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Capítulo 1 
 
INTRODUCCIÓN 
 
 
 
1.1 Antecedentes 
 
La determinación de la respuesta de una estructura, sujeta a movimientos sísmicos en el terreno 
de cimentación, es uno de los problemas más complejos de la ingeniería estructural. De manera 
general, la dificultad de este problema tiene su base en diversos conceptos en los que su 
determinación resulta incierta y, en ocasiones, difícil de predecir; tal es el caso de las 
características del movimiento del terreno (magnitud, aceleración, duración, periodo, etc), y las 
propiedades dinámicas de la estructura (cargas existentes al momento del sismo, ductilidad, 
amortiguamiento, periodo de vibración, etc.). 
 
El carácter aleatorio de los conceptos anteriores hace pensar que la respuesta esperada de la 
estructura, incluso la máxima teórica, se encuentre acotada dentro de cierto rango, y como 
consecuencia, con cierta probabilidad de ocurrencia. Así, el problema dinámico de la respuesta de 
una estructura será en estricto rigor de carácter probabilista, en el que debe considerarse un rango 
de variación para los mayores efectos esperados; el minimizar este rango de variación será el 
resultado de un buen diseño. 
 
Un criterio alternativo, de tipo determinista, como el empleado en la mayoría de los códigos de 
diseño, basa sus resultados en envolventes observadas o calculadas para efectos extremos, con 
probabilidad de ocurrencia definida. En este contexto se busca obtener la respuesta máxima que 
se puede esperar en una estructura, y por medio de una filosofía de diseño adecuada, tratar de 
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mantenerla en buenas condiciones de servicio, y en los casos más severos, con suficiente 
estabilidad para no colapsar. 
 
La interacción entre las características del movimiento y las propiedades dinámicas de la 
estructura se aprecia, de forma más general, al observar cómo los movimientos del suelo se 
amplifican en la estructura, tal que las aceleraciones que aparecen en ésta, llegan a ser varias 
veces superiores a las del terreno. Por tanto, la amplificación depende fuertemente del 
amortiguamiento de la estructura, y sobretodo de la relación que existe entre los periodos de la 
estructura y del suelo. Entre más cercanos están los periodos fundamentales de ambos sistemas, 
la posibilidad de amplificación por resonancia o acoplamiento de movimientos, es mayor. 
 
Obviamente, la respuesta de la estructura también depende de la magnitud del sismo; así, para 
sismos moderados (menores  que los de diseño), la estructura se mantiene dentro del rango 
elástico-lineal: las deformaciones son recuperables y los esfuerzos no alcanzan la resistencia 
nominal de los diferentes miembros estructurales. A medida que el movimiento se incrementa, el 
comportamiento deja de ser lineal; para el caso de estructuras metálicas, se pueden llegar a 
presentar los siguientes ejemplos de no-linealidad que, en general, tienen relación directa con las 
zonas de fluencia en secciones de esfuerzos máximos: 
 

 Articulaciones plásticas 
 Pandeo local de placas 
 Deformaciones residuales (no recuperables) 

 
Como consecuencia del comportamiento no-lineal, la rigidez de la estructura tiende a disminuir, 
básicamente por la aparición de articulaciones plásticas en zonas de esfuerzos máximos, lo cual 
consecuentemente provoca que las deformaciones sean no recuperables (daño), y que los 
esfuerzos sobrepasen el límite de proporcionalidad. Para estructuras metálicas se ha observado 
que el comportamiento lineal se mantiene hasta niveles muy altos de esfuerzo, cercano a los de 
fluencia (De Buen, 1975). 
 
Ante la acción de sismos intensos, donde el comportamiento no-lineal tiene lugar, interesa definir 
la respuesta de la estructura después de la fluencia, cuando según lo descrito anteriormente, la 
rigidez disminuye. Así, podemos relacionar el comportamiento de la estructura, debido a la 
disipación de energía por comportamiento no-lineal, con el concepto ya mencionado de 
ductilidad, definiendo a ésta como la capacidad de la estructura para mantener su resistencia ante 
grandes deformaciones, superiores incluso a las que originó la fluencia. 
 
Por tanto, resulta evidente que la base del diseño sísmico requiere de proporcionar a la estructura 
de suficiente resistencia y rigidez lateral, además de contar con capacidad de deformación que 
permita el desarrollo de máxima ductilidad; cabe hacer mención sobre la relación, inversamente 
proporcional, que existe entre resistencia y ductilidad. Una buena opción, para dar a una 
estructura la seguridad adecuada contra el colapso, consiste en proveer de suficiente resistencia, 
aun cuando no se disponga de gran ductilidad; otra opción será diseñar para una menor 
resistencia, siempre y cuando se proporcione amplia capacidad de deformación inelástica 
(ductilidad). El conocer qué relación deben guardar entre sí estos dos conceptos, es uno de los 
objetivos de este estudio, que más adelante se describirán.  
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Por otro lado, se puede mencionar que aun cuando se diseñe o detalle adecuadamente la 
ductilidad de la estructura, la posibilidad de daño está presente, lo cual lleva al problema muy 
común de elegir entre una estructura rígida con daño casi nulo, o una estructura flexible en la que 
se aceptaría cierto daño estructural. Es posible que los costos iniciales de la estructura rígida sean 
mayores que los de la flexible, y que no existan problemas importantes de reparación después de 
la acción de sismos severos en el futuro, lo cual no ocurre con las estructuras flexibles. 
 
Las estructuras metálicas, como sistemas resistentes a sismos, han tenido buen comportamiento 
ante eventos de magnitud considerable. Se ha observado que, sujetos a sismos severos, ingresan 
en el rango no-lineal, principalmente por la aparición de articulaciones plásticas o ciertas formas 
de inestabilidad como el pandeo local. El sismo de Michoacán de 1985, que afectó fuertemente a 
la ciudad de México, dejó en claro el buen comportamiento general de estas construcciones. Sin 
embargo, aparecieron ciertos tipos de falla que conviene resaltar, los cuales tuvieron su origen en 
un comportamiento no-lineal inadecuado, o como en muchos casos, por deficiencias en el diseño. 
 
De los reportes elaborados a partir de 1985 (Osteraas, 1989; Martínez, 1986), se deducen daños 
menores en estructuras metálicas, y solo algunas fallas locales que provocaron incluso la fluencia 
de algunos elementos; solo en unos cuantos casos contados se presentó el desplome y colapso de 
pisos superiores. Un ejemplo claro de esto fue el complejo Pino Suárez, constituido por cinco 
edificios, ente 14 y 21 niveles, desplantados sobre un cajón común de concreto que en ese 
entonces formaba parte de la estación del metro. Las estructuras estaban formadas por marcos de 
acero, con columnas de sección cajón y trabes tipo armadura de alma abierta, además de 
contraventeos en la zona de servicios. Las fallas típicas observadas fueron el pandeo local de 
columnas, pandeo en diagonales de armaduras, fractura en conexiones, etc, concluyendo entre 
otras cosas, que las trabes de alma abierta son incapaces de desarrollar ductilidades locales 
adecuadas. De los cinco edificios que formaban el complejo, dos se colapsaron. 
 
De manera alterna, se menciona que las causas más notables de fallas para edificios de estructura 
metálica fueron (De Buen, 1988): 
 

 Pandeo local o fractura en vigas de alma abierta (armaduras). Aparece una considerable 
disminución de resistencia en armaduras al ocurrir pandeo en los miembros comprimidos. 
Además, con el uso de perfiles pequeños tipo ángulo, tiende a haber fractura en ellos debido a 
la acción cíclica. En general, no se desarrollan articulaciones plásticas, sino que su falla es de 
tipo frágil. 

 Pandeo o ruptura de contraventeos. Conduce a fallas de tipo frágil, ya sea en el elemento o en 
sus conexiones. Su ruptura deja al resto de la estructura desprotegida y sujeta a toda la fuerza 
de sismo, así como también con posibles efectos importantes de torsión adicional en planta. 

 Pandeo local en columnas de sección rectangular hueca. Este efecto se debe principalmente a 
la gran fuerza de compresión provocada por el momento de volteo en columnas exteriores. 
También influye la interacción de carga axial y momento flexionante. 

 Fractura en conexiones. En este caso la soldadura representa una conexión de tipo rígido que, 
al no estar bien diseñadas o construidas, están propensas a fracturas. Por otro lado, las 
conexiones atornilladas muestran mejor comportamiento, aunque su gran flexibilidad tiene 
problemas adicionales de daño. 

 
Ante estas evidencias se obtuvo gran conocimiento sobre el comportamiento sísmico de las 
estructuras metálicas, adecuando la normatividad y proponiendo especificaciones más severas al 
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respecto. Por otro lado, el hecho de contar con un material homogéneo y con comportamiento 
carga-deformación bien definido, propicia el buen desempeño dúctil de la estructura, pero 
también debe tenerse en cuenta que el detallado será un parte fundamental del proceso de diseño, 
que promueva dicho buen comportamiento. 
 
En investigaciones recientes (González, 2000), se ha estudiado la respuesta sísmica inelástica de 
edificios de acero para condiciones diversas de zonas sísmicas del Valle de México. En dicho 
estudio se hacen comparaciones interesantes, tanto desde el punto de vista de diseño (secciones 
transversales), como del comportamiento dinámico elástico (periodos, desplazamientos 
horizontales) y del comportamiento inelástico (demandas de ductilidad, articulaciones plásticas, 
desplazamientos inelásticos). Se comprueba, entre otras cosas, que los requerimientos de marcos 
dúctiles del RCDF y sus NTC-EM resultan adecuados para este tipo de estructuras, tomando en 
cuenta que se requiere garantizar modos de falla dúctiles, así como controlar las demandas de 
ductilidad local. 
 
 
 
1.2 Objetivos y metodología 
 
El Reglamento de Construcciones para el D. F. (RCDF, 2004) y sus Normas Técnicas 
Complementarias (NTC), han sugerido cambios más estrictos en sus especificaciones para 
diseño, los cuales han tenido carácter empírico o por observaciones y evaluaciones de daños, de 
tal manera que no existe una total justificación para los parámetros empleados. Por tanto se 
pretende, como tema fundamental de esta investigación, estudiar con detalle la aplicación del 
Apéndice A que forma parte de la NTC-Sismo, como un procedimiento alternativo al indicado en 
el Cuerpo Principal, donde se toma en cuenta explícitamente los efectos de sitio y la interacción 
suelo-estructura, para determinar los efectos de sismos representativos en un terreno con un 
periodo dominante Ts=2 s, comparable a la zona IIIb (zona de Lago de la Ciudad de México), en 
edificios de estructura metálica con diferentes periodos de vibración (medianos y largos: antes, 
dentro y después de la zona de los periodos dominantes del movimiento del suelo) . Esta 
investigación representa un análisis paramétrico de varios casos que incluyen diversas 
combinaciones de variables, tales como periodo de vibración, factor de comportamiento sísmico, 
y condición de desplazamiento horizontal permisible de servicio y de colapso, con el fin de 
abarcar un rango representativo y común de edificios típicos de estructura metálica. 
 
Los objetivos de este trabajo se pueden englobar en los siguientes temas: 
 

 Estudiar y comparar el comportamiento sísmico elástico e inelástico de edificios de estructura 
metálica aplicando el Apéndice A de la NTC-Sismo, con las siguientes condiciones de 
diseño: 

 
 Edificios de marcos de acero estructural de 9 y 25 niveles 
 Sitio con un periodo dominante del terreno Ts=2 s, comparable con un suelo 

compresible (zona IIIb) 
 Factores de comportamiento sísmico: Q = 2 y 4 
 Distorsiones angulares permisibles de entrepiso para la condición de servicio, 
γp ≤   0.002 y 0.004, para Q=2 y 4, respectivamente 
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 Distorsiones angulares permisibles de entrepiso para la condición de colapso  
γp ≤ 0.015 y 0.03 para Q=2 y 4, respectivamente. 

 Revisión según el RCDF- 04 y sus normas técnicas complementarias 
 
Al combinar las condiciones anteriores, se llega a un total de ocho casos de análisis distintos, 
contando así con un rango representativo de variación para las respuestas obtenidas. 

 Verificar, mediante análisis no-lineales del tipo paso a paso, el comportamiento 
sismorresistente de todos los casos de edificios, dimensionados de acuerdo con las reglas del 
RCDF-2004, las NTC-Sismo y las NTC-Estructuras metálicas.  

 Verificar la simplificación hecha en los análisis modales espectrales elásticos, al utilizar el 
factor de comportamiento sísmico “Q”, como medio para llegar a un espectro inelástico. 

 Definir los criterios para decidir la conveniencia de proveer mayor resistencia y rigidez 
lateral, aunque haya menor capacidad de deformación (ductilidad), o viceversa. 

 Definir algunos criterios de estructuración y comportamiento sísmico ante las disposiciones 
del RCDF-04, en especial al uso de “Q” y “γp”. 

 
La metodología propuesta para lograr estos objetivos es la siguiente: 
 

 Establecer los conceptos fundamentales que definen el comportamiento sísmico elástico e 
inelástico de las estructuras. 

 Definir los modelos por estudiar (geometría, cargas, etc) 
 Obtener las respuestas elásticas. Para esto se realizan análisis sísmicos dinámicos, del tipo 

modal espectral, tomando en cuenta para cada caso la influencia del factor de 
comportamiento sísmico, de las cargas gravitacionales, y los efectos de segundo orden (P-∆). 
Se calculan: periodos de vibración, desplazamientos horizontales totales, relaciones 
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para la condición de servicio (γp ≤ 
0.002 y 0.004), y desplazamiento horizontal relativo para la condición de colapso (γp ≤ 0.015 
y 0.030), fuerzas cortantes de entrepiso, y elementos mecánicos últimos; se comparan para 
cada caso, los resultados del diseño para ambas condiciones de desplazamiento horizontal 
permisible. Los análisis se llevan a cabo con el programa de computadora ETABS-6. 

 Se hace una comparación de las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de 
entrepiso para la condición de servicio aplicando el Cuerpo Principal en la zona IIIb y el 
Apéndice A para un suelo con periodo dominante Ts=2 s, para los distintos factores de 
comportamiento sísmico utilizados Q=2 y 4. 

 Revisar las estructuras. Esta etapa se elabora conjuntamente con la obtención de respuestas 
elásticas, descrita en el punto anterior. Se revisa que los edificios cumplan con la resistencia, 
rigidez y ductilidad que establecen las Normas Técnicas para Diseño del RCDF-04. La 
revisión se realiza con el programa STEELER incluido en el ETABS-6, suponiendo 
estructuras formadas por marcos ordinarios para el caso de Q = 2, y por marcos dúctiles para 
Q = 4. El diseño se inició calculando las secciones necesarias para cumplir con la condición 
de desplazamientos horizontales permisibles de servicio y de colapso, y a partir de lo 
obtenido, se incrementaron a medida que se requirió por resistencia, al aplicar los diferentes 
valores de Q. 

 Realizar los análisis dinámicos paso a paso, del tipo no-lineal, tomando en cuenta un solo 
marco plano de cada caso analizado, calibrando sus propiedades para obtener una estructura 
representativa del comportamiento tridimensional. Los análisis se realizan con el programa 
DRAIN-2D ante la acción del acelerograma SCT, componente E-W, del 19 de septiembre de 
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1985. Se calculan las respuestas no-lineales en la historia del tiempo, determinando las 
demandas de ductilidad local y global, así como las tendencias de los mecanismos de falla. 

 Comparar las respuestas y obtener los resultados, así como las recomendaciones ante los 
objetivos planteados. 

 
En el cap 2 se describen algunos conceptos que definen los criterios de análisis y diseño, lo cual 
representa la metodología a seguir en la investigación. Los caps 3 y 4 tratan respectivamente 
sobre el cálculo de las respuestas elásticas e inelásticas. En el cap 5 se comparan los resultados 
obtenidos, y en el cap 6 se presentan las conclusiones más importantes. 
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Capítulo 2 
 
CRITERIOS DE ANÁLISIS Y DISEÑO 
 
 
 
2.1 Introducción 
 
Como se comentó en el capítulo anterior, el diseño sísmico de edificios es muy complejo, 
principalmente por lo poco predecible de las acciones y la magnitud de sus efectos, así como por 
las simplificaciones hechas en el proceso del análisis y diseño estructural. El diseño de una 
estructura que deba resistir movimientos sísmicos en su base, es un problema que difiere un tanto 
de los métodos aplicados para otras acciones (Bazán, 1999). Esto es, mientras que para otras 
acciones (cargas gravitacionales, viento, etc) se pretende diseñar para que el comportamiento de 
la estructura, ante acciones máximas, esté dentro del rango lineal y sin daño, en el diseño por 
sismo se acepta que no es económicamente factible diseñar bajo los mismos criterios, por lo que 
los reglamentos sugieren que sea incluido el comportamiento no-lineal de la misma, así como 
aceptar cierto daño como mal necesario. 
 
El comportamiento en el rango inelástico será inevitable, principalmente porque la magnitud del 
sismo podría ser muy grande. Para controlar este efecto se debe proveer a la estructura de 
suficiente ductilidad, proporcionando capacidad para sostener grandes deformaciones sin 
pérdidas importantes de resistencia y de rigidez. 
 
En este capítulo se describe la filosofía actual del diseño sismorresistente, con lo que se pretende 
dejar más en claro los objetivos que se quieren alcanzar en este estudio. Se hace una revisión 
general de los métodos de análisis sísmico por utilizar, así como algunos conceptos que definen 
el comportamiento inelástico tales como el factor de comportamiento sísmico, los efectos P-∆, 
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niveles permisibles de distorsiones angulares de entrepiso, y demandas de ductilidad local y 
global. Posteriormente, se presenta un resumen sobre los aspectos principales de las 
especificaciones del RCDF-04 y sus normas para diseño. 
 
 
 
2.2 Filosofía de diseño 
 
La filosofía de diseño en la que se apoya la ingeniería sísmica para edificaciones tiene su base en 
evitar el colapso de la estructura, aún cuando se acepte cierto daño, para un sismo 
excepcionalmente severo, y evitar daños de cualquier tipo ante sismos moderados. Con esto se 
pretende mantener a la estructura en buen estado ante sismos de ligera magnitud, los cuales se 
espera ocurrirán varias veces durante su vida útil, y además evitar el colapso ante el sismo de 
diseño, que se espera ocurra al menos una vez en dicho lapso. 
 
De esta manera, y tal como se hizo ver en los antecedentes del capítulo anterior, la respuesta de la 
estructura depende de la magnitud del sismo, aceptando que inicialmente es de tipo elástica y 
conforme la acción se incrementa, pasa al rango inelástico. Este cambio en la magnitud, con 
periodos de recurrencia menores para sismos moderados y viceversa, hace pensar en la necesidad 
de revisar diferentes etapas del comportamiento, en el rango lineal y en el no-lineal. 
 
Para cumplir rigurosamente con este procedimiento, deberían realizarse tres diferentes análisis 
(Bazán, 1999): 
 

 Acción de un sismo moderado (sismo de servicio) sobre la estructura, que se sabe aparecerá 
varias veces durante la vida útil de la estructura, para lo cual se revisan las condiciones de 
servicio (desplazamientos horizontales, daño en elementos no estructurales o instalaciones, 
incomodidad a ocupantes, etc). El modelo de comportamiento es elástico lineal, dado que la 
acción del sismo no debe ser tal que se sobrepasen los esfuerzos de fluencia del material ni se 
ingrese en el rango inelástico. 

 Acción de un sismo severo, que aparecerá pocas veces en la vida útil del edificio. En esta 
etapa podrá aparecer daño no estructural y daño estructural menor, pero no se alcanza la 
capacidad de carga de los elementos. Se puede utilizar un modelo elástico lineal, pero con 
propiedades elásticas dinámicas del material, que en general son mayores con respecto de las 
estáticas. 

 Acción de un sismo de intensidad extraordinaria, que presenta poca probabilidad de 
ocurrencia, pero es factible su aparición. Aquí se debe revisar la seguridad contra un posible 
mecanismo de colapso, en que podría haber daño estructural significativo, pero manteniendo 
la estabilidad general de la estructura. El modelo utilizado tiene que incluir el 
comportamiento no-lineal (plástico). 

 
Este procedimiento general resulta muy laborioso como para llevarlo a la práctica profesional, 
sobretodo por la necesidad de establecer niveles de aceleraciones para los diferentes sismos a 
utilizar, y por lo complejo que resulta un análisis no-lineal. Su utilización, sin embargo, es para 
fines de investigación o cuando el problema de diseño amerite procedimientos refinados de 
análisis sísmico.  
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Los reglamentos modernos de diseño no hacen distinción entre sismos moderados y severos. No 
se identifican o cuantifican los daños estructurales o no estructurales que puedan existir (Balling, 
1981). Actualmente un análisis estructural elástico se realiza con más eficiencia mediante 
métodos de superposición modal, con fuerzas reducidas; en tanto que, los análisis inelásticos 
requieren el uso de técnicas numéricas de integración paso a paso. De manera general se acepta 
que gran parte de la energía introducida en la estructura por el sismo, se disipa por deformaciones 
inelásticas, lo cual conduce a la hipótesis de que las fuerzas de diseño deben ser menores con 
respecto de las correspondientes a un análisis elástico. 
 
Las NTC-Sismo del RCDF-04, tanto en su Cuerpo Principal como en su Apéndice A, especifican 
espectros de diseño para el análisis sísmico dinámico de estructuras con comportamiento elástico, 
pero permiten, además, que las fuerzas generadas se reduzcan por el factor Q´, dependiente del 
factor de comportamiento sísmico Q, y por el factor de sobre-resistencia R, que dependen del tipo 
de la estructura. Con estas fuerzas se revisan los esfuerzos actuantes contra los resistentes por el 
material, según un análisis estructural elástico lineal; así, los desplazamientos horizontales 
obtenidos de la condición de servicio, al estar aplicando el Cuerpo Principal deben ser 
multiplicados por el valor de Q elegido, y si se utiliza el Apéndice A por el valor Q´R/7, los 
cuales no deben exceder los límites especificados para satisfacer el estado límite de servicio, 
adicionalmente, el Apéndice A pide revisar el estado límite de colapso, multiplicando los mismos 
desplazamientos horizontales por el factor QR.  
 
El criterio del RCDF-04 pretende cumplir con la filosofía básica de diseño expuesta en este 
inciso, aunque de manera muy simplificada, y con pasos a seguir no siempre bien fundamentados, 
pero con carácter práctico como para llevarlo a un diseño convencional. Por un lado, al diseñar la 
estructura para fuerzas reducidas según la capacidad de disipación de energía por deformaciones 
inelásticas, se está incluyendo la idea del diseño ante un sismo severo que puede hacer ingresar a 
la estructura a su comportamiento inelástico; y, por otro lado, al calcular los desplazamientos con 
fuerzas sin reducir (obtenidas del análisis con fuerzas reducidas amplificadas Q veces para el 
caso del Cuerpo Principal y Q´R/7 para el caso del Apéndice A) se tienen los desplazamientos 
por el sismo de servicio en condiciones elásticas. Estos desplazamientos se comparan con los 
niveles permisibles propuestos por el RCDF-04. De esta manera, en una sola etapa de análisis 
puede cumplirse, al menos conceptualmente, con los criterios modernos de diseño sísmico. 
 
Otro aspecto implícito en la filosofía actual del diseño sismorresistente es el mecanismo de 
colapso supuesto que, de manera general, implica la formación de articulaciones plásticas que 
aparecen durante sismos intensos; el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04 propone como 
revisar el estado límite de la condición de colapso. Estas zonas de fluencia se forman, 
normalmente, en los extremos de vigas y columnas, para el caso de edificios. Se debe buscar que 
el mecanismo elegido o diseñado genere fluencias en los miembros que pueden presentar fallas 
dúctiles; el criterio será entonces suministrar columnas fuertes y vigas débiles ó de manera más 
racional, columnas más fuertes que las vigas. Este mecanismo de colapso, a diferencia del 
opuesto (columnas menos fuertes que las vigas, ver fig 2.1a y 2.1b), resulta más conveniente por 
las siguientes razones: 
 

 La falla en las columnas de un mismo entrepiso podría representar el colapso del edificio, 
dada la función importante de dichos miembros para seguir transmitiendo las cargas 
gravitacionales a la cimentación. 
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 La degradación de resistencia por la fluencia en columnas, sobretodo en los niveles inferiores, 
es mucho mayor que en las trabes, debido principalmente a la acción de las cargas axiales 
elevadas. 

 
 El colapso de la estructura puede aparecer cuando se forman las articulaciones plásticas en las 

columnas de un solo entrepiso, o en las vigas de todos los entrepisos, más las de los extremos 
inferiores de las columnas de planta baja. Por tanto, se tienen más defensas con el sistema 
estructural cuando las articulaciones se forman en las vigas. 

 
Aún cuando el mecanismo de colapso elegido represente articulaciones plásticas (fluencias) en 
las vigas, no debe olvidarse que necesariamente en la base de las columnas de planta baja 
también aparecerán, tal que debe tenerse cuidado de detallar adecuadamente las conexiones, para 
suministrar suficiente ductilidad local y así evitar fallas prematuras indeseables. 
 
 
 
2.3 Métodos de análisis sísmico 
 
Actualmente son de uso común dos métodos para análisis sísmico de estructuras, los de tipo 
estático y los dinámicos, cada uno de ellos con distinto nivel de refinamiento. Los métodos 
estáticos suponen un conjunto de fuerzas aplicadas directamente sobre la estructura, simulando el 
efecto de la acción sísmica; los dinámicos implican análisis de la respuesta con base en el uso de 
espectros, y también de acelerogramas. Las NTC-Sismo del RCDF-04 propone dos métodos de 
cada tipo: 
 
Método estático simplificado: Es aplicable a estructuras con altura hasta 13m, que se encuentran 
formadas por muros de carga, con una geometría y distribución de muros sensiblemente 
simétrica. El 75 por ciento de las cargas verticales deben estar soportadas por muros, y habrá por 
lo menos dos muros perimetrales en cada dirección con longitud mayor a la mitad de la mayor 
dimensión en planta del edificio. Para aplicar este método se hará caso omiso de los 
desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo. Se emplean coeficientes sísmicos 
reducidos dependiendo de la altura de la construcción y de la calidad de la mampostería de los 
muros resistentes; el código propone valores indicativos de estos coeficientes en los que ya se 
esta tomando en cuenta el factor de comportamiento sísmico (Q). 
 
Método estático general: Es aplicable a estructuras regulares con altura menor a 30m ó 20m para 
estructuras irregulares. Su uso no es recomendable para edificaciones con alturas mayores o 
cuando existen irregularidades tanto en planta como en elevación, así como distribución no 
uniforme de masas o rigidez. En general, tiene su fundamento en la determinación de la fuerza 
lateral total (cortante basal) a 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 una variación lineal de aceleraciones, con un máximo en la 
parte más alta del edificio. 
 
Método dinámico modal espectral: Este método es aplicable para cualquier estructura, 
independientemente si es regular o no, o del número de niveles que tenga. Depende del 
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conocimiento de un espectro de respuesta. En el siguiente inciso se da una exposición más amplia 
de los conceptos que lo definen. 
 
Método dinámico paso a paso: Es, también un método aplicable a cualquier estructura para 
investigar su respuesta ante la excitación correspondiente a un acelerograma. Se explica con 
mayor detalle en incisos posteriores de este capítulo. 
 
En ambos métodos (estáticos y dinámicos), se especifica que se deben incluir los efectos 
bidireccionales del sismo, para lo que conviene hacer el análisis en dos direcciones ortogonales, y 
combinar el 100 por ciento de los efectos en una dirección con el 30 por ciento de los 
correspondientes a la dirección perpendicular, con los signos que para cada efecto resulten más 
desfavorables. Además, en las respuestas para el diseño sísmico se tienen que tomar en cuenta los 
efectos de la torsión en planta, debido a las posibles asimetrías de rigidez y/o masas. 
 
Para fines de este trabajo, se utiliza el análisis modal espectral para el cálculo de las respuestas 
elásticas, durante la fase del diseño de cada caso de estructura, y el método de integración paso a 
paso para evaluar la respuesta en el rango inelástico de dichas estructuras. 
 
 
2.3.1 Análisis dinámico modal espectral 
 
Se considera a la estructura como un conjunto de masas y resortes ante la acción de las fuerzas de 
inercia provocadas por las masas de cada nivel. Se calcula la respuesta total como la 
superposición de la respuesta de cada modo de vibrar considerado, en el que se descompone el 
sistema global, después de aplicar un espectro de diseño. Las respuestas modales “Si” (donde “Si” 
puede ser fuerza cortante, desplazamiento lateral, momento de volteo, etc del modo “i”) se 
pueden combinar mediante diversos criterios de superposición, para obtener las respuestas 
máximas totales. Uno de los criterios más utilizados es el que combina la raíz cuadrada de la 
suma de los cuadrados (Rosenblueth, 1971); no es totalmente válido para cuando los modos 
tienen periodos con valores muy cercanos entre sí, y en tales casos es mejor utilizar el criterio 
general llamado Combinación Cuadrática Completa, que permite tomar en cuenta el 
acoplamiento de modos cercanos, y en el que se incluye el porcentaje de amortiguamiento, como 
factor importante en la respuesta total. 
 
