadradas, rectangulares y circulares. Para revisar la capacidad 
biaxial de la columna , el programa genera una superficie de interacción para cada miembro. Durante 
el proceso se toman en cuenta los efectos de esbeltez, considerando los factores de amplific¡:¡c.iór. de 
los momentos flexionantes como se especifica en el código. También se calcula el área de retuerzo 

. transversal necesaria en columnas. 

El diseño de vi!J2s se realiza por flexión y cortante a lo largo de su claro, ell cinco secciones de su 
longitud (extremos y a cada U4 partes iguales). Se permiten secciones rectangulares o tipo "r. 
También se revisan por cortante las uniones viga-columna. En el diseño de marcos dúctiles, la 
re\.'isión del cortante en columnas, vigas y uniones se hace de acuerdo al crit~r¡o de la capacidad 
probable a flexión ; el pi"ograma revisa la relación de la capacidad del momento flexionante de las vigas 
con respecte de la capacidad a flexión de la columna, a~: como en la unión viga-columna, con el fin de 
evitar fallas frágiles por corte. 

E! programa CONKER es una herramienta muy útil para agilizar el diseño de elementos de concreto 
reforzado. En este trabajo se empleó para determinar las áreas de acero longitudinal de las vigas y 
columnas del caso A, y se comparó con algunos resultados obtenidos de forma manual. No fue 
posible utilizarlo para el diseño de columnas del caso B debido a que éstas fueron diseñadas de 
acuerdo al RDF-04, en el cual se modifica el bloque equivalente de esfuerzos. A pesar de que las 
vigas del caso B también fueron diseñadas con base en el RDF-04, el cambio en el bloque de 
esfuerzos ocasiona cambios mínimos en la resistencia de elementos en los que domina la flexión. 

A.3 Principa:es características del programa DRAIN-2DX 

El ORAl N-2DX permite determinar la respuesta dinámica inelástica de marcos planos con c.ualquier 
configuración ante un movimiento del terreno, descrito por un acelerograma dado, con componente 
horizontal y vertical. Para llevar a cabo la modelación de una estructura es necesario considerar las 
siguientes características del programa: 

La estructura se idealiza como un sistema plano de elementos estructurales conectéldos por 
nudos 
Cada nudo tiene tres posibles grados de libertad (desplazamiento horizontal, vertical y giro) 
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Pueden especificarse desplazamientos nulos o idénticos en diferentes nudos, lo cual reduce el 
número de ecuaciones por resolver 
Se pueden considerar excitaciones sismicas independientes en dirección horizontal o vertical 
Los efectos P-ó' se incluyen en el programa modificando la rigidez geométrica de los 
miembros estructurales, mediante una aproximación lineal de los efectos no lineales producto 
de grandes desplazamientos 
Las coordenadas y desplazamientos de los nudos se definen con respecto de un sistema 
global derecho, con los ejes "X" y "Y" en el plano de la estructura 

La respuesta se determina después de hacer la in~egración numérica paso a paso de las ecuaciones 
del movimiento, con el método descrito en el segundo capítulo. Para modelar los efectos del 
amortiguamiento viscoso, el DRAIN-2DX adopta el criterio de Rayleigh, en el cual la matriz de 
amortiguamiento se obtiene sumando la matriz de masas (M) y la de rigideces iniciales [K¡], afectando 
a la primera con el factor a y a la segunda con el factor ~o, como se indica a continuación: 

Los factores a y Po se obtienen con las siguientes expresiones: 

4mp 
a= -- -

T1 + T2 

donde: 

<p = Porcentaje de amortiguamiento viscoso critico para el primer y ~egundo modos de vibí2ción 
T1 = Periodo del primer modo de vibración en la dirección de interés 
T 2 = Periodo del segunde> modo de vibración en la dirección de interés 

En este trabajo se considera un porcentaje de amortiguamiento (j) = 5%, común para estructuras de 
concreto reforzado . 

•• 

El incremento de tiempo (ó,t) adoptado para la integr2ción paso a paso de las ecuaciones de 
movimiento fue de 0.02 segundos, igual que el intervalo de digitización del acelerograma utiliz2do. 

Para modelar las estructuras de los marcos de este trabajo se emplearon elementos viga-columna 
para las columnas y tipo viga para los miembros estructurales horizontales. Las principales 
caracteíÍsticas de estos elementos son: 

Se orientan en cualquier dirección en el plano "X-Y" 
Pueden tener rigidez y deformaciones a flexión, carga ;:¡xial y cortante 
Los elementos de sección transversal variable se pueden definir por medio de coeficientes de 
rigidez 
Es posible considerar la interacción entre carga axial y momento flexionante en los elementos 
columna 
En el caso de las vigas, la articulación plástica se forma cuando el momento flexionante 
actuante alcanza el momento de fluencia, mientras que en columnas cuando alguna 
combinación de carga axial y mornento flexionante llegue a la frontera de la superficie del 
diagrama de interacción correspondiente 
Las articulaciones plásticas se forman en los exiremos de los elementos definidos 
La etapa de endurecimiento por deformación del acero se puede modelar considerando que ia 
gráfica esfuerzo-deformación consiste en una componente elástica y otra elastoplástica 
superpuestas. Las articulaciones en ia componente elastoplástica fluyen baje momento 
constante, mientras que en la componente elástica el momento continua creciendo en forma 
lineal 
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Se pueden tener hasta tres tipos de diagramas de interacción momento flexionante - carga 
axial ; en este trabajo se emplean el que corresponde a las vigas, y el que corresponde a las 
columnas de concreto reforzado 
Las resistencias de f!uencia pueden ser diferentes en los dos extremos de cada elemento 
estructural 
Las cargas estáticas se toman en cuenta especificando fuerzas aplicadas en los- extremos de 
los miembros, previamente al análisis dinámico paso a paso 
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APÉNDICE B 

A continuación se muestran los datos más importantes de los tipos de resistencias nominales de vigas 
y columnas de los cuatro edificios, casos A y B; los tipos de resistencias de vigas y columnas están 
referidas a las figs B 1 a B 17, a saber: 

8.1 Edificio de 3 niveles, caso A (figs 81 y 82) 

Eje A 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

1 47.79 -47.79 1026.52 -302.36 93.86 291.53 1.96 0.28 
2 60.81 -60.81 1110.03 -382 .86 106.42 287.50 1.75 0.26 
3 101.50 ·101.50 1356.69 -615.70 .4il.49 284 .90 1.46 0.21 
4 108.68 -108.68 1414.61 -671.11 154.76 284.34 1.42 0.20 

~ 

Viga My~ [t-m] My- [t-m] 

1 11.45 -11.44 
2 16.85 -29.53 
3 22.99 -41.25 
4 23.07 -44.01 

Eje 3 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [tonal Pb [t] Mh/My Pb/Pyc 

1 60.81 -50.81 1110.03 -382.86 106.42 287.50 1.75 0.26 

~2 101.50 -101.50 1356.69 -615.70 148.49 284.90 1.46 0.21 

Viga My+ [t-m] T "My- [t-m] 

