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 CAPÍTULO I: INTRODUCCIÓN  

1.1 Motivación 

En el ámbito de la ingeniería sísmica existe el anhelo de lograr diseñar estructuras más seguras y al mismo 

tiempo económicas. Es por esto que existe la necesidad de lograr comprender cuál y cómo podría llegar a ser 

el comportamiento de estructuras frente a sismos de gran intensidad. El afán por lograr obtener estructuras más 

seguras ha producido que constantemente se realicen modificaciones a las normas de diseño sísmico, como es 

el caso del código de diseño americano de hormigón armado, ACI 318[1], tradicionalmente adoptado en Chile. 

Estos avances han permitido diseñar estructuras más seguras y confiables. Sin embargo, las estructuras que 

fueron diseñadas con normas anteriores a las vigentes en la actualidad, pueden no cumplir con las nuevas 

disposiciones (o ya no son cubiertas por la normativa). Es por esto que nace la necesidad de desarrollar e 

implementar estrategias para mejorar su comportamiento esperado y que estén a la altura del nuevo estándar, 

denominadas estrategias de retrofit (mejoramiento estructural). Experiencias con sismos en las cercanías a 

centros urbanos han dejado al descubierto la vulnerabilidad de algunas estructuras de hormigón armado 

diseñadas con normas o códigos antiguos, promoviendo la urgente necesidad de realizar distintas estrategias de 

retrofit [2],[3]. 

La estrategia o solución de retrofit más común es la incorporación de riostras de acero [4] (ver Figura 1.1). En 

particular, la implementación de riostras restringidas al pandeo (BRB) como estrategia de retrofit, mejora la 

capacidad de disipación de energía de la estructura, junto con brindarle rigidez y resistencia adicionales [4]. El 

uso de BRB se ha centrado principalmente en estructuras de acero. En contraste, pocos estudios se han realizado 

sobre la implementación de BRB para estructuras de hormigón armado [4]. En la Tabla 1.1 se muestran algunas 

estructuras existentes de hormigón armado que incorporaron BRB como retrofit. 

 

Figura 1.1: Ejemplos de retrofit de marcos de hormigón armado con BRB: (a) Uso de BRB en escuela 

[5]; (b) Uso de BRB en hospital [5]. 

 

(a) (b)
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Figura 1.2: Ejemplos de retrofit de marcos de hormigón armado con BRB: (a) Espécimen antes de 

prueba fase 1 [4]; (b) Respuesta del espécimen PF-BRB-L [4]. 

Tabla 1.1. Listado de estructuras con BRB como retrofit de Estados Unidos (Fuente: adaptado de [6]) 

Building, owner, and location 
Type of construction  

and building size 
Unboned braces 

Hildebrand hall 

University of California, 

Berkeley, calif. 

Retrofit, RC 

3 stories + basement,  

138,000 gross Ὢὸ 

36 braces,  

ὖ ςππτππ ὯὭὴί 

Core: JIS SN400B 

Wallace F. Bennett Federal Building 

Federal General Services Administration 

Salt Lake City, Utah 

Retrofit, RC 

8 stories, 300,000 Ὢὸ 

334 braces,  

ὖ ςπυρȟωπυ ὯὭὴί 

Core: JIS SN490B 

King County Courthouse, 

King County, Seattle, Wash. 

Retrofit, RC 

12 stories, 500,000 Ὢὸ 

50 braces, 

ὖ ςππυππ ὯὭὴί 

Core: JIS SN400B 

 

Sabiendo que Chile es uno de los mayores exponentes en cuanto a sismos catastróficos en el mundo, aplicar 

retrofit a estructuras antiguas para evitar su colapso debido a un futuro sismo, es una práctica que es 

recomendable de implementar. En EE.UU., por ejemplo, luego de la recuperación de las estructuras dañadas 

durante el terremoto de Loma Prieta (1989), se evaluó cómo adaptar sísmicamente las estructuras que no 

sufrieron daños, pero que presentaban deficiencias técnicas [7]. 