Para calcular la participación de cada modo en la respuesta máxima global, se hace uso de la 
aceleración del espectro de diseño, relacionada con el periodo correspondiente del modo en 
cuestión. 
 
Estos espectros de diseño se pueden construir a partir de la zonificación sísmica del terreno (fig 
2.2), y de las curvas de isoperiodos (fig 2.3), obtenidas de las NTC-Sismo del RCDF-04. 
 
2.3.1.1 Espectros de diseño Cuerpo Principal 
 
La ordenada del espectro de aceleraciones “a”, expresada como fracción de la aceleración de la 
gravedad, está dada, según las NTC-Sismo del RCDF-04, en su Cuerpo Principal, por: 
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donde 
 
q = ( Tb / T ) r
T :  Periodo natural de interés 
Ta, Tb: Periodos característicos del espectro de diseño 
c : Coeficiente sísmico  
r : Exponente que depende de la zona sísmica en que se localiza la estructura 
 
Con base en estos parámetros se puede definir los espectros de diseño del Cuerpo Principal 
correspondiente a cada una de las tres zonas sísmicas (I, II y III), la zona compresible III se 
dividirá en cuatro subzonas (IIIa, IIIb, IIIc y IIId). La fig 2.4 muestra los espectros de diseño de la 
zona sísmica compresible tipo IIIb, para los factores de comportamiento sísmico Q=1, 2 y 4. Las 
estructuras son del grupo “B”. 
 
Para la obtención de los espectros inelásticos de diseño (Q=2 y 4), las ordenadas del espectro 
elástico (Q=1) se dividen entre el factor de reducción Q’, a saber: 
 

Q’ = Q   si se desconoce T o si Ta ≤ T 
Q’ = 1 + ( T / Ta ) (Q-1) si T < Ta

 
Para las estructuras que no cumplan con los requisitos de regularidad de las NTC-Sismo, el valor 
de Q’ se debe multiplicar por 0.9, 0.8 ó 0.7, dependiendo de cuantos requisitos de regularidad no 
se cumplan, el incremento en las fuerzas sísmicas puede variar desde un 11.1 hasta un 42.8 por 
ciento. Los desplazamientos obtenidos con estas fuerzas reducidas entre Q’, deben multiplicarse 
por Q, para revisar el estado límite de servicio (desplazamientos horizontales). 
 
Al hacer un análisis dinámico modal espectral, puede haber reducciones importantes de fuerza 
sísmica debido a la influencia de los modos superiores de vibración con aceleración espectral 
muy baja; a este respecto, las NTC-Sismo especifican una revisión del cortante basal dinámico. 
Esto es, el cortante basal dinámico mínimo debe ser al menos el 80 por ciento del obtenido con 
un sistema de un grado de libertad equivalente, considerando la aceleración que le corresponda en 
el espectro, según la participación del periodo fundamental de la estructura. De no cumplirse esto, 
tanto elementos mecánicos de diseño como desplazamientos horizontales se deben multiplicar 
por un factor que iguale dicho valor mínimo. 
 
2.3.1.2 Espectros de diseño Apéndice A 
 
El Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04 permite para el diseño sísmico de estructuras 
ubicadas en las zonas II y III tener en cuenta explícitamente los efectos de sitio y la interacción 
suelo-estructura. 
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Así, al considerar los efectos del periodo dominante más largo del terreno Ts, se adoptará como 
ordenada del espectro de aceleraciones para diseño sísmico, a, expresada como fracción de la 
gravedad, la que se estipula a continuación: 
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donde 
p = k + (1-k)(Tb/T)2  
β = Factor de reducción por amortiguamiento suplementario, que es igual a 1 cuando se 

ignora la interacción suelo-estructura. 
 
El coeficiente de aceleración del terreno a0, el coeficiente sísmico c, el coeficiente k y los 
periodos característicos Ta y Tb del espectro de aceleraciones se obtienen en función del periodo 
dominante del sitio, usando las expresiones siguientes: 
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El valor de Ts que se consideró para este trabajo es 2 s. 
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Las ordenadas espectrales “a” podrán ser reducidas por los factores Q’, y de sobrerresistencia R, 
de acuerdo con las expresiones siguientes: 
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donde 
Q = Factor de comportamiento sísmico 
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Si al realizar el análisis se encuentra que en la dirección considerada, la fuerza cortante V0 es 
menor que aminW0, se tendrá que incrementar todas las fuerzas de diseño en una proporción tal 
que V0 iguale a ese valor; los desplazamientos no se afectarán por esta corrección, amin se tomará 
igual a 0.03 cuando Ts<1 s ó 0.05 cuando Ts ≥ 1 s. 
 
La fig 2.5 muestra los espectros de diseño con base en todos los parámetros antes expuestos para 
Q=1, 2 y 4 de acuerdo con el Apéndice A para un sitio donde el periodo dominante del terreno es 
Ts=2 s. De igual manera que para el Cuerpo Principal, los espectros especificados son para 
estructuras del grupo “B”; en caso de tener estructuras del grupo “A” las ordenadas de los 
espectros se deben multiplicar por 1.5. 
 
 
2.3.2 Análisis dinámico paso a paso 
 
El análisis paso a paso es un método numérico que consiste en resolver las ecuaciones del 
movimiento para una estructura ante una excitación en la base. Su planteamiento consiste en 
evaluar la respuesta para cada incremento de tiempo, tomando en cuenta las condiciones iniciales 
de aceleración, velocidad, desplazamiento y rigidez (para el caso no-lineal), y las nuevas 
condiciones para el intervalo de tiempo posterior. Es posible analizar sistemas lineales, 
manteniendo constante la rigidez, o bien variándola para estudiar la no-linealidad del material 
después de la fluencia; será necesario utilizar los diagramas esfuerzo-deformación de los 
materiales para determinar la rigidez del sistema en función del desplazamiento obtenido en cada 
incremento de tiempo ∆t. 
 
El desarrollo matemático se puede hacer de la siguiente manera (Clough y Penzien, 1993): 
 
Sea un sistema de un grado de libertad con propiedades de masa, rigidez y amortiguamiento, 
sujeto a una ley de carga externa p(t), representando cantidades generalizadas (fig 2.6). Se acepta 
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que puede haber no-linealidad por rigidez y por amortiguamiento. En este caso, el equilibrio 
dinámico se debe cumplir por medio de la ecuación del movimiento: 
 

)()()()( tptftftf SDI =++   ..................................................... (1.a) 
 
donde 

)(tf I  : Fuerza de inercia en el tiempo t 
)(tf D  : Fuerza de amortiguamiento en el tiempo t 
)(tf S  : Fuerza resistente por rigidez del sistema en el tiempo t 

)(tp  : Fuerza excitadora aplicada en el tiempo t 
 
Para el tiempo t+∆t, la ec (1.a) se transforma en: 
 

)()()()( ttpttfttfttf SDI ∆+=∆++∆++∆+ .................................. (1.b) 
 
Así, la ecuación del movimiento expresada en función de incrementos, es: 
 

)()()()( tptftftf SDI ∆=∆+∆+∆ ................................................... (2) 
 
Cada una de las fuerzas incrementales de la ec (2) se puede definir como: 
 

)()()()( tümtfttftf III ∆=−∆+=∆   
 

)t(u)t(c)t(f)tt(f)t(f
DDD &∆=∆+=∆   

       ................................. (3)
 )()()()()( tutktfttftf SSS ∆=−∆+=∆   

 
)()()( tpttptp −∆+=∆   

 
En las expresiones anteriores, m es la masa, que permanece constante, c(t) y k(t) representan las 
propiedades de amortiguamiento y rigidez, definidas por la ec 4, respectivamente, a saber: 
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Al sustituir las expresiones de las fuerzas de la ec 3 en la ec 2, se tiene la ecuación incremental de 
equilibrio para un tiempo t, definida por la siguiente expresión: 
 

)()()()()()( tptutktutctum ∆=∆+∆+∆ &&& ...................................... (5) 
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En un ciclo histerético, tomando en cuenta el comportamiento no-lineal, las fuerzas dependen de 
la historia última de deformación, así como del valor de desplazamiento. Un segundo 
requerimiento será la propiedad de rigidez, que queda definida en el paso anterior. Se acepta que 
la masa es una constante arbitraria, con el fin de simplificar los cálculos. 
 
Para evaluar la integración numérica de la ec 5 existen diversas técnicas. La consideración básica 
en la presente investigación, es que la aceleración varía linealmente durante cada incremento de 
tiempo en el que las propiedades estructurales del sistema se consideran constantes. Esto da lugar 
a que el valor de  β , según el método de Newmark, sea igual a 1/6. 
 
Al calcular la expresión final, para un intervalo ∆t, se llega  a las siguientes ecuaciones en 
función del incremento de velocidad y desplazamiento: 

2
)()()( ttuttutu ∆

∆+∆=∆ &&&&&  .......................................................... (6.a) 

 

6
)(

2
)()()(

22 ttuttuttutu ∆
∆+

∆
∆+∆=∆ &&&&&  …................................ (6.b) 

 
Al despejar  de la ec 6.b y sustituirlo en la ec 6.a se tiene: )(tu&&∆
 

)(3)(6)(6)( 2 tutu
t

tu
t

tu &&&&& −
∆

−∆
∆

=∆  ........................................... (7.a) 

 

)(
2

)(3)(3)( tuttutv
t

tu &&&&
∆

−−
∆

=∆  ................................................ (7.b) 

 
Al sustituir la ec 7a y 7b en la ec 5, se llega a la siguiente ecuación del movimiento: 
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&&&&&&   .............. (8) 

 
Y, finalmente, al trasladar todos los términos asociados con las condiciones iniciales, se obtiene: 
 

)(~)()(~ tptutk ∆=∆   ......................................................... (9) 
 
Donde )(~ tk es la rigidez efectiva que cambia en cada instante de tiempo, según el diagrama 
esfuerzo-deformación del material, y que se expresa como: 
 

       )(36)()(~
2 tc

t
m

t
tktk

∆
+

∆
+=   ........................................... (10.a) 

 

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ ∆

++⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ +
∆

+∆=∆ )(
2

)(3)()(3)(6)()(~ tuttutctutu
t

mtptp &&&&&&   ............................ (10.b) 
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La ec 9 es equivalente a una relación de equilibrio incremental estático, que se resuelve para el 
incremento de desplazamiento, como el cociente de incremento de carga entre la rigidez. 
 
Después de conocer el incremento de desplazamiento ∆u(t), es posible calcular y )(tu&∆ )(tu&&∆ , 
estando en posibilidades de establecer las condiciones iniciales para el siguiente incremento de 
tiempo. El proceso se repite sucesivamente hasta terminar con el último ∆t en que se discretizó la 
acción sísmica. El procedimiento se puede extender a sistemas de varios grados de libertad. 
 
Las NTC-Sismo indican que el método de análisis dinámico paso a paso ante temblores 
específicos, puede realizarse con acelerogramas reales o movimientos simulados, o incluso 
combinaciones de éstos, siempre que se usen al menos cuatro movimientos representativos del 
sitio en donde se piense construir; los registros de movimientos así utilizados tendrán 
intensidades compatibles con los otros criterios que se especifican en dichas normas. 
 
 
 
2.4 Factores de comportamiento sísmico, Q 
 
Se ha comentado que a partir de los espectros de diseño elástico (Q=1) pueden utilizarse las 
ordenadas reducidas mediante la inclusión del factor Q´, dependiente del factor de  
comportamiento sísmico Q, mayor que la unidad. Q depende básicamente de la estructuración 
que se pretende usar, así como de los materiales y detalles de las conexiones. Representa, en su 
forma conceptual, una manera de incluir el comportamiento inelástico que puede llegar a 
presentar la estructura, ante la acción del sismo de diseño. El código acepta que dicho factor Q 
pueda adoptar diferentes valores, desde 1 hasta 4. 
 
Así, para tomar en cuenta la reducción de las fuerzas sísmicas, según las NTC-Sismo, se dividen 
las ordenadas espectrales entre el factor reductivo Q’, definido como se hizo ver en el inciso 2.2, 
y que depende del factor Q. 
 
Las NTC-Sismo especifican diversas condiciones de estructuración, de resistencias, y de 
detallado estructural para cada valor de Q, siendo más estrictas a medida que se aumenta su valor. 
Será de primordial importancia que se aseguren dichas restricciones durante el proyecto y durante 
la construcción, a fin de garantizar que el comportamiento inelástico elegido, por desarrollar, sea 
el que tenga la estructura ante las acciones de diseño. 
 
A continuación se presentan los principales requisitos para cada valor de Q: 
 
Q=4 
 
1. La resistencia será suministrada por marcos de acero o concreto reforzado. Si existen además 

contravientos o muros de concreto, los marcos deberán resistir por lo menos el 50 por ciento 
de las fuerzas sísmicas. 

 
2. Cuando existan muros de mampostería ligados a la estructura principal, deben incluirse en el 

análisis, pero su contribución a la resistencia se tomará en cuenta si el resto de la estructura 
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(marcos contraventeados o no, o con muros de concreto) sean capaces de resistir al menos el 
80 por ciento de la fuerza sísmica.  

 
3. El mínimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la acción de diseño, no 

debe diferir en más de 35 por ciento del promedio de dichos cocientes para el resto de los 
entrepisos. 

 
4. Para asegurar el comportamiento dúctil de los marcos de concreto reforzado, es necesario que 

se cumplan los requisitos de marcos dúctiles de las normas técnicas correspondientes, además 
de los requisitos generales de diseño. 

 
5. Los marcos rígidos de acero deberán cumplir con los requisitos que fijan las normas 

correspondientes para estructuras dúctiles, evitando la aparición de inestabilidades locales o 
efectos negativos generados por esbeltez de las piezas o conexiones. 

 
 
Q=3 
 
Se permitirá el uso de este valor cuando se satisfacen las condiciones 2, 4 y 5 del caso anterior, y 
en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 ó 3. Además, la resistencia en todos 
los entrepisos es suministrada por cualquiera de los siguientes conceptos: 
 

 Columnas de acero o concreto reforzado con losas planas. 
 Marcos rígidos de acero, marcos o muros de concreto reforzado, combinaciones de éstos o 

diafragmas de madera contrachapada. 
 
 
Q=2 
 
Será aplicable este valor de Q cuando la resistencia ante cargas laterales sea suministrada por los 
siguientes sistemas: 
 

 Losas planas con columnas de acero o concreto reforzado. 
 Marcos de acero o concreto reforzado, contraventeados o no. 
 Muros o columnas de concreto reforzado que no cumplen en algún entrepiso con lo 

especificado para Q = 4 ó 3. 
 Muros de mampostería de piezas macizas confinados por castillos, dalas, columnas o trabes 

de acero o concreto. 
 Diafragmas de duelas de madera inclinadas o muros formados por duelas de madera 

horizontal y vertical, o combinaciones de estos con diafragmas. 
 Elementos de concreto prefabricado o presforzado. 

 
 
Q=1.5 
 
Se usará este valor cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los 
entrepisos por los siguientes sistemas: 
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 Muros de mampostería de piezas huecas, confinados o no, o con refuerzo interior. También 
combinación de estos con elementos como los descritos para Q=3 ó 2 

 Marcos y armaduras de madera. 
 
 
Q=1 
 
Este valor será aplicable a estructuras cuya resistencia ante fuerzas laterales es suministrada, al 
menos parcialmente, por materiales diferentes a los citados para los otros casos. 
 
 
El factor Q será único para todos los niveles de la estructura, por lo menos en la dirección que se 
analiza, pudiendo diferir solo en la dirección ortogonal, en cuyo caso se podrán adoptar valores 
diferentes. 
 
En el presente trabajo se hicieron los diseños de los edificios de 9, y 25 niveles utilizando los 
factores de comportamiento sísmico Q =  2, y 4 para fines comparativos. 
 
 
 
2.5 Efectos P-∆ 
 
El comportamiento no-lineal de estructuras reales queda definido por medio de dos conceptos: 
no-linealidad geométrica y no-linealidad del material. La no-linealidad del material tiene lugar 
cuando las curvas esfuerzo-deformación de los materiales que constituyen los miembros 
estructurales no son lineales, debido a los agrietamientos o fluencias que cambian notablemente 
la rigidez y/o la resistencia. 
 
La no-linealidad geométrica o efecto de segundo orden (P-∆) se presenta cuando los 
desplazamientos de la estructura exceden las hipótesis de deformaciones pequeñas, en los que se 
basan los métodos tradicionales de análisis estructural, y las condiciones de equilibrio deben 
plantearse sobre la estructura deformada. Este efecto aparece porque en la estructura deformada 
actúan las cargas verticales P (ver fig 2.7), produciendo momentos adicionales iguales a P-∆ , que 
a su vez generan desplazamientos horizontales adicionales. Dichos efectos P-∆ serán más 
importantes en estructuras esbeltas, y con cargas verticales de consideración. En rigor, al hacer el 
análisis estructural, para incluir estos efectos, las ecuaciones de equilibrio deberían definirse con 
base en una configuración deformada del sistema por analizar. 
 
Existen métodos simplificados para considerarlos, como el propuesto por Rosenblueth, que 
consiste en incluir una fuerza horizontal ficticia, tal que en cada entrepiso, la influencia de la 
fuerza cortante sea igual a W∆, donde W es el peso del edificio por encima de dicho entrepiso, y 
∆ el desplazamiento horizontal del mismo. 
 
Otro método, más justificado, consiste en la incorporación, en el análisis matricial, de la matriz 
de rigidez geométrica, que depende de la magnitud y distribución de cargas axiales. En este caso 
se llega a tener una matriz de rigidez corregida por la configuración deformada de la estructura. 
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Los programas de análisis modernos ya incluyen este tipo de análisis.  En el presente trabajo se 
consideró, de manera automática, en los análisis, la influencia de los efectos de segundo orden. 
 
 
 
2.6 Desplazamientos horizontales permisibles 
 
Una respuesta importante de una estructura sujeta a sismo es el desplazamiento horizontal, 
implícito en la relación desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, o drift; para 
ello es necesario determinar la diferencia de los desplazamientos horizontales en dos niveles 
sucesivos y dividirlo entre la altura de entrepiso. Este índice también suele llamarse distorsión 
angular de entrepiso, y sirve para cuantificar y evaluar el grado de daño que puede presentarse, 
tanto en la estructura misma como en los elementos no estructurales. El daño en elementos no 
estructurales aparece por las deformaciones por cortante del entrepiso, en tanto que las 
deformaciones por flexión solo producen rotación. En los análisis convencionales, donde se 
incluyen las deformaciones por flexión del edificio, al permitir la deformación axial de las 
columnas, se obtienen desplazamientos horizontales un poco mayores. Esto, es poco 
representativo para los edificios analizados en este trabajo, básicamente porque no son estructuras 
muy esbeltas.  
 
Al calcular este tipo de respuesta de acuerdo con la NTC-Sismo del RCDF-04, los 
desplazamientos del análisis sísmico se deben revisar y comparar ante límites permisibles 
preestablecidos. 
 
Así, para el Cuerpo Principal de dichas Normas, se debe cumplir que los desplazamientos 
laterales relativos entre la altura de entrepiso, multiplicados por Q, sean menores que: 
 

γp ≤ 0.006 Cuando se tienen elementos no-estructurales que puedan ser dañados por los 
desplazamientos horizontales de la estructura. 

γp ≤ 0.012 Cuando no existen ó estén desligados los elementos no-estructurales que 
puedan ser dañados por los desplazamientos horizontales de la estructura. 

 
Según el Apéndice A se debe cumplir que la rigidez lateral de la estructura sea suficiente para 
cumplir con las dos condiciones siguientes: 
 
a).- Según la condición de servicio, para limitar los daños a elementos estructurales y no 
estructurales, la diferencia entre desplazamientos laterales de pisos consecutivos, producidos por 
las fuerzas cortantes sísmicas de entrepiso, no deberán ser superiores que los límites permisibles 
propuesto enseguida, respectivamente, se deben multiplicar por el factor Q’R/7, debido a que las 
fuerzas horizontales son calculadas con el espectro de diseño reducido por Q´y R. Las NTC-
Sismo del RCDF-04 especifican dos limitaciones para la distorsión angular de entrepiso, a saber: 
 

γp ≤ 0.002 Cuando se tienen elementos no-estructurales ligados y que puedan ser 
dañados por los desplazamientos horizontales de la estructura. 

γp ≤ 0.004 Cuando no existen elementos no-estructurales que puedan ser dañados por 
los desplazamientos horizontales de la estructura. 
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b).- Para revisar la seguridad contra el colapso, las distorsiones de entrepiso calculadas con las 
ordenadas espectrales reducidas y multiplicadas por el factor QR no excederán los valores 
establecidos en la tabla 2.1. 
 
Debido a que el RCDF-04 propone que se realice una sola etapa de análisis, tanto para revisión 
de las resistencias como de desplazamientos laterales, los límites anteriores se han incrementado 
cerca de tres veces, respecto de los que inician el daño (Bazán, 1999). Esto es, la revisión del 
estado límite de servicio (desplazamientos horizontales) debe hacerse solo para sismos 
moderados, dado que el daño en muros de mampostería y elementos de recubrimiento aparece 
cuando las deformaciones se exceden de 0.002. En este caso, se puede concluir que el sismo de 
servicio, según el código, es del orden de un tercio del de diseño. Por tal motivo, para el sismo de 
diseño se ha incrementado el valor permisible en la misma proporción, al considerar un solo tipo 
de análisis. Los siguientes rangos de distorsión angular de entrepiso dan una idea del posible 
daño que puede aparecer en elementos no-estructurales: 
 

γ=0.002 : La estructura se encuentra en condiciones elásticas 
γ=0.003 : Se empieza a presentar daño 
γ=0.008 : El daño producido es severo 
γ=0.0125 : El daño producido es excesivo con probabilidad de colapso 

 
En el desarrollo del presente trabajo, se utilizaron los cuatro valores permisibles para el nivel de 
distorsión angular de entrepiso, dos para la condición de servicio (γp≤0.002 y 0.004), y dos para 
la condición de colapso (γp≤0.015 y 0.030), especificados en el Apéndice A de las NTC-Sismo, 
para fines comparativos. 
 
 
 
2.7 Ductilidad de curvatura 
 
En el cap 1 se definió a la ductilidad como la capacidad de la estructura o sus componentes, para 
deformarse más allá del límite elástico, sin excesivo deterioro de resistencia o degradación de 
rigidez. Las deformaciones inelásticas, así como el daño estructural de un determinado miembro 
estructural ante los efectos sísmicos, se pueden medir por medio del estudio de las articulaciones 
plásticas, su rotación y longitud en que se presenta la fluencia. Conviene relacionar los giros o 
rotaciones plásticas  que causan los momentos flexionantes por unidad de longitud, debido a que 
la fluencia ocurre gradualmente en un tramo del elemento, y no de forma concentrada en una 
sección transversal. De esta manera conviene definir la ductilidad de curvatura en función de las 
rotaciones plásticas que ocurren en una longitud equivalente, a saber: 

y

m

φ
φ

µφ =  

 
donde φm es la curvatura máxima capaz de desarrollarse, y φ y es la curvatura de fluencia, la cual 
se presenta en el instante en que la sección transversal de interés inicia su fluencia por flexión. 
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2.8 Demandas de ductilidad local, µL
 
Para cuantificar la amplitud de las deformaciones inelásticas que se llegan a presentar en los 
diferentes miembros estructurales (vigas y columnas), como resultado de los análisis paso a paso 
no-lineales, se utiliza el concepto de demanda de ductilidad local que se calcula con la siguiente 
expresión: 
 

1max +=
+

==
y

p

y

yp

y
L φ

φ
φ

φφ
φ

φ
µ  

donde: 
 

Lµ  : Factor de ductilidad local 

p

p
p l

θ
φ =   : Curvatura plástica 

 
EI
M y

y =φ   : Curvatura de fluencia 

pθ  : Rotación plástica 

pl  : Longitud equivalente de articulación plástica 
My : Momento flexionante de fluencia 
E   : Módulo de elasticidad del acero 
I    : Momento de inercia de la sección transversal 
 
 
 
2.9 Longitud de articulación plástica, lp
 
En el análisis plástico, el concepto de articulación plástica es muy importante para definir el 
mecanismo de colapso de un edificio, entendiendo a éste como aquel estado del comportamiento 
sismorresistente en que se presenta una distribución importante de fluencias, tal que la estructura 
puede disipar la energía que le transmite el movimiento del suelo, ante la ocurrencia de un evento 
sísmico. Una articulación plástica es la zona de cualquier elemento estructural en que se alcanza 
la fluencia, por la presencia de esfuerzos superiores al límite elástico del material; llega a 
presentar rotaciones o giros considerablemente mayores a los de otras secciones del mismo 
elemento. Como consecuencia, dicha articulación plástica se forma en las zonas de momento 
flexionante máximo, situación a partir de la cual se tiene una redistribución de esfuerzos hacia las 
zonas menos cargadas. 
 
El desarrollo de la fluencia tiene lugar en cierta longitud adyacente a la sección de esfuerzos 
máximos, la cual puede considerarse como una fracción del claro de la viga, teniendo en cuenta 
que el mecanismo de colapso deseado es el de tipo viga, a saber: 
 

jllp =  
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El factor de longitud de la articulación plástica “j” depende de la forma de la sección transversal 
y de la condición de carga, variando entre 1/10 y 1/3 del claro libre de la viga de interés. En un 
perfil I de patín ancho, la longitud de articulación plástica se extiende sobre l/8 (Salmon, 1996). 
Un valor de uso práctico para esta longitud es igual a un peralte del elemento. 
 
 
 
2.10 Requisitos para el diseño de estructuras metálicas, según las NTC-

Metálicas del RCDF-04 y las normas AISC-LRFD-05 
 
Se presentan, a manera de resumen, los requisitos reglamentarios para el diseño de estructuras 
metálicas según las NTC-Metálicas del RCDF-04, y el AISC-LRFD-05. Ambos códigos utilizan 
un procedimiento de diseño similar, basado en el criterio de resistencia última con factores de 
carga y de reducción de resistencia. Para los casos en estudio se utilizaron secciones tipo cajón 
para columnas, y secciones I para vigas, por lo que solo se discutirá lo referente a dichas 
secciones en este resumen. 
 
 
2.10.1 Tipos de secciones 
 
Con base en la sección 2.3 de las normas NTC-Metálicas, “Relaciones ancho-grueso”, se 
establece una clasificación de secciones, como se muestra en la tabla 2.2, las cuales se identifican 
según su comportamiento ante los estados límite de resistencia, como pueden ser: el 
sostenimiento del momento plástico, la capacidad de rotación, el desarrollo del momento al inicio 
del flujo plástico, o el pandeo local en alguno de los elementos de la sección. 
 
En la tabla 2.3 se encuentran asentados los límites para identificar las secciones a partir de las 
relaciones ancho-grueso así como el tipo de diseño en el cual se pueden utilizar. 
 
El AISC-LRFD-05 sigue un procedimiento de diseño similar al de las NTC-Metálicas. Las 
secciones son clasificadas en función de la posibilidad del pandeo local en alguno de sus 
elementos, definiendo solamente dos tipos de secciones, de una manera más simple y concisa. La 
tabla 2.4 muestra las características y valores dados por el LRFD (tabla B.4.1), en la que 
adicionalmente se indica el tipo de esfuerzo que puede regir el diseño. 
 
 
2.10.2 Vigas 
 
En este estudio solo se trabaja con secciones tipo 1 ó 2 de acuerdo a la NTC-Metálicas, por la 
razón de que se analizan marcos resistentes a momento flexionante. Una explicación más amplia 
se expone en el cap 3, en el que se presentan todos los criterios de estructuración empleados. Por 
tal motivo, solo se describe la parte de las Normas que corresponde con las secciones empleadas. 
 
El diseño de vigas metálicas, según las NTC-Metálicas, se encuentra especificado en la sección 
3.3, donde se mencionan los siguientes estados límite de falla: 
 

 Formación de un mecanismo con articulaciones plásticas 
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 Agotamiento de la resistencia a la flexión en la sección crítica, en miembros que no 
admiten redistribución de momentos 

 Iniciación del flujo plástico en la sección crítica 
 Pandeo local del patín comprimido 
 Pandeo local del alma, producido por flexión 
 Plastificación del alma por cortante 
 Pandeo local del alma por cortante 
 Tensión diagonal en el alma 
 Pandeo lateral por flexotorsión 
 Flexión y fuerza cortante combinados 
 Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales 
 Fatiga 

 
Además, en el diseño se deben revisar los estados límite de servicio por deformaciones y 
vibraciones excesivas. 
 
 
 
2.10.2.1 Diseño por flexión 
 
Las NTC-Metálicas especifican (sección 3.3.2) que para el diseño de vigas se debe considerar si 
el elemento está soportado lateralmente o no. 
 