1 I 12.76 -12.76 
Z Ó .Úb + 

. --
· ·I';~ .~U 

3 37.44 -73.26 
4 37.40 -76.13 
5 57.60 -93.29 
6 í3.95 -13.95 
7 41 .07 -81 .11 
8 61.13 -98.62 

6.2 Edificio de 3 niveles, caso 8 (figs 83 y 84) 

Eje A 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

1 135.12 -135.12 226J.844 -596.23 183.30 532.11 1.36 0.24 
2 84.82 -84.82 1907.004 -399 .17 123.29 398.88 1.45 0.21 
3 75.25 -75.25 1849.548 -351 .29 118.88 398.21 1.58 0.22 
5 80.60 -80.60 1751.38 -351 .29 144.81 518.32 i 1.80 0.30 

6 62.20 -62.20 1459.02 -303.41 108.35 397.54 1.74 0.27 
7 53.38 -53.38 1416.57 -255.53 101.48 446.4~, I 1.90 0.32 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 12.t!3 -25.10 
2 19.49 -36.05 
3 20.72 -41 .07 
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Eje 3 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] MblMy PblPye 

3 75 .25 -1.58 -- ---- ---- - -
-75.25 1849.548 -351 .29 118.88 398.21 0.22 

4 85.92 -8S.92 1951.752 -436.46 127.04 399.41 1.48 0.20 
7 53 .38 -53 .38 1416.57 -255.53 101 .45 446.44 1.90 0.32 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

4 37.30 -73 .34 
5 50.77 -92.18 
6 25.94 -50.26 
7 37.26 -69.40 
8 41 37 -73.53 

B.3 Edificio de 9 niveles, caso A (figs B5 y B6) 

Eje A 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] MblMy Pbl?yc 

1 46 .56 -46.56 1266.58 -244.86 126.92 423 .04 2.73 0.33 
2 52 .92 -52.92 1302.07 -292. 38 128.54 417 .96 2.43 0.32 
3 75.29 -75.29 í702.62 -350.76 196.51 565.27 2.61 0.33 
4 87.86 -87.86 1749.87 -396.68 212.97 565.21 2.42 0.32 
5 94 .59 -94 .59 1185.39 -437 .79 216 .04 562.40 2.25 032 
6 117.49 -117.49 1878.35 -531 .85 240.85 558.02 2.05 O . ~O 
7 113.48 -113.48 2200.30 -4G7 .12 290.85 730.50 2.56 0.33 
8 140.03 -140.03 2294 .25 -565 .77 3í9.97 727.28 Vr- O.::\? 
9 164.09 -164.09 2/60.14 -598.69 415.31 915.37 2.-53-···· --0.33--

10 367.82 -36.' .82 3417.94 -1243.22 636.70 909.17 1.73 u.27 
11 370.83 -370.83 3473.30 -1296.63 628 .56 903.06 1.70 O.?() 

._-.~-_. - . __ o 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 18.76 -36.53 
2 16.93 -36.49 
3 25.60 -50.12 
4 40.72 -88 .58 
5 49.40 -83 .52 
6 55.81 -95 .86 
7 61 .50 -95.29 
8 59.67 -94.38 
9 66 .84 -9.~ 
10 91 .17 -141.12 
11 10 ~.59 -141 .52 
12 125.30 -190.73 
13 142.70 -191.70 
14 158.98 -207 .99 
15 175.24 -207 .69 
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Eje e 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Prt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

1 52.92 -52.92 1302.07 -292 .38 128.54 417.96 2.43 0.32 
2 46.56 -46.56 1266.58 -244.86 126.92 423.04 2.73 0.33 
3 75.29 -75 .29 1702.62 -35U0/6 196.51 565.27 2.61 0.33 
4 1Co7.24 -107.24 1832.53 -481.83 232.28 562.59 2.17 0.31 
5 117.49 -117.49 1878.85 -531.85 240.85 558.02 2.05 0.30 
6 127.84 -127.84 2248.20 -512.72 310.01 730.67 2.43 0.33 
7 140.03 -140.03 2294.25 -~5.77 319.97 727.28 2.29 - D.32 
8 164.09 -164.09 2760.14 -598.69 415.31 916.37 2.53 0.33 
9 370.83 -370.83 3473.30 -1296.63 628.56 903.06 1.70 0.26 

10 326.34 -326.84 3287.44 -1115.28 593.54 910.62 1.82 0.28 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 25.60 -50.12 
2 35.15 -69.11 
3 34.96 -64.29 
4 57.40 -100.72 
5 48.92 -95.33 
6 60.87 -103.14 
7 55.69 -104.27 

¡- 8 68.13 -110.86 
9 83.72 -150.04 
10 91 .69 -150.44 
11 74.83 -148.82 
12 110.05 -206.57 
13 142.70 -207.76 
14 144.05 -220.85 
15 158.98 -207.99 

8.4 Edificio de 9 niveles, caso 8 (tlgs R7 y Se) 

Eje A 

! ~o'~umn~ My+ [t-m] My· [t-m] Pyc [t] Pyt [t] 
I 

Mb [t-m] i Pb [t] Mb/My 'Pb/Pyc l 
1 37&.05 -3i·i:i.05 4T!(j.16 -l1ÚS./fl ;J.qo.5·~ i ¡/l4./7 í : . ..1.:;2 :) .24C 
2 1'37.48 -167.48 4005.29 -436.46 414.25 114Cl.41 ,1 2.473 0.287 
3 I 124.36 -124.36 I 2814.69 i -436.46 244.98 677.5.1 1.970 I 0.241 
4 I 102.97 -102.97 I 2704.57 -340.7C 225.70 709.48 2.192 I 0.262 
5 91.36 -91.36 2362.45 34u.7Q 18;J.94 598.53 2.013 0.253 -1 
6 82.04 -82.04 2319.56 -303.11 I 179.44 596.82 2.187 0.257 I 
7 63 .64 -63 .64 1'717.42 -303.41 113.05 . 402.17 1.776 0.234 
8 55 .19 -55 .19 1'\45.53 -255.53 106.32 400.93 1.926 0.277 
9 358 .99 I -358.99 4894.31 -1032.19 522.46 1139.59 . 1.455 0.233 

10 171 .24 I -171 .24 4166.74 -425.88 413.42 1183.40 2.414 0.284 
11 119.90 -119 .90 2924.38 I -425.88 225.45 642.62 1.880 0.220 
í2 107.35 -107.35 2567.38 -425.88 184.90 542.20 1.722 0.211 
f3 88.82 -88.82 2465.16 I -340.70 172.24 I 538.68 1.939 I 0.219 
14 68.29 -68.29 1836.84 -340.70 

, 
10:1.96 362 .82 1.552 0.198 I 

Viga I My+ [t-m] My- '[t-m] 

1 17.31 -28.10 
2 I 23.58 -42.58 
3 I 44.10 -75.47 
4 43 .89 -69.02 I 

5 53.14 -81.82 
6 57.63 -87.54 
7 92.39 -120.41 
8 114.89 I -155.98 
9 127.43 I -155.96 
10 , 155.91 -184.25 
11 143.49 -171.92 