En este trabajo se estudia el comportamiento sísmico de una estructura de marcos resistentes a momento no-

dúctiles de hormigón armado, diseñada según los requerimientos de la norma Chilena NCh433-72 [8]. Además, 

se diseña una solución de retrofit con BRB siguiendo los requerimientos del código de diseño de acero 

AISC341-16 [9], Norma Chilena NCh433Of.96-mod12 [10] y el código ACI318-19 [1]. El propósito del 

estudio es evidenciar la necesidad de tomar medidas respecto a las estructuras diseñadas con normas 

sobreseídas, y confirmar que la implementación de riostras BRB es una solución de retrofit viable en el contexto 

Chileno.  

En Chile existen casos de estructuras de marcos de hormigón armado diseñadas con normas de diseño sísmico 

que subestiman la acción sísmica, diseñadas con versiones anteriores a la NCh433.Of96-mod12, como es el 

caso de un hospital en el norte de Chile, donde su configuración estructural consiste principalmente en marcos 

de hormigón armado, el cual para el terremoto del 2001 al sur del Perú provocó daños importantes a elementos 

no-estructurales, perdiendo su funcionalidad, pero con daños estructurales menores; este hospital corresponde 

a una estructura de marcos de hormigón armado, diseñado en los setenta, el cual es vulnerable a una falla frágil 

por corte en columnas bajo una demanda de desplazamiento bajo; donde se utilizó como solución de 
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mejoramiento estructural la incorporación de muros perimetrales en todo el hospital para disminuir la demanda 

de desplazamiento de techo [11], pero las riostras de acero como mejoramiento estructural (retrofit) tiene 

notable ventajas como por ejemplo un bajo peso respecto a los muros, la resistencia y ductilidad se puede ajustar 

[4]. 

1.2 Objetivo General 

El objetivo principal de este trabajo es evaluar la viabilidad y eficiencia de la inclusión de riostras de acero tipo 

BRB para marcos de hormigón armado no-dúctiles, diseñados según la Normativa Chilena NCh433.72, en base 

a su comportamiento sísmico predicho con análisis dinámicos no-lineales de una estructura prototipo. 

1.3 Objetivos Específicos 

 Diseñar una estructura de hormigón armado no-dúctil (marcos ordinarios OMF) con las Normas Chilenas 

NCh433-72 [8], NCh429.Of57 [12] y NCh430.EOf61 [13]. Utilizar riostras de acero tipo BRB a la 

estructura como mejoramiento estructural según las disposiciones de AISC341-16 [9] y evaluar la 

estructura arriostrada con las Normas NCh433-12 [10], ACI318-19 [1]. 

 

 Comparar los resultados obtenidos del análisis lineal de la estructura en estudio (modelo sin riostras BRB) 

con las Normas Chilenas NCh433-72 [8] y NCh433.Of96-mod12 [10]. 

 

 Estudiar el comportamiento de riostras de acero tipo BRB, en cuanto a su aplicación como estrategia de 

retrofit (rehabilitación sísmica) de marcos frágiles de hormigón armado, como los OMF en estudio. 

 

 Realizar análisis dinámico no-lineal de la estructura prototipo en una de sus direcciones principales en 

planta con el fin de evaluar su comportamiento. 
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 CAPÍTULO II: ANTECEDENTES Y REVISIÓN  

BIBLIOGRÁFICA  

2.1 Marcos de hormigón armado No-Dúctiles 

Las deficiencias estructurales existentes en edificios de hormigón armado diseñadas solo por cargas 

gravitacionales con códigos que no consideran un adecuado diseño sísmico, son construcciones típicas 

realizadas en los a¶os 1970ôs [3], [14], [15]. Estas deficiencias estructurales consisten en detallamientos pobres 

y ausencia en los principios del diseño por capacidad, una significante ausencia de ductilidad, resultando en 

desempeños estructurales inadecuados incluso bajo la acción de sismos de intensidad moderada [2], [14]. La 

filosofía de diseño por tensiones admisibles contribuye a incertidumbres de la respuesta inelástica [14]. 