 

 Miembros soportados lateralmente (L ≤ Lu), secciones tipo 1 ó 2: 
 

MR = FR Z Fy = FR MP ≤ (1.5 My)              (NTC-Metálicas, ec 3.19) 
 
donde: 
L    : Distancia entre puntos del patín comprimido de una viga, que se encuentran soportados 

lateralmente 
Lu  : Longitud máxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar 

todavía el momento plástico MP
MR   : Momento resistente a la flexión 
FR     : Factor de reducción por resistencia = 0.9 
Z      : Módulo de sección plástico 
MP   : Momento resistente plástico 
LP   : Longitud máxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar 

todavía el momento plástico MP, y conservarlo durante las rotaciones necesarias para la 
formación del mecanismo de colapso. Para secciones I se calcula como: 
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10.0760.12              (NTC-Metálicas, ec 3.33) 

 
M1 : Menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente 
ry   : Radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia 
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 Miembros no soportados lateralmente (L>Lu), secciones tipo 1 ó 2: 
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28.0115.1   (NTC-Metálicas, ec 3.22) 

Si Pu MM
3
2

≤                (NTC-Metálicas, ec 3.23) ⇒ uRR MFM =

 
Mu,  es el momento resistente nominal de la sección, cuando el pandeo lateral se inicia en el 
intervalo elástico, y es igual a: 
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ππππ      (NTC-Metálicas, ec 3.24) 

 
 
En las expresiones anteriores aparecen las siguientes constantes: 
 
Iy  Momento de inercia con respecto del eje de simetría del plano del alma 
t    Espesor del patín comprimido 
L   Separación entre puntos del patín comprimido fijos lateralmente 
J y Ca   Constantes de torsión de Saint Venant y por alabeo de la sección 
C   Está dado por los siguientes valores 
 
 

C = 0.60 + 0.40 M1 / M2 Para tramos que se flexionan en curvatura simple 
C = 0.60 - 0.40 M1 / M2 Pero no menor que 0.4, para tramos que se flexionan en 

curvatura doble 
 

C = 1.0 
Cuando el momento flexionante en cualquier sección dentro 
del tramo no soportado lateralmente es mayor que M2, o 
cuando el patín no está soportado lateralmente de manera 
efectiva en uno de los extremos del tramo 

 
M1 y M2 son el menor y el mayor de los momentos flexionantes en los extremos del tramo en 
estudio, respectivamente. 
 
Lu   es la longitud máxima no soportada lateralmente para la que el miembro pueda desarrollar 
todavía el momento plástico Mp no se exige capacidad de rotación. 
 
Lr   es la longitud que separa los intervalos de aplicación de las ecuaciones 3.22 y 3.23 (la 
ecuación 3.22 es válida para L ≤ Lr y la ecuación 3.23 para L > Lr) 
 
Lu  y Lr  se calculan con las siguientes expresiones (miembros de sección transversal  I): 
 

2112
u

a

u
u X

GJ
EC

X
L ++=

π              (NTC-Metálicas, ec 3.25) 

 

 



                                                                                         CAPÍTULO 2. CRITERIOS DE ANÁLISIS Y DISEÑO 26 

2112
r

a

r
r X

GJ
EC

X
L ++=

π              (NTC-Metálicas, ec 3.26) 

 
donde: 
 

r
y

ay
u X

I
C

GJ
ZF

CX 220.3293.4 ==  

 

y

ay
r I

C
GJ
ZF

CX
3
4

=  

 
 
Por lo que respecta al cálculo de la resistencia a flexión, según el AISC-LRFD-05, será la menor 
de lo que resulte de las siguientes revisiones: 
 

 Fluencia 
 Pandeo torsional lateral 
 Pandeo local en el patín 
 Pandeo local en el alma 

 
Las revisiones por pandeo local, tanto del alma como del patín, se refieren a secciones no 
compactas, cuando dicho fenómeno puede tener lugar. Por tanto no se tratan, debido a que solo se 
usaron secciones compactas (tipo 1 ó 2), para el desarrollo de este trabajo. 
 
Así, la resistencia nominal a flexión para secciones I compactas doblemente simétricas esta dada 
por el menor valor de los estados límite siguientes: 
 
Fluencia 
 
Para miembros compactos, lateralmente restringidos  (Lb ≤  Lp) 
 

ypn ZFMM ==             (LRFD, F2-1) 
 
Lb : Longitud lateral no restringida 
Lp : Límite de longitud lateral no restringida, para el desarrollo completo de la capacidad plástica; 
       para secciones  I  es igual a: 
 

y
yp F

Er.L 761=             (LRFD, F2-5) 

 
 
Pandeo torsional-lateral 
 
Si  el estado límite por pandeo torsional-lateral no aplica pb LL ≤
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Si ,  rbp LLL ≤≤ ( ) p
pr

pb
xyppbn M

LL
LL

SF.MMCM ≤
⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛

−

−
−−= 70       (LRFD, F2-2) 

 
Si ,               (LRFD, F2-3) rb LL > pxcrn MSFM ≤=
 
 

2

0
2

2

07801 ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=

ts

b

x

c

ts

b

b
cr r

L
hS

J
.

r
L

EC
F

π
         (LRFD, F2-4) 

 
2

0

0

70
76611

70
951 ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
++=

Jc
hS

E
F.

.
hS

Jc
F.

Er.L xy

xy
tsr        (LRFD, F2-6) 

 
donde  
 

x

wy
ts S

CI
r =2  

 
para secciones I doblemente simétricas, c = 1 
 
h0 Distancia entre los centroides de los patines 
Sx Módulo de sección elástico tomado alrededor del eje x 
para secciones I doblemente simétricas con patines rectangulares 
 

4

2
0hI

C y
w =  

obteniendo: 
 

 
x

y
ts S

hI
r

2
02 =  

rts puede tomarse de manera aproximada y conservadoramente como el radio de giro del patín a 
compresión mas un sexto del alma: 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
+

=

ff

w

f
ts

tb
ht

b
r

6
1112

 

 
Cb Factor de modificación de pandeo torsional lateral de diagramas de momento no uniforme 

cuando ambos extremos del tramo no soportado son contraventeados. 
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03
34352

512
.R

MMMM.
M.

C m
CBAmax

max
b ≤

+++
=         (LRFD, F1-1) 

donde:  
 
Mmax, MA, MB, MC son los valores absolutos de los momentos máximos, y a ¼, ½ y ¾ del claro 

respectivamente. Cb toma el valor de 1.0 para elementos en voladizo. 
Rm Parámetro de monosimetría de la sección transversal igual a 1.0 para elementos 

doblemente simétricos. 
 
 
2.10.2.2 Diseño por fuerza cortante 
 
Según las NTC-Metálicas, la resistencia a fuerza cortante de una viga de eje recto y sección 
transversal constante, está dada por la siguiente expresión: 
 

RNR FVV =  
donde: 
 
FR = 0.90 
VN  se obtiene de la siguiente manera 
 

a)  Si   
yF

Ek.
t
h 980≤  ,  VN = 0.66 Fy Aa           (NTC-Metálicas, ec 3.39) 

 
 
En este caso, el alma falla por cortante en el intervalo de endurecimiento por deformación. 
 

b)  Si   
yy F

Ek.
t
h

F
Ek. 121980 ≤<  ,  a

y
N A

t
h

kEF.
V

650
=           (NTC-Metálicas, ec 3.40) 

 
En este caso, el alma falla por plastificación del alma por cortante. 
 
 

c)  Si   
yy F

Ek.
t
h

F
Ek. 401121 ≤<  , se consideran dos casos: 

 
 Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

 

a
y

N A
th

kEF.
V

650
=               (NTC-Metálicas, ec 3. 41) 

 
 Estado límite de falla por tensión diagonal: 
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( ) ( ) a
yy

N A
ha
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kEF.
V

⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

+
+⎟

⎟

⎠

⎞

⎜
⎜

⎝

⎛

+
−=

22 1

500

1

87001
650

         (NTC-Metálicas, ec 3. 42) 

 

d)  Si   
t
h

F
Ek.

y

<401  , se consideran dos casos: 

 
 Estado límite de iniciación del pandeo del alma: 

 

( ) aN A
th

Ek.V 2

9050
=                (NTC-Metálicas, ec 3.43) 

 
 Estado límite de falla por tensión diagonal: 

 

( ) ( ) ( ) a
y

N A
ha

F.
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.
th

Ek.V
⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩
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⎧
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⎟

⎠

⎞

⎜
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⎝

⎛

+
−=

222
1

500

1

870019050           (NTC-Metálicas, ec 3.44) 

 
Aa es el área del alma; igual al producto de su grueso, t, por el peralte total de la sección. 
h peralte del alma 
t grueso del alma 
a separación entre atiesadotes transversales 
k coeficiente sin dimensiones que se calcula con la expresión: 
 

( )2

55
ha

k +=                (NTC-Metálicas, ec 3.45) 

k   se toma igual a 5 cuando la relación a/h es mayor que 3 ó (260/(h/t))², y cuando no se emplean 
atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260. 
 
Según el AISC-LRFD-05, la capacidad al cortante para almas atiesadas o no atiesadas, de 
acuerdo con los estados límites de fluencia por cortante o de pandeo por cortante es: 
 

vwyn CAF.V 60=            (LRFD, G2-1) 
 
Para almas de secciones  I, cajón y canales, se calcula de acuerdo a las expresiones siguientes: 
 
 

Si  
y

v

w F
Ek

.
t
h 101≤     ⇒ 01.Cv =       (LRFD, G2-3) 
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Si  
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Si  
y

v

w F
Ek
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t
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y
w

v
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t
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Ek.
C 2
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⎞
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⎝

⎛
=      (LRFD, G2-5) 

 
2.10.2.3 Requisitos de marcos dúctiles 
 
Según el RCDF-04 y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Construcción de 
Estructuras Metálicas (NTC-Metálicas), las estructuras diseñadas para factores de 
comportamiento sísmico Q = 3 ó 4 deben cumplir con las especificaciones para marcos dúctiles, 
además de satisfacer los requisitos generales. Es importante comentar acerca de este tema, dado 
que algunos casos analizados en este trabajo fueron diseñados con Q= 4. 
 
Miembros en flexión: 
 
Se considera que un miembro tiene comportamiento básicamente en flexión, cuando la carga 
axial última que actúa sobre él es menor que el 10 por ciento de la carga axial de fluencia ( Pu < 
0.10 Py, donde Py = AFy). Estos miembros deben cumplir con los siguientes requisitos 
geométricos, según el inciso 6.1.2.1 de las NTC-Metálicas: 
 

1. Todos los elementos deben ser de sección transversal  I  ó rectangular hueca. 
2. El claro libre de las vigas no será menor de cinco veces el peralte de su sección 

transversal, ni el ancho de sus patines mayor que el ancho del patín o el peralte del alma 
de la columna con la que se conecten. 

3. El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de las columnas en más de 
un décimo de la dimensión transversal de la columna, normal a la viga. 

4. Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, y por consecuencia deberán 
cumplir con lo dispuesto para dichas secciones. 

5. Las secciones transversales deben tener dos ejes de simetría, cuando se utilicen 
cubreplacas en los patines para aumentar la resistencia, deben conservarse los dos ejes de 
simetría. 

6. Si las vigas están formadas por placas soldadas, la soldadura entre almas y patines debe 
ser continua en toda la longitud de la viga. 

7. Cuando se empleen vigas de resistencia variable, el momento resistente no será nunca 
menor que la cuarta parte del momento resistente máximo que se tendrá en los extremos. 

8. Deben evitarse agujeros en zonas de formación de articulaciones plásticas. 
9. En estructuras atornilladas o remachadas, los agujeros necesarios en la parte a tensión se 

punzonarán a un diámetro menor y luego, con un taladro o escarificador, se agrandarán. 
10. No se permitirá la formación de articulaciones plásticas en zonas donde se haya reducido 

el área de los patines, cuando Fu<1.5Fy. 
11. En zonas de articulaciones plásticas no se permitirá ningún tipo de empalmes. 
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Miembros en cortante: 
 
En elementos que trabajan principalmente en flexión, el diseño se realizará de manera que se 
eviten fallas por cortante antes de que se formen las articulaciones plásticas asociadas con el 
mecanismo de colapso. Como opción, el dimensionamiento por cortante se puede hacer como se 
ha descrito en incisos anteriores, pero considerando un factor de reducción de resistencia de 0.7 
en lugar de 0.9. 
 
 
2.10.3 Columnas 
 
2.10.3.1 Diseño por flexocompresión 
 
Se presentan en seguida los requisitos de las NTC-Metálicas, relativos a elementos sujetos a 
flexocompresión, en los que la carga axial última es mayor al 10 por ciento de la carga axial de 
fluencia (Pu>0.10Py, donde Py = AFy).  
 
Se acepta que los elementos mecánicos últimos de diseño se obtengan por medio de un análisis 
estructural de primer orden, basado en la geometría inicial de la estructura, o con un análisis de 
segundo orden, en donde se tomen en cuenta, como mínimo, los incrementos de las fuerzas 
internas producidas por las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada. En el caso 
que se opte por realizar análisis de primer orden, se dan recomendaciones para calcular factores 
de amplificación de momentos en columnas para considerar, de manera indirecta, dichos efectos 
de segundo orden (P-∆). 
 
Los estados límite de falla a considerar en el diseño de miembros flexocomprimidos son los 
siguientes: 
 

1. Pandeo de conjunto de un entrepiso, bajo carga vertical. 
2. Pandeo individual de una o más columnas, bajo carga vertical. 
3. Inestabilidad de conjunto de un entrepiso, bajo cargas verticales y horizontales 

combinadas. 
4. Falla individual de una o más columnas, bajo cargas verticales y horizontales combinadas, 

por inestabilidad o porque se agote la resistencia de alguna de sus secciones extremas. 
5. Pandeo local. 
6. Estado límite de servicio por desplazamientos horizontales. 

 
 

 Dimensionamiento de columnas que forman parte de estructuras regulares 
 
Según las NTC-Metálicas, el diseño de columnas implica la revisión de una fórmula de 
interacción para cada una de las secciones transversales de los extremos, así como también para 
la columna completa. 
 
Revisión de las secciones de los extremos: 
 
a) Secciones tipo 1 ó 2 
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01
800800 .

MF
M.

MF
M.

PF
P

pyR

uoy

pxR

uox

yR

u ≤++              (NTC-Metálicas, ec 3.52) 

 
Pu, Muox y Muoy son la fuerza axial y los momentos flexionantes factorizados para diseño. 
 
Mpx = ZxFy y Mpy = ZyFy son los momentos plásticos resistentes nominales de la sección 
transversal. 
 
Py = At Fy es la fuerza axial nominal que, si actuara por sí sola, ocasionaría la plastificación de 
una columna corta cuyas secciones transversales tienen un área At. 
 
además, se tiene que comprobar que se cumpla la condición: 
 

01.
MF

M
MF

M

pyR

uoy

pxR

uox ≤+               (NTC-Metálicas, ec 3.53) 

 
 
Revisión de la columna completa: 
 
a) Secciones tipo 1 ó 2 
 

01.
MF

M
M
M

R
P

pyR

*
uoy

m

*
uox

c

u ≤++               (NTC-Metálicas, ec 3.56) 

 
Pu, M*uox y M*uoy son la fuerza axial y los momentos flexionantes factorizados para diseño. 
FR = 0.9 
Mm  es el momento resistente de diseño; para flexión alrededor del eje x. 
Rc    es la resistencia de diseño a compresión, la cual depende de la relación de esbeltez de la  
        columna, a saber: 
 

( ) RtyRtnnn

y
c FAFFA

F
R ≤

−+
= 122 15.01 λ

              (NTC-Metálicas, ec 3.3) 

 
λ parámetro de esbeltez, se calcula con K=1.0 y vale: 

E
F

r
KL y

2π
λ =                   (NTC-Metálicas, ec 3.4) 

 
n coeficiente adimensional que para secciones rectangulares huecas hechas de cuatro placas 

vale 1.4 
 
El AISC-LRFD-05 propone el siguiente criterio de diseño para columnas: 
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La resistencia nominal a compresión axial, Pn, depende de la relación de esbeltez KL/r, siendo su 
valor crítico la relación más grande de las dos direcciones; para secciones compactas o no 
compactas, caso de pandeo bajo flexión, se calcula de la siguiente manera: 
 

crgn FAP =              (LRFD, E3-1) 
 
el esfuerzo de pandeo por flexión se determina como: 
 

a).- Cuando 
yF

E.
r

KL 714≤   ó   ye F.F 440≥

 

y
F
F

cr F.F e

y

⎥
⎥
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⎤

⎢
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⎡
= 6580             (LRFD, E3-2) 

 

b).- Cuando 
yF

E.
r

KL 714>   ó  ye F.F 440<  

 
ecr F.F 8770=              (LRFD, E3-3) 

 
Fe.:  Esfuerzo crítico de pandeo elástico y se determina como sigue: 
 

2
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⎟
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=

r
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EFe
π              (LRFD, E3-4) 

 
Al diseñar ante el efecto combinado de flexión y carga axial: 
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Pr :  Carga axial de compresión factorizada 
Pc :  Pc=φcPn, Resistencia nominal a compresión 
φc :  Factor de reducción de resistencia para miembros a compresión = 0.90 
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Mrx :  Momento flexionante factorizado actuando alrededor del eje x; incluye efectos de segundo 
orden 

Mry :  Momento flexionante factorizado actuando alrededor del eje y; incluye efectos de segundo 
orden 

Mrx : Mcx=φbMnx, Momento resistente nominal alrededor del eje x 
Mry : Mcy=φbMny, Momento resistente nominal alrededor del eje y 
φb :  Factor de reducción deresistencia para miembros en flexión = 0.90 
 
 
2.10.3.2 Requisitos de marcos dúctiles 
 
Como se comentó anteriormente, según las NTC-Metálicas del RCDF-04, las estructuras 
diseñadas para un factor de comportamiento sísmico Q = 3 ó 4 debe cumplir con las 
especificaciones para marcos dúctiles, además de satisfacer los requisitos generales. Esta parte se 
presenta porque en este trabajo se analizan y diseñan estructuras para el factor de 
comportamiento sísmico Q=4, además del caso para Q = 2.  
 
Requisitos geométricos 
 

1. Si la sección transversal es rectangular hueca, la relación de la mayor a la menor de sus 
dimensiones exteriores no debe exceder de 2.0, y la dimensión menor será de 20cm ó 
más. 

2. Si la sección transversal es  H, el ancho de los patines no será mayor que el peralte total, 
la relación peralte a ancho del patín no excederá de 1.5, y el ancho de los patines será de 
20cm  ó más. 

3. La relación de esbeltez máxima de la columna no excederá de 60. 
 
 
Resistencia mínima en flexión 
 
Esta resistencia debe satisfacer la ec 5.15 del inciso 5.8.10 de las NTC-Metálicas, a saber: 
 

01.
M
M

*
pv

*
pc >

∑

∑
                (NTC-Metálicas, ec 5.15) 

 
∑M*

pc : Suma de los momentos en las dos columnas que concurren a la junta y puede tomarse: 
 

∑ ⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −=∑

c

uc
ycc

*
pc A

PFZM  

 
∑M*

pv : Suma de los momentos de la viga o vigas que concurren a la junta y puede tomarse: 
 

( )∑ +=∑ vpvy
*
pv MMR.M 11  

 
Mv : Momento adicional que se obtiene multiplicando la fuerza cortante de la articulación 

plástica por la distancia de ésta al eje de la columna. 
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Como alternativa se propone diseñar las columnas de la manera expuesta en incisos anteriores, 
pero utilizando un factor de reducción de resistencia de 0.7 en lugar de 0.9. 
 
Requisitos para fuerza cortante 
 
Los elementos flexocomprimidos no deben fallar prematuramente por cortante. Para ello la fuerza 
cortante de diseño se obtendrá del equilibrio de las resistencias a flexión del miembro, 
considerando su longitud igual a la altura libre y suponiendo que en los extremos actúan 
momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los momentos máximos resistentes de las 
columnas en el plano en estudio, que valen Zc ( Fyc – fa ), según la ec 5.8.5 de las NTC-Metálicas. 
 
Como alternativa se propone diseñar las columnas de la manera expuesta en incisos anteriores, 
pero utilizando un factor de reducción de resistencia de 0.7 en lugar de 0.9. 
 
 
2.10.4 Conexiones 
 
Se deben satisfacer las recomendaciones de la sección 5.8 de las NTC-Metálicas del RCDF-04. 
Esto es, se debe garantizar que la resistencia de la conexión de cada viga sea suficiente para 
transmitir 1.25 veces los elementos mecánicos de diseño que haya en su extremo, sin que se 
exceda la menor de las cantidades siguientes: 
 

 La resistencia a flexión de la viga. 
 El momento requerido para inducir en el tablero del alma de la columna una fuerza 

cortante igual a 0.8 Fy dc tc;  Fy  es el esfuerzo de fluencia del acero de la columna, dc  es 
su peralte total, y  tc  es el espesor del alma. 

 
En conexiones viga-columna se debe satisfacer lo siguiente: 
 

 Los patines de la viga deben estar soldados a tope, con soldaduras de penetración 
completa, a los patines de la columna; el alma de la viga debe estar conectada a la 
columna, o a una placa vertical soldada a ella, por medio de soldaduras que sean capaces 
de resistir, como mínimo el 50 por ciento de la parte del momento plástico de la viga que 
corresponde al alma. 

 El módulo de sección plástico de los patines de la viga es mayor al 70 por ciento del 
módulo de sección plástico de la sección completa. 

 Los patines de la viga deben estar soldados a tope, con soldaduras de penetración 
completa, a los patines de la columna. 

 El alma de la viga debe estar conectada a la columna por medio de una conexión que 
transmita la fuerza cortante total. 

 La fuerza cortante en la viga se transmite a la columna por medio de soldadura adicional. 
 Si la conexión se realiza de manera diferente a lo anterior, se deberá demostrar por 

medios experimentales que se está cumpliendo con la resistencia requerida. 
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Tabla 2.1.- Distorsiones permisibles de entrepiso para la condición de colapso 
 

Sistema estructural Distorsión 
Marcos dúctiles de concreto reforzado (Q = 3 ó 4) 0.030 
Marcos dúctiles de acero (Q = 3 ó 4) 0.030 
Marcos de acero o concreto con ductilidad limitada (Q =1 ó 2) 0.015 
Losas planas sin muros o contravientos 0.015 
Marcos de acero con contravientos excéntricos 0.020 
Marcos de acero o concreto con contravientos concéntricos 0.015 
Muros combinados con marcos dúctiles de concreto ( Q = 3) 0.015 
Muros combinados con marcos de concreto con ductilidad limitada (Q = 1 ó 
2) 

0.010 

Muros diafragma 0.006 
Muros de carga de mampostería confinada de piezas macizas con refuerzo 
horizontal o malla 

0.005 

Muros de carga de mampostería confinada con piezas macizas; mampostería 
de piezas huecas confinada y reforzada con malla 

0.004 

Muros de carga de mampostería de piezas huecas con refuerzo interior 0.002 
Muros de carga de mampostería que no cumplan con las especificaciones para 
mampostería confinada ni para mampostería reforzada interiormente 

0.0015 

 
 

Tabla 2.2 Tipos de secciones según las NTC-Metálicas del RCDF-04 
 
Tipo Características Estado límite de resistencia 

 
 
 
1 

Secciones para diseño plástico. Pueden alcanzar el 
momento plástico y conservarlo durante las rotaciones 
necesarias para la redistribución de momentos. Sus 
patines deben estar conectados al alma o almas en 
forma continua; si está sometida a flexión debe tener un 
eje de simetría en el plano de carga; si trabaja en 
compresión axial o flexocompresión debe tener dos ejes 
de simetría. 

Desarrollo del momento 
plástico en vigas y del 
momento plástico reducido por 
compresión en barras 
flexocomprimidas, con 
capacidad de rotación 
suficiente para satisfacer las 
suposiciones del análisis 
plástico. 

 
 
2 

Secciones compactas. Pueden alcanzar el momento 
plástico, pero no tienen capacidad de rotación bajo 
momento constante. En flexión deben tener un eje de 
simetría en el plano de carga, a menos que en el análisis 
se incluyan los efectos producidos por la asimetría. 

Igual que las tipo 1, pero sin 
requisitos de capacidad de 
rotación. 

 
3 

Secciones no compactas. Pueden alcanzar el momento 
correspondiente a la iniciación del flujo plástico. 

Desarrollo del momento 
correspondiente a la iniciación 
del flujo plástico en vigas, o 
del momento reducido en 
columnas. 

 
4 

Secciones esbeltas. Tienen como límite de resistencia el 
pandeo local de alguno de los elementos planos que la 
componen. 

Pandeo local de alguno de los 
elementos planos que las 
componen. 
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Tabla 2.3 Valores máximos admisibles de relaciones ancho/grueso según las NTC-Metálicas del 
RCDF-04 

 
 CLASIFICACIÓN DE LAS SECCIONES 

Descripción del elemento TIPO 1 
 

(Diseño plástico y diseño 
sísmico con Q=3 ó 4) 

TIPO 2 
Compactas 

(Diseño plástico y diseño 
sísmico con Q ≤2 

TIPO 3 
(No compactas) 

Alas de ángulos sencillos y de 
ángulos dobles con 
separadores, en compresión; 
elementos comprimidos 
soportados en uno solo de los 
bordes longitudinales. 

 
 

---------- 

 
 

---------- 

 
 

yF
E.450  

Atiesadores de trabes 
armadas, soportadas a lo largo 
de un solo borde longitudinal. 

 
---------- 

 
---------- 

 

yF
E.560  

Almas de secciones T ---------- 
yF

E.380  
yF

E.770  

Patines de secciones I, H ó T 
en flexión. 
 

 

yF
E.320  

 

yF
E.380  

 

yF
E.580  

Patines de secciones I, H, en 
compresión pura, placas que 
sobresalen de miembros 
comprimidos (1). 

 

yF
E.580  

 

yF
E.580  

 

yF
E.580  

Patines de canales 
---------- ---------- 

yF
E.580  

Patines de secciones en cajón 
laminadas o soldadas, en 
flexión; cubreplacas entre 
líneas de remaches, tornillos o 
soldaduras. Atiesadores 
soportados en sus dos bordes 
paralelos a la fuerza. 

 
 

yF
E.121  

 

 
 

yF
E.121  

 

 
 

yF
E.471  

 

Almas de secciones I, H y 
placas de secciones en cajón, 
en compresión pura (1). 

 

yF
E.471  

 

yF
E.471  

 

yF
E.471  

 
Almas en flexión. 
 

 

yF
E.412  

 

yF
E.713  

 

yF
E.605  

 
 
Almas flexocomprimidas (2). 
 

 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−

y

u

y P
P.F

E. 411452  

 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−

y

u

y P
P.F

E. 601753  

 

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−

y

u

y P
P.F

E. 740165  

Secciones circulares huecas 
en compresión axial (3). 

 
yF/E.0650  

 
yF/E.0900  

 
yF/E.1150  

Secciones circulares huecas 
en flexión.  

 
yF/E.0450  

 
yF/E.0710  

 
yF/E.3090  

(1) En miembros sometidos a compresión axial no existe la distinción basada en capacidad de rotación, por lo que 
los límites de almas y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mismos para las secciones tipo 1 a3. 

(2) P  es la fuerza axial de diseño (kg). u
(3) Ver sección 2.3.5. 
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Tabla 2.4 Límites de relaciones ancho/espesor según el AISC-LRFD-05 
 

Límite de las relaciones 
ancho-espesor 

  

C
as

o Descripción del 
elemento 

R
el

ac
ió

n 
an

ch
o-

es
pe

so
r 

λp 
(compacta) 

λr 
(no compacta) 

Ejemplo 

1 Flexión en patines de 
perfiles I roladas y 
canales 
 
 
 

b/t 
yF

E.380  
yF

E.01  

 
2 Flexión en patines de 

perfiles I con uno o 
dos ejes de simetría, 
secciones armadas 
 
 
 

b/t 
yF

E.380  
[ ] [ ]b,a

L
c

F
Ek.950  

 
3 Compresión uniforme 

en patines de perfiles 
I roladas, placas 
proyectando desde la 
sección I rolada; alas 
salientes de un par de 
ángulos en contacto 
continuo y patines de 
canales 

b/t NA 
yF

E.560  

 

4 Compresión uniforme 
en patines de 
secciones I armadas y 
placas o ala de angulo 
proyectados desde la 
sección I armada 

b/t NA 
[ ]a

y
c

F
Ek.640  

 
5 Compresión uniforme 

en alas de ángulos, 
ángulos dobles con 
separadores, 
cualquier otro 
elemento no atiesado 

b/t NA 
yF

E.450  

 

6 Flexión en alas de 
angulos 
 
 
 

b/t 
yF

E.540  
yF

E.910  

 
7 Flexión en patines de 

perfiles T 
 
 
 

b/t 
yF

E.380  
yF

E.01  

 

El
em

en
to

s n
o 

at
ie

sa
do

s 

8 Compresión uniforme 
en almas de perfiles T 
 
 
 

d/t NA 
yF

E.750  
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Tabla 2.4 (Continuación).-Límites de relaciones ancho/espesor según el AISC-LRFD-05 
 

9 Flexión en almas de 
perfiles I con dos ejes 
de simetría y canales 
 
 
 

h/tw yF
E.763  

yF
E.705  

 
10 Compresión uniforme 

en almas de perfiles I 
con dos ejes de 
simetria 
 
 

h/tw NA 
yF

E.491  

 
11 Flexión en almas de 

secciones con un solo 
eje de simetría 

hc/tw r

y

p

yp

c

.
M
M

.