-
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Eje e 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] MOIMy PblPyc 

16 335.37 -33S.37 4824 .16 -973.73 505.94 955.21 1.509 0.200 

15 138.72 -138.72 4064.52 -340.70 400.53 1182.74 2.887 0.291 

4 102.97 -102 .97 2704.57 -340.70 225.70 709.48 2.192 . 0.262 

13 88.82 -88.82 2465.16 -340.70 172.24 538.68 1.939 0.219 

14 68.29 -ti8.29 1836.84 -340.70 105.96 362.82 1.552- 0.198 

23 235 .83 -235.83 4454 .02 -665.28 444.75 893.44 1.886 0.201 

22 124.30 -124 .30 3852.28 -303.41 408.88 1171.45 3.289 0.304 

21 88.10 -88.10 2661 .69 -303.41 223.86 716.73 2.541 0.269 

20 78.89 -78.89 2606.62 -255.53 222.72 808.87 L. .823 0.310 

19 74 .59 -74.59 2264.50 -255.53 179.33 643.44 2.404 0.284 

18 45.28 -45.28 2135.83 -143.64 164.38 672.74 3.631 0.315 

17 33.91 -33.91 1600.37 -143.64 99.94 461 .81 2.947 0.289 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

2 23.58 -42.58 
3 31.45 -60.96 
4 28.78 -61.81 
7 48.64 -92 .31 
13 42.12 -82.22 
10 54.20 -100.19 
11 53.35 -92.67 
13 55.85 -103.~-=º-
14 55.42 -98.89 
16 72 .13 -144.37 
17 85.20 -13}~ 
20 9908 -184.47 
21 127.46 -159.51 
24 128.84 -198 .90 
23 143.49 -171,~ 

----------. 
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8.5 Edificio de 17 niveles, caso A (figs 89 y 810) 

Eje A 
Columna My+ [l-m] My- [t-m] Pyc [1] Pyt [1] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

1 59.20 -59.20 1477.45 -303.62 154.45 489.04 2.61 0.33 
2 68.07 -68.07 1514.23 -339.12 166.23 489.10 2.44 0.32 

-3 85.67 -85 .67 1596.98 -422.94 184.02 485.48 2.15 0.30 
4 97.47 -97.47 1643.93 -466.71 198.94 484 .96 2.M ·0.30 
5 127.84 -127.84 I 2248.20 -512.72 310.01 730.67 2.43 - · 0.33 
6 148.05 -148.05 2315.87 -583.46 332.82 727.18 2.25 0.31 
7 104.34 -104.84 2165.34 -421.16 287.26 731 .88 2.74 0.34 
8 185.51 -185.51 3034.66 -631.68 484.92 1019.65 2.61 0.34 
9 115.87 -115.87 2209.72 -484.07 290.1.1 729.21 2.50 0.33 
10 230.61 -230.61 3628.30 -742.90 514.53 1237.25 2.67 0.34 
11 316.81 -316.81 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34 
12 506.47 -506.47 4062.74 -1142.83 1022.06 1468.55 2.02 0.3G 
13 495.97 -495.97 4811.44 -1370.60 1032.61 1481.92 2.08 0.31 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 21.99 -42.71 
2 29.75 -58.80 
3 37.02 -80.91 
4 43.72 -81.45 
5 43.93 -92.03 
6 54.31 -92.97 
7 76.22 -136.43 
8 104.28 -137.52 
9 82.65 -137.59 r---w 110.67 . 137~ 
11 92.91 -147.34 
12 i20.62 -148.02 
13 102.58 -148.02 
14 134.32 -147.97 
15 ~l.19 __ ._ ~199.~ 
16 . 160.7b -190.27 . 
17 1/5.50 -190.22 
18 155.95 -209.03 
19 203.33 -219.83 
20 1f17.í6 -209.05 
21 172.90 -224.39 
22 205.30 -225.27 
23 158.27 -225.35 
24 189.65 -225.32 
25 140.60 -204 .74 
26 157.63 -205.58 

. ' 
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Eje B 

Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

1 59.20 -59.20 1477.45 -303.62 154.45 489.04 2.61 0.33 
2 68.07 -68.07 1514.23 -339.12 166.23 489.10 2.44 0.32 
3 85.67 -85.67 1596.98 -422.94 184.02 485.48 2.15 ' 0.30 
4 97.47 -97.47 1643.93 -466.71 198.94 484.96 2.04 - · 0.30 
5 127.84 -127.84 2248.20 -512.72 310.01 730.67 2.43 0.33 
6 148.05 -148.05 2315.87 -583.46 332.82 727.18 2.25 0.31 
7 196.65 -196.65 2502.03 -770.65 380.32 720.58 1.93 0.29 
8 lBS.51 -185.51 3034.66 -631.68 484.92 1019.65 2.61 0.34 
9 245.34 -245.34 3221.22 -834.55 543.18 í 014 .68 2.21 0.32 
10 230.61 -230.61 3628.30 -742.90 614.58 1237.25 2.67 0.34 
11 280.26 -280.26 3763.37 -87/.53 674.81 1234.39 2.41 0.33 
12 316.81 -316.81 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34 
13 495.97 -495.97 4811.44 -1370.60 1032.61 1481.92 2.08 0.31 
14 419.12 -4H).12 4619.16 -1192.17 937.57 14n!:il 2.24 0.32 
15 79.69 -79.69 1561.17 -384.00 181.14 488.65 2.27 0.31 

Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 28.95 -57.07 

r-~ 28.95 -51.85 
43.72 -81.45 

4 36.84 -75.18 
5 47.70 -94.31 
G 54.46 -105.19 
7 83.54 -156.75 
8 9L: .91 -147.34 
9 103.83 .147.57 
10 93.52 -157.24 
1 í lCJ8.02 -159.36 
12 93.51 -169.29 -
13 120.34 -158.39 
14 118.4(i -202.89 
15 162.24 -205.54 I 
16 142.31 -235.13 I 

17 188.14 -219.83 
lG 142.30 -219.41 
19 172.89 -219} 8 
20 158.64 -243.44 
21 190.06 -243.24 
22 141.81 -241.45 
23 174.36 -243.20 
24 126.64 -210.13 

" 25 141.38 ·209.15 
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8.6 Edificio de 17 niveles, caso 8 (fig¡s 8H a 813} 

Eje A, diseño I 
Columna My+ [t-m] i Pyc [t] Pb [t] 

, 

Mb/My Pb/Pyc My- [t-m] Pyt [t] Mb [t-m] , 

1 80.41 1 -80.41 2618.79 -266.11 220.64 752.65 2.744 ,1 0.287 
2 99.33 1 -99.33 3385.15 -266.11 332.47 977.74 3.347 0.289 
3 12837 ,1 -128.37 3470.93 -340.70 345.02 1032.57 2.688 