Como una consecuencia de un deficiente detallamiento de refuerzo, un precario refuerzo transversal en las 

regiones de unión (zona panel), así como la ausencia de los principios del diseño por capacidad, se esperan 

mecanismos de falla frágil y una baja ductilidad ya sea a nivel local o global [2], [14]. En particular, existe una 

importante vulnerabilidad en la unión entre vigas y columnas debido a la ausencia de fuentes confiables para 

transferir los mecanismos de corte en la zona panel después del agrietamiento [2], [16], resultando en un 

inadecuado comportamiento de la estructura ante una excitación sísmica moderada. En la Figura 2.1 se muestra 

el detalle de la unión viga-columna sin refuerzo transversal, como es el caso de marcos no-dúctiles [2]. 

 

Figura 2.1: Alternativa de mecanismo de daño para un nudo con forma de T: a,b) viga con barras 

dobladas en la región de unión; c) viga con barras dobladas fuera de la región de unión; d) vigas con 

barras lisas con ganchos finales [2] 

Después de un agrietamiento diagonal, el mecanismo de transferencia de corte en la zona panel tiene que basarse 

en un mecanismo de puntal de compresión, cuya eficiencia está críticamente relacionada con la solución de 

anclaje adoptado para el refuerzo longitudinal [2]. Cuando las barras de la viga están dobladas dentro del nudo 

(Figura 2.1a,b), pueden proveer una resistencia limitada contra la expansión horizontal  de la unión, hasta que 

se abran los ganchos bajo la acción combinada del puntal diagonal y la tracción de la fuerza en el refuerzo de 

la viga, conduciendo a una rápida degradación del hormigón en el nudo [2], [14]ï[16]. Cuando las barras de la 

viga se disponen fuera del nudo (Figura 2.1.c), como una práctica antigua que se realizaba en Nueva Zelanda y 

Japón, no se genera una unión efectiva para el desarrollo de un mecanismo eficiente de compresión del puntal. 

El peor detallamiento en la zona panel es la que se muestra en la Figura 2.1d, una unión típica de una 



  

14 

 

construcción mediterránea, donde se usaban refuerzos lisos formando un gancho de anclaje [2]. Como muestra 

un test experimental en un espécimen viga-columna en un marco de tres pisos hecho por Pampanin (2002) [14], 

la combinación de la acción del puntal y de una fuerza de compresión concentrada en el final del gancho de 

anclaje, debido al deslizamiento de las barras longitudinales de la viga, puede llevar una expulsión de la ñcu¶a 

de hormig·nò como se muestra en la Figura 2.1d, con una rápida pérdida de capacidad de carga [2]. Esta ñcu¶a 

de hormig·n armadoò también se muestra en el trabajo de Quintana Gallo (2014) [3] ( Figura 2.2), se observa 

una falla similar a la mostrada por Pampanin [14]. 

 

Figura 2.2: Daños observados después del Test 2.2 [3]. 

Probablemente la mayor incertidumbre al momento de evaluar el comportamiento sísmico de un marco de 

hormigón armado es el comportamiento esperado de la unión viga-columna con refuerzo transversal limitado 

en el núcleo del nudo. Las estructuras de marcos dise¶ados antes de los 70ôs conten²an un precario refuerzo 

transversal en la unión viga-columna, donde la falla al corte de la unión viga-columna sin refuerzo transversal 

es debido a extensiva fuerza diagonal de agrietamiento puede conducir a una a una falla de compresión diagonal 

en el nudo. La prevención prematura de pandeos de los refuerzos longitudinales de la columna requiere de un 

adecuado refuerzo transversal para proveer una adecuada ductilidad y resistencia al corte [11], [15]ï[17]. A 

nivel global, un marco con columna-débil/viga-fuerte, puede resultar en un desarrollo del mecanismo de piso 

blando como se muestra en la Figura 2.3, debido a la degradación por cortante en los nudos y al pandeo de las 

barras longitudinales [14], [16]. 
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Figura 2.3: Mecanismo de piso blando [18] 

Deficiencias estructurales típicas característicos de marcos de hormigón armado no-dúctiles construidos en los 

a¶os 70ôs pueden ser relacionadas con[14], [19]: 

a) Inadecuado efecto de confinamiento en las regiones donde existirán rótulas plásticas. 

b) Insuficiente cantidad de refuerzo transversal en la región de los nudos. 

c) Insuficiente cantidad de refuerzo longitudinal en la columna, cuando se consideran fuerzas sísmicas 

laterales. 

d) Inadecuado detallamiento del anclaje de los refuerzo longitudinal y transversal. 

e) Empalme traslapado de refuerzo de columna solo sobre el nivel de piso. 

f) Baja calidad de los materiales (hormigón y acero). 