F
E

h
h

λ≤

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−

2

090540
yF

E.705  

 
12 Compresión uniforme 

en patines de 
secciones 
rectangulares en 
cajón o secciones 
estructurales huecas 
de espesor uniforme 
sujetos a flexión o 
compresión; 
cubreplacas en 
patines y placas 
diafragmas entre 
lineas de sujetadores 
o soldadura 

b/t 
yF

E.121  
yF

E.401  

 

13 Flexión en almas de 
secciones de acero 
estructural huecas 
 
 

h/t 
yF

E.422  
yF

E.705  

 
14 Compresión uniforme 

en cualquier otro 
elemento atiesado b/t NA 

yF
E.491  

 

El
em

en
to

s a
tie

sa
do

s 

15 Secciones circulares 
huecas 
En compresión 
uniforme 
En flexión 

 
D/t 
 
D/t 
 

 
NA 

 
0.07E/Fy

 

 
0.11E/Fy

 
0.31E/Fy

  
 
[a] kc= 4/√(h/tw), pero no deberá ser tomado menor que 0.35 ni mayor que 0.76 para propósitos de cálculo. (ver casos 
2 y 4). 
[b] FL= 0.7Fy para flexión alrededor del eje menor, flexión alrededor del eje mayor de almas esbeltas de miembros 
armados I, y flexión alrededor del eje mayor de secciones I armadas compactas o no compactas con Sxt/Sxc≥0.7: 
FL=FySxt/Sxc≥0.5Fy para flexión alrededor del eje mayor de secciones I armadas compactas o no compactas con 
Sxt/Sxc<0.7, (ver caso 2). 
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       Columna débil-Viga fuerte    Columna fuerte- Viga débil 
 

Fig 2.1a Tipos de mecanismos de falla de colapso de estructuras 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Articulaciones plásticas en columnas   Articulaciones plásticas en vigas 
 

Fig 2.1b Tipos de mecanismos de articulaciones plásticas de estructuras 
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Fig 2.2 Tipos de zonas sísmicas, NTC-Sismo del RCDF-04 
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Zona I (lomas): Ts entre 0 y 0.5 s    Zona II (transición): Ts entre 0.5 y 1.0 s   
Zona IIIa (compresible): Ts entre 1.0 y 1.5 s   Zona IIIb (compresible): Ts entre 1.5 y 2.5 s   
Zona IIIc (compresible): Ts entre 2.5 y 3.25 s  Zona IIId (compresible): Ts mayor de 3.25 s   
 

 
Fig 2.3 Curvas de isoperiodos (iguales periodos) dominantes del movimiento del sitio (Ts), NTC-

Sismo del RCDF-04 
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Fig 2.4 Espectros de diseño de acuerdo al Cuerpo Principal para Q= 1, 2 y 4 en la zona sísmica 

IIIb según las NTC-Sismo del RCDF-04 
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Fig 2.5 Espectros de diseño de acuerdo al Apéndice A para Q= 1, 2 y 4 en un sitio con periodo 

dominante del terreno Ts= 2 s de acuerdo a las NTC-Sismo del RCDF-04 
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m

u(t)  

k 

p(t)  

c  

 

fD (t) fS (t) 

fI (t)p(t) 

c 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

      Sistema de un grado de libertad    Diagrama de cuerpo libre 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
           Rigidez no lineal    Amortiguamiento no lineal 
 

Fig 2.6 Parámetros representativos del análisis paso a paso 

V 

M = V*h + P*∆ 

h 

m 

W=P 

∆ 

u(t) u(t + ∆t) 
u 

∆u(t) 

∆fS (t) 

fS (u) 
rigidez 

tangencial 

fD (t) 

fD (t + ∆t) 

amortiguamiento 
tangencial 

∆fD (t) 

∆ů(t) 

ů(t + ∆t) ů(t) 

fD (ů) 

fS (t + ∆t) 

fS (t) 

ů 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig 2.7 Efectos P-∆ 
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Capítulo 3 
 
 
CÁLCULO DE RESPUESTAS ELÁSTICAS Y DISEÑOS 
 
 
 
3.1 Introducción 
 
Se presenta en este capítulo el cálculo de las respuestas elásticas, así como el diseño estructural 
general de los modelos propuestos; se estructuran los edificios en estudio, proponiendo geometría 
y secciones, y se determinan las propiedades dinámicas que definen el comportamiento elástico 
ante los requerimientos sísmicos reglamentarios. Con base en los diseños de todos los casos de 
edificios de este estudio, en el siguiente capítulo se obtendrán las respuestas inelásticas, resultado 
de los análisis dinámicos paso a paso. 
 
 
3.1.1 Descripción de las estructuras 
 
Tal como se comentó en el cap 1, se estudia el comportamiento dinámico de dos edificios de 9 y 
25 niveles, para las condiciones de diseño Q =  2 y 4, γp ≤ 0.002 y 0.004 para condiciones de 
servicio y γp ≤ 0.015 y 0.30 para condiciones de colapso, de acuerdo con los requerimientos del 
Apéndice A de la NTC-Sismo del RCDF-04 respectivamente. Los edificios tienen las siguientes 
características: 
 

 El sistema sismorresistente es a base de marcos de acero estructural (A-36), para ambas 
direcciones. 
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 Los marcos están constituidos por trabes de sección “I”, y columnas de sección cajón 
cuadradas. Para las trabes se tomaron perfiles laminados cuando fue aplicable, o bien 
secciones armadas por tres placas soldadas. 

 La planta tipo para todos los edificios es cuadrada con dimensiones de 24m por lado. Tiene 
tres claros de 8m en ambas direcciones X y Y (ver fig 3.1). Se incluyen dos ejes de trabes 
secundarias en la dirección X, para distribuir la carga de la losa de manera más uniforme. 

 La altura de entrepisos tipo es 3.50m, excepto el entrepiso de planta baja, que tiene 4.50m. La 
fig 3.2 muestra de manera esquemática las elevaciones respectivas de cada modelo, según el 
número de niveles. 

 El sistema de piso está formado por lámina losacero con firme de concreto y malla 
electrosoldada, con un espesor total de 15cm. 

  
 
 
 
3.2 Análisis sísmicos elásticos para diseño 
 
Se presenta el desarrollo numérico del cálculo de las respuestas elásticas, de cada uno de los 
edificios de interés, para fines de diseño. El procedimiento utilizado corresponde con la secuencia 
usual en proyectos estructurales de este tipo; consiste básicamente en establecer los criterios de 
análisis y de estructuración, determinar las cargas gravitacionales, realizar los análisis 
estructurales con algún programa de computadora confiable, y diseñar los elementos de acuerdo 
con las normas vigentes de diseño. Se utiliza el programa ETABS-6, que es una herramienta muy 
útil para el proceso de análisis y diseño estructural de construcciones tipo edificios. 
 
 
3.2.1 Consideraciones generales para análisis y diseño 
 

 Las estructuras son clasificadas dentro del grupo “B”, uso para oficinas. 
 La ubicación de los edificios es en la zona compresible IIIb del D. F., con un periodo 

dominante del terreno Ts=2 s, según las NTC-Sismo del RCDF-04. 
 Se toman en cuenta explícitamente los efectos de sitio de acuerdo al Apéndice A de la NTC-

Sismo; en aquellos aspectos que no son cubiertos por el Apéndice A, son aplicables las 
disposiciones del Cuerpo Principal de la Norma. 

 Se elaboran análisis sísmicos de tipo dinámico modal espectral, con la ayuda del programa de 
computadora ETABS-6, con base en las disposiciones especificadas en las NTC-Sismo del 
RCDF-04. 

 Se revisa que en todos los casos se considere un valor de cortante basal dinámico mínimo V0 
igual o mayor que aminW0, con respecto del obtenido al aplicar un análisis con la ordenada 
espectral correspondiente al periodo fundamental de cada estructura, ya que en caso contrario, 
se incrementarán todas las fuerzas de diseño en una proporción tal que Vo iguale a ese valor. 

 Se revisan las condiciones de regularidad estructural conforme a las NTC-Sismo; se verifica 
que se cumplan todas las condiciones especificadas, y de no ser así, el valor del factor de 
reducción Q´ elegido para el diseño debe disminuirse entre el 90 y 70 por ciento de su valor 
nominal, dependiendo de cuantos requisitos de regularidad no se cumplan. De los dos 
edificios analizados, sólo el de 25 niveles no cumple con la condición de la relación altura a 
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dimensión menor de la base, la cual excede el límite de 2.5; dicho edificio fue considerado 
como irregular, aplicandole un factor del 90 por ciento. 

 Los factores de comportamiento sísmico elegidos corresponden a dos valores admitidos por 
las NTC-Sismo, esto es: Q= 2 y 4. Cada edificio se analiza tomando en cuenta dichos factores 
en el diseño. 

 La revisión de la seguridad ante el estado límite de servicio, deformaciones laterales, se 
realiza para satisfacer las condiciones de los dos límites permisibles, según el Apéndice A de 
las NTC-Sismo del RCDF-04, a saber: γp ≤ 0.002 y γp ≤ 0.004, donde γ es la relación entre el 
desplazamiento horizontal relativo y la altura de entrepiso. El límite inferior especifica que 
los elementos no-estructurales estarán ligados a la estructura, y el límite γp ≤ 0.004, es para 
cuando aquellos están desligados. Independientemente del límite utilizado, los 
desplazamientos laterales calculados con el espectro de diseño reducido por Q´ deben estar 
afectados por el factor Q´R/7. 

 La revisión de la seguridad ante el estado límite de colapso, deformaciones laterales, se 
realiza para satisfacer las condiciones de los dos estados límites permisibles γp≤ 0.015 para 
Q=2 y γp≤ 0.30 para Q=4; los desplazamientos laterales calculado con el espectro de diseño 
reducido por Q´ deben estar afectados por el factor QR. 

 Así, se analizan y diseñan los dos edificios (9 y 25 niveles) para los factores de 
comportamiento sísmico Q = 2 y 4, así como también para las dos condiciones límite de 
desplazamientos horizontales de servicio y de colapso; esto es, se tiene un total de ocho 8 
casos estudiados. 

 Los análisis sísmicos, para fines de diseño, son del tipo modal espectral, más los efectos de 
las cargas gravitacionales, los efectos de segundo orden, y el comportamiento tridimensional 
general. 

 
 
3.2.2 Análisis de cargas gravitacionales 
 
Se muestra a continuación el cálculo de las cargas muertas y vivas de cada nivel tipo, sin incluir 
el peso propio de la estructura metálica; éste se calcula con la ayuda del programa de 
computadora. 
 
 
a) Azotea 
 
Cargas muertas (kg/m²): 
 
 Impermeabilizante ..............................................................................   10   
 Enladrillado y entortado ..................................................................... 100   
 Relleno de tezontle (hpromedio =10cm) ............................................... 120   
 Losacero con firme de concreto ......................................................... 220   
 Carga muerta adicional (RCDF-04) ...................................................   40   
 Plafond de yeso ..................................................................................   30   
 Instalaciones .......................................................................................   30   

          550 kg/m² 
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Carga viva  (azotea con pendiente < 5%): 
 
 Carga viva máxima ............................................................................ 100 kg/m² 
 Carga viva instantánea .......................................................................   70 kg/m² 

 
 
b) Piso tipo 
 
Cargas muertas (kg/m²): 
 
 Loseta cerámica .................................................................................   30   
 Losacero con firme de concreto ......................................................... 220   
 Firme de mortero (e=3cm) .................................................................   65   
 Carga muerta adicional (RCDF-04) ...................................................   40   
 Plafond de yeso ..................................................................................   30   
 Muros divisorios de tablarroca ...........................................................   40   
 Instalaciones .......................................................................................   15   

                     440 kg/m² 
 
 
Carga viva  (uso de oficinas): 
 
 Carga viva máxima ................................................................ .............. 250 kg/m² 
 Carga viva instantánea .......................................................................... 180 kg/m² 

 
 
La siguiente tabla muestra el resumen de cargas gravitacionales uniformemente repartidas en toda 
el área de cada planta. Para el análisis sísmico se toma la carga correspondiente a W CM+CVinst. 
 
 

Nivel Carga muerta 
(kg/m²) 

Carga viva máx. 
(kg/m²) 

Carga viva  inst.
(kg/m²) 

W CM+CVmáx
(kg/m²) 

W CM+CVinst
(kg/m²) 

Azotea 550 100 70 650 620 
Tipo 440 250 180 690 620 

 
 
3.2.3 Características del programa de computadora ETABS-6 
 
Es un programa para el análisis tridimensional de estructuras tipo edificios con trabes, columnas, 
muros, losas y diagonales. Algunas de las características principales se indican a continuación, a 
saber: 
 

 Sirve para el análisis estructural tridimensional lineal y no-lineal, estático y dinámico, de 
estructuras tipo edificios. La no-linealidad se incluye sólo en el comportamiento supuesto en 
los elementos tipo disipadores. 

 La estructura se modela como un ensamble de marcos verticales y/o muros de cortante, 
interconectados por las losas, las cuales pueden suponerse rígidas en su plano. 
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 Con los muros se pueden hacer modelaciones bi y tridimensionales, como en el caso de cubos 
de elevadores, o configuraciones con huecos. La modelación de muros se realiza con  
elementos panel que consisten en elementos finitos isoparamétricos, los cuales tienen la 
propiedad de dar continuidad con cualquier elemento viga o columna que se encuentre en su 
plano.  

 Los diafragmas rígidos de piso pueden utilizarse de forma parcial en la planta para inducir el 
efecto de huecos o mezanines. 

 Es posible modelar elementos estructurales articulados o semicontinuos en sus extremos. 
 Se pueden incluir las dimensiones finitas de los nudos, incluyendo para ello una zona rígida 

en cada nudo viga-columna. Los resultados de elementos mecánicos en trabes y columnas que 
tienen nudos rígidos y por tanto continuidad, están dados en los paños extremos de los nudos, 
con lo que es posible obtener, de esta manera, los valores para diseño. 

 Se incluyen los efectos P-∆. Las deformaciones de los diferentes tipos estructurales incluyen 
efectos por flexión, cortante y axial. 

 Se pueden definir los grados de libertad por piso que se desee investigar, ya sea traslación en 
dos direcciones o torsión, así como una combinación entre ellos. 

 El análisis modal espectral se basa en el método de superposición según la técnica de la 
Combinación Cuadrática Completa. La estructura puede ser excitada en dos direcciones 
horizontales diferentes con el mismo espectro, o diferente, así como también en la dirección 
vertical. 

 El programa acepta tres condiciones de carga vertical (I, II, III); tres laterales estáticas (A, B y 
C); y tres dinámicas (D1, D2, D3). Las condiciones D1 y D2 son laterales dinámicas y la D3 
es dinámica vertical. 

 Los archivos de salida incluyen información sobre: 
 Periodos de vibración y frecuencias, así como factores de participación modal 
 Desplazamientos estáticos y dinámicos de cada piso 
 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso (drifts) 
 Fuerzas cortantes de entrepiso 
 Elementos mecánicos en el extremo de cada miembro estructural (en vigas, además, a 

cada cuarto del claro) 
 Los resultados de las diversas condiciones de carga pueden combinarse entre sí por medio de 

factores de carga individuales, según lo especificado por los códigos. 
 
 
3.2.4 Modelado de las estructuras 
 
Para llevar a cabo el adecuado modelado de las estructuras, se requiere crear un archivo de datos 
en el que se incluya, de manera ordenada, la información de la geometría en planta y en elevación 
del edificio por estudiar, los diferentes tipos de cargas y su forma de aplicación, etc. En este 
trabajo fue creado un archivo de datos para cada uno de los modelos analizados, tomando como 
base los siguientes bloques: 
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 Datos de control general 
 Datos de piso 
 Datos de propiedades de materiales 
 Datos de propiedades geométricas de las secciones transversales 
 Datos de la generación y ubicación de los elementos estructurales 

(Las figs 3.3 y 3.4 muestran el modelo matemático tipo en planta y elevación, 
respectivamente, con la numeración de líneas de columnas y trabes, para fines del análisis 
estructural por cargas sísmicas y gravitacionales de cada edificio de este trabajo) 

 Datos de localización de marcos diferentes 
 Datos de cargas laterales estáticas 
 Datos del análisis dinámico modal espectral 
 Datos de combinaciones de cargas 

 
 
 
3.3 Respuestas elásticas y diseño 
 
 
3.3.1 Criterios generales 
 
El cálculo de las respuestas elásticas de cada modelo analizado representa un proceso cíclico; 
para llegar a obtener la respuesta mejor estimada de la estructura, se procede por tanteos el 
proporcionamiento de los tamaños de las secciones transversales de las trabes y columnas, hasta 
que se satisfaga primero, el estado límite de servicio (desplazamientos horizontales), y 
posteriormente se cumpla con los requisitos de resistencia. En este trabajo, después de ser 
diseñado cada caso de edificio, se obtuvieron las respuestas sísmicas correspondientes. Así, el 
procedimiento de diseño consistió en: 
 
 Plantear de inicio que se tienen perfiles metálicos de secciones compactas, de tal manera que 

no rijan las condiciones de pandeo local, y así propiciar el desarrollo de máxima ductilidad a 
nivel local y global. 

 Mantener trabes de peralte similar, pero no menor, que la dimensión de la columna. Con esto 
se pretende asignar rigidez adecuada a las trabes, de tal manera que se genere el efecto de 
marco, obligando a las columnas a flexionarse en doble curvatura, lo que se verificó 
observando el diagrama de momentos flexionantes de las columnas. 

 Los espesores de placas de las secciones transversales de las columnas se consideraron 
iguales, para lograr igual rigidez y resistencia lateral para ambas direcciones ortogonales. 

 Los espesores de los patines de las secciones transversales de las trabes son del orden del 
doble de los espesores del alma. 

 Los espesores de patines de las secciones transversales de las trabes son similares a los de las 
placas de las columnas; se pretende no tener diferencias muy grandes que, desde el punto de 
vista de soldadura, pudiera complicar la conexión. 

 Se dimensionan las vigas y columnas de tal forma que los cocientes de acciones últimas entre 
resistencias no varían demasiado con respecto de la unidad; esto es, se diseñó para hacer 
trabajar a cada elemento estructural a su máxima capacidad, previendo que en los análisis 
sísmicos inelásticos posteriores, se tuviese a los elementos estructurales trabajando al límite. 
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El procedimiento consistió en verificar, primeramente, que las relaciones máximas de 
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso cumplieran con los valores 
permisibles γp ≤ 0.002 y 0.004 para la condición de servicio, y para la condición de colapso 
γp≤0.015 y 0.030. 
 
Después de proporcionar la rigidez lateral adecuada para satisfacer los estados límite de servicio 
y colapso (desplazamientos horizontales), se revisó el estado límite de falla (resistencias), 
incrementando los tamaños de las secciones cuando fue requerido. Esta necesidad de incrementar 
los tamaños de las secciones transversales, por razones de resistencia, se presentó en los casos 
diseñado para el factor de comportamiento sísmico Q=2, quedando entonces dichas estructuras 
un tanto sobradas por rigidez.  
 
 
3.3.2 Periodos de vibración 
 
Las tablas 3.1 y 3.2 muestran los periodos fundamentales de vibración (traslación y torsión) de 
cada uno de los edificios (9 y 25 niveles) y diseños con Q = 2 y 4, para los dos límites de 
distorsiones angulares permisibles de entrepiso de servicio (γp ≤ 0.002 y 0.004) y de colapso (γp≤ 
0.015 y 0.030), respectivamente. Además, a fin de tener una mayor visión sobre los resultados 
obtenidos, considerando que se tiene un total de ocho casos analizados, se presentan gráficas que 
resumen los periodos de vibración del modo fundamental de traslación en cada dirección; las figs 
3.5 y 3.6 muestran la variación del periodo del primer modo en función del número de niveles, de 
acuerdo con cada límite de distorsión angular de entrepiso de la condición de servicio (γp ≤ 0.002 
y 0.004) respectivamente; adicionalmente se incluye en la gráfica 3.6 los periodos de las 
estructuras originales (Q=2 y γp≤ 0.004) y de las modificadas para cumplir con la relación de 
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para la condición de colapso. Los 
resultados presentados indican la variación de este tipo de propiedad dinámica, según que las 
estructuras van teniendo un mayor número de niveles, dependiendo de los parámetros de diseño 
(Q y γ). 
 
Las figuras 3.7 y 3.8 muestran la ubicación de los periodos fundamentales de vibración de las 
estructuras analizadas en los espectros de diseño para Q=2 y 4, tanto del Cuerpo Principal como 
para el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04. 
 
Las figs 3.9 a 3.11 muestran en planta la deformada tipo del primer modo de vibración de las 
direcciones X, Y y torsión, respectivamente, independientemente del número de niveles de cada 
edificio. 
 
 
3.3.3 Relaciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de 

entrepiso, ∆ri/hi
 
3.3.3.1 Condiciones de servicio 
 
Las figs 3.12 a 3.15 tienen la variación de este tipo de respuesta para cada edificio diseñado con 
Q= 2 y 4, y ambos valores de desplazamiento horizontal permisible (γp ≤ 0.002 y 0.004), según 
los requerimientos del Apéndice A de las NTC-Sismo. Para cada caso de diseño se acepta una 
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tolerancia de más menos cinco por ciento sobre los valores permisibles, para admitir que los 
desplazamientos máximos en condiciones de servicio sean adecuados. Las observaciones 
obtenidas con base en este tipo de respuesta son similares a las ya descritas en los periodos de 
vibración. 
 
Adicionalmente, en las mismas figuras, se grafica la distorsión angular permisible (γp ≤ 0.006 y  
0.012) especificados por el Cuerpo Principal de las mismas NTC-Sismo, para fines de 
comparación; se observa que las respuestas obtenidas con el Apéndice A y con el Cuerpo 
Principal exceden ligeramente el límite permitido. Cabe aclarar que los valores reportados ya 
están multiplicados por el correspondiente valor de Q´R/7 para el caso del Apéndice A, y por Q 
para el Cuerpo Principal, según se especifica en las NTC-Sismo del RCDF-04. 
 
3.3.3.2 Condiciones de colapso 
 
De manera similar, las figs 3.16 a 3.19 muestran como varían en elevación las relaciones  
desplazamiento horizontal relativo entre la altura de entrepiso para la condición de colapso, de 
acuerdo con los requisitos del Apéndice A de la NTC-Sismo del RCDF-04, para Q= 2 y γp≤ 0.015 
y para Q=4 y γp≤ 0.030. Para cada caso de diseño se acepta una tolerancia de más menos el cinco 
por ciento. 
 
Al diseñar ante el límite permisible de colapso γp≤ 0.015 y Q=2, hubo necesidad de aumentar los 
tamaños de las secciones transversales de las trabes para el edificio de 9 niveles; mientras que 
para el edificio de 25 niveles se incrementaron los tamaños de trabes y columnas, con respecto de 
la propuesta de la condición de servicio. En ambos casos de edificios de 9 y 25 niveles, la 
condición permisible de servicio fue γp≤ 0.004. 
 
Las estructuras diseñadas para Q=4 están por debajo del límite permisible de colapso γp≤ 0.030, 
independientemente del límite permisible de la distorsión angular de entrepiso de servicio (γp ≤ 
0.002 y 0.004); los valores graficados ya estan multiplicados por el correspondiente valor de Q y 
de sobrerresistencia (R) como lo especifica el Apéndice A en la NTC-Sismo del RCDF-04. 
 
En los análisis de los edificios, para ambas condiciones de diseño (servicio y de colapso), se 
procuró que no se excedieran los límites impuestos para la condición de colapso; para el diseño 
de la condición de servicio se procedió de forma menos estricta, debido a que los sismos son de 
menor intensidad. Ante la condición de colapso se asumió que se está poniendo en mayor riesgo 
la estabilidad de la estructura. 
 
 
3.3.4 Desplazamientos horizontales máximos totales 
 
3.3.4.1 Condiciones de servicio 
 
Las figs 3.20 a 3.23 presentan los desplazamientos horizontales máximos para cada uno de los 
edificios de interés en este trabajo, diseños para Q = 2 y 4, y ambas condiciones de distorsión 
angular permisible de entrepiso de la condición de servicio (γp ≤ 0.002 y 0.004), de acuerdo con 
el Apéndice A y Cuerpo Principal (γp ≤ 0.006 y 0.012) de las NTC-Sismo. 
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En este tipo de gráficas se aprecia un patrón de comportamiento similar a lo observado con los 
periodos de vibración, y con las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de 
entrepiso. 
 
La configuración tipo de cada edificio, independientemente de la forma de diseño, es similar al de 
una viga de cortante, lo cual concuerda con el comportamiento de este tipo de estructuras con 
base en marcos de flexión. 
 
3.3.4.2 Condiciones de colapso 
 
Las figs 3.24 a 3.27 muestran de manera similar la variación de los desplazamientos horizontales 
máximos totales para la condición de colapso, de acuerdo con el Apéndice A de la NTC-Sismo 
del RCDF-04, según los diseños para Q= 2 y 4, y γp ≤ 0.002 y 0.004. De igual manera que para 
los desplazamientos laterales máximos de la condición de servicio, se observa un 
comportamiento como viga de cortante. 
 
 
3.3.5 Fuerzas cortantes de entrepiso y revisión del cortante basal dinámico 
 
Las figs 3.28 a 3.31 tienen la variación de las fuerzas cortantes de entrepiso para cada edificio de 
este trabajo, según los diseños para Q = 2 y 4, y ambas condiciones de distorsión angular de 
entrepiso de servicio (γp ≤ 0.002 y 0.004), según el Apéndice A y el Cuerpo Principal (γp ≤ 0.006 
y 0.012) de las NTC-Sismo. Este tipo de respuesta aumenta a medida de que el factor de 
comportamiento sísmico disminuye, y viceversa; las diferencias entre γp ≤ 0.002 y 0.004, para un 
mismo valor de Q, son relativamente pequeñas. 
Los resultados mostrados, así como el resto de las respuestas reportadas, incluyendo los 
elementos mecánicos últimos para diseño, ya se encuentran ajustados de tal forma que el cortante 
basal dinámico (VOD) satisfaga el límite especificado por las NTC-Sismo del RCDF-04. Esta 
revisión implicó cumplir con la siguiente desigualdad: 
 

0minD0
WaV ≥   para el Apéndice A 

donde: 
W0 : Peso total del edificio 
amin : Resistencia mínima de diseño, igual a 0.05 cuando Ts ≥ 1 s 
 

y   
'Q

aW8.0
V 0

D0
≥  para el Cuerpo Principal 

donde: 
a : Ordenada espectral correspondiente al periodo fundamental del edificio en la dirección 

  de análisis 
Q’ : Factor reductivo que propone el código para reducir las fuerzas sísmicas, dependiente 

  del periodo fundamental de la estructura y del factor de comportamiento sísmico Q. 
 
Esta fue una revisión que se incluyó dentro del proceso de diseño sísmico de este estudio; 
únicamente en el edificio de 25 niveles fue necesario hacer correcciones, debido a que no se 
cumplía una condición de regularidad. 
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3.3.6 Elementos mecánicos últimos de diseño 
 
Las figs 3.32 a 3.35 muestran y comparan, los elementos mecánicos últimos (momentos 
flexionantes y fuerzas cortantes) en las trabes del marco del eje “B” de los edificios estudiados, 
después de haber diseñado para los casos de Q=2 y 4 con γp ≤ 0.002 y 0.004. Las figs 3.36 a 3.39 
muestran lo mismo, pero para las columnas (momentos flexionantes, fuerzas axiales y fuerzas 
cortantes). El marco del eje “B” (ver fig 3.1) se considera representativo del comportamiento 
global de las estructuras analizadas. 
 
Estos elementos mecánicos últimos son el resultado de la combinación crítica de cargas, después 
de considerar el 100 por ciento de los efectos sísmicos en una dirección, más el 30 por ciento en 
la dirección perpendicular, además de los de las cargas gravitacionales. Las observaciones más 
importantes se mencionan a continuación: 

 Los elementos mecánicos últimos de trabes de la condición de diseño γp ≤ 0.002 tienden a 
ser ligeramente mayores que los del diseño con γp ≤ 0.004, independientemente del valor 
de Q utilizado; para las columnas se presenta un patrón de comportamiento similar. 