, 
0.297 

4 142.41 1 -142.41 3538.17 1 -399:17 340.86 938.08 2 . .394 _ 0.265 
5 151.45 11 -151.45 3568.89 -425.88 345.88 941.64 2.284 0.264 
6 167.52 -167.52 3636.12 -484.34 1 362.66 1 936.77 2.165 0.258 
7 181.46 1 -181.46 4060.35 -484.34 426.73 11049.04 2.352 0.258 
8 216.54 1 -216.54 4990.93 -484.34 605.87 1443.20 I 2.798 0.289 
9 240.42 

, 
-240.42 6293.21 -484.34 ! 803.95 1825.48 3.344 0.290 , 

10 56H7 
, 

-561.07 6899.82 -1239.84 952.04 , 1627.58 1.697 0.236 
11 90.76 -90.76 2777.41 -303.41 221.16 1 702.31 2.437 1 0.253 
12 108.18 -108.18 3577.09 -303.41 340.14 

, 10111.16 3.144 I 0.283 
13 116.93 -116.93 I 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 1 3.471 0.285 
14 130.28 -130.28 1 4064.52 -340.70 411.26 1112.88 3.157 0.274 1 

15 159.40 -159.40 1 5035.56 -340.70 568.92 1 1507.30 3.569 J 0.299 
16 189.09 -189.09 1 5150.47 -436.46 592.63 1425.11 3.134 0.277 
17 221.61 -221.61 i 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3.626 0.280 
18 431.30 -431.30 I 6526.55 -915.26 894.09 1781.58 2.073 0.273 

Viga My+ [t-m]' My- [t·m] 

1 21.08 -34.32 
2 27.72 1 -56.12 
4 35.45 I -66.44 1 
5 I 41.87 1 -66.54 
7 42.44 , -80.48 
8 55.85 -80.81 I 
~ 1 66.08 -120.27 -
12 86.52 -111.09 
14 85.13 -122.41 
15 96.19 I -121.90 
18 85.20 -133.14 
19 í08.28 -132.38 
21 104.10 -144.60 
22 1 117.40 -144.54 
25 116.03 -168.84 
26 147.51 -168.81 
28 128.54 -1,73.78 
29 'I 147.90 - ;86.42 
30 151.74 -201.46 
31 164.91 -201.48 1 
36 ¡ 169.í4 1 -212.09 
38 168.70 1 -194.16 
41 140.47 -168.10 

. ' 
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Eje A, diseño 1'1 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] 1 

Pyc [t] Pyt [t] MbEt-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 
I 

í9 60.30 -60.30 I 2533.01 -191.52 212.68 746.49 -1 3.527 0.295 
20 73.06 -/3.06 I 2587.50 -239.40 219.40 787.02 ,1, 3.003 0.304 
21 84.42 -84.42 1 3354.44 L ~2j9.40 335.13 1013.88 1 3.970 0.302 

I 2 99.33 -99.33 I 3385.15 -266.11 332.47 977.74 3.347 0.289 

I 12 108.18 -108.18 1I 3577.09 -303.41 340.14 1011.16 3.144 . 0.283 
13 116.93 -116.93 11 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 3.4n 0.285 
114 130.28 -130.28 , 4064.52 -340.70 411.26 1112.88 3.157 0.274 
1,5 159.40 -159 .40 5035.56 I -340.70 I 568.92 1507.30 3.569 0.299 
16 189.09 -189.09 I 5150.47 ·436.46 I 592.63 1425.11 3.134 0.277 
17 221 .61 -221 .61 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3 .62~ 0.280 
23 448.32 -448 .32 6593 .79 I -973.73 894.20 1643.50 1.995 0.249 
22 109.~7 -109.97 3809.39 -266.11 404.81 1167.38 3.681 0.306 
24 314.41 -314.41 I 6226.91 -654.70 811.01 1612.92 2.579 0.259 -

Eje 8 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] I Pyc [t] pyt [t] Mb [t-mj Pb [t] 

I 
MblMy Pb/Pyc 

11 90.76 -9Q.76 2777.41 -303.41 221.16 702.31 2 .~37 I 0.253 
12 108.18 -108.18 3577.09 I -303.41 340.14 1011 .16 3.144 0.283 1 

13 116.93 -116 .93 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 3.471 0.285 
14 130.28 -130.28 4064.52 -340}0 4111.26 1112.88 3.157 0.274 
15 159.40 -159.40 5035.56 -340.70 566.92 1507.30 3.569 0.299 

1" 189.09 -18909 5150.47 -436.46 592.63 1425.11 3.134 0.277 
17 221 .61 -221 .61 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3.62G 0.280 
18 1 431 .30 -431.30 6526.55 -915.26 894.09 1781 .58 2.073 0.2/3 
19 1 00.30 -{¡0.30 2533.01 -191.52 212.68 746.49 3.527 0.2g5 
20 73.06 -73.06 2587.50 -239.40 219.40 787.02 3.003 0.304 
21 I 84.42 -84.42 3354.44 -239.40 335.13 1013.88 3.970 0.302 
2 99.33c±.= -93.33 3385.15 -266.1 : 332.47 977.74 3.347 0.289 

22 109.97·109.97 I 3809.39 -266.11 404.81 1167.38 3.681 I 0.306 1 

I 

Viga iVly+ [t-m] My- [t-m] 

2 1 27.72 -56.12 
3 I 3i.67 -7H4 
4 35.45 -66.44 
6 46.36 -90.57 
7 42.44 -80.48 
9 56.36 -101.10 
10 19.88 -90.82 . 
13 72.11 -139.22 
14 85.13 -122.4~_ 

r' 
16 73.67 -144.62 
17 96.23 -132.43 
20 87.51 -154.93 
21 104.10 -144.60 
23 68.29 -165.'15 
24 109.89 -153.95 
27 105.01 -195.38 
28 128.54 -173.78 
29 147.90 -186.42 
32 125.61 -211.69 
33 16506 -212.20 
34 125.61 -211.69 
35 151.69 -199.92 
37 142.90 -219.02 
36 169.14 I -212 .09 
39 127.85 -218.94 
110 154.02 -205.13 
42 112.88 I -180.24 
43 124.94 -168.14 

--~------. __ .. _------
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B.7 Edific io <le 25 niveles , caso A (figs B14 y 815) 