Adicionalmente, diseños según método de diseño por esfuerzos admisibles resulta en una mayor incertidumbres 

en la respuesta inelástica [14]. 

2.2 Retrofit  como solución para marcos no-dúctiles. 

Algunas soluciones de retrofit propuestas en el pasado incluyen riostras de acero, encamisado con hormigón 

armado, reparación epóxica, remover y reemplazar como se muestran en la Figura 2.4.  Además, se han utilizado 

técnicas de retrofit de alto desempeño como la aislación basal[2], [3]. 
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Figura 2.4: Ejemplos de técnicas de retrofit. a) reparación estructural del mortero; b) reforzamiento 

del hormigón armado con encamisado en la columna central; c) elemento de hormigón armado 

adicional a la columna existente; d) mejoramiento de la fundación y muro adicional al marco existente; 

e) reforzamiento con láminas de fibra de carbono (CFRP) [3] 

En Chile existen casos de estructuras de marcos de hormigón armado que podrían tener este comportamiento, 

como es el caso del  hospital de Arica (Chile), documentado [11], el cual para el terremoto del 2001 al sur del 

Perú provocó daños importantes a elementos no-estructurales, perdiendo su funcionalidad, pero con daños 

estructurales menores. Esta estructura corresponde a marcos de hormigón armado, diseñado en los años setenta, 

el cual es vulnerable a una falla frágil por corte en columnas bajo una demanda de desplazamiento bajo [11]. 

2.3 Riostras de Pandeo Restringido (Buckling Restrained Braced, BRB). 

Las riostras en marcos aportan gran rigidez lateral, reduciendo la magnitud de los desplazamientos en la 

estructura. Los marcos arriostrados pueden clasificarse en general como un marco arriostrado concéntricamente 

(Concentrically Braced Frame ï CBF) o un marco arriostrado excéntricamente (Eccentrically Braced Frame ï 

EBF). Los arriostramientos diagonales están diseñados para deformarse inelásticamente durante un sismo 

moderado o fuerte. En las provisiones sísmicas de la AISC341, un CBF convencional puede ser diseñado como 

un marco especial arriostrado concéntricamente (Special Concentrically Braced Frame ï SCBF) o como un 

marco ordinario arriostrado concéntricamente (Ordinary Concentrically Braced Frame ï OCBF), dependiendo 

de la demanda de ductilidad requerida [5]. 

Cuando las riostras convencionales están sometidas a esfuerzos de compresión, su comportamiento puede ser 

afectado por pandeo global, antes de que se produzca la fluencia, generando una rápida degradación de la rigidez 

axial de la riostra [5]. Un elemento estructural diseñado para que se alcance la fluencia tanto en tracción como 

en compresión son las riostras restringidas al pandeo (Buckling Restrained Braced ï BRB). En este tipo de 

riostras, el núcleo de acero resiste la carga axial mientras que el tubo de acero que lo rodea, mediante relleno 

con hormigón, provee soporte lateral al núcleo evitando su pandeo en compresión. Una capa fina de material 
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antiadherente a lo largo del núcleo de acero/hormigón elimina la transferencia de corte durante la elongación y 

contracción del núcleo de acero [5].  

 

Figura 2.5: Esquema de riostra restringida al pandeo (BRB) [5] 

La característica más importante de las BRB es su capacidad de experimentar grandes deformaciones cíclicas 

y disipar la energía sísmica sin degradación de resistencia [4]. Además, las BRB minimizan los daños en otros 

elementos y se pueden reemplazar después de un evento sísmico. Para rehabilitación sísmica, el uso de BRBs 

puede ser ventajoso respecto a un sistema de riostra convencional [5]. 