 En las columnas de los entrepisos inferiores del edificio de 25 niveles, rige la carga axial; 
las columnas centrales tienen mayores momentos y menores cargas axiales, y en las 
extremas es al contrario, debido a la influencia del momento de volteo originado por los 
efectos sísmicos. 

 A medida que el valor de Q tiende a la unidad, independientemente del límite permisible 
de las distorsiones angulares de entrepiso de servicio y de colapso, los elementos 
mecánicos últimos de vigas y columnas obligan a diseños más robustos, como era de 
esperarse. 

 
 
3.3.7 Diseño de elementos estructurales 
 
La etapa de dimensionamiento estructural de las secciones transversales propuestas de trabes y 
columnas, fue realizada con el método de resistencia última, utilizando factores de carga y 
resistencia, tal como lo especifican las NTC-Metálicas del RCDF-04. Para optimizar el proceso 
cíclico de diseño, se utilizó el postprocesador STEELER que incluye el programa ETABS-6, para 
el proporcionamiento de estructuras metálicas; con base en esta herramienta es posible 
determinar, para cada elemento estructural, el cociente de acciones máximas entre resistencias, 
ante la combinación más desfavorable de cargas especificadas.  
 
Con el STEELER se pueden aplicar varios reglamentos de diseño, a saber: 
 
AISC-ASD  (Esfuerzos permisibles, según el AISC) 
UBC-94  (Código Uniforme para Edificios) 
AISC-Plastic-89 (Diseño plástico, según el AISC) 
AISC-LRFD-05 (Factores de carga y resistencia, según el AISC) 
CISC-89  (Reglamento Canadiense para diseño por estados límite) 
 
Para fines de este trabajo, solo se aplican las especificaciones del AISC-LRFD-05, con la ayuda 
del postprocesador de diseño descrito anteriormente. Dichas especificaciones son prácticamente 
iguales a las de las NTC-Metálicas del RCDF-04 
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Las figs 3.40 a 3.43 muestran y comparan los cocientes de acción última entre resistencia en 
flexión (Mu/φMn), para el extremo más esforzado de las vigas del eje “B” de cada edificio, según 
las condiciones de diseño γp ≤ 0.002 y 0.004, para Q = 2 y 4; en dichas figuras se presenta 
también la relación acción última entre resistencia, para el extremo más esforzado de las 
columnas ante los efectos de flexocompresión biaxial (Pu/φPn+Mux/φMnx+Muy/φMny). 
  
Como se comentó previamente, las especificaciones del AISC-LRFD-05 son similares a las de las 
NTC-Metálicas, pero para comprobar y garantizar los resultados obtenidos con el programa de 
computadora, también se efectúan paso a paso algunos diseños, por medio de la aplicación de las 
expresiones que definen la resistencia de las secciones propuestas, tanto por las NTC-Metálicas 
como por el AISC-LRFD-05. 
 
Con los siguientes cálculos se pretende comprobar: 
 
 La veracidad de los resultados obtenidos con el STEELER, al aplicar las especificaciones 

AISC-LRFD-05. 
 La similitud de resultados, después de aplicar las especificaciones AISC-LRFD-05 y las 

correspondientes al RCDF-04 en sus Normas Técnicas (NTC-Metálicas). 
 
 
3.3.7.1 Diseño de vigas tipo 
 
Diseño según AISC (LRFD-05) 
 
Eje B, viga 12 (fig 3.3), nivel N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y γp ≤ 0.002. 
 

tw

bf

Elementos mecánicos últimos y propiedades del material 
 

tfMu = 10 318 169 kg-cm  Acero A-36 
      = 103.18 t-m   Fy = 2530 kg/cm² = 36 ksi 
Vu = 32 404 kg   E = 2 039 000 kg/cm² = 29 000 ksi 
      = 32.404 t    G = 784 615 kg/cm² = 11 160 ksi 
     Fr = 703 kg/cm² = 10 ksi 
 
 
Propiedades geométricas 
 
h = 62.8 cm = 24.72 in A = 276.19 cm² = 42.81 in² Ix = 189 518cm4       Iy = 16 3
            = 4 553.20 in4  =  391
tw = 1.65 cm = 0.65 in  J = 550.5 cm4 = 13.2 in4 Sx = 6 035.6 cm³      Sy = 994
             = 368.3 in³               =  60
bf = 32.8 cm = 12.91 in        Cw = 14 695 954 cm6   Zx = 6 807 cm³       Zy = 1 52
        = 54 726.2 in6        = 415.7 in³              = 93.3
tf = 2.77 cm = 1.1 in                  rx  = 26.2 cm           ry  = 7.6
              = 10.3 in    = 3.0
 
 

 

h

12 cm4

.91 in4

.7 cm³ 
.7 in³ 
9 cm³ 
 in³ 

9 cm 
 in 
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Revisión como sección compacta 
 
Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; revisión de las relaciones de 
aspecto, según la tabla B4.1 del AISC (LRFD-05): 
 
 Patines 

 

78.10
36

29000
38.092.5

)1.1(2
91.12

t2

b

f

f =<<==       ∴ BIEN 

        
 Alma 

 

71.106
36

29000
76.370.34

65.0
54.22

t
h

w

=<<==       ∴ BIEN 

 
Se comprueba que la sección es compacta. 
 
 
Cálculo de la resistencia por flexión 
 
 Fluencia en el plano de flexión: 

 
Mn = Mp = Fy Z             (AISC-LRFD, F2-1) 
 
Mp = Fy Zx = (36 ksi) (415.36 in³) = 14 953.0 kips-in 
 
∴φbMn = 0.9 (14 953.0) = 13 457.7 kips-in = 15 498 520 kg-cm = 154.98 t-m 
 
 
 Pandeo torsional lateral: 

 

x

0y

ts S2

hI
r =  =3.58 in             (AISC-LRFD, F1-9) 

 

y
yp F

E
r76.1L =  = 151.14 in           (AISC-LRFD, F2-5) 

 
2

0xy

0xy
tsr Jc

hS

E

F7.0
76.611

hS
Jc

F7.0
E

r95.1L ++=  = 518.27 in      (AISC-LRFD, F2-6) 

 
La longitud libre no soportada de la viga en estudio es Lb = 740 cm = 291.34 in 
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Por tanto, Lp < Lb < Lr, tal que la resistencia a flexión está dada por la siguiente expresión: 
 

( ) p
pr

pb
xyppbn M

LL
LL

SFMMCM ≤
⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛

−

−
−−= 7.0         (AISC-LRFD, F2-2) 

 
Donde el momento plástico Mp es: 
 

 Mp = 14 953.0 kips-in 
 
Además, Cb se determina según: 
 

0.3R
M3M4M3M5.2

M5.12
C

m
CBAmáx

máx
b

≤
+++

=            (AISC-LRFD, F1-1) 

 
donde Mmáx, MA, MB, y MC son los valores absolutos de los momentos flexionantes máximo, a ¼, 
½ y ¾ del claro, respectivamente, y cuyo valor es el mostrado en la siguiente tabla, después de 
revisar el diagrama de momentos flexionantes de la viga de interés, y Rm es un parámetro de no-
simetría de la sección . 
 

Mmáx MA MB MC
10 318 169 4 809 874 104 361 5110 325 
8169.98* 4 046.74* 901.17* 3 806.35* 

    *Valores en kips-in 
 
Al sustituir en la ec F1-1, se llega a un valor de Cb = 2.30 
 
Así, conocidos los parámetros anteriores, se obtiene un valor de momento resistente nominal de 
Mn = 29 464.98 kips-in; después de aplicar el factor de reducción de resistencia φb: 
 
φb Mn = 0.9 x 29 464.98 = 26 518.4 kips-in  > φb Mp = 0.9 x 14 953 kips-in = 13 457.7 kips-in 
 
Por tanto, el momento resistente a la flexión, tomando en cuenta los efectos del pandeo torsional 
lateral, será de 13 457.7 kips-in = 155.19 t-m, mayor que el momento flexionante último de 
diseño; esto es, la sección transversal propuesta tiene suficiente resistencia a la flexión. 
 
 
Relación  acción última entre resistencia ( flexión) 
 
Mu/φbMn = 10.318 (tn-m)/15.505 (tn-m) = 0.665 
 
Según el STEELER (fig 3.40), el valor de la relación anterior es 0.665, mismo resultado al 
obtenido después de aplicar directamente las ecuaciones del AISC-LRFD-05. 
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Cálculo de la resistencia por cortante 
 
Para el cálculo de la resistencia a cortante conviene verificar el rango de la relación de aspecto 
que guarda el alma, con lo que se puede predecir la posible falla, ya sea por plastificación, 
pandeo, o tensión diagonal. 
 
Aw = Área del alma = 103.6 cm² = 16.06 in² 
 
Si se asume que no se emplean atiesadores, para verificar la resistencia, entonces kv=5, tal que: 
 

8.69
F

Ek
1.10.38

65.0
72.24

t
h

y

v

w

=≤==    Cv = 1.0      (AISC-LRFD, G2-3) 

 
Vn = 0.6 Fy Aw Cv              (AISC-LRFD, G2-1) 
 
∴ φVn = 0.9 (0.6) (36) (16.06) = 312.2 kips = 141.74 t >>  Vu = 32.4 ton 
 
Por tanto, se acepta la sección transversal propuesta por cortante. 
 
Relación  acción última entre resistencia ( cortante) 
 
Vu/φVn = 71.4 (tn)/ 312.2 (tn) = 0.228  
 
Este valor es idéntico al obtenido con el STEELER. 
 
 
 
Diseño según NTC-Metálicas (RCDF-04)
 twViga B12 (fig 3.3), nivel N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y γp ≤ 0.002. 

bf

h

 
tfElementos mecánicos últimos y propiedades del material 

 
Mu = 10 318 169 kg-cm  Acero (ASTM - A-36) 
      = 103.18 t-m   Fy = 2530 kg/cm²  
Vu = 32 404 kg   E = 2 040 000 kg/cm²  
      = 32.404 t    G = 784 000 kg/cm²  
 
Propiedades geométricas 
 
h = 62.8 cm   A = 276.19 cm²  Ix = 189 518cm4   Iy = 16 312 cm4

tw = 1.65 cm  J = 550.5 cm4    Sx = 6 035.6 cm³  Sy = 994.7 cm³ 
bf = 32.8 cm  Cw = 14 695 954 cm6  Zx = 6 807 cm³  Zy = 1 529 cm³ 
tf = 2.77 cm =      rx  = 26.2 cm    ry  = 7.69 cm 
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Revisión como sección compacta 
 
Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; revisión de las relaciones de 
aspecto, según la tabla 2.1 de las NTC-Metálicas: 
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Como Q=2, se comprueba que la sección es tipo 2. 
 
 
Cálculo de la resistencia por flexión 
 
Se debe determinar si la viga es un miembro soportado lateralmente o no. Se debe calcular la 
longitud no soportada lateralmente “Lu”, para que el miembro pueda desarrollar todo el momento 
plástico, y comparar con la longitud libre existente. 
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u
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π               (NTC-Metálicas, ec 3.25) 
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C.X 22032934 ==                (NTC-Metálicas ec 3.27) 

 
El valor del parámetro  C depende del comportamiento de la viga en lo que a curvatura del 
miembro se refiere; está dado por las siguientes expresiones: 
 
C = 0.60 + 0.40 M1/M2 Para tramos que se flexionan en curvatura simple. 
C = 0.60 - 0.40 M1/M2 Pero no menor de 0.40 para tramos que se flexionan en curvatura 

doble. 
C = 1.0 Cuando el momento flexionante en cualquier sección transversal 

dentro del tramo no soportado lateralmente es mayor que M2, o 
cuando el patín no está soportado lateralmente de manera efectiva 
en uno de los extremos del tramo. 

 
M1 y M2 son respectivamente el menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo en 
estudio, tomados en valor absoluto. La viga en estudio se flexiona en curvatura doble, dado que 
rige la condición de carga que incluye sismo; como M1= 10 318 169 kg-cm y M2 = 8 038 518 kg-
cm, entonces: 

 



                                                           CAPÍTULO 3. CÁLCULO DE RESPUESTAS ELÁSTICAS Y DISEÑOS 60 

C = 0.60 –0.4 (8 038 518 / 10 318 169) = 0.288 < 0.4   C = 0.4 
 
Al sustituir valores se llega a que: 
 
Xu = 2.06   
Lu =  582.4 cm 
La longitud libre de la viga sin arriostrar es  L = 730cm  >  Lu, por lo que se considera que el 
miembro no cumple con la condición, y su resistencia se debe calcular considerando el estado 
límite de resistencia por pandeo torsional-lateral, según se especifica en la sección 3.3.2.2 de las 
NTC-Metálicas; se debe determinar si la longitud no soportada “L” produce pandeo torsional en 
el rango elástico o en el inelástico, lo cual se revisa comparando “L” contra “Lr”, calculada como 
sigue: 
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Después de sustituir los valores correspondientes, se obtiene que: 
 
Xr = 0.64 
 
Lr = 1 529.4 cm 
 
La longitud no soportada de la viga  “L” es menor que “Lr”, lo que indica que el pandeo se 
origina en el rango inelástico; entonces, la resistencia a flexión se calcula con la ec 3.3.7 de las 
NTC-Metálicas, a saber: 
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Mu = 60 370 569 kg-cm = 603 .705 t-m 
 
Mp = ZFy = (6 807) (2530) = 17 221 710 kg-cm = 172.2 t-m 
 
Dado que Mu > (2/3) Mp , entonces: 
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115.1              (NTC-Metálicas, ec 3.31) 

 
MR = 163.99 t-m > FR Mp = 154.99 t-m  ∴ MR = FR Mp = 154.99 t-m  
 
Por tanto, el momento resistente es mayor que el último de diseño. 
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Relación  acción última entre resistencia ( flexión) 
 
Mu/φMn = 103.18 / 154.99 = 0.665 
 
Según el STEELER (ver fig 3.40), el valor anterior es 0.665, igual al determinado después de la 
aplicación directa de las ecuaciones de resistencia. 
 
 
Cálculo de la resistencia por cortante 
 
Para calcular la resistencia a cortante, conviene verificar el rango de la relación de aspecto que 
guarda el alma, con lo cual se puede predecir la posible falla, ya sea por plastificación, pandeo, o 
tensión diagonal. 
 
Aa = Área del alma = 103 cm²  
 
h / tw = 62.8 / 1.65 = 38.06 
 

Si   
yw F

Ek.
t
h 980≤    Vn = 0.66 Fy Aa                (NTC-Metálicas, ec 3.39) 

donde: 

( )2

55

h
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k +=                 (NTC-Metálicas, ec 3.45) 

a = Separación de atiesadores transversales 
k = Igual a 5 cuando la relación a/h es mayor que 3 ó [260/(h/t)]², y cuando no se emplean 
       atiesadores. 
 
Si se asume que no se emplean atiesadores, para verificar la resistencia, se toma un valor de k=5, 
tal que: 
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Vn = 0.66 (2530) (103) = 171 989 kg = 171.9 t 
 
∴   φVn = 0.9 (171.9) = 154.8 t >>  Vu = 32.4 t 
 
Por tanto, la sección transversal propuesta no presenta problemas por cortante. 
 
Relación  acción última entre resistencia (cortante) 
 
Vu/φVn = 32.4 / 154.8 = 0.209 
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Este valor es muy similar al obtenido con el STEELER (0.229). La diferencia básicamente se 
debe a la influencia del esfuerzo resistente que consideran los códigos comparados; esto es, el 
AISC toma en cuenta 0.6 Fy, en tanto que las NTC-Metálicas sugieren 0.66 Fy. 
 
 
Comparación de resultados de resistencias 
 
Se comparan los resultados de las relaciones acción última entre resistencia según el STEELER, 
las normas AISC-LRFD-05, y las NTC-Metálicas del RCDF-04, ante los efectos de flexión y de 
cortante, a saber: 
 
   Flexión Cortante
STEELER   0.665     0.229 
AISC-LRFD   0.665    0.229 
NTC-Metálicas  0.665    0.209 
 
Con base en estos resultados de la viga de interés, así como los de otras vigas diseñadas y 
revisadas de forma semejante, se concluye que los diseños elaborados con el programa 
STEELER son muy parecidos, prácticamente iguales, a los dados por el código AISC-LRFD-05 y 
las NTC-Metálicas del RCDF-04; solo con ciertas variaciones dependiendo de los criterios 
propios de cada reglamento. La tabla 3.3 muestra los resultados y comparaciones de otras vigas 
tipo (vigas B10 y B11) de los edificios de 9 y 25 niveles, diseños para los diferentes Q y ambas 
condiciones de distorsiones angulares permisibles de entrepiso. Esto es, apoyándose en estas 
comparaciones se tiene la certeza de que los resultados que proporciona el programa de cómputo 
STEELER son confiables, y se pueden aceptar para los fines de este estudio. 
 
La fig 3.44 muestra los resultados del diseño, indicando las secciones transversales tipo de las 
vigas del marco del eje B. 
 
 
3.3.7.2 Diseño de columnas tipo 
 
Diseño según AISC-LRFD-05 
 

h

b 

tw

Columna C7, entrepiso PB-N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y γp ≤ 0.002 
 
Elementos mecánicos últimos y propiedades del material 
 
Mux = 15 214 569 kg-cm  Acero A-36 
       = 152.1 t-m   Fy = 2530 kg/cm² 

tfMuy = 4 565 095 kg-cm       = 36 ksi 
       = 45.6 t-m   E = 2 039 000 kg/cm²  
Pu    = 455 412 kg = 455.4 t     = 29 000 ksi 

G = 784 615 kg/cm² = 11 160 ksi  
     Fr = 703 kg/cm² = 10 ksi 
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Propiedades geométricas 
 
h = 60.0 cm = 23.62 in A = 583.8 cm² = 90.5 in² Ix = 321 874 cm4       Iy = 321 874 cm4

            = 7 733 in4      = 7 733 in4 

tw = 2.54 cm = 1.0 in   J = 479 990 cm4  Sx = 10 729 cm³ Sy = 10 729 cm³ 
 = 11 531.8 in4                 = 654.7 in³                 = 654.7 in³ 

b  = 60.0 cm = 23.62 in Cw = 0    Zx = 12 587 cm³ Zy = 12 578 cm³ 
             = 768.1 in³       = 768.1 in³ 
tf = 2.54 cm = 1.0 in      rx  = 23.5 cm    ry = 23.5 cm 
            = 9.24 in      = 9.24 in 
 
 
Revisión como sección compacta 
 
Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local, por lo que se deben revisar 
las relaciones de aspecto, según la tabla B4.1 del AISC (LRFD-05): 
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Se comprueba que la sección es compacta. 
 
 
Revisión por compresión 
 
En columnas, la resistencia nominal a compresión está regida principalmente por la posibilidad 
de pandeo general, dependiente de la relación de esbeltez de la pieza. Para calcular la resistencia 
por compresión, es necesario determinar los siguientes parámetros: 
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donde la longitud libre de pandeo es la altura libre de entrepiso, descontando el peralte de las 
trabes, tal como lo considera el STEELER, y cuyo valor es igual a  L=387.2 cm = 152.4 in; el 
factor de longitud efectiva se calcula según el programa, y resulta  K=1.80. Así, después de 
sustituir valores, el esfuerzo crítico que limita el pandeo general de la columna está dado por: 
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Después de sustituir valores, Fcr = 34.2 ksi, tal que la carga resistente de compresión es: 
 
φc Pn = φc Fcr Ag =  0.9 (34.2) (90.5) = 2 783 kips = 1 264 t 
 
y la relación carga axial última-resistencia resulta igual a: 
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Revisión por flexocompresión 
 
Se debe revisar la interacción de acciones internas  de fuerza axial y momentos flexionantes en 
ambas direcciones. 
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donde: 
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Dado que 
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Se usa la expresión H1-1a y es necesario determinar las resistencias nominales a flexión  Mcx y 
Mcy, según los requerimientos para miembros sujetos a flexión, ambos sentidos, como se hizo con 
la viga del inciso anterior. 
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Para columnas tipo cajón, 
 
Mn = Mp = FyZ                (AISC-LRFD, F7-1) 
 
Como la columna esta formada por secciones compactas, la resistencia a flexión queda definida 
por el momento plástico que pueda desarrollar dicha sección, a saber: 
 
Mcx = Mcy = φMp = 0.9 (36) (768.14) = 24 888 kips-in = 287.0 t-m 
 
Por tanto, al aplicar la ec H1-1a, se tiene que: 
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Esto es, se acepta por flexocompresión la sección transversal propuesta de la columna en estudio. 
 
 
Diseño según NTC-Metálicas (RCDF-04) 
 
Columna C7, entrepiso PB-N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y γp ≤ 0.002. 
 
Elementos mecánicos últimos y propiedades del material tw 

h

b 

Mux = 15 214 569 kg-cm  Acero A-36 
       = 152.1 t-m   Fy = 2530 kg/cm² 
Muy = 4 565 095 kg-cm   E = 2 039 000 kg/cm² 
       = 45.5 t-m   G = 784 615 kg/cm²  
Pu    = 455 412 kg = 455.4 t   
   

tf 
Propiedades geométricas 
 
h = 60.0 cm   A = 583.8 cm² = 90.5 in² Ix = 321 874 cm4       Iy = 321 874 cm4

tw = 2.54 cm    J = 479 990 cm4  Sx = 10 729 cm³ Sy = 10 729 cm³ 
b  = 60.0 cm   Cw = 0    Zx = 12 587 cm³ Zy = 12 578 cm³ 
tf = 2.54 cm       rx  = 23.5 cm    ry = 23.5 cm 
 
 
Revisión como sección compacta (tipo 1) 
 
Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; así, se revisa que se 
satisfagan las relaciones de aspecto propuestas en la tabla 2.1 de las NTC-Metálicas. 
 
 Patines 
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Se comprueba así que la sección es tipo 1. 
 
 
Revisión por compresión 
 
En columnas, la resistencia nominal a compresión está regida principalmente por la posibilidad 
de pandeo general, dependiente de la relación de esbeltez de la pieza. Para calcular la resistencia 
por compresión, es necesario determinar el parámetro siguiente: 
 

Eπ
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λ 2
y=                   (NTC-Metálicas, ec 3.4) 

 
donde la longitud libre de pandeo es la altura libre de entrepiso, descontando el peralte de las 
trabes, tal como lo considera el STEELER, y cuyo valor es igual a L=387.2 cm. El factor de 
longitud efectiva se calcula según el programa, y resulta de K=1.80. Después de sustituir valores, 
 
λ = 0.33  
 
Así, la resistencia a compresión de la columna vale: 
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At es el área total de la sección, FR=0.9, y “n” es un valor adimensional que toma el valor de 1.4 
para columnas de sección cajón armadas con 4 placas soldadas que cumplen con los requisitos de 
sección tipo 1, 2 ó 3. Al sustituir datos en la ec 3.3, se tiene que: 
 
Rc = 1 280 488 kg = 1 280 t 
 
 
Revisión por flexocompresión 
 
Según las NTC-Metálicas se deben revisar dos posibles condiciones de estados límite: la fluencia 
de las secciones extremas, y el pandeo general de la columna como miembro estructural 
completo. 
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Revisión de las secciones extremas 
 
De acuerdo con la sección 3.4.3.1 de las NTC-Metálicas, para secciones tipo 1 se debe cumplir 
con la siguiente ecuación de  interacción: 
 

0.1
MF

M80.0

MF

M80.0

PF

P

pyR

uoy

pxR

uox

yR

u
≤++              (NTC-Metálicas, ec 3.52) 

 
donde: 
 
Pu, Muox y Muoy  son la fuerza axial y los momentos últimos de diseño del extremo de la columna 

de interés, con respecto de los dos planos de simetría, respectivamente. 
Mpx = ZxFy y Mpy = ZyFy son los momentos plásticos resistentes nominales de la sección 
Py = AtFy es la fuerza axial nominal que, si actuara por sí sola, ocasionaría la plastificación de 

una columna corta. 
 
Al revisar los elementos mecánicos últimos se observa que en el extremo inferior de la columna 
de interés se presentan las respuestas máximas, a saber: 
 
Pu = 455.4 tn 
Muox = 152.1 t-m 
Muoy = 45.5 t-m 
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Se observa que el factor de reducción que precede a los momentos en el AISC-05 es 0.88 en lugar 
de 0.8 de la NTC-Metálicas del RCDF-04 por lo que al hacer el cociente 0.88/0.8=1.1 y 
multiplicarlo por el valor obtenido en la interacción de 0.894 obtenemos 0.983 que es 
prácticamente el obtenido con el programa STEELER (0.989). 
 
Además se tiene que comprobar que se cumpla la condición: 
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Revisión de la columna completa 
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Se debe satisfacer la condición: 
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donde: 
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se calcula con K=1.0 obteniendo 
 

λ = 0.185 
n = 1.4 para secciones huecas formadas por cuatro placas soldadas 

 
RC = 1469.1 tn 
 
Mn = 28 660 599 
 
Conocidos los valores de esta expresión, se tiene que: 
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Esto es, la sección transversal propuesta para la columna C7, entrepiso PB-N1, del marco del eje 
B del edificio de 9 niveles, no tiene problemas por flexocompresión. 
 
 
Comparación de resultados de resistencias 
 
Se comparan los resultados de las relaciones acción última entre resistencia según el STEELER, 
las normas AISC-LRFD-05 y las NTC-Metálicas del RCDF-04, ante los efectos de la 
flexocompresión biaxial. El orden de los resultados mostrados indica primero el efecto de la 
carga axial, y posteriormente los de la flexión alrededor del eje “x” y alrededor del eje “y”, 
respectivamente. 
 
STEELER  0.376 + 0.472 + 0.142 = 0.989 
AISC-LRFD  0.360 + 0.471 + 0.142 = 0.973 
NTC-Metálicas 0.309 + 0.530 + 0.159 = 0.999 
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En términos generales los tres resultados son prácticamente iguales, independientemente del 
criterio utilizado. Asimismo, se llevó al cabo el diseño y comparación de las columnas C5 de 
algunos entrepisos de las estructuras de 9 y 25 niveles, diseños para Q = 2 y 4, ambas condiciones 
de desplazamientos horizontales permisibles (ver tabla 3.4). Puede verificarse que los valores 
entre sí, para los tres métodos de diseño, son muy similares y solo con ciertas variaciones, 
dependiendo de los criterios propios de cada reglamento. Se aprecia que para los edificios de 
pocos niveles, rige la influencia de la flexión en la ecuación de interacción de diseño, y para los 
edificios altos rige la componente de carga axial. Por tanto, se aceptan los resultados del 
programa STEELER, ante la similitud observada en los resultados, después de aplicar los 
reglamentos AISC-LRFD-05 y NTC-Metálicas del RCDF-04. 
 
La fig 3.44 muestra las secciones transversales tipo obtenidas, después de esta etapa de diseño; 
las dimensiones de dichas secciones transversales, de todos los casos considerados en este 
estudio, están en las tablas 3.5 y 3.6. 
 
 
3.3.8 Peso estimado de estructura metálica 
 
Ante la gran cantidad de información obtenida, después de terminar con el diseño de los ocho 
casos de edificios analizados, la fig 3.45 y 3.46 muestran las relaciones peso propio-número de 
niveles de estructura metálica para cada caso de distorsión angular permisible de entrepiso, 
respectivamente, según los diseños con Q = 2 y 4. Cabe aclarar que las variaciones mostradas en 
estas gráficas son representativas de edificios para oficinas desplantados en el terreno 
compresible de la ciudad. de México, según los requerimientos de diseño sísmico especificados 
en el RCDF-04.  
 
Podemos observar que resultan más ligeras las estructuras metálicas dimensionadas para la 
condición de la distorsión angular permisible de entrepiso γp≤0.004; lo anterior es más notorio 
para valores de Q mayores. 

 



                                                           CAPÍTULO 3. CÁLCULO DE RESPUESTAS ELÁSTICAS Y DISEÑOS 70 

 
 
 
 
 
 
 

Tabla 3.1 Periodos fundamentales de traslación y rotación Q=2 y 4 para γp≤ 0.002. 
 
 

γp ≤ 0.002 
Q = 2 Q = 4 

No. de niveles No. de niveles 
Dirección 

9 25 9 25 
X=Y 1.1197 1.5780 1.1197 1.6105 

θ 0.8695 1.1107 0.8695 1.1195 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Tabla 3.2 Periodos fundamentales de traslación y rotación Q=2 original y modificado y Q=4 para 

γp≤ 0.004. 
 

γp ≤ 0.004 
Q = 2 Original Q = 2 Modificado Q = 4 
No. de niveles No. de niveles No. de niveles 

Dirección 

9 Nivs 25 Nivs 9 Nivs 25 Nivs 9 Nivs 25 Nivs 
X=Y 1.3048 1.8437 1.1347 1.7966 1.5327 2.2265 

θ 1.0099 1.3161 0.8803 1.2970 1.1850 1.5647 
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Tabla 3.3 Comparación del diseño estructural de trabes por distintos métodos. 
 