Eje A 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] MblMy PblFyc 

1 123.27 -123.27 I 2426.51 -480.86 334.18 822.59 2.71 0.34 

f-
2 138.65 -138.65 2474 .97 -527.56 354.81 821 .69 2.56 0.33 
3 151 .86 -151.86 2520.96 -582.24 365.53 819.31 2.41 0.33 
4 160./.1 -160.21 2542.97 -600.03 379.22 821.38 2.37 I 0.32 
5 198.70 -198.70 3299.02 I -647.52 54484 1128.26 2.74 ·0.34 
6 215.70 -215.70 3352.20 -725.41 549 .60 1122.99 2.55 I 0.34 
7 316.81 -316.81 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34 
8 380.17 -380.17 5055.15 -1015.80 1032.92 1744 .03 2.72 0.35 
9 437.10 -437.10 5190.11 -1154 .10 1098.00 1743.88 2.51 0.34 I 
10 551 .38 -551 .38 5456.73 I -1425.18 1227.37 1746.15 2.23 0.32 
11 609.06 -609.06 61 51.20 1 -1478.37 1446. 52 2036.05 2.38 0.33 
12 660.98 -660.98 6266.17 I -1601 .68 1498.44 2030.24 2.27 0.32 
13 796.16 -796.16 6568.79 -1910.11 1636.90 2016.62 2.06 ~ 0.31 I 
14 965.8í -965.81 6946.99 -2263.89 1823.45 2014 .63 1.89 0.29 
15 873.47 -873.';7 7314.27 -1980.69 ,1 1898.92 2325.94 2.17 , 0.32 
16 964.96 - -964.96 7504.62 -2161.58 2000.36 2318.9:1 2.07 0.31 
17 1147.61 -1147.61 7884.07 -2516.76 2203.41 2317.92 1.92. 0.29 
18 1056.42 -1056.42 7694 .52 -2340.85 210?28 2316.05 1.99 0.30 I 
19 1448.60 -11\48 .60 8451 .96 -3032.14 251\2.29 2290.48 1.76 0.27 
20 1505.64 -1505.64 8636.89 -3204.18 2579.16 l 2288.78 1.71 0.27 
21 1769.91 -1769 .91 9198.66 -3727.71\ 2844.25 I 2272 .07 1.61 0.25 

Viga My+ ~t-m] My- [t-m] 

1 36.5 -58.6 .. 

2 36.49 ·67 .18 
3 45.13 I -8R.98 
4 58.59 I -93.83 
5 55.16 ·121 .2/ 
6 94.54 -122.17 
7 77.22 .~4907 _! _. 
8 122.24 - 14\l.~Z 

9 95.07 -lG4 .39 
10 137.34 -178.3:J 
11 141 .29 -226.63 
12 215 .25 -255.65 
13 1 141 .68 -251 .95 
14 229.52 -27C.l1 
15 158.86 -268 .05 
16 245.96 -293.25 
17 17401 -288.77 

I 18 I 261./ f) -293.1 3 
19 219 .12 -325.04 
20 328.73 . . ·337.85 
21 229.22 -327 .58 
22 331.0ti -350.97 
23 246.89 -337.69 
24 261 .79 ·336.41 . ' 

25 330.96 -375.61 
26 31 3.87 -397.99 
27 382.68 -4/.7 .71 
28 361.43 -44~ 
29 451 .55 -470.28 

, 
I 

30 451 .8 -451.81 
31 390.63 -473.R8 
32 476 01 -502-:.~ 
33 370.53 -475.71 
34 41\6 .56 ·476.34 
35 351.9 -411\ .93 
36 401.57 -444 .35 
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Eje B 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] 

1 
Pyt [t] ! Mb[t-m] Pb [t] Mb/My I 

PblPyc 

1 123.27 -123.27 2426.51 -480.86 334.18 822.59 2.71 I 0.34 
2 138.65 -138.65 2474.97 -527.56 354.81 I 821.69 2.56 I 0.33 
3 151.86 -151.86 2520.96 -582.24 365.53 819.31 2.41 I 0.33 
4 160:21 -160.21 2542.97 I -600.03 379.22 821.38 2.37 -! 0.32 
5 198 .. 0 -198_70 3299.02 I -647.52 544_84 1128.26 2.74 I 0.34 
6 215.70 -215.70 3352.20 I -725.41 549.60 1122.99 2.55 I 0.34 
7 316.81 -316.!l1 4354.67 I -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34 
8 380.17 -380.17 5055.15 I -1015.80 1032.92 1744.03 2.72 I 0.35 
9 437.10 -437.10 5190.11 I -1154.10 1098.00 1743.88 2.51 0.34 
10 551.38 .-551.38 5456.73 I -1425.18 1227.37 1746.15 2.23 0.32 
11 609.00 -609.06 6151.20 -1478.37 1446.52 2036.05 2.38 0.33 I 

I 12 485.16 -485.16 5881.43 1200.55 1306.05 2029.09 2.69 0.35 
13 796.16 -796.16 6568.79 -1910.11 1636.90 2016.62 2.06 0.31 I 
14 965.81 I -965.81 6946.99 -2263.89 1823.~5 2014.63 1.89 0.29 
15 1056.42 -1056.42 7694.52 I -2340.85 2102.28 2316.05 1.99 0.30 
16 '! 602.34 -602.34 6758.26 -1388.1t 1616.68 2338.36 2.68 0.35 
17 1147.61 -1147.61 7884.07 -2516.76 2203.41 2317.92 I 1.92 0.29 
18 1 1448.60 -1448.60 8451.96 -3032.14 2542.29 2290.48 1.76 I 0.27 
19 I 1769.91 I -1769.91 9198.66 -3737.74 2844.25 2272.07 1.61 C.25 I 

Viga My+ [t-m] 1 My- (t-m] 
1 

1 36.5 JI -75.71 
r--

2 5466 ,j -104.71 
3 68.39 I -136.34 
4 

--c--
7G.35 

---=-
-í36.37 

5 80.42 -176.41 
f--

6 95.07 -164.39 
7 96.35 -198.94 
R 123.8 -197.41 ._-
9 127.05 -259.66 
10 20507 r-- -259.07 
11 142.58 -274.23 

r--12 215.52 -279.11 
13 142.77 -287. -15 
14 229.35 -292.33 
15 159.4 7 -289.5::: 
16 245.96 -<93.25 
17 185.14 -328.75 ' 
18 314.07 -350.45_ 
19 204.71 -346.14 
20 221.<12 -346.93 
21 314.01 -374.96 
22 231.47 3~n69 

23 330.96 -375.61 
24 281.72 -423.75 
25 364.37 -423.88 
26 334.41 -473.75 

.' 27 451.64 :::~~j-28 334.43 
29 45í.65 -475.28 
30 370.55 -498.97 
31 475.95 -5i~ 
32 370.53 -475.71 
33 476.01 -5071 
34 446.56 -476.34 
35 33175 -443.88 
36 370.51 -443.31 

- ----------. -------_._----- - - -_._---
338 



I < 

____ Apéndice~ 

8.8 Edificio de 25 niveles, caso 8 (figs 816 y 817) 

Eje A 
Columna My+ [t-m] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb[t-m] Pb [t1 MblMy PblPyc 