2.4 Respuesta sísmica implementando elementos haunch como una solución de 

retrofit en marcos de hormigón armado  

El desempeño de marcos de hormigón armado diseñados y construidos sin la implementación de provisiones 

sísmicas genera grandes deficiencias en la unión viga-columna [20]. Bajo la acción de fuerzas sísmicas, la unión 

viga-columna queda sometida a grandes esfuerzos de corte, resultando en agrietamientos diagonales y 

aplastamiento del hormigón del núcleo del nudo [20]. Debido a la ausencia de refuerzo al corte en la unión 

viga-columna, la unión no posee la resistencia al corte necesaria, lo que facilita su falla a bajos niveles de 

desplazamientos [20]. 

Una solución planteada por Pampanin et al. (2006)  [19] es incorporar un elemento haunch, como se muestra 

en la figura 2.6, el cual incluye un elemento diagonal de acero entre la viga y la columna. El principio 

fundamental es reubicar la rótula plástica lejos de la unión viga-columna. Esto reduce la transferencia de fuerzas 

de corte en la unión. El programa experimental en la unión viga-columna ñFully Fasted Haunch Retrofit 

Solution (FFHRS)ò, como se muestra en la figura 2.6c previene la falla en la unión [20]. Los resultados 

muestran que esta técnica mejora el comportamiento reubicando las deformaciones inelásticas en la unión viga-

columna hacia una zona ductil en la viga [3], [20]. 
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figura 2.6: Esquema de haunch como solución de retrofit  [20] 

 

figura 2.7: Comparación de la unión con y sin haunch para un marco no-dúctil . a) Unión construida; b) 

Uni·n mejorada ñretrofitò [20] 

2.5 Implementación de BRB como Retrofit en Estructuras de Hormigón Armado 

La evaluación del diseño de edificios con respecto a esfuerzos sísmicos, puede identificar la necesidad de 

mejorar el comportamiento sísmico de estructuras de hormigón armado en términos de su rigidez y 

comportamiento histerético [21]. Lo más común en soluciones de retrofit, es la incorporación de muros de corte 

o riostras de acero [21]. Riostras de acero como retrofit tienen una notable ventaja respecto a muros de corte de 

hormigón armado [21].Si en las riostras de acero para retrofit se provee un anclaje adecuado, el sistema 

fortalecido finalmente falla debido a la fluencia o al pandeo de la riostra, corte en columna, o falla de soldadura 

[4], [21]. Adicionalmente, la unión entre el acero y el marco de hormigón es un potencial de falla en esa zona. 

Respecto a la implementación de riostras convencionales cuando la fuerza de la riostra excede el límite crítico, 

el marco pierde abruptamente su  la resistencia al corte como se muestra en la figura 2.8.a  [4], [21]. En contraste, 

riostras de pandeo restringido (BRBs) pueden someterse a grandes ciclos de deformación y disipar energía sin 
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degradación de sus resistencia figura 2.8 [4], [21]. Los marcos con BRB son más económicos comparado con 

otro tipo de sistema de marco arriostrados [22].  

 

figura 2.8: Comportamiento sísmico de: a) riostra convencional: b) riostra BRB [4] 

Los BRBs pueden ser una adecuada solución de retrofit para estructuras de marcos de hormigón armados débiles 

ya que protegen a la estructura ante la degradación temprana de la rigidez lateral y permiten controlar la 

disipación de energía sísmica,. Cabe destacar que los requerimientos de post-instalación de la conexión de los 

BRBs a la estructura de hormigón armado todavía no ha sido tomanda en cuenta correctamente [4]. La figura 

2.9 presenta algunos ejemplos de aplicación de BRB en el retrofit a estructuras de hormigón armado. 

 

figura 2.9: Ejemplos de retrofit en estructuras de hormigón armado: a) Edificio histórico de hormigón 

armado; b) Retrofit de hotel en Los Ángeles de 12 pisos de 1960´s, edificio no-dúctil de hormigón 

armado con BRBFôs; c) Retrofit a la biblioteca de la Universidad de Utah; d) Retrofit a edificio de 16 

pisos utilizando 169 BRBs [23].  
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 CAPÍTULO III: DEFINICIÓN DEL CASO EN ESTUDIO  

3.1 Estructura en Estudio 

La estructura en estudio corresponde a un edificio de 5 pisos, destinado al uso de oficinas, construido con 

marcos de hormigón armado. El edificio tiene una altura total de 17.5 m, con una altura de entrepiso de 3.5 m 

y una planta de 24 m de largo y 21 m de ancho. El espesor de losa es de 15 cm. 