Tipo de 
analisis Trabe Entrepiso No. de 

Niveles 
Sección* 

(cm) Q γp

Criterio de 
diseño Mu/φMR Vu/φVR 

STEELER 0.665 0.229 
LRFD-05 0.665 0.228 B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 2 0.002 

NTC-EM-04 0.665 0.208 
STEELER 0.339 0.135 
LRFD-05 0.338 0.134 B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 4 0.002 

NTC-EM-04 0.339 0.122 
STEELER 0.658 0.227 
LRFD-05 0.657 0.226 B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 2 0.004 

NTC-EM-04 0.658 0.206 
STEELER 0.561 0.169 
LRFD-05 0.560 0.162 B-10 1 9 54.9x25.4x2.36x1.47 4 0.004 

NTC-EM-04 0.561 0.148 
STEELER 0.484 0.270 
LRFD-05 0.482 0.269 B-10 1 25 90.0x50x5.08x2.54 2 0.002 

NTC-EM-04 0.482 0.245 
STEELER 0.241 0.143 
LRFD-05 0.240 0.143 B-10 1 25 90.0x50x5.08x2.54 4 0.002 

NTC-EM-04 0.240 0.130 
STEELER 0.619 0.324 
LRFD-05 0.616 0.323 B-10 1 25 85.0x45x3.81x1.90 2 0.004 

NTC-EM-04 0.617 0.294 
STEELER 0.444 0.193 
LRFD-05 0.441 0.192 B-10 1 25 80.0x35x3.81x1.90 4 0.004 

NTC-EM-04 0.442 0.175 
STEELER 0.671 0.223 
LRFD-05 0.671 0.223 B-10 6 9 54.6x31.3x2.22x1.40 2 0.002 

NTC-EM-04 0.671 0.203 
STEELER 0.382 0.148 
LRFD-05 0.381 0.148 B-10 6 9 54.6x31.3x2.22x1.40 4 0.002 

NTC-EM-04 0.382 0.134 
STEELER 0.658 0.230 
LRFD-05 0.659 0.230 B-10 6 9 56.0x31.8x2.22x1.40 2 0.004 

NTC-EM-04 0.659 0.210 
STEELER 0.562 0.194 
LRFD-05 0.561 0.194 B-10 6 9 46.7x28.2x1.96x1.22 4 0.004 

NTC-EM-04 0.562 0.177 
STEELER 0.596 0.326 
LRFD-05 0.596 0.325 B-10 6 25 90.0x50.0x5.08x2.54 2 0.002 

NTC-EM-04 0.596 0.296 
STEELER 0.298 0.173 
LRFD-05 0.298 0.172 B-10 6 25 90.0x50.0x5.08x2.54 4 0.002 

NTC-EM-04 0.298 0.157 
STEELER 0.848 0.428 
LRFD-05 0.848 0.428 B-10 6 25 85.0x45.0x3.81x1.90 2 0.004 

NTC-EM-04 0.849 0.390 
STEELER 0.549 0.232 
LRFD-05 0.549 0.232 B-10 6 25 80.0x35.0x3.81x1.90 4 0.004 

NTC-EM-04 0.549 0.211 
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Tabla 3.3 (continuación) Comparación del diseño estructural de columnas por distintos métodos. 
 

Tipo de analisis Col Entrepiso No. de 
Niveles 

Sección* 
(cm) Q γ

p

Criterio de 
diseño 

Pu/φPR+Mux/φMRx+Muy/φMRy

STEELER 0.884=0.316+0.426+0.141 
LRFD-05 0.865=0.299+0.425+0.141 C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 2 0.002 

NTC-EM-04 0.931=0.293+0.479+0.159 
STEELER 0.505=0.245+0.196+0.064 
LRFD-05 0.491=0.231+0.196+0.064 C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 4 0.002 

NTC-EM-04 0.519=0.227+0.221+0.072 
STEELER 0.876=0.316+0.420+0.140 
LRFD-05 0.864=0.305+0.420+0.139 C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 2 0.004 

NTC-EM-04 0.923=0.292+0.473+0.157 
STEELER 0.752=0.330+0.318+0.104 
LRFD-05 0.726=0.305+0.318+0.103 C-5 PB-N1 9 50x50x2.22x2.22 4 0.004 

NTC-EM-04 0.779=0.305+0.358+0.117 
STEELER 0.902=0.501+0.302+0.098 
LRFD-05 0.874=0.473+0.302+0.098 C-5 PB-N1 25 95x95x6.35x6.35 2 0.002 

NTC-EM-04 0.919=0.468+0.340+0.111 
STEELER 0.603=0.397+0.155+0.051 
LRFD-05 0.583=0.377+0.155+0.051 C-5 PB-N1 25 95x95x5.08x5.08 4 0.002 

NTC-EM-04 0.603=0.372+0.174+0.057 
STEELER 0.911=0.464+0.339+0.108 
LRFD-05 0.886=0.439+0.339+0.108 C-5 PB-N1 25 95x95x6.35x6.35 2 0.004 

NTC-EM-04 0.937=0.433+0.382+0.122 
STEELER 0.894=0.553+0.257+0.084 
LRFD-05 0.864=0.523+0.257+0.084 C-5 PB-N1 25 80x80x3.81x3.81 4 0.004 

NTC-EM-04 0.899=0.516+0.289+0.095 
STEELER 0.518=0.068+0.100+0.350 
LRFD-05 0.514=0.064+0.100+0.350 C-5 N5-N6 9 55x55x1.90x1.90 2 0.002 

NTC-EM-04 0.576=0.125+0.100+0.350 
STEELER 0.290=0.063+0.066+0.161 
LRFD-05 0.286=0.059+0.065+0.161 C-5 N5-N6 9 55x55x1.90x1.90 4 0.002 

NTC-EM-04 0.344=0.117+0.066+0.161 
STEELER 0.828=0.097+0.164+0.567 
LRFD-05 0.823=0.092+0.164+0.567 C-5 N5-N6 9 45x45x1.59x1.59 2 0.004 

NTC-EM-04 0.911=0.180+0.165+0.567 
STEELER 0.476=0.203+0.196+0.077 
LRFD-05 0.464=0.191+0.196+0.077 C-5 N5-N6 9 45x45x1.59x1.59 4 0.004 

NTC-EM-04 0.495=0.187+0.221+0.087 
STEELER 0.758=0.553+0.136+0.069 
LRFD-05 0.727=0.523+0.135+0.069 C-5 N5-N6 25 90x90x4.44x4.44 2 0.002 

NTC-EM-04 0.746=0.516+0.153+0.078 
STEELER 0.462=0.364+0.065+0.033 
LRFD-05 0.445=0.347+0.065+0.033 C-5 N5-N6 25 90x90x4.44x4.44 4 0.002 

NTC-EM-04 0.452=0.341+0.073+0.038 
STEELER 0.777=0.553+0.150+0.074 
LRFD-05 0.752=0.528+0.150+0.074 C-5 N5-N6 25 85x85x4.44x4.44 2 0.004 

NTC-EM-04 0.771=0.518+0.169+0.083 
STEELER 0.718=0.542+0.117+0.060 
LRFD-05 0.692=0.515+0.117+0.060 C-5 N5-N6 25 75x75x2.54x2.54 4 0.004 

NTC-EM-04 0.704=0.506+0.132+0.067 
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Tabla 3.4 Elementos estructurales tipo para los edificios de 9 niveles. 
 

γp 0.002 γp 0.004 
Q=2 Q=4 Q=2 Q=4 Elemento Parámetro 

Dimensiones (mm) 
h 600 600 600 500 
b 600 600 600 500 
tf 25.4 25.4 25.4 22.2 C-1 

tw 25.4 25.4 25.4 22.2 
h 550 550 450 450 
b 550 550 450 450 
tf 19.0 19.0 15.9 15.9 C-2 

tw 19.0 19.0 15.9 15.9 
h 628 628 551 (628)* 549 
b 328 328 315 (328)* 254 
tf 27.7 27.7 24.4 (27.7)* 23.6 T-1 

tw 16.5 16.5 15.2 (16.5)* 14.7 
h 546 546 543 (560)* 467 
b 313 313 254 (318)* 282 
tf 22.2 22.2 22.2 (24.4)* 19.6 T-2 

tw 14.0 14.0 14.0 12.2 
 
 
 
* Indica cambio de sección o espesor de placa, ver Fig 3.44 para nomenclatura y distribución de 

secciones. 
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Tabla 3.5 Elementos estructurales tipo para los edificios de 25 niveles. 

 
γp 0.002 γp 0.004 

Q=2 Q=4 Q=2 Q=4 Elemento Parámetro 
Dimensiones (mm) 

h 950 950 950 800 
b 950 950 950 800 
tf 63.5 50.8 63.5 38.1 C-1 

tw 63.5 50.8 63.5 38.1 
h 900 900 850 750 
b 900 900 850 750 
tf 44.4 44.4 38.1 (44.4)* 31.7 C-2 

tw 44.4 44.4 38.1 (44.4)* 31.7 
h 850 850 750 700 
b 850 850 750 700 
tf 44.4 44.4 31.7 (44.4)* 25.4 C-3 

tw 44.4 44.4 31.7 (44.4)* 25.4 
h 800 800 650 650 
b 800 800 650 650 
tf 38.1 38.1 25.4 (38.1)* 22.2 C-4 

tw 38.1 38.1 25.4 (38.1)* 22.2 
h 750 750 600 600 
b 750 750 600 600 
tf 25.4 25.4 22.2 (25.4)* 22.2 C-5 

tw 25.4 25.4 22.2 (25.4)* 22.2 
h 900 900 850 800 
b 500 500 450 350 
tf 50.8 50.8 38.1 38.1 T-1 

tw 25.4 25.4 19.0 19.0 
h 900 900 850 800 
b 500 500 450 350 
tf 50.8 50.8 38.1 38.1 T-2 

tw 25.4 25.4 19.0 19.0 
h 900 900 850 800 
b 500 500 450 350 
tf 50.8 50.8 38.1 38.1 T-3 

tw 25.4 25.4 19.0 19.0 
h 850 850 800 (850)* 700 
b 450 450 400 (450)* 350 
tf 44.4 44.4 31.7 38.1 T-4 

tw 22.2 22.2 15.9 19.0 
h 750 750 700 (800)* 650 
b 400 400 350 300 
tf 38.1 38.1 22.2 22.2 T-5 

tw 19.0 19.0 10.0 10.0 
 
* Indica cambio de sección o espesor de placa, ver Fig 3.44 para nomenclatura y distribución de 

secciones. 
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Fig 3.1 Planta estructural tipo (igual para todos los edificios de estudio) 
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   9 niveles             25 niveles 
 

Fig 3.2 Elevación esquemática de los edificios de estudio 
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Fig 3.3 Vista en planta del modelo matemático (igual para todos los edificios en estudio) 
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Fig 3.4 Elevación esquemática de los edificios en estudio 
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Fig 3.5 Relaciones periodo fundamental de vibración–número de niveles para todos los edificios 

para Q= 2 y 4 con γp ≤ 0.002 
 
 

 

 

 
 

 

 
 

 

 
 
 
 
 
 
Fig 3.6 Relaciones periodo fundamental de vibración–número de niveles para todos los edificios 

para Q= 2 y 4 con γp ≤ 0.004 
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Fig 3.7 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración en los espectros de diseño (Q= 2) 

del Cuerpo Principal (zona IIIb) y Apéndice A (T= 2 s) de las NTC=Sismo del RCDF-04 
 

 
 
 
 

 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 3.8 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración en los espectros de diseño (Q= 4) 

del Cuerpo Principal (zona IIIb) y Apéndice A (T= 2 s) de las NTC-Sismo del RCDF-04 
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Fig 3.9 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibración en dirección Y (tipo para 

cada edificio) 
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Fig 3.10 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibración en dirección X (tipo para 

cada edificio) 
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Fig 3.11 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibración en torsión (tipo para cada 

edificio) 
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Fig 3.12 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles 
para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 3.13 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles 
para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 3.14 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles 
para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 3.15 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles 
para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 3.16 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 
de colapso Q= 2 y γp ≤ 0.015 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 
2, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.17 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de colapso Q= 4, γp ≤ 0.030 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 
4, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.18 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 
de colapso Q= 2 y γp ≤ 0.015 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 25 niveles para 
Q= 2, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.19 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condición 

de colapso Q= 4 y γp ≤ 0.030 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 25 niveles para 
Q= 4, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.20 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de servicio de acuerdo al 

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.002 y 
0.006 
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Fig 3.21 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de servicio de acuerdo al 

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.004 y 
0.012 
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CP Q=2 CP Q=4 AA Q=2 AA Q=4 
Fig 3.22 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de servicio de acuerdo al 

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.002 y 
0.006 
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CP Q=2 CP Q=4 AA Q=2 AA Q=4 AA Q=2 modificado 
Fig 3.23 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de servicio de acuerdo al 

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4, γp ≤ 0.004 y 
0.012 
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Fig 3.24 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de colapso Q=2 y γp ≤ 

0.015 según el Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 2, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.25 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de colapso Q=4 y γp ≤ 

0.030 según el Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q= 4, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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 AA Q=2, 0.002 AA Q=2, 0.004 AA Q=2, 0.004 modificado
 
Fig 3.26 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de colapso Q=2 y γp ≤ 

0.015 según el Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 2, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.27 Desplazamientos horizontales máximos totales de la condición de colapso Q=4 y γp ≤ 

0.030 según el Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 4, γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 3.28 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del 

edificio de 9 niveles para Q=2 y 4, γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 3.29 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del 

edificio de 9 niveles para Q=2 y 4, γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 3.30 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del 

edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 3.31 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del 

edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 3.32 Elementos mecánicos de diseño en las vigas del eje B del edificio de 9 niveles, γp<0.002 

y 0.004, Q=2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 3.33 Elementos mecánicos de diseño en las vigas del eje B del edificio de 9 niveles, γp<0.002 

y 0.004, Q=4 
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Fig 3.34 Elementos mecánicos de diseño en las vigas del eje B del edificio de 25 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=2 
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Fig 3.35 Elementos mecánicos de diseño en las vigas del eje B del edificio de 25 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=4 
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Fig 3.36 Elementos mecánicos de diseño en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 3.37 Elementos mecánicos de diseño en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=4 
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Fig 3.38 Elementos mecánicos de diseño en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=2 
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Fig 3.39 Elementos mecánicos de diseño en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles, 

γp<0.002 y 0.004, Q=2 
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Fig 3.40 Relaciones acción última entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio 

de 9 niveles, γp<0.002 y 0.004, Q=2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 3.41 Relaciones acción última entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio 

de 9 niveles, γp<0.002 y 0.004, Q=4 
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Fig 3.42 Relaciones acción última entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio 

de 25 niveles, γp<0.002 y 0.004, Q=2 
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Fig 3.43 Relaciones acción última entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio 

de 25 niveles, γp<0.002 y 0.004, Q=4 
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Fig 3.44 Elevación y distribución de elementos estructurales tipo del eje B, edificio de 9 y 25 

niveles 
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Fig 3.45 Relaciones peso propio-número de niveles de estructura metálica para γ p <0.002 
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Fig 3.46 Relaciones peso propio-número de niveles de estructura metálica para γ p <0.004 
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Capítulo 4 
 
CÁLCULO DE RESPUESTAS INELÁSTICAS 
 
 
 
4.1 Introducción 
 
Se presentan los resultados de las respuestas inelásticas de los edificios de este estudio, después 
de llevar al cabo los diseños correspondientes, según el RCDF-04 y sus Normas Técnicas 
Complementarias (NTC). 
 
Como se hace ver al inicio de este trabajo, la filosofía de diseño sísmico de los reglamentos 
modernos se basa en el comportamiento elástico lineal de la estructura, utilizando para ello el 
análisis dinámico modal, con la ayuda de un espectro de diseño reducido por ductilidad; se toman 
en cuenta los efectos del amortiguamiento viscoso, de la ductilidad y del comportamiento 
inelástico que, como se ha mencionado, son factores importantes a considerar durante la acción 
de los sismos intensos. 
 
Estos criterios establecidos en los reglamentos tienen resultados aceptables solo para diseño, pero 
el comportamiento de la estructura durante el sismo no se puede representar de la misma manera, 
por lo que debiera recurrirse a un análisis de tipo no lineal (Bazán y Meli, 1999; Balling, 1981). 
Las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo (NTC-Sismo) proponen, como 
método alternativo de análisis dinámico, el empleo del análisis paso a paso de respuesta ante 
sismos específicos; se debe tomar en cuenta el comportamiento no lineal de la estructura, y las 
incertidumbres que haya en cuanto a sus parámetros. 
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El método de análisis inelástico paso a paso es el más utilizado en la actualidad para dichos fines; 
consiste en la integración directa de las ecuaciones de equilibrio dinámico, tal como se explica en 
el cap 2. Este tipo de análisis requiere el uso de programas de computadora, dada la gran cantidad 
de información que se debe manejar, y el tiempo que demanda tanto en la preparación de datos 
como en la interpretación de resultados. Para incluir el comportamiento tridimensional no lineal 
de la estructura el problema se torna más complejo; actualmente existen algunos programas de 
computadora que incluyen no linealidades, pero del tipo localizadas, como las de disipadores de 
energía sísmica; dichos programas dan por hecho, en esos casos, que la estructura en general se 
comporta elásticamente, y sólo en los puntos localizados se permite el ingreso en el rango 
inelástico.  
 
En el presente trabajo se utiliza el programa de computadora llamado DRAIN-2DX, que permite 
analizar cualquier estructura en dos dimensiones; para simular el comportamiento tridimensional  
se requiere ser cuidadoso, con base en un proceso de calibración y ajuste. 
 
 
 
4.2 Análisis sísmicos inelásticos 
 
Ante la necesidad de investigar las respuestas inelásticas de los dos edificios con estructura  
metálica de 9 y 25 niveles, diseñados para los factores de comportamiento sísmico Q = 2 y 4, 
para las condiciones de servicio de distorsión angular de entrepiso: γp ≤ 0.002 y 0.004, y de las 
condiciones de colapso γp ≤ 0.015 y 0.030; según el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04, 
condujo a un total de ocho casos diferentes para las distintas combinaciones entre los factores 
mencionados. Esto es, se investiga el comportamiento sísmico inelástico de dichos edificios, 
ubicados en la zona de suelo compresible del D. F., ante el acelerograma de la S.C.T., 
componente E-W, registrado durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. 
 
 
4.2.1 Características del programa DRAIN-2DX 
 
Es una herramienta muy útil para determinar la respuesta sísmica dinámica inelástica de 
estructuras planas de cualquier forma, con el método de integración paso a paso con aceleración 
constante. Las características principales se enuncian a continuación (Prakash, 1993; González, 
2000): 
 

 La estructura se modela como un ensamble en dos dimensiones de elementos no lineales 
conectados por nudos. 

 Cada nudo tiene tres grados de libertad: traslaciones en dos direcciones ortogonales en 
planta, y rotación alrededor del eje vertical, con la opción de restringir o “esclavizar” 
algún movimiento. 

 Los elementos estructurales pueden ser divididos en grupos, de tal manera que los 
elementos de un mismo grupo sean del mismo tipo. 

 La masa de la estructura se concentra en los nudos, por lo que la matriz de masas es de 
tipo diagonal. 
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 Si un nudo es restringido o esclavizado a un nudo maestro, éste deberá tener menos de 
tres grados de libertad, y los nudos que están “esclavizados” se desplazarán según el nudo 
maestro. Las masas se concentrarán en el nudo maestro. 

 Es posible realizar varios tipos de análisis, tal como se muestra a continuación, según el 
nombre propio de cada tipo: 

 
Gravedad:  Análisis estático lineal, bajo cargas gravitacionales en elementos y/o nudos. 
Estático no-lineal: Análisis estático no-lineal solo para cargas nodales y obtención de 
mecanismos de falla.  
Formas modales y periodos: Cálculo de las formas modales y periodos, en el estado inicial o 
cualquier otro estado posterior. 
Espectro de respuesta:  Análisis lineal ante un espectro de respuesta especificado para dos 
direcciones ortogonales en planta, utilizando las formas modales y los periodos calculados para el 
estado inicial. 
Análisis dinámico no-lineal con aceleraciones: Análisis dinámico ante movimientos del suelo, 
definidos por registros de aceleraciones en dos direcciones ortogonales en planta y/o vertical. 
Todos los apoyos se mueven en fase. 
Análisis dinámico no-lineal ante registros de desplazamientos: Análisis dinámico ante registros 
en dos direcciones ortogonales en planta y/o vertical. 
Análisis dinámico no-lineal ante registros de velocidades: Análisis dinámico ante registros de 
velocidades nodales. Este análisis puede ser usado para calcular la respuesta siguiente a un 
impacto o para evaluar la capacidad de absorción de energía. 
 

 Los efectos P-∆ pueden ser considerados para cualquier tipo de análisis. Esto se realiza 
añadiendo una matriz de rigidez geométrica a la matriz de rigidez de cada elemento, de tal 
manera que considere los efectos mencionados en los cálculos de las respuestas. 

 Los cálculos de energía pueden ser realizados tanto para análisis estáticos como 
dinámicos. Estos cálculos consideran el trabajo externo en los nudos, el trabajo elasto-
plástico estático en los elementos, la energía cinética, y el trabajo del amortiguamiento 
viscoso. 

 Existen cinco tipos posibles de elementos estructurales; en este trabajo se utiliza el 
elemento viga-columna con articulaciones plásticas en los extremos, que es un modelo 
inelástico adecuado para las estructuras de acero que se estudian. Dicho elemento posee 
las siguientes características: 

 Básicamente está formado por una viga elástica y dos articulaciones plásticas en 
los extremos. 

 Los elementos de sección transversal variable se pueden definir por medio de los 
coeficientes de rigidez. 

 La fluencia toma lugar sólo en las articulaciones plásticas. Los momentos de 
fluencia en las articulaciones pueden ser diferentes en ambos extremos, tanto 
positivos como negativos. 

 El efecto de la interacción de la carga axial y el momento flexionante se toma en 
cuenta proporcionándole al programa los respectivos diagramas de interacción; sin 
embargo, la articulación plástica aparece solo bajo flexión, sin deformación axial 
inelástica. En este trabajo se emplean dos tipos de diagramas de interacción, uno 
para columnas y otro para vigas (ver fig 4.1). 

 En el caso de vigas, la articulación plástica se forma cuando el momento actuante 
alcanza el momento resistente de fluencia; en las columnas esto sucede cuando 
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alguna combinación de carga axial y momento flexionante llega a la frontera de la 
superficie de interacción indicada. 

 La etapa de endurecimiento por deformación en flexión se modela considerando 
superpuestas una componente elástica y otra elastoplástica (ver fig 4.2). Las 
articulaciones en la componente elastoplástica fluyen bajo momento constante, 
mientras que en la componente elástica el momento continúa creciendo. 

 Las cargas estáticas se toman en cuenta especificando las acciones del extremo 
fijo en los miembros, según el tipo de carga sobre los elementos. 

 
 

 Se cuenta con la posibilidad de poder especificar una matriz de amortiguamiento viscoso, 
proporcional a la matriz de rigideces elásticas de los elementos, y a la matriz de masas 
nodales; la forma de esta matriz es: 

 
[ ] [ ] [ ]00 KMC βα +=  

 
donde las constantes α y β0 se determinan dependiendo del valor de los dos primeros 
periodos de vibración lateral de cada edificio en estudio; dichas constantes se calculan a 
partir de: 
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donde T1 y T2 son los periodos de vibración, de los dos primeros modos, en la dirección del 
marco en estudio, ξ es el porcentaje de amortiguamiento viscoso crítico para dichos modos de 
vibrar; para estructuras de acero, y de acuerdo con reportes de la literatura y prácticas de 
medición experimental, se adopta un valor de ξ=2% 
 
 
4.2.2 Modelado de las estructuras 
 
El programa DRAIN-2DX requiere, para el adecuado modelado de las estructuras, un archivo de 
datos en el que se incluya, de manera ordenada, la información de la geometría, las cargas, la 
conectividad entre elementos, los registros sísmicos, etc. Para cada uno de los ocho casos 
analizados se preparó el archivo de datos correspondiente. Cabe recordar que para cada caso de 
edificio sólo se analizó el marco del eje B, representativo del comportamiento tridimensional en 
la dirección X (ver fig 3.1). 
 
Para cada caso hubo que considerar la información correspondiente de las secciones transversales 
(momentos de inercia y resistencias), así como las cargas estáticas sobre elementos y nudos, 
debido a los efectos gravitacionales. 
 
A partir de los diseños realizados con los análisis elásticos del ETABS (ver cap 3), se obtuvieron 
las secciones transversales de las vigas y columnas para cada caso estudiado; las superficies de 
fluencia para las columnas representan el diagrama de interacción para el caso de 
flexocompresión; para las vigas, se definen solo por medio de su momento resistente en ambos 
sentidos, con lo que se está delimitando la zona de fluencia después de la cual pueden aparecer 
las articulaciones plásticas (ver fig 4.1). 
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El cálculo de las cargas sobre nudos y elementos se realiza utilizando el concepto tradicional de 
reas tributarias; esto es, para el marco del eje B en estudio, que corresponde a un marco central, 

lerograma de SCT-EW-85, mostrado en la 
g 4.3, correspondiente a las condiciones de la zona de suelo compresible del D.F., y 

.2.3 Calibración y ajuste de los modelos 

 en los análisis inelásticos está limitado sólo para 
structuras planas, fue necesario hacer algunas pruebas de calibración con base en los resultados 

e los casos estudiados, se realizaron las siguientes pruebas de calibración: 

del eje B, 
elegido como representativo del comportamiento tridimensional, los cuales deben 

 
2. rizontales de un análisis sísmico estático del 

marco del eje B, los que deben corresponder con los del modelo tridimensional. Fue 

 
3. r carga vertical (cargas muertas y 

vivas) y por carga lateral (sísmico estático); deben ser similares y presentar la misma 
tendencia, tanto para los cálculos con ETABS como con DRAIN-2DX. Se comparan los 

á
se considera la tercera parte de la carga de cada piso; dicha carga, por la estructuración que tiene 
el modelo tridimensional (fig 3.1), debe estar dividida en una carga uniformemente repartida 
sobre las trabes del marco en estudio, y una carga puntual sobre las columnas, correspondiente al 
área tributaria de las trabes perpendiculares. En cuanto a las masas que actúan sobre cada marco, 
para fines de los análisis dinámicos laterales, se toma como válida la hipótesis de que cada uno de 
los cuatro marcos que constituyen los modelos, toman valores por igual debido a la influencia de 
la rigidez infinita en su plano de la losa de cada piso. 
 
El registro de movimiento sísmico utilizado es el ace
fi
representativo de la zona más afectada en el Valle de México, durante el sismo del 19 de 
septiembre de 1985. 
 
 
4
 
Debido a que el programa de cómputo utilizado
e
de los análisis sísmicos tridimensionales con el ETABS. Esto es, existe la necesidad de calibrar o 
ajustar los marcos del eje B de cada caso, de tal manera que se obtengan las mismas propiedades 
dinámicas y respuestas con respecto de un análisis tridimensional, antes de ejecutar los análisis 
inelásticos.  
 
Así, en dos d
 

1. Cálculo de los periodos de los tres primeros modos de vibración, del marco 

corresponder con los del edificio global. Con esta prueba se verifica tanto la rigidez lateral 
como la masa de cada piso. La tabla 4.1 muestra los resultados obtenidos, donde se 
comprueba la similitud entre resultados de ambos tipos de modelos (plano y 
tridimensional), para los casos analizados. 

Determinación de los desplazamientos ho

necesario calcular las fuerzas laterales equivalentes para el análisis estático del marco del 
eje B, después de determinar las fuerzas cortantes en las columnas de cada entrepiso de 
dicho eje, a partir del análisis sísmico tridimensional. Esta configuración de fuerzas 
horizontales fue la que se incluyó en la prueba de calibración con el DRAIN-2DX. Las 
figs 4.4 y 4.5 comparan gráficamente los resultados obtenidos para el marco del eje B, 
analizado como un sistema plano y como resultado del sistema tridimensional; se puede 
apreciar que las diferencias son poco significativas. 

Obtención de los elementos mecánicos de los análisis po
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momentos flexionantes y cargas axiales en columnas, y los momentos flexionantes en 
trabes. A partir de los análisis por cargas laterales, se observa que los elementos 
mecánicos son muy similares, con variaciones de ±5 por ciento para los casos más 
dispersos; las cargas axiales en las columnas del marco del eje B, analizado como sistema 
aislado, ante los efectos de las cargas verticales, resultan más dispersas, con respecto de 
las columnas del marco tridimensional, cuanto mayor es la altura del edificio; lo anterior 
ocurre principalmente porque las deformaciones axiales en las columnas centrales de los 
edificios altos son mayores, con una distribución de cargas en columnas menos uniforme, 
difiriendo en estos casos de edificios con los resultados obtenidos, cuando se aplica el 
concepto tradicional de áreas tributarias. Para estos casos fue necesario hacer un ajuste en 
los valores de las cargas verticales que actúan sobre las columnas de los marcos planos, 
con el fin de tomar en cuenta el fenómeno tridimensional de la distribución de cargas en 
los edificios de altura media y grande. 