1 116.89 -116.89 3852.28 -303.41 398.82 1077.08 3.412 0.280 
2 151.24 -151.24 3962.41 -399.17 416.21 1034.09 2.752 0.261 
3 160.81 -160.81 3993.12 -425.88 428.32 1051.91 2.563 0.263. 
4 200.55 -200.55 5430.05 -425.88 f~I.17 1476.55 3.396 0.272 
5 280.42 -280.42 5638.13 -606.82 698.54 1455.80 2.491 0.258-
6 333.01 -333.01 7321.38 -606.82 1048.78 2000.54 3.149 0.273 
20 347.09 -347.09 7387.60 -665.28 1045.57 1965.92 3.012 0.266 
21 425.08 -425.08 7869.53 -798.34 1066.59 1956.74 2.556 0.249 
22 490.41 -490.41 8029.19 -931.39 1132.38 1841.13 2.309 0.229 
23 517.53 -517.53 8671.79 -931.39 1266.01 2014.10 2.446 0.232 
24 592.29 -592.29 8882.26 -1106.78 1335.33 2024.17 2.255 0.228 
25 688.59 -688.59 9112.08 -1298.30 1402.14 2038.73 2.036 0.224 
26 759.85 -759.8::; 10482.96 -1298.30 1715.62 2408.93 2.258 0.230 
27 887.57 -887.57 10763.59 -1532.16 1809.31 2427.40 2.039 0.226 
28 944.88 -944.88 10993.42 -1723.68 1885.49 2440.18 1.995 0.222 
29 1041.94 -1041.94 11223.24 -1915.20 1962.18 2293.47 1.883 0.204 
30 1092.85 -1092.85 11951.52 -1915.20 2146.93 2650.39 1.965 0.222 
31 1202.16 -1202.16 12181.34 -2106.72 2267.44 2488.40 1.886 0.204 
32 1304.60 -1304.60 12411.17 -2298.24 2350.01 2495.75 1.801 0.201 
33 1594.30 -1594.30 13100.64 -3016.44 2591.58 2526.76 1.626 0.193 
12 243.44 -243.44 5793.74 -532.22 708.95 1493.74 2.912 0.258 

---p 298.85 -298.85 7550.18 -532.22 1053.86 2063.76 3.526 0.273 
7 350.26 -350.26 7937.21 -606.82 1183.27 2105.23 3.378 0.265 
14 1\55.66 -455.66 8512.13 -798.34 1275.09 2123.49 2.798 0.249 
iQ 510.22 -510.22 9471.22 -838.26 1590.54 2548.22 3.117 0.269 
34 555.00 -555.00 10042.67 -977.96 1568.23 2344.02 2.826 0.233 
35 641.69 -641.69 10253.14 -i 162.12 1642.03 2196.66 2.55S 0.214 
36 671.72 -671.72 10981.42 -1162.12 1812.55 2488.85 2.698 o~ 
37 780.45 -780.45 11211.24 -1363.22 i 1889.42 2513.51 2.421 0.224 
15 1040.31 -1040.31 11721.70 -1723.58 2066.99 263702 1.987 0.22:> 

¡---o 

! Viga My+ [t-m] My- [t-m] 

1 30.26 -54.71 
lA 37.15 -61.56 

f---'~-- 37.16 -75.94 
4 53.35 -30.62 
6 53.42 -97.80 
7 77.38 -106.81 
9 67.59 -122.08 
10 99.48 -128.31 
13 79.82 -140.33 
14 113.38 -140.68 
17 138.73 -214.67 -
18 178.25 -2141\8 
21 189.30 -217.58 
24 148.67 -21714 
25 203.36 -242.44 
20 164.10 -21/.70 
28 2Cl4.98 -296.37 
29 280.61 -306.63 
33 219.41 -306.80 
~4 280.60 -322.82 
36 307.10 -323.11 
39 272.02 -356.26 
40 355.91 -377.25 
43 327.25 -40;>.41 
44 402.04 -439.36 
d7 315.86 -379.66 
48 379.31 -42809 
50 379.36 -40::>.26 
53 346,47 -426.34 
54 401.83 -441.63 
56 346.47 ·40209 
57 381.15 -429.93 
59 334.30 -377.79 
60 362.13 -377.70 
62 281.79 -334,47 
63 306.41 -334,41 
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Eje B 

Columna I My+ [t-rn] My- [t-m] Pyc [t] Pyt [1] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc 

2 151 .24 -151.24 3962.41 -399 .17 416 .21 1034.09 2.752 0.261 
3 160.81 -160.81 3993.12 -425.88 428.32 1051.91 2.663 0.263 
4 200.55 -200.55 5430.05 -425.88 681.17 1476.55 3.396 0.272 
12 243.44 -243.44 5793.74 -532.22 708.95 1493.74 2.912 0.258 
13 298.85 -298.85 7550.18 -532.22 1053.86 2063.76 3.526 '0.273 --

6 333.01 333.01 7321 .38 -606 .82 1048.78 2000.54 3.149- 0 .273 
7 350.26 -350.26 7931.21 -606 .82 1183.27 2105.23 3.378 0.265 
14 455.66 -455.66 8512.13 -798.34 1275.09 2123.49 2.798 0.249 
10 510.22 -510.22 9471 .22 -838.26 1590.54 2548 .22 3.117 0.269 
34 555.00 -555.00 10042.67 -977.96 1568.23 2344.02 2.82(1 0.233 
35 641 .69 -641 .69 10253.14 -1162.12 1642.03 2196 .66 2.559 0.214 
36 671.72 -671 .72 10981.42 -1162.12 1812.55 2498.85 2.698 0.228 
37 780.45 -780.45 11211.24 -1363.22 1889.42 2513.51 2.421 0.224 
15 1040.31 -1040.31 11721.70 -1723.68 2066.99 2637.02 1.987 (!.~ 
1 116.89 -116.89 3852.28 -303.41 398.82 1077.08 3.412 0.280 

16 307.57 -307.57 7594.94 -569.52 1070.93 2072.16 3.482 0.273 
17 338.46 -338.46 8237.54 -569 .52 ~208.64 2212.41 3.571 0.269 
8 389 .64 -389.64 8004.44 -665.28 1231.40 2262.32 3.160 0.283 
9 420.52 -420.52 9723.3<1 -665.28 1544.69 2696.42 3.673 0.277 -
11 514 .31 -514 .31 10611 .29 -798.34 1721.69 2804.20 3.348 0.264 

Viga My+ ti-m] My- [t-m) 

2 37.15 -72.17 
5 49.81 -96.12 
8 66. 13 -lz2.05 

11 70.14 -140.83 
12 89.90 ·140."(7 
15 79.34 -151 .27 

-
16 100A3 -151.15 
19 , 117.78 -216.00 
20 164.10 -217 .70 

22 117.94 I -226.29 
23 178.31 -223.56 
25 , 139.05 -242.78 
27 189.30 -242 .51 
30 190.50 -32 i .54 
31 I / 64.40 ·322.02 
35 190.54 -322.83 
34 280.60 -322.82" 
37 206.79 -322 .86 
38 281 .00 -337 .73 
41 239.10 I -379.4 7 
42 33455 -3~·; . 31 

45 289.69 -439.3S 
46 379.28 -439.39 " 
49 289.64 -428 .19 
48 379 .31 -428 . .0.9 
51 289.65 -402 .50 --
52 356';6 -428.11 
55 334 .20 -453 .77 
54 401 .83 -441 .63 
58 306 .37 -'126.43 
57 381 .15 -429.93 . 
61 306.37 -402.23 
56 346.47 -40209 
64 255.3<1 -347.49 
62 281 .79 -334.47 
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. ~' =R=, ==--::-R--" I L 