La configuración de la estructura de marcos considera las disposiciones de las normas de los años 70´s, como 

es el caso de la Norma Chilena de diseño sísmico NCh433-72 [8]. Su característica principal es que está 

constituido por marcos no-dúctiles, de hormigón armado utilizando el método de diseño por tensiones 

admisibles dispuesto por las Normas NCh429.EOf57 [12] y NCh430.EOf61 [13]. Cabe señalar que en esos 

años se desconocía el diseño por capacidad, y no existía el criterio de columna fuerte viga débil en las 

normativas chilenas. En la figura 3.1 se presenta la planta tipo del edificio, junto con una vista tridimensional 

(3D) del modelo construido en ETABS [24]. 

 

figura 3.1: a) Planta tipo del edificio; b) modelo en 3D 

En el diseño se considera las siguientes propiedades mecánicas de los materiales de acuerdo con las resistencias 

estipuladas por la Norma Chilena NCh429-59 [12] como se muestra en la Tabla 3.8: 

Hormigón (Clase D) 

Rb: 225[kgf/cm2] 

Ec: 140000 [kgf/cm2] 

Acero (A 44-28 H) 

Fy: 2800 [kgf/cm2]; Fu: 4400 [kgf/cm2] 

Es: 2100000 [kgf/cm2] 

3.2 Análisis Lineal Elástico 

3.2.1 Cargas Estáticas y Peso Sísmico 
Para el estado de cargas gravitacionales se implementó lo dispuesto por la Norma Chilena NCh1537Of.2009 

[25]. Al tratarse de un edificio destinado al uso de oficinas se considera una sobrecarga de uso de 250[kgf/m2] 
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en todos los pisos exceptuando el techo, para el que se considera una sobrecarga de techo de 100 [kgf/m2]. En 

el caso de las cargas muertas se considera el peso propio de los elementos estructurales más 100 [kgf/m2] de 

peso propio adicional. 

El peso sísmico considerado en la estructura se calcula con lo especificado tanto por la NCh433-1972 [8] como 

NCh433-2012 [10] correspondiente al peso propio de la estructura más el 25% de la sobrecarga de uso. 

Dado que la filosofía de diseño de las Normas NCh429.Of57 [12] y NCh430.EOf61 [13] se basan en el diseño 

por fuerzas (ASD), para el diseño de la estructura en estudio se utilizarán las combinaciones de cargas nominales  

establecidas en la Norma Chilena NCh3171.Of2010 [26] que se presentan a continuación: 

- 1.0D 

- 1.0D + 1.0L 

- 1.0D + 1.0Lr  

- 1.0D + 0.75L + 0.75Lr  

- 1.0D + 1.0E 

- 1.0D + 0.75E + 0.75L 

- 0.6D + 1.0E 

3.2.2 Modelo de Análisis 
El modelo de análisis se realizó con el programa de elementos finitos para edificios ETABS [24]. En el modelo 

se consider· las columnas y vigas como elementos tipo ñFrameò. Se consideró diafragma rígido asociado a cada 

nivel de piso. 

El peso sísmico total de la estructura y el peso por unidad de área asociado a cada diafragma de piso se presentan 

en la Tabla 3.1. 

Tabla 3.1 - Peso por unidad de área de cada diafragma de piso y peso sísmico total 

Piso 

Peso 

sísmico (P) 

[tonf]  

Área 

[m2] 

P/A 

[tonf/m 2] 

5 398 504 0.79 

4 417 504 0.83 

3 462 504 0.92 

2 462 504 0.92 

1 462 504 0.92 

Total 2201 
  

 

En la Tabla 3.2 se presentan los periodos naturales fundamentales de la estructura con sus respectivos 

porcentajes de masa traslacional equivalente para cada dirección de análisis. 