 
 
 

.3 Respuestas inelásticas 

e presentan los resultados y comentarios de los análisis inelásticos paso a paso, de cada uno de 
 según se hizo ver en el capítulo anterior. Se reportan, también, 

s respuestas elásticas del mismo tipo de análisis, para fines comparativos. Para los análisis 

 historias de desplazamientos laterales de azotea, las 
laciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, las relaciones 

 de 
esplazamiento horizontal permisible: γ ≤ 0.002 y 0.004. La presentación de resultados se tiene 

dificio, con 
specto de los espectros de respuesta (elástica e inelástica: µ = 2 y 4) del registro SCT-EW-85 

4
 
S
los casos de edificios diseñados,
la
inelásticos se consideran las resistencias nominales de las secciones estructurales; para el cálculo 
de las respuestas elásticas se han supuesto resistencias muy elevadas, de tal manera que no haya 
lugar para la fluencia del material.  
 
Se presentan respuestas a nivel global y a nivel local. A nivel global se tienen los 
desplazamientos horizontales máximos, las
re
fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea, historias en el tiempo de los 
coeficientes sísmicos, la distribución global de articulaciones plásticas, así como también las 
demandas máximas de ductilidad local desarrolladas tanto en vigas como en columnas. Además, 
a nivel local, se comparan las historias de elementos mecánicos de vigas y de columnas tipo.  
 
Se presentan los resultados de cada edificio, agrupando las respuestas de cada uno de los cuales 
fue diseñado con los factores de comportamiento sísmico Q = 2 y 4, para ambos límites
d p
de tal forma que se pueden hacer comparaciones, a partir de los dos tipos de diseños definidos 
por los dos límites de desplazamiento horizontal permisible, para un valor de Q dado. 
 
Para fines de entender los resultados de todos los análisis inelásticos, las figs 4.6 a 4.7 muestran 
la ubicación de los diferentes periodos fundamentales de vibración de cada caso de e
re
para amortiguamiento viscoso ξ = 2%, y de diseño con el Apéndice A del RCDF-04 para Q = 2 y 
4. Con base en estas gráficas es posible tener una idea de cómo debe ser la respuesta estructural 
de cada edificio, según la ordenada espectral que le corresponda, de acuerdo a su periodo 
fundamental de vibración. 
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4.3.1 Desplazamientos horizontales máximos, historias de los desplazamientos 
laterales de azotea y demandas máximas de ductilidad global 

análisis dificios de interés, 
sí como también la envolvente respectiva del análisis dinámico modal espectral, para fines 

ficio de 9 niveles. Para Q=2 y ambos diseños de γp, las respuestas paso a paso 
lástica e inelástica son idénticas entre sí, y un poco mayores que las obtenidas con el espectro de 

es de γp, las respuestas elástica e inelástica son 
imilares entre sí, y ligeramente mayores con respecto de la de diseño. Para el resto de los casos, 

 lo descrito anteriormente. Las observaciones que se 
ueden hacer al respecto coinciden, en general, con lo obtenido en las envolventes de este mismo 

ponde al desplazamiento horizontal de 
zotea en que se presenta la primera articulación plástica, y ∆  es el máximo valor inelástico 

 
Las figs 4.8 a 4.15 muestran las envolventes de los desplazamientos horizontales máximos, de los 

 paso a paso (elásticos e inelásticos) del marco del eje B de todos los e
a
comparativos. 
 
Las figs 4.8 a 4.11 muestran las envolventes de los desplazamientos horizontales de los diferentes 
diseños del edi
e
diseño. Los diseños para γp ≤ 0.002, independientemente del Q utilizado, tienden a comportarse 
en el rango elástico, ante la acción del acelerograma SCT-EW-85. Los casos que más ingresan en 
el rango inelástico son para Q = 4 y γp ≤ 0.004. 
 
Las figs 4.12 a 4.15 presentan las respuestas del edificio de 25 niveles. Al igual que los casos 
anteriores, para valores de Q=2 y ambos límit
s
se aprecia coincidencia entre las respuestas inelásticas y la de diseño. Las respuestas elásticas 
muestran amplificaciones para Q=2 y 4 con γp ≤ 0.004. Para γp ≤ 0.002, Q = 2 y 4, prácticamente 
no se presentan deformaciones inelásticas. 
 
Las historias en el tiempo de los desplazamientos horizontales de azotea se muestran en las figs 
4.16 a 4.23, agrupadas por edificio, según
p
tipo de respuesta; esto es, según como quede ubicado cada edificio conforme a su periodo 
fundamental con respecto de los espectros de respuesta del registro utilizado, se tendrán  
resultados mayores o menores que los de diseño, dependiendo de si la ordenada de respuesta está 
por arriba o por debajo de la de diseño, respectivamente.  
 
La tabla 4.2 presenta el cálculo de las demandas globales máximas de ductilidad, µG; se calculan 
como se indica en el cap 2. El valor de ∆y(fluencia) corres
a inel-máx

registrado en la historia del tiempo. Con los valores de µG calculados, se está en posibilidad de 
estimar qué tanto tuvo que ingresar cada estructura en el rango no-lineal, desde el punto de vista 
global, así como también la ductilidad que tuvo que desarrollar cada estructura ante el 
acelerograma de SCT-EW-85. Las figs 4.24 y 4.25 grafican los valores de µG obtenidos para 
todos los edificios, independientemente del tipo de diseño; la ubicación del periodo fundamental 
de la estructura, con respecto de los espectros de respuesta del acelerograma utilizado, influye en 
gran manera para obtener mayores o menores demandas. Para el edificio de 9 niveles, diseñado 
para cualquier valor de Q con  γp ≤ 0.002, se tiene una µG = 1.0; para Q = 4 con  γp ≤ 0.04, sus 
demandas varian, debido a que sus periodos están antes y después del pico en el espectro de 
respuesta. 
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4.3.2 Relaciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de 
entrepiso, ∆ /h

En esta n las relaciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre 
ltura de entrepiso, calculadas a partir de los valores máximos absolutos de los desplazamientos 

  γp ≤ 0.002 y cualquier 
alor de Q, la estructura permanece elástica y con respuesta menor que la de diseño; algo similar 

de 25 niveles. Para γp ≤ 0.004 y Q = 4, 
s mayores valores de respuesta inelástica se presentan en los entrepisos inferiores, con una 

.3.3 Historias de coeficientes sísmicos 

 tiempo, se definen como el cociente de la suma 
lgebraica de las fuerzas cortantes actuantes en las columnas de la planta baja, registradas en un 

o de 9 niveles. Para  γp ≤ 0.002,  cualquier 
alor de Q, los valores de coeficientes sísmicos máximos son muy parecidos entre sí, cercanos a 

micos para el edificio de 25 niveles. 
e observan respuestas máximas inelásticas menores para  γ  ≤ 0.004, con respecto de  γ  ≤ 0.002. 

ri i
 

 parte se presenta
a
laterales, de los análisis paso a paso elásticos e inelásticos. Con este tipo de respuesta es posible 
observar lo que sucede a nivel de entrepiso, y así verificar el comportamiento de los edificios con 
respecto del estado límite de servicio que especifica el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-
04 (γp ≤ 0.002 y 0.004). En general, las observaciones hechas para los desplazamientos 
horizontales máximos, son aplicables al tipo de respuesta de este inciso. 
 
Las figs 4.26 a 4.29 tienen las respuestas del edificio de 9 niveles. Para
v
ocurre para Q=2 y  γp ≤ 0.004. En el caso de Q= 4 con  γp ≤ 0.004, se presentan respuestas 
inelásticas bastante grandes (0.026) para los primeros cinco entrepisos; disminuyen hacia los 
pisos superiores, con valores menores que los de diseño. 
 
Las figs 4.30 a 4.33 muestran las respuestas del edificio 
lo
tendencia a disminuir hacia los entrepisos superiores. Se tienen valores superiores de respuesta 
inelástica con respecto de la de diseño, principalmente para los primeros siete entrepisos, 
decreciendo su valor hacia los pisos superiores; las respuestas inelásticas máximas son del orden 
de 0.016, y las elásticas llegan a valores tan grandes como 0.021, lo cual parece congruente, 
según la posición de cada caso, de acuerdo con su periodo fundamental, con respecto del espectro 
de respuesta de la excitación 
 
 
4
 
Los coeficientes sísmicos en la historia del
a
tiempo ti, entre el peso total de la estructura por arriba de dicho nivel. Se puede verificar la 
variación de este tipo de respuesta en la historia del tiempo, con respecto del nivel de diseño 
utilizado para dimensionar cada caso de este trabajo. 
 
Las figs 4.34 a 4.37 tienen las respuestas del edifici
v
0.20; la estructura permanece elástica en estas condiciones. Se observa un aumento gradual de 
esta respuesta para  γp ≤ 0.004, a medida que crece el valor de Q; para Q=4 se tienen los 
coeficientes sísmicos máximos de hasta 0.40 para el comportamiento elástico, y de poco más de 
0.15 para cuando la estructura ingresa en el rango no-lineal. 
 
Por último, las figs 4.38 a 4. 41 muestran los coeficientes sís
S p p

Solo para  γp ≤ 0.004, Q = 2 y 4, se tienen amplificaciones importantes de respuesta elástica, con 
valores de coeficiente sísmico de hasta 0.55. Para γp ≤ 0.002, cualquier valor de Q, la respuesta es 
prácticamente elástica. 
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4.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea 
 
Al observar este tipo de respuesta es posible determinar la variación de la resistencia y rigidez 

teral, así como la forma de disipar la energía por histéresis, que cada estructura llega a presentar 

tas del edificio de 9 niveles se tienen en las figs 4.42 a 4.45; para  γp ≤ 0.002, 
ualquier valor de Q, se corrobora que no hay deformaciones inelásticas; para  γp ≤ 0.004, Q = 4, 

omportamiento, corrobora que la variación de esta respuesta está en función directa según lo 

.3.5 Historias de elementos mecánicos en vigas y columnas tipo 

structurales del marco 
el eje B analizado, se seleccionaron el extremo izquierdo de la viga 1 del nivel 1, y el extremo 

) Comparación de historias de momentos flexionantes y resistencias de la viga 1 

 izquierdo de la 
iga 1 del primer nivel del edificio de 9 niveles; aparecen los resultados elásticos e inelásticos, así 

la
ante la acción de la excitación del acelerograma utilizado en este trabajo. La fuerza cortante basal 
es la suma algebraica de los cortantes de las columnas del entrepiso PB-N1, para cada intervalo 
de tiempo. 
 
Las respues
c
se tiene disipación importante de energía por histéresis. 
 
Las figs 4.46 a 4.49 presentan las respuestas para el edificio de 25 niveles. El patrón de 
c
reportado anteriormente para las otras respuestas, cuando las estructuras entran en el rango 
inelástico, la respuesta inelástica para  γp ≤ 0.004, Q = 4, se reduce drásticamente. Para  γp ≤ 
0.002, cualquier valor de Q, prácticamente no se tiene disipación de energía por histéresis. 
 
 
 
4
 
Para observar el comportamiento sísmico a nivel local de los elementos e
d
inferior de la columna 1 del entrepiso PB-N1, según se presenta enseguida. 
 
 
 
 
 

Colum

Viga 1 

na 1 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
a
 
Las figs 4.50 a 4.53 muestran las historias de momentos flexionantes del extremo
v
como las resistencias de la viga analizada. En los ciclos en que se iguala la respuesta inelástica 
con la resistencia de la viga, implica la formación de articulaciones plásticas. 
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Para  γp ≤ 0.002, independientemente del diseño con Q, no existe comportamiento inelástico y, 
por lo tanto, no se tienen articulaciones plásticas. Para  γp ≤ 0.004, Q = 2 y 4, se alcanza la 

tes del extremo 
quierdo de la viga 1 del edificio de 25 niveles. Al igual que en el edificio de 9  niveles, se tienen 

) Comparación de historias de fuerzas cortantes y resistencias de la viga 1 

s de fuerzas cortantes 
 resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del nivel 1 del marco del eje B, los diseños para 

) Comparación de combinaciones momento flexionante-carga axial (M-P) y resistencias de la 
  columna 1 

e las columnas, en que existe interacción entre la flexión y la carga axial, se hace 
ecesario el trazo de los diagramas de interacción M-P; esto es, se comparan las superficies de 

ificio de 9 niveles. Para  γp ≤ 0.002 
unca se llega a alcanzar la resistencia de la sección transversal de la columna; esto es, no hay 

 a 4.73 muestran las combinaciones M-P contra los diagramas de interacción de la 
olumna 1 del edificio de 25 niveles  γ  ≤ 0.002 y  γ  ≤ 0.004 con Q=2 y 4. En todos los casos se 

) Comparación de historias de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 

para los casos de 
iseño con Q = 4; las fuerzas cortantes actuantes máximas están muy por debajo de la resistencia 

resistencia de la viga en varios ciclos, principalmente para los valores altos de Q. 
 
Finalmente, las figs 4.54 a 4.57 presentan las historias de los momentos flexionan
iz
varios ciclos en los que se alcanza la resistencia de la viga, sobretodo para los diseños con  γp ≤ 
0.004, Q = 2 y 4. 
 
 
b
 
Las figs 4.58 a 4.65 comparan para cada edificio (9 y 25 niveles) las historia
y
Q = 4,  γp ≤ 0.002 y  γp ≤ 0.004 resultaron ser los casos críticos. En general las fuerzas cortantes 
máximas están muy por debajo de la resistencia disponible; esto implica que se tiene una reserva 
de resistencia adecuada para garantizar la fluencia por flexión y/o flexocompresión ante la 
excitación del registro SCT-EW-85, después de haber diseñado según los requisitos de las NTC-
Metálicas del Código actual. 
 
 
c
  
 
Para el caso d
n
fluencia, que se incluyeron en los análisis no-lineales, contra las combinaciones M-P de cada 
incremento de tiempo, de los análisis inelásticos paso a paso. 
 
Las figs 4.66 a 4.69 tienen las combinaciones M-P para el ed
n
comportamiento inelástico. Para los otros casos de diseño con  γp ≤ 0.004 con Q = 2 y 4, para Q = 
4 se tiene mayor comportamiento inelástico, como era de esperarse. Se observa un 
comportamiento estructural en que dominan los momentos flexionantes, con poca variación de la 
carga axial. 
 
Las figs 4.70
c p p
presentan ciclos en que se tienen deformaciones en el rango no-lineal; para Q = 4 se tiene mayor 
comportamiento inelástico. Para este edificio se observan variaciones más importantes de la carga 
axial, con respecto del edificio anterior de 9 niveles, lo cual es congruente para edificios altos. 
 
 
d
 
Al igual que en la viga 1, para la columna 1 sólo se presentan los resultados 
d

 



CAPÍTULO 4. CÁLCULO DE RESPUESTAS INELÁSTICAS      115

de las columnas. Las figs 4.74 a 4.81 tienen las gráficas de las fuerzas cortantes actuantes en el 
tiempo contra las resistencias correspondientes. Estos son los casos críticos para todos los 
edificios. 
 
 
 
4.3.6 Distribución global de articulaciones plásticas y demandas máximas de 

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas 

Las fig laciones plásticas del marco del 
je B de los casos en que sí hubo zonas de fluencia en los extremos de vigas o columnas. En 

 el comportamiento 
eástico, según el número de niveles y tipo de diseño utilizado durante el dimensionamiento de 

 
s 4.82 a 4.87 muestran las distribuciones globales de articu

e
general, independientemente del número de niveles, las tendencias de los mecanismos de falla 
son del tipo viga, de acuerdo con lo que los códigos modernos recomiendan en zonas altamente 
sísmicas, para proteger la posible falla de columnas y así evitar colapsos no deseables. En los 
edificios de 9 niveles,  γp ≤ 0.002 con Q = 2 y 4, no se tienen fluencias, contrario a lo que ocurre 
para los diseños con  γp ≤ 0.004 y Q=4. En los edificios de 25 niveles,  γp ≤ 0.002, Q = 2 y 4, se 
tiene una distribución similar de comportamiento inelástico; sólo se llegan a presentar fluencias 
en los primeros siete niveles. Este mismo edificio de 25 niveles, pero diseñado con  γp ≤ 0.004 
con Q = 2 y 4, ingresa en el rango no-lineal de una forma más severa con respecto de los diseños 
para  γp ≤ 0.002; prácticamente todos los pisos llegan a presentar fluencias.  
 
Las gráficas anteriores muestran de forma cualitativa, cómo se distribuye
in
cada edificio. Para tener una idea más clara del comportamiento dúctil de las estructuras es 
necesario recurrir al concepto de demanda de ductilidad local, en que están implícitos los 
conceptos de rotación plástica y curvatura de fluencia. Para ello, las demandas de ductilidad local 
se calculan, según lo expuesto en el cap 2, con la siguiente expresión: 
 

1+=
+

== PyPmax φ

yyy
L φφ

φφ
φ

donde: 
 

φ
µ  

Lµ : Demanda de ductilidad local 

Pφ : Curvatura plástica = pp lθ  

Pθ : Rotación plástica 

Pl : Longitud equivalente de articulación plástica 

y : Curvatura de fluencia = EIM y  φ
My: Momento de fluencia 
E  : Módulo de elasticidad de  l acero
I   : Momento de inercia de la sección transversal 
 
L tación plástica de las vigas y las columnas, 

sultado de un análisis paso a paso, entre la longitud de la articulación plástica supuesta, que 
a curvatura plástica calculada es la máxima ro

re
para el presente estudio se toma igual a un peralte, de acuerdo con resultados reportados en la 
literatura. La curvatura de fluencia para vigas se toma directamente a partir del momento 
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flexionante que produce la superficie de fluencia; para las columnas, este momento de fluencia se 
calcula con la ayuda del diagrama de interacción correspondiente, relacionando la carga axial 
actuante con la rotación plástica de cada elemento, durante su etapa de fluencia. 
 
Las figs 4.88 a 4.95 muestran las gráficas de demandas máximas de ductilidad local µL, 

esarrolladas en las vigas y las columnas de todos los edificios analizados, y que presentaron 

uctilidad local desarrolladas en las 
olumnas son mucho menores que las de las trabes, para un edificio determinado. En los edificios 

d
deformaciones inelásticas. Para fines comparativos se pueden establecer algunos límites 
tolerables para esta respuesta, según pruebas de laboratorio reportadas en la literatura, a saber 
para las trabes metálicas son aceptables valores de demandas de 30 a 35, y en las columnas 
metálicas, las demandas pueden aceptarse alrededor de 20.  
 
En este trabajo, en general, las demandas máximas de d
c
de 9 niveles,  γp ≤ 0.002, Q =  2 y 4, prácticamente es nulo el ingreso en el comportamiento 
inelástico; en cambio para  γp ≤ 0.004, sí se llegan a presentar demandas de ductilidad local tanto 
en vigas como en columnas, siendo mayor la respuesta para los diseños con Q = 4: µL=10 en 
vigas y µL=11 en columnas. El patrón de comportamiento de este tipo de respuesta para los 
edificios de 25 niveles, γp ≤ 0.002, presentan muy poco comportamiento inelástico, con demandas 
similares para los diseños con Q = 2 y 4; para  γp ≤ 0.004 sí se tienen mayores demandas de 
ductilidad local, principalmente en las vigas, con amplitudes máximas para Q = 4, pero todavía 
dentro de límites tolerables: µL=5 en vigas y µL=6 en columnas. 
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Tabla 4.1 Comparación de periodos de vibración ETABS versus Drain-2DX calibración del 

marco eje B 
 
 
 
 ETABS-6 DRAIN-2DX 
NIVELES T1 T2 T3 T1 T2 T3 

9 1.1196 0.3965 0.2107 1.1192 0.3982 0.2116 
25 1.5778 0.5557 0.3123 1.5159 0.5363 0.3014 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Tabla 4.2 Valores máximos de demanda de ductilidad global 
 
 
 

NIVELES γp Q ∆y fluencia
(cm) 

∆y inel máx
(cm) 

µg 

2 12.908 12.908 1.000 0.002 4 12.908 12.908 1.000 
2 11.952 11.952 1.000 9 

0.004 4 16.330 37.934 2.772 
2 33.933 50.459 1.487 0.002 4 29.032 50.163 1.727 
2 39.151 59.811 1.527 25 

0.004 4 33.627 81.802 1.724 
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Fig 4.1 Diagramas de interacción para vigas y columnas de acero estructural 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Superposición de componentes  My 
 
 
 Componente elastoplástica 
 
 
 Componente elástica 
 
 
 
 
 
 

Curvatura  
 
 

Fig 4.2 Componente elástica y elastoplástica 
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Fig 4.3 Acelerograma SCT-EW-85 
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Fig 4.4 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 9 niveles 

(calibración de ETABS versus DRAIN-2DX) 
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Fig 4.5 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 25 niveles 

(calibración de ETABS versus DRAIN-2DX) 
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Fig 4.6 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración en los espectros de respuesta 

inelástica (µ= 2) de SCT-EW-85 y de diseño (Q= 2) del Apéndice A del RCDF-04 para 
γp ≤ 0.002 y 0.004 

 

 
 

 
 
 
 

 
 
 
 

 
 
 
 
Fig 4.7 Ubicación de los periodos fundamentales de vibración en los espectros de respuesta 

inelástica (µ= 4) de SCT-EW-85 y de diseño (Q= 4) del Apéndice A del RCDF-04 para 
γp ≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 4.8 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 2 con    

γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 4.9 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 2 con    

γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.10 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 4 con  

γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 4.11 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 4 con  

γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.12 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 2 con 

y γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 4.13 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 2 con 

γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.14 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 4 con 

γp ≤ 0.002 y 0.006 
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Fig 4.15 Desplazamientos horizontales máximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 4 con 

γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.16 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp 

≤ 0.002 
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Fig 4.17 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp 

≤ 0.004 
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Fig 4.18 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp 

≤ 0.002 
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Fig 4.19 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp 

≤ 0.004 
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Fig 4.20 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp 

≤ 0.002 
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Fig 4.21 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp 

≤ 0.004 
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Fig 4.22 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp 

≤ 0.002 
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Fig 4.23 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp 

≤ 0.004 
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Fig 4.24 Relación número de niveles-demandas de ductilidad global para γp ≤ 0.002 
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Fig 4.25 Relación número de niveles-demandas de ductilidad global para γp ≤ 0.004 
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Fig 4.26 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp ≤ 0.002 y 0.006 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
Fig 4.27 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.28 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp ≤ 0.002 y 0.006 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.29 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.30 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp ≤ 0.002 y 0.006 
 
 

 
 
 
 
Fig 4.31 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.32 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp ≤ 0.002 y 0.006 
 

 
 
 
 
Fig 4.33 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp ≤ 0.004 y 0.012 
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Fig 4.34 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 

y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.35 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 

y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.36 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 

y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.37 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 

y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.38 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 

2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.39 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 

2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.40 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 

4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.41 Historia de coeficientes sísmicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 

4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.42 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.43 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.44 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.45 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.46 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.47 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.48 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.49 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.50 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.51 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.52 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.53 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.54 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.55 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.56 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.57 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.58 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.59 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.60 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.61 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.62 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.63 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.64 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.65 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco 

del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.66 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 
0.002 
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Fig 4.67 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 
0.004 
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Fig 4.68 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 
0.002 
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Fig 4.69 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 
0.004 
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Fig 4.70 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 
inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 
0.002 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.71 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 
0.004 
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Fig 4.72 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 
0.002 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.73 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo 

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 
0.004 
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Fig 4.74 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.75 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.76 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.77 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.78 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.002 
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Fig 4.79 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.80 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 
edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.002 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.81 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 4 y γp ≤ 0.004 
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Fig 4.82 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 9 niveles 

para los casos Q=2, γp < 0.002 y 0.004, Q=4 y γp < 0.002 no se presenta fluencia. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.83 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 9 niveles 

para Q=4 y γp < 0.004 
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Fig 4.84 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 25 niveles 

para Q=2 y γp < 0.002 
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Fig 4.85 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 25 niveles 

para Q=4 y γp < 0.002 
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Fig 4.86 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 25 niveles 

para Q=2 y γp < 0.004 
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Fig 4.87 Distribución global de articulaciones plásticas del marco eje B del edificio de 25 niveles 

para Q=4 y γp < 0.004 
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Fig 4.88 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del marco eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.002 
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Fig 4.89 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del marco eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.004 



CAPÍTULO 4. CÁLCULO DE RESPUESTAS INELÁSTICAS      

 

165

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

-2.0 -1.5 -1.0 -0.5 0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
Demanda máxima de ductilidad

Nivel

Q=2 Q=4

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 4.90 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del marco eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.002 
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Fig 4.91 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del marco eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.004 
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Fig 4.92 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del marco eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.002 
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Fig 4.93 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del marco eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.004 



CAPÍTULO 4. CÁLCULO DE RESPUESTAS INELÁSTICAS      

 

167

0
1
2
3
4
5
6
7
8
9
01

1
1
1
1
1
1
1
1
1
2
2
2
2
2
2

-6 -5 -4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5 6
Demanda máxima de ductilidad

Nivel

1
2
3
4
5
6
7
8
9
0
1
2
3
4
5 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Q=2 Q= 4
 
Fig 4.94 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del marco eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.002 
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Fig 4.95 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del marco eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp < 0.004 
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Capítulo 5 
 
COMPARACIÓN DE RESPUESTAS 
 
 
 
5.1 Introducción 
 
En este capítulo se comparan las principales respuestas inelásticas obtenidas, después de haber 
diseñado para Q = 2 ó 4, y γp ≤ 0.002 ó 0.004. Se presentan las observaciones más importantes 
sobre: desplazamientos horizontales máximos totales, historias de desplazamientos de azotea, 
relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, historias de coeficientes 
sísmicos, relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea, y demandas 
máximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas. 
 
 
5.2 Comparación de resultados inelásticos 
 
5.2.1 Desplazamientos horizontales máximos totales 
 
Las gráficas de este tipo de respuesta se presentan de manera que pueda observarse en su 
variación, conforme cambia en el diseño, el valor del factor de comportamiento sísmico (Q = 2 ó 
4) y la condición de desplazamiento horizontal permisible (γp ≤ 0.002 ó 0.004). 
 
 
Las figs 5.1 y 5.2 tienen las gráficas comparativas de los desplazamientos horizontales máximos 
inelásticos del edificio de 9 niveles. Para γp ≤ 0.002 se observa que, en general, y como era de 
esperarse, las respuestas aumentan según se incrementa el valor de Q; las estructuras se vuelven 
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más flexibles para valores altos de dicho parámetro. Para valores γp ≤ 0.002, con Q = 2 y 4, la 
respuesta es la misma, después de haber obtenido diseños idénticos al aplicar las normas del 
RCDF-04. Las respuestas máximas se obtienen para γp ≤ 0.004 y Q = 4. Todas estas diferencias 
concuerdan, por lo general, según la posición del periodo fundamental de cada caso de estructura, 
con respecto del espectro de respuesta del registro de aceleraciones utilizado (ver figs 4.6 a 4.7). 
Para γp ≤ 0.004 se aprecia una variación más gradual de la respuesta, según se aumenta el Q. Se 
tiene un patrón de comportamiento de deformaciones típico de una viga de cortante. 
 
 
Finalmente, las figs 5.3 y 5.4 presentan las gráficas que comparan las respuestas para el edificio 
de 25 niveles. Al igual que en los casos anteriores, para γp≤0.002 se tiene un comportamiento 
prácticamente igual para Q = 2 y 4; sólo un poco más rígida la respuesta para Q = 2. Para 
γp≤0.004 se presenta un patrón de comportamiento con respuestas mayores para los Q 
superiores; asimismo para esta condición de desplazamientos horizontales permisibles, se tiene 
un claro comportamiento de viga de cortante. 
 
 
5.2.2 Historias en el tiempo de los desplazamientos laterales de azotea 
 
Las figs 5.5 y 5.6 tienen las comparaciones de este tipo de respuesta para el edificio de 9 niveles. 
Las respuestas para γp≤0.002 tienden a ser menores que para γp≤0.004, a medida que aumenta el 
Q, las diferencias son mayores. Para Q = 4 se aprecian, con mayor detalle, las diferencias entre 
los diseños para ambos límites permisibles de desplazamiento horizontal. 
 
Finalmente, las comparaciones del edificio de 25 niveles se tienen en las figs 5.7 y 5.8. Se 
presentan, en general, mayores respuestas para γp≤0.004, independientemente del Q utilizado. 
 
 
5.2.3 Relaciones máximas desplazamiento horizontal relativo entre altura de 

entrepiso 
 
Las comparaciones muestran la variación de este tipo de respuesta conforme cambia el valor del 
factor de comportamiento sísmico Q, para cada condición de desplazamiento horizontal 
permisible utilizada en este trabajo. 
 