" 

Vigas: 

Ri Resistencia en el extremo i (izquierdo) 
Rj Resistencia en el extremo j (derecho) 

Columnas 

AZOT 

N-2 
_J: 11 : 

N-í ~'Ii : It~ 
PB -- - 1 : IL 

7/7777 

-1 

111 : 

1" : 

11 : 

Columnas: 

,R, , 

I ¡ 
. I 
J !R, 
l r 

Ri' Resistencia en el extremo i (inrerior) 
Rj Resistencia en el extremo j (superior) 

Simétrico I - Vigas 

2 2 

1[ 3 'tll 3 

1I 4 11 4 

11 11 
777777 
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2 

3J 

4 I1 

1
1 

Fig B1 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV, C3S0 A (parte 8.1) 

Columnas 

Vigas 

6 6 7 

Fig B2 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NI\!, caso A (parte B.1) 
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Columnas - 1 Simétrico 1 -- Vigas 

AZOT 

N-2 1 : 

6 7 , 

1I 11 
1-, , 

6 7 , 
2 2 2 2 '"2 . .. , 

1 : 

6 7 
: 11 3 1 2 3 3 3 3 3 _ •. N-1 

1 2 3 
I 

I[ 
I , 

J 
, , , 

1 2 3 , PB 
//,.'" ////'/ ////// 

Fig B3 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV, caso B (parte B.2) 

Columnas 

AZOT =:¡-¡::::======:::::::=¡¡:=== - !: 71r-
N-2 - ~. ~=====:::::::=:.L-
N-1 -._ I: 31e 
PB~ :~ 

Vigas 

6 6 
AZOT -=:¡¡:=========;¡:=== 

N-2 __ . 7 :le, 
N-1 ___ -_1:= 8 ====:5 le 
PB J 

Fig B4 Tipos de resistencias de vigas y colL!mnas del eje 3, modelo 3NIV, caso B (parte B.7.) 
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Columnas - - 1 Simétric~ Vigas 

-¡ 
3 

2 

2 5 4 

4 
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Fig 89 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje /\ modelo 1 U~IV, caso A (parte 8.5) 
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APÉNDICE C 

C.1 Diseño de una viga tipo 

Para verificar los resultados obtenidos del post-procesador de diseño CONKER, se realizaron de 
forma manual el diseño de varios elementos estructurales tipo viga: en esta parte se muestran los 
cálculos del extremo izquierdo de la viga 26 del nivel 3, edificio 3NIV, caso B: 

1) Dimensiones y propiedades de materiales 

b=30 cm 
h=55 cm 
r=5 cm 
d=50 cm 
fc'=700 kg/cm 2 

fy=4200 kg/cm2 

2) Elementos mecánicos últimos 

Mu + = 32.2 t-m (se uiiliza el valor de 0.5Mu-debido a que el obtenido en el análisis es menor) 
Mu' = 64.4 t-m 
Vu = 28.6 t 

3) Requisitos geométricos 

7.5 ~ 4*0.50 = 2 

Ub :<; 30 => 7.5/U.30 = 25 

h/b < 3 => 55/30 = 1. ,83 

b=30cm ~ 25cm 

4) Refuerzo longitudinal 

0.7~f~bd _ 2 
Asmin~ ---- 6.61cm 

fy 

BIEN 

BIEN 

BIEN 

BIEN 

A -O 75 A - * f~ P1 6000 ._ 2 smilx - . sbal - 0.75 - bd - 48.75cm 
fy fy + 6000 

En rr.arcos tlúctiles el., porcentaje de refuerzo longitudinal a tensión no debe exceder a 0.025, por lo 
que: . 

As ~ 0.025 * bd = 37.5 cm2 ~ 48.75cm2
; esto es, rige Asmax = 37.5 cm2 

4.1) Cálculo del refuerzo longitudinal para momento flexionante negativo 

--_ ._--- - - --- ~ 
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Conpmax =0.025 =:> Asm;ix=37.5cm2 
=:> qmáx =Pmáx( / fy 

MRmáx = 63.10 t-m < Mu' ::::> la viga debe diseñarse como doblemente armada 

A ' - A MlI - MRmax - 38 29 2 s - smáx + '. ' .. ' - --- ,. - . cm 
FRfy(d - dO) 

As·= M -M . 2 
u Rma~ = 1.05 cm 

0.75FRfy(d - dO) 

4.2) Cálculo del refuerzo longitudinal para momento flexior.ante positivo 

Con Mu· = MR = 32 .20 t-m, As+ = 17.99 cm2 

Así, el refuerzo lon~ itudinal resultante arriba y abajo queda definido por: As' =38,29cm2 y 
As· = 17. 99cm2 Se propone el siguiente armado: 

5#8 + 5#6 

1E#3 + 1G#3 @10cm 

2#8 + 3#6 

30 

Los momentos resistentes, después de revisar al elemento como una viga doblemente armada, se 
presentan en !a tabla siguiente, donde se observa que las acciones últimas actuantes tienden a ser 
mOl lores que las resistencias proporcionadas. 

~ento Resistencias Elemento mecánico último 
M' (t-m) 73.34 64.40 .-

1, M+ {t-m) 37.30 32.2 
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5) Refuerzo transversal 

5.1) Requisitos por fuerza cortante 

En ningún caso Vu debe ser mayor que 2FRbd..Jf~ 

Vu = 28 620 kg < 2*0.6*30*50* ,[560 = 42 596 kg BIEN 

Con Uh = 13.6 > 5 Y Ptension =: 0.0264 > 0.015, se calcula la fuerza cortante Que toma el concreio 

con la siguiente expresión: 

Se revisa que la sección cumpia con los siguientes requisitos geométricos; en caso de no satisfacerlos 
se deberá reducir VCR en un 30% por cada uno: 

h ~ 70 cm => h = 55 cm 81EN 

h/bs; 5 => 55/30 = 1.833 < 6 BIEN 

claro libre/h ~ 5 => 747.5/55 = 13.59> 5 RIEN 

La separación de estribos "s" necesaria en los extremos de la viga es !a menor de las siguientes 
expresiones : 

a) 
FRAvftd 0.6 * 3' 0.71" 4200" 50 ---- = -- - = 14.9 cm 
Vu - V CR 78620 -10649 

FR,A'Vfy 0 .6*3*0.71*42QO r 

--- = - = ;.,1.1 cm 
3.5b 3.5 * 30 

b) 

c) d/2 = 25 cm 

Rige s = 14.9 cm . 