Tabla 3.2 - Periodos con mayor masa traslacional equivalente 

Dirección 

de análisis 
Modo 

Periodo T* 

[s] 

Participación 

Modal 

[%]  

Y 1 1.03 80.27 

X 2 0.99 80.35 
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3.3 NCh433.72 ï Cálculo Antisísmico de Edificios 

Desde el año 1972 hasta 1993 estuvo en vigencia en Chile la Norma sísmica NCh433-1972 [8]. Este código 

utiliza la fuerza estática equivalente y el análisis modal espectral. El método de combinación para obtener el 

corte basal es el promedio de los valores absolutos (Q0,abs) y la raíz cuadrada de la suma de las raíces (Q0,SRSS) 

[27]. 

El espectro de aceleración definido en la ecuación 3.1 se utiliza para el cálculo de las fuerzas de corte para cada 

modo de vibrar. Esta aceleración se denomina Sa y está expresada en unidades de g. 

                                                             ╢╪

Ȣ ╚╚              ╟╪►╪ ╣▪ ╣

Ȣ ╚╚
╣▪╣

╣▪ ╣
  ╟╪►╪ ╣▪ ╣                                                    3.1 

Donde el valor del coeficiente K1 se encuentran en la Tabla 3.3, el cual alude al uso que se le dará al edificio. 

Tn corresponde al período modo fundamental y T0 corresponde a un parámetro que depende del tipo de suelo, 

como se muestra en la Tabla 3.5.  

Tabla 3.3:Valores del coeficiente K1 [8] 

Uso o destino de la 

estructura 

K 1 

a 1.2 

b 1.0 

c 0.8 

 

El valor del coeficiente K2 se encuentra en la Tabla 3.4. Este coeficiente es relativo a la forma de la estructura. 

Tabla 3.4: Valores del coeficiente K2 [8] 

Forma estructural K 2 

d 1.2 

e 1.0 

f 0.8 

 

Tabla 3.5: Parámetro según el tipo de suelo [8] 

Clase de suelo de fundación T0 [s] 

Roca, grava densa, grava arenosa densa 0.20 

Arena densa, suelos cohesivos duros o firmes 0.30 

Suelos granulares sueltos, suelos cohesivos medianos o blandos 0.90 

 

Para determinar los parámetros requeridos en el análisis modal espectral, se considera que la estructura 

corresponde a un edificio destinado al uso de oficinas, clasificado como una estructura tipo ñbò (K1=1.0). Para 

el caso de la forma estructural que se muestra en la Tabla 3.4, corresponde a una estructura tipo ñeò (K2=1.0), 

que corresponde al caso en que los edificios están constituidos con diafragmas rígidos. El suelo en el que está 

fundada la estructura se considera como con las especificaci·n de ñsuelos granulares sueltos, suelos cohesivos 

medianos o blandosò dado que es el caso m§s desfavorable para lo dispuesto por la NCh433-72 [8] que 
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corresponde al valor de T0=0.9 [s]. Se estipula un corte basal mínimo como se muestra en la ecuación 3.2, donde 

P corresponde al peso sísmico considerado en el edificio. En la Tabla 3.6 se presenta el corte mínimo en la 

estructura. 

                                                                           ╠□þ▪ Ȣ ╚╚╟                                                              3.2 

Tabla 3.6 - Corte mínimo 

 

 

 

 

En la figura 3.2 se presenta el espectro de diseño y el corte mínimo para el caso de estudio según como lo indica 

la norma Chilena NCh433-72. 

 

figura 3.2: Espectro de diseño de pseudo-aceleración según la norma NCh433-72 

En la figura 3.3 se presentan los desplazamientos relativos de entrepiso divididos por la altura de piso en 

porcentaje (Drift  en porcentaje de la altura de piso), medidos en el centro de masas. Cabe destacar que la norma 

NCh433-72 no exige ninguna restricción de desplazamientos máximos de pisos debido a cargas sísmicas. Los 

máximos drifts obtenidos en el análisis fueron de 0.24% de la altura en la dirección X y 0.26% de la altura en 

la dirección Y 

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0

P
s
e

u
d

o
 A

c
e

le
ra

c
ió

n
 [

g
]

Periodo [s]

NCh433-72

Q_mín

Análisis 
Peso sísmico 

[Tonf]  