Las figs 5.9 y 5.10 presentan las comparaciones de este tipo de respuesta para el edificio de 9 
niveles. Para γp≤0.002, Q = 2 y 4, las respuestas son iguales entre sí, menores que el límite 
permisible, como resultado de haber llegado a los mismos dimensionamientos, según se describe 
en el cap 3; las respuestas inelásticas son menores que las de diseño. Para γp≤0.004 y Q = 4, se 
tienen respuestas muy por arriba de la cota permisible, sobre todo en los cinco entrepisos 
inferiores. 
 
Finalmente, las figs 5.11 y 5.12 presentan las comparaciones correspondientes para el edificio de 
25 niveles. Para γp≤0.002, Q = 2 y 4, los resultados de los ocho primeros pisos sobrepasan 
ligeramente a la cota permisible. Para γp≤0.004 y Q = 2, las respuestas quedan dentro del límite 
admisible, para γp≤0.004 y Q = 2, dichas respuestas son mucho mayores en los entrepisos  cinco 
al once. 
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5.2.4 Historias de coeficientes sísmicos 
 
Las figs 5.13 y 5.14 tienen las comparaciones del edificio de 9 niveles. Se aprecian valores muy 
parecidos para ambas condiciones de desplazamiento horizontal permisible, con máximos del 
orden de 0.23. 
 
Las figs 5.15 y 5.16 tienen las comparaciones del edificio de 25 niveles. Para γp≤0.002 se 
presentan respuestas mayores, independientemente del valor de Q, con coeficientes sísmicos 
máximos cercanos a 0.40; para γp≤0.004 se obtienen respuestas menores, del orden de 0.25 para 
Q = 2, y menores aún para Q = 4. 
 
Por otro lado, las tablas 5.1 y 5.2 muestran, para γp≤0.002 y γp≤0.004, respectivamente, las 
comparaciones de los coeficientes sísmicos de diseño, los coeficientes sísmicos máximos 
inelásticos, y las demandas máximas de ductilidad global. En dichas tablas se indican los 
cocientes entre los valores de diseño, según el RCDF-04, y los obtenidos con el análisis paso a 
paso, así como con los espectros de respuesta del registro de SCT-EW-85. 
 
 
5.2.5 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea 
 
Con este tipo de gráficas es posible observar el comportamiento global de cada estructura, en 
cuanto a su rigidez y resistencia lateral, así como también de qué tanta disipación de energía, por 
histéresis, llega a desarrollarse mientras ingresa en el rango inelástico. 
 
Las gráficas del edificio de 9 niveles se tienen en las figs 5.17 y 5.18. Se advierte una clara 
diferencia entre las respuestas para ambas condiciones de diseño de desplazamiento horizontal 
permisible, sobretodo para los Q altos; para γp≤0.002 se tienen menores áreas de histéresis con 
respecto de las calculadas con γp≤0.004. Los valores máximos  oscilan entre una fuerza cortante 
basal de 300 t y 30cm de desplazamiento horizontal en azotea.  
 
 
Finalmente, para el edificio de 25 niveles se tienen las figs 5.19 a 5.20. Se observan áreas más 
grandes en los ciclos para γp≤0.004, con valores menores de fuerza cortante basal Para γp≤0.002 
tiende a no haber comportamiento inelástico, y las gráficas son alargadas y angostas, con 
mayores fuerzas cortantes basales y desplazamientos (1500 t y 50cm); para γp≤0.004, Q = 2 y 4, 
los ciclos de histéresis tienen áreas mayores, con reducciones importantes de las fuerzas cortantes 
basales.  
 
 
5.2.6 Demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas, µL  
 
Las figs 5.21 a 5.24 tienen las gráficas de este tipo de respuesta para el edificio de 9 niveles. Para 
γp≤0.002 se corrobora que las estructuras se comportan dentro del rango elástico. Para γp≤0.004 
y Q = 4 se observan demandas máximas del orden de 10 en vigas, y de 11 en el extremo inferior 
de las columnas de la planta baja. Dichas demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en 
vigas y columnas, siguen estando dentro de los límites tolerables desde el punto de vista de 
diseño, según reportes existentes de pruebas de laboratorio en la literatura. Cabe aclarar, como 
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era de esperarse, que a mayor valor de Q, mayores son las demandas locales de ductilidad 
observadas en los diferentes miembros estructurales. 
 
Y las figs 5.25 a 5.28 presentan las respuestas del edificio de 25 niveles. Los niveles máximos de 
demanda de ductilidad local en vigas son mucho mayores para γp≤0.004 y Q = 4 con respecto de  
los diseños γp≤0.002 en vigas valores máximos son de 10 y 4, respectivamente. Las demandas en 
las columnas son menores que en las vigas, las demandas máximas en la base del edificio 
alcanzan máximos del orden de 6.  
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Tabla 5.1 Comparación de coeficientes sísmicos de diseño, coeficientes sísmicos máximos 

inelásticos y demandas máximas de ductilidad global (γp≤0.002) 
 

No. de 
niveles 

Q Csdiseño 
(*) 

Tx = Ty 
(s) 

Csinelástico 
(**) 

Csdiseño 
Csinelástico

µG

2 0.2230 1.1197 0.2238 0.9964 1.000 9 Niv 4 0.0988 1.1197 0.2238 0.4415 1.000 
2 0.2477 1.5780 0.4002 0.6189 1.000 25 Niv 4 0.1097 1.6105 0.3811 0.2878 2.772 

 
(*) Coeficiente sísmico del espectro de diseño, RCDF-04 (incluye corrección por irregularidad) 
(**) Coeficiente sísmico según el análisis paso a paso, acelerograma SCT-EW-85 (sistema de múltiples grados 

de libertad) 
 
 
 
 
 
 
 
Tabla 5.2 Comparación de coeficientes sísmicos de diseño, coeficientes sísmicos máximos 

inelásticos y demandas máximas de ductilidad global (γp≤0.004) 
 

No. de 
niveles 

Q Csdiseño 
(*) 

Tx = Ty 
(s) 

Csinelástico 
(**) 

Csdiseño 
Csinelástico

µG

2 0.2230 1.1347 0.2046 1.0899 1.487 9 Niv 4 0.0988 1.5327 0.2226 0.4438 1.727 
2 0.2477 1.7966 0.2991 0.8281 1.527 25 Niv 4 0.1097 2.2265 0.1850 0.5929 1.724 

 
(*) Coeficiente sísmico del espectro de diseño, RCDF-04 (incluye corrección por irregularidad) 
(**) Coeficiente sísmico según el análisis paso a paso, acelerograma SCT-EW-85 (sistema de múltiples grados 

de libertad) 
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Fig 5.1 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales inelásticos del edificio de 

9 niveles con γp≤ 0.002 
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Fig 5.2 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales inelásticos del edificio de 

9 niveles con γp≤ 0.004 
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Fig 5.3 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales inelásticos del edificio de 

25 niveles con γp≤ 0.002 
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Fig 5.4 Comparación de desplazamientos horizontales máximos totales inelásticos del edificio de 

25 niveles con γp≤ 0.004 
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Fig 5.5 Comparación de historias de desplazamientos inelásticos en azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.6 Comparación de historias de desplazamientos inelásticos en azotea del marco del eje B 

del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.7 Comparación de historias de desplazamientos inelásticos en azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.8 Comparación de historias de desplazamientos inelásticos en azotea del marco del eje B 

del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.9 Comparación de relaciones de desplazamientos horizontal relativo inelásticos entre altura 
de entrepiso del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp≤ 0.002 y 
0.006 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 5.10 Comparación de relaciones de desplazamientos horizontal relativo inelásticos entre 

altura de entrepiso del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 y 4 con γp≤ 
0.004 y 0.012 
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Fig 5.11 Comparación de relaciones de desplazamientos horizontal relativo inelásticos entre 

altura de entrepiso del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp≤ 
0.002 y 0.006 
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Q = 2 Q = 4 
Fig 5.12 Comparación de relaciones de desplazamientos horizontal relativo inelásticos entre 

altura de entrepiso del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 y 4 con γp≤ 
0.004 y 0.012 
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Fig 5.13 Comparación de historias de coeficientes sísmicos inelásticos del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.14 Comparación de historias de coeficientes sísmicos inelásticos del marco del eje B del 

edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.15 Comparación de historias de coeficientes sísmicos inelásticos del marco del eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
 

-0.40

- 0

- 0

- 0

00

10

20

30

40

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Tiempo (s)

0.3

0.2

0.1

0.

0.

0.

0.

0.

Q=4, 0.002 Q=4, 0.004

Coeficiente sísmico 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 5.16 Comparación de historias de coeficientes sísmicos inelásticos del marco del eje B del 

edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.17 Comparación de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de 

azotea inelásticos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 
y 0.004 
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Fig 5.18 Comparación de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de 

azotea inelásticos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 
y 0.004 
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Fig 5.19 Comparación de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de 

azotea inelásticos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 
0.002 y 0.004 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig 5.20 Comparación de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de 

azotea inelásticos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp≤ 
0.002 y 0.004 
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Fig 5.21 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.22 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del 

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.23 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas 

del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.24 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas 

del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.25 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.26 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del 

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 



CAPÍTULO 5. COMPARACIÓN DE RESPUESTAS      

 

187

0
1
2
3
4
5
6
7
8
9

1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
2
2
2
2
2
2

-6 -5 -4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5 6
Demanda máxima de ductilidad

N vel

0
1
2
3
4
5
6
7
8
9
0
1
2
3
4
5
i 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Q=2, 0.002 Q= 2, 0.004
 
Fig 5.27 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas 

del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Fig 5.28 Comparación de demandas máximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas 

del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con γp≤ 0.002 y 0.004 
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Capítulo 6 
 
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 
 
 
 
6.1 Conclusiones 
 
Como resultado del trabajo desarrollado en esta tesis, se pueden plantear las siguientes 
conclusiones de carácter general, a saber: 
 

 El método de análisis sísmico de una sola etapa, recomendado por la mayoría de los códigos 
modernos de diseño sísmico, en la que se incluye el valor de “Q” como medio para obtener 
un espectro de diseño inelástico, da resultados congruentes con los obtenidos al realizar los 
análisis paso a paso. 

 Los criterios de diseño del RCDF-04 conducen a la obtención de mecanismos de falla tipo 
viga débil-columna fuerte, la cual es un mecanismo preferible dada su hiperestaticidad; 
además que las demandas de ductilidad local desarrolladas, tanto en vigas como en columnas, 
quedan dentro de los límites tolerables del diseño. 

 Al diseñar para la distorsión angular permisible de entrepiso γp ≤ 0.002, se obtienen diseños 
idénticos, y por tanto respuestas iguales, al emplear Q = 2 y 4, debido a que rige el estado 
límite de desplazamientos horizontales, quedando sobrados por resistencia. 

 Al diseñar para la distorsión angular permisible de entrepiso γp ≤ 0.004, se obtienen diseños 
distintos, así como sus respuestas, al emplear valores de Q = 2 y 4, observándose variación 
sensiblemente gradual. Para esta condición de diseño se observa mayor ingreso en el rango 
no-lineal, respecto de límite γp ≤ 0.002. 

 Al diseñar para Q = 4, los cálculos conducen a estructuras con gran ingreso en el rango no-
lineal, y por tanto con daño estructural considerable. Dada su flexibilidad, el 

 



                                                                                CAPÍTULO 6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 190 

dimensionamiento está regido por el estado límite de desplazamientos horizontales, quedando 
sobrado por resistencia. 

 
A continuación se presentan las conclusiones específicas para cada tipo de análisis sísmico 
realizado, según los resultados determinados en este trabajo. 
 
 
6.1.1 Análisis sísmico dinámico modal espectral (diseño) 
 
Los diseños y sus respuestas correspondientes se obtienen de acuerdo con las especificaciones del 
de las NTC-Sismo del RCDF-04; para fines de proporcionar la seguridad estructural ante los 
estados límite de servicio y de colapso (desplazamientos laterales), y de falla (resistencia), se 
utilizó el espectro de diseño reducido por el factor Q´, dependiente a su vez del factor de 
comportamiento sísmico Q, con un procedimiento similar al empleado en proyectos comunes en 
la práctica. Las conclusiones más importantes de los dos edificios analizados se enlistan a 
continuación: 
 
 
a) Dimensiones de elementos estructurales (peso propio de estructura metálica) 
 

 Las dimensiones de las secciones transversales de los diferentes miembros estructurales 
son más grandes, como era de esperarse,  para la condición de diseño γp ≤ 0.002, con 
respecto del diseño para γ p ≤ 0.004, para un mismo valor de Q dado. 

 Para γ p ≤ 0.002, Q = 2 y 4, se tienen las mismas secciones transversales entre sí, porque 
rige en el diseño el estado límite de desplazamientos horizontales. 

 Para γ p ≤ 0.004 se presenta un aumento gradual de secciones, según disminuye el valor de 
Q en el diseño. 

 Todos los edificios satisfacen los estados límite de servicio y de colapso así como de falla 
para Q = 4. 

 Para proporcionar la rigidez lateral adecuada, las dimensiones de las secciones 
transversales de las columnas se variaron por grupos de cuatro ó cinco niveles.  

 Los incrementos en peso propio de la estructura metálica, al diseñar para γ p ≤ 0.002 con 
respecto de γ p ≤ 0.004, son (ver figs 3.45 y 3.46): 

 
Niveles Q = 2 Q = 4 

25 25 62 
9 2 29 

   Valores en porcentaje 
 
b) Periodos fundamentales de vibración 
 

 A partir de los casos analizados, se obtienen periodos de vibración que varían en un rango  
de 1.11 a 2.23 segundos, aproximadamente. 

 Los periodos son más cortos, como era de esperarse,  para γ p ≤ 0.002 con respecto de γ p ≤ 
0.004, para un mismo valor de Q dado. 

 Para γ p ≤ 0.002, Q = 2 y 4, se tienen los mismos periodos entre sí. 
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 Para γ p ≤ 0.004 se observa un aumento gradual del periodo conforme aumenta el valor de 
Q. 

 Los incrementos del periodo fundamental, al diseñar para γp ≤ 0.004 con respecto de γp ≤ 
0.002, son (ver figs 3.5 y 3.6): 

 
Niveles Q = 2 Q = 4 

25 14 38 
9 1 37 

     Valores en porcentaje 
 
 
c) Desplazamientos horizontales máximos 
 

 Los desplazamientos horizontales son más pequeños, como era de esperarse,  para γp ≤ 
0.002 con respecto de γp ≤ 0.004, para un mismo valor de Q dado. 

 Para γp ≤ 0.002, Q = 2 y 4, se presentan los mismos desplazamientos horizontales entre sí. 
 Para γp ≤ 0.004 se presenta un aumento gradual de los desplazamientos horizontales, 

según aumenta el valor de Q. 
 Los incrementos en los desplazamientos horizontales, después de diseñar para γp ≤ 0.004 

con respecto de γp ≤ 0.002, son (ver figs 3.20 a 3.23): 
 

Niveles Q = 2 Q = 4 
25 43 90 
9 4 86 

   Valores en porcentaje 
 
 
d) Relaciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para 

la condición de servicio (ver figs 3.12 a 3.15) 
 

 Las relaciones máximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso se 
mantienen dentro de los dos límites permisibles especificados.  

 El valor máximo de este tipo de respuesta se presenta varias veces en la altura de los 
edificios, observándose principalmente en los niveles donde hay cambios de las secciones 
transversales (cada cuatro ó cinco niveles).  

 Para γp ≤ 0.002, Q = 2 y 4, se muestran las mismas relaciones 
 Para γp ≤ 0.004 se presenta un aumento gradual de este tipo de respuesta, según aumenta 

el valor de Q. 
 
 
e) Cortante basal dinámico 
 

 Los cortantes basales dinámicos son más pequeños, como era de esperarse,  a medida que 
aumenta el valor de Q, en proporción directa con dicho valor. 
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 Se presenta la siguiente tabla para observar el incremento de cortante basal dinámico de 
cada edificio con respecto del edificio de 9 niveles, para fines comparativos (ver figs 3.28 
y 3.31): 

 
 γp ≤ 0.002 γp ≤ 0.004 

Niveles Q = 2 Q = 4 Q = 2 Q = 4 
25 3.13 3.44 3.31 2.81 
9 1.0 1.0 1.0 1.0 

 
 
6.1.2 Análisis sísmico inelástico paso a paso (revisión) 
 
Después de diseñar las estructuras de los edificios de  9 y 25 niveles, según el RCDF-04 y sus 
Normas Técnicas Complementarias correspondientes, se calculan las respuestas dinámicas 
elásticas e inelásticas paso a paso, ante el acelerograma SCT-EW-85, con el fin de revisar, 
mediante este procedimiento refinado, los diseños y propiedades dinámicas de los edificios 
descritos. Las respuestas inelásticas reflejan el comportamiento de qué tanto tuvo que ingresar en 
el rango no-lineal cada uno de los edificios de interés, después de aplicar el acelerograma 
mencionado anteriormente; las respuestas elásticas muestran qué hubiera pasado si cada 
estructura no tiene deformaciones no-lineales ante la excitación del acelerograma utilizado. Las 
conclusiones más importantes se enuncian a continuación: 
 
 
a) Desplazamientos horizontales máximos, historias de desplazamientos en azotea y demandas 

máximas de ductilidad global 
 

 Los desplazamientos horizontales máximos inelásticos se asemejan, en lo general, a los 
obtenidos con el espectro de diseño del Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04. Las 
diferencias más importantes ocurren en los pisos del tercio inferior, con mayores valores 
inelásticos. 

 Según la ubicación del periodo fundamental de cada estructura, con respecto del espectro 
de respuesta del acelerograma SCT-EW, se llegan a presentar respuestas elásticas 
mayores o menores que las calculadas con el espectro de diseño (ver figs 4.8 a 4.39).  

 Para los edificios (25 niveles con γp ≤ 0.004, Q = 2 y 4) con periodo fundamental de 
vibración cercano al pico del espectro de respuesta, correspondiente a los dos segundos, 
se obtienen desplazamientos elásticos entre 2 y 4 veces los inelásticos. 

 A partir de las historias en el tiempo de los desplazamientos laterales de azoteas se 
obtienen las diferencias entre los comportamientos elástico e inelástico. A mayor acción 
del movimiento (mayor ordenada espectral de respuesta), el edificio tiene mayor respuesta 
inelástica, obtenida de una reducción con respecto de la elástica. Esto es, los edificios con 
periodos fundamentales localizados cerca de los picos del espectro de respuesta, sufren 
desplazamientos elásticos muy por encima de los inelásticos, siendo estos últimos, como 
ya se mencionó, similares a los del espectro de diseño. 

 Las demandas máximas de ductilidad global aumentan con el valor de Q y γp ≤ 0.004, 
como era de esperarse; se mantienen constantes para γp ≤ 0.002, Q = 2 y 4, en la mayoría 
de los casos. 
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b) Relaciones máximas desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso 
 

 Para γp ≤ 0.004 , las respuestas inelásticas presentan amplitudes muy altas en los primeros 
entrepisos de cada edificio, tal que se sobrepasa, entre 2 y 4 veces, el límite permisible del 
Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04; para los pisos superiores, los valores de 
esta respuesta son menores, hasta en 50 por ciento que el permisible. 

 Para γp ≤ 0.002, las amplitudes de este tipo de respuesta, tanto de diseño como de los 
análisis paso a paso elástica e inelástica, son similares, aunque con diferente distribución. 
La respuesta de diseño puede aceptarse como representativa del comportamiento 
inelástico. 

 
 
 
c) Historias de coeficientes sísmicos 
 

 El coeficiente sísmico, calculado como el cociente de la suma de los cortantes en las 
columnas de la planta baja, para un tiempo ti, entre el peso total de la estructura, resulta 
dependiente de su periodo, como era de esperarse. 

 En todos los casos, la amplitud del coeficiente sísmico elástico resulta superior, según la 
ordenada del espectro de respuesta asociada al periodo de la estructura. El coeficiente 
sísmico inelástico se reduce drásticamente con respecto del elástico. 

 
 
d) Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea 
 

 Las relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea, son una forma 
de evaluar la disipación de energía por histéresis que se presenta durante el sismo; para la 
mayoría de los edificios analizados, resulta superior para el nivel de desplazamiento 
horizontal permisible de γp ≤0.004. 

 Esta respuesta, en general, resulta con más amplitud cuanto más flexible es la estructura. 
Para los casos elásticos resulta una gráfica casi lineal, muy angosta, ante sólo la influencia 
del amortiguamiento viscoso, sin efectos del amortiguamiento por histéresis por la 
presencia de deformaciones inelásticas. 

 
 
e) Historias de elementos mecánicos en vigas y columnas 
 

 Para γp ≤0.002, Q = 2 y 4, se tienen los mismos resultados en todos los edificios, excepto 
para el de 25 niveles, Q = 2. 

 Para γp ≤0.002, Q = 2 y 4, se tienen diseños más sobrados cuanto mayor es el valor de Q, 
debido a que rigió el estado límite de desplazamientos horizontales; los elementos 
mecánicos obtenidos, para estas combinaciones de parámetros de diseño, son iguales. 

 Para γp 0.004 se aprecia más el ingreso al rango inelástico, sobretodo para Q mayor o 
igual a 2. 

≤

 El comportamiento inelástico aparece al formarse las articulaciones plásticas, lo cual 
indica que en un ciclo determinado, la acción interna iguala a la resistencia de los 
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miembros; al presentarse una rótula plástica se tiene una disminución de la rigidez lateral 
del sistema estructural.  

 Las fuerzas cortantes actuantes son resistidas con un amplio margen de seguridad; esto es, 
se garantiza el comportamiento dúctil, y por lo tanto la adecuada redistribución de 
esfuerzos, según se van formando las diferentes articulaciones plásticas. 

 
 
f) Distribución global de articulaciones plásticas y demandas máximas de ductilidad local 

desarrolladas en vigas y columnas 
 

 La distribución global de articulaciones plásticas muestra, en general, una tendencia de 
mecanismo de viga débil-columna fuerte, según lo recomiendan los códigos modernos, 
para que así haya una disipación mayor de energía por histéresis.  

 Como parte del mecanismo de falla que tiende a formarse, en la base de las columnas de 
la planta baja se llega a la fluencia; sin embargo, también se presentan algunas fluencias 
en las columnas de algunos entrepisos superiores, sobretodo en aquellos con cambios de 
sección transversal, aunque con demandas pequeñas de ductilidad local.  

 Se observan demandas máximas de ductilidad local de hasta 9 en trabes y de similar valor 
en la base de las columnas de PB; las columnas de entrepisos superiores que llegan a 
articularse, tienen demandas del orden de 2. Estos valores máximos observados son 
manejables desde el punto de vista del diseño práctico 

 En general, se aprecian mayores demandas de ductilidad local a medida que el edificio es 
más flexible. 

 
 
6.2 Recomendaciones 
 
Con base en el desarrollo de este trabajo, sobre todo al evaluar las respuestas inelásticas, se 
observa y corrobora que el comportamiento de las estructuras es muy sensible a las 
irregularidades de los espectros de respuesta; esto es, al diseñar se debe conocer la forma de 
dichos espectros y la ubicación de los periodos dominantes del terreno, para alejar lo más posible 
el periodo fundamental de la estructura con respecto del correspondiente del terreno. 
 
El método de diseño sísmico propuesto por las NTC-Sismo del RCDF-04 en su Cuerpo Principal 
y Apéndice A, para proporcionar la seguridad estructural ante condiciones de servicio y de falla, 
da buenos resultados, al aplicar el espectro de diseño (reducido por ductilidad para el cálculo de 
las resistencias, y multiplicado por el Q utilizado para los desplazamientos horizontales en el caso 
del Cuerpo Principal y por Q’R/7 para el Apéndice A), después de hacer una buena elección del 
factor de comportamiento sísmico y de la condición de desplazamientos horizontales permisibles. 
Esto se debe complementar con el conocimiento, como se mencionó arriba, de las propiedades 
dinámicas tanto del suelo como de la estructura. 
 
De acuerdo con la distribución global de articulaciones plásticas que se presentan en cada uno de 
los casos analizados de los edificios de 9 y 25 niveles, se observa que los dimensionamientos 
resultantes después de aplicar las normas de diseño del RCDF-04, se llega a resultados que 
coinciden con el criterio de columna fuerte – viga débil; las zonas de fluencia se localizan 
principalmente en las trabes, así como las mayores demandas de ductilidad. Se observa también 
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que en las columnas de la planta baja existe formación de articulaciones plásticas, con demandas 
de ductilidad local relativamente altas, pero dentro de rangos controlables desde el punto de vista 
del diseño; sin embargo, aparecen algunas fluencias, aunque con menores demandas, en las 
columnas de algunos entrepisos superiores que tienen cambios de sección transversal. A este 
respecto, se recomienda  detallar minuciosamente las conexiones en los extremos inferiores de las 
columnas de PB, en la unión con la cimentación, a fin de dar suficiente capacidad de 
deformación, ya sea por medio de atiesadores como refuerzo local adicional; en el caso de los 
cambios de sección transversal en columnas, parece adecuado hacer el empalme en el tercio 
medio de la altura de entrepiso, obteniendo con ello una rigidez de la columna con variación 
gradual, sin cambios bruscos en la rigidez de los nudos, y adicionalmente propiciando la facilidad 
del montaje durante la obra. 
 
Según el RCDF-04 y sus normas de diseño, se permiten reducciones del espectro elástico, de 1, 
1.5, 2, 3 y 4, dependiendo de la estructuración del edificio y del detallado en sus conexiones. El 
valor de Q = 1 presenta diseños muy robustos, con gran rigidez y resistencia lateral. Por otro 
lado, con Q = 4 se tienen diseños más esbeltos, pero con posibilidad de formación de 
articulaciones plásticas con grandes demandas de ductilidad, y gran posibilidad de daño. Esto 
hace pensar que los dos valores extremos tienen complicaciones no muy deseables, por lo que 
sería recomendable utilizar factores de comportamiento sísmico de 2 ó 3, atendiendo tanto a 
requerimientos de costos iniciales, como de disminución del daño estructural por comportamiento 
inelástico. Obviamente, y tal como lo mencionan las NTC-Sismo, la importancia de la estructura 
será un factor decisivo en la elección del valor de Q. 
 
Para proporcionar la rigidez lateral adecuada a un edificio, y así cumplir con los estados límite de 
servicio para el Cuerpo Principal, y límite de servicio y colapso para el Apéndice A que 
especifican en las NTC-Sismo del RCDF-04, se deben proponer trabes que tengan la sección 
transversal suficiente para restringir a la columna, y producir el efecto de marco. Esto es, las 
columnas se deben flexionar en doble curvatura, para aprovechar más su resistencia al tener 
momentos de efectos contrarios, y para obligar al nudo a desarrollar más rigidez en la unión con 
la trabe. 
 
Durante el proceso de diseño se debe tener en cuenta que un incremento en la tamaño de la 
sección transversal de las trabes es más eficiente para aumentar la rigidez lateral, con respecto del 
incremento en la sección de columnas. Esto se verifica en los diseños presentados en el cap 3, al 
comprobar que en casi la mitad inferior de la altura de los edificios de mediana a gran altura, la 
sección transversal de las trabes fue la misma, o con poca variación. En cambio, la variación en 
las columnas de cada cuatro ó cinco niveles condujo a buenos resultados para proporcionar las 
adecuadas rigidez y resistencia requeridas por el diseño. Obviamente, este aspecto habrá que 
combinarlo sin perder de vista que conviene diseñar con el criterio de diseño de columnas fuerte 
– viga débil, o mejor dicho columnas más fuertes que vigas. 
 
Un aspecto muy importante en el diseño sísmico de edificios es el relativo a los daños 
estructurales después de un evento considerable. Es de primordial importancia que tanto el 
ingeniero como el propietario sepan el grado de daño que se espera en la estructura diseñada, 
valuando tanto los costos iniciales como los de rehabilitación al ocurrir el sismo de diseño. En 
este contexto resulta una obligación del ingeniero tratar de determinar y proponer el grado de 
daño que deba tener la estructura, así como darlo a conocer, de tal manera que el propietario esté 
consciente de todos estos aspectos. 
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No olvidar que, según se explicó en el cap 3, los diseños elaborados en este trabajo reflejan el 
mínimo de resistencia necesaria contra las acciones últimas de diseño; es decir, en la mayoría de 
los elementos estructurales se procede de tal forma que el cociente de acciones últimas entre 
resistencias esté próximo a la unidad, después de haber hecho el dimensionamiento para 
satisfacer con la mínima rigidez lateral requerida por el Código. A medida de que se sobrediseñe, 
independientemente de los límites de desplazamientos horizontales elegidos (γp ≤ 0.002 ó 0.004), 
y de los porcentajes de resistencia obtenidos en el diseño, se tendrán respuestas con más 
tendencia hacia el comportamiento elástico. Lo anterior, desde luego, depende de la posición del 
periodo fundamental de vibraciónde la estructura en los espectros de respuesta. 
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