. '-.. 5.2) Requisitos por confinamiento 

En una distancia de 2d medida d8sde el paño de la columna, la separación máxima de los estribos 
será la menor.de las siguientes expresiones: 

a) d/4 = 12.5 cm 
b) 8 diámetro de la varilla long mas delgaaa = 15.2 cm 
CI '~ 24 diámetro del estribo = 22.8 cm 
d) 30 cm 

Rige s = 12.5 cm, menor que 14.9 cm, por lo tanto Sma.:: 12.5 cm 

Por último, se verifica que Vu si$mo < 0.5Vu ó de lo contrario se debe despreciar la contribución del 
concreto en la resistencia de la viga a fuerza cortante. 
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Vuslsmo= 6,666 kg < 0.5*28 620 = 14,310 kg BIEN 

Por lo tanto, la resistencia al cortante es: 

F A f d 
VR = VeR + VSR = 10,649 + ~..Y_ = 10,649 + 21,470 = 32,119 kg > 28,620 kg BIEN 

smáx 

C.2 Diseño de una columna tipo 

A continuación se presenta el diseño de la columna 36, eje 2 (interno), del entrepiso N3-N4, dell 
edificio de 25NIV, caso B. 

1) Dimensiones y propiedades de materiales 

h = 130 cm 
b = 130 cm 
r = 7.5 cm 
H = 350 cm 

2) Requisitos geométricos 

a) h/b:::; 4 ~ 130/130 = 1 < 4 BIEN 
b) b=130 ~ 30 cm BIEN 
c) H/b~15 ~ 350/130:..:2.7<15 BIEN 

130*130=16,900 cm2 ~ 1843000 = 5266 cm2 

0.5 * 700 
3léN 

Se diseñó con la combinación de carga #6 y posteriormente se revisó con la combinación #5 

Combo de carga # 5 Combo de carga # 6 1 

Pu [t] 1842.84 -258.02 (tensión) 
MUM [t-ml 358.72 100.98 
Mum [t-m] 89.62 166.72 

Vu [t] 128.07 {Combo de carga # 5) 

4) Cálculo de la cuantía de acero longitudinal 

Las cuantías mínima y máxima para cumplir con los requisitos de marcos dúctiles son: 

Pmin = 0.01 ; Pmáx = 0.04 

Para el diseño de las columnas de los edificios del caso A se emplearon los nomogramas que se 
incluyen en "Las Ayudas Diseño para Estructuras de Concreto Reforzado". Para las estructuras del 
caso B fue necesario utilizar el método de Bresler y para la obtención de los diagramas de interacción 
se l!tilizó el programa DI DO, que incluye los cambios del ROF-04 en el bloque de esfuerzos de 
compresión del concreto. 

De acuerdo a la combinación de carga 6: 
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MUM . 
eM = -- -- = -O.391m, 

Pu 

MUm em = ---.- = -0.646 m 
Pu 

Con base en estos datos se propone un armado de 12#12 + 16#10 (As = 263.52cm\ posteriormente 
se determina el diagrama de interacción del elemento con los siguientes valores: 

PRM = -670 t; PRm = -533 t ; PRO = 9,026 t 

Con el método de Bresler : 

PR = FR[-_-1_ + _~ _ _ -1-]= 0.90* -=---_-:-1 = -+- _----:_1:-_- _-_-_1 __ = 0.90*(-287.4) = -258.7 t 

PRM PRm PRO - 670 - 533 9026 

Se utiliza un FR de 0.90 debido a que la carga axial es de tensión, lo que representa un 
comportamiento dúctil. Al comparar PR contra Pu se tiene que: 

PR = -258.7 ~ Pu 

Sin embargo, PR ¡PRO = -258.7 ¡ 9026 = -0.032 < 0.10, por lo que es necesario utilizar la expresión en 
términos de los momentos: 

donde: MRM = eM*PRr'" Y MRm = em *PRm ; al sustituir los va!ores se tiene que: 

101 167 
- + - -- = O 97 < 1.0 => se acepta el armado propiJesto 
236 310 

Si se utiiiza la combinación # 5 en el diseño de la columna, se obtiene que el acero mínimo de 
refuerzo es suficiente para suministrar la resistencia requerida, tal que: 

PR = 3534 t > Pu = 1843 t 

S) Refuerzo transversal 

f ' " 

En ningún caso Vu debe ser mayor que 2FRbd) ( 

Vu = 128,070 kg < 2*0.5*130*122.5*)560 = 376,850 ks: BIEN 

La resistencia del concreto se calcula con alguna de las siguientes expresiones, de acuerdo con la 
cuantía de acero a tensión : 

para P tensión 5 0.015 

----- _. _ - -._- - _. 
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para Ptcnsión > 0.015 

Con PlenSlón = 0.0073 < 0.015, se tiene que: 

VCR = FRbd(0.2 + 20PI) ,{t~ = 0.5*130*122.5*(0.2+20*0.0073)./560 = 65,110 kg 

La resistencia del concreto se va a despreciar si Vu sismo ~ 0.5Vu y AgfJ20 ~ Pu 

VuSismo ~0.5Vu =:> 114.74t > 0.5*128 .07 =64.04 t 

AgfJ20 ~ Pu =:> 130*130*700/20 ~ -258,000kg =:> 591,500 ~ -258,000 

Por tanto, se desprecia la resistencia VeR del concreto; les factores mencionados en 2.5.1 y 2.5.1.3 de 
las NTC del ROF-04 que afectan dicha resistencia ya no se calculan. 

Se proponen 4 estribos del # 5 (Ast = 15.84cm\ 

La separación máxima "sl"en la zona de confinamiento (extremos) es la menor de la siguientes: 

a) dim. menor/ -1 = 122.5/4 = 30 .6 cm 
b) 6dlmenor = 6*3.18 (#10) = 19.1 cm 
c) 10 cm 

Rige s, = 10 cm. 

La zon;:¡ de r.onfin;:¡miento (Jo) tendrfl tJna longitud mínima de: 

a) dim. máxima = 130 cm 
b) H/6 = 265/6 = 44.2 cm 
c) 60 cm 

Rige Ic=130 cm; la separación s, se usará dentro de ésta longitud en ambos extremos del elemento. 

Fuera de los extremos confinados se colocarán los estribos a una separación máxima "s/, la cual es 
la menor de las siguientes: 

850d b 
a) ---r = 41.71 cm 

,/ y 
b) 48db = 76 .32 cm 

d) dim. Menor / 2 = 130/2 ::: 65 cm 

Rige S2 = 41 .71 cm ; estos es, S2 = 40 cm para fines prácticos. 

A continuación se verifica que se satisfaga el requ isito de área mínima de refuerzo transversal por 
confinamiento ; la separación máxima debe ser menor que los siguientes valores: 
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donde: 

Av = 15,84 cm 2
; I\¡ = 16900 cm2

; Ac = 14728 cm2
; be = 121 .36 cm 

Rige s = 8.70 cm, menor que SI = 10 cm; para fines prácticos se US<3rá S @= 7.5 cm. 

La resistencia a fuerza cortante de la columna se obtiene de la siguiente manera: 

Debido a ql.!e se desprecia la resistencia VeR, la capacirlad de la sección transversal a fuerza cortante 
es: 

FRAvfyd 
V R = V SR = ---- = 0.5*15.84*4200*122.5 / 7.5 = 543,312 kg = 543 .3 t» Vu:.:: 128 t 

sr.lax 

Columna 36, eje A, N4, 25NIV, Caso 8 
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