Q0 

[Tonf]  
%P 

Qmín 

[Tonf]  
%P 

X 2188 217 7.9 131 6 

Y 2188 217 7.9 131 6 



  

24 

 

 

figura 3.3 - Desplazamiento relativo de entrepiso, medidos en el centro de masa 

3.4 NCh429.EOf57 ï Hormigón Armado ï parte 1 

La norma NCh429.EOf57 [12] establece las bases generales correspondientes al cálculo de estabilidad de las 

estructuras de hormigón armado mediante el método de diseño de las tensiones admisibles. Además, esta norma 

clasifica en cinco clases según la resistencia por compresión que deba obtener a los 28 días. Estas clases se 

detallan en la Tabla 3.7, donde los hormigones de las clases A, B y C, son denominados como ñno controladosò 

y los de las clases D y E. ñhormigones controladosò. Para el caso en estudio se considera un hormigón de clase 

D. 

Tabla 3.7 ï Clasificación de hormigón según su clase [12] 

 

Clase 

Hormigón de 

resistencia mínima 

[kg/cm2] 

Clase A 120 

Clase B 160 

Clase C 180 

Clase D 225 

Clase E 300 

 

3.4.1 Carga axial admisible en pilares con estribos simples sin peligro de pandeo 

La carga admisible que puede soportar un pilar viene dado por la siguiente expresión: 

                                                                ╟╪▀
╟►▫◄◊►╪╡╫╕▐ Ɑ╪ȟ█╕╪                                                               3.3 

Donde: 

Pad: Carga admisible. 

Protura: Carga rotura en los pilares con estribos. 
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Rb: Resistencia prismática del hormigón a los 28 días. 

Fh: Sección de hormigón. 

à,f: Tensión de los barras longitudinales en el límite de la fluencia. 

Fa: Sección total de la armadura longitudinal. 

En la Tabla 3.8 se presentan las resistencias estipuladas por la norma NCh429-1956 [12] del hormigón según 

su clase y la tensión límite de la enfierradura longitudinal en el límite de fluencia para el cálculo de la resistencia 

de columnas. 

Tabla 3.8 - Valores de Rb y à,f [12] 

Clase de 

hormigón 

Resistencia 

cúbica del 

hormigón a los 

28 días Rb 

[kg/cm2] 

Resistencia 

prismática del 

hormigón a los 

28 días Rb 

[kg/cm2] 

Tensión de los hierros longitudinales en límite de 

fluencia, ̀ a,f [kg/cm2] 

A 37-24 H A 44-28 H Acero revirado 

Clase A 120 108            2400                    

Clase B 160 144            2400                   2800  

Clase C 180 159            2400                   2800 

Clase D 225 195            2400                   2800                    4000 

Clase E >300  240            2400                   2800                    4000 

 

El refuerzo longitudinal de armadura no debe exceder el 6% que corresponde a ñhormigones controladosò. 

Respecto a la cuantía mínima de refuerzo longitudinal queda en función de la razón entre la altura libre del pilar 

y la menor dimensión transversal de ésta, que deberá ser 0.8% para razones iguales o superiores a 10, y 0.5% 

para razones iguales o inferiores a 5. En la Tabla 3.9 se presenta el resumen del diseño del refuerzo longitudinal 

de las columnas, donde se utilizó la misma distribución y diámetro de refuerzo longitudinal presentado en el 

trabajo de Bonelli & Boroschek (2004) [11]. Se aprecia en la Tabla 3.9 que las secciones de columnas cumplen 

con los requerimientos de cuantía mínima y máxima. 

Tabla 3.9 - Refuerzo longitudinal y diseño en columnas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Refuerzo 

longitudinal  

Rb 

[kg/cm2] 

Fh 

[cm2] 

ůa,f 

[kg/cm2] 

Fa 

[cm2] 

 

Ast/

Ag 

[%]  

Pr 

[tonf]  

Pad 

[tonf]  

Fuerza 

axial 

(Pu) 

[tonf]  

1 50x50 12˒ 26 195 2500 2800 64 2.55 666 222 190 

2 50x50 12˒ 26 195 2500 2800 64 2.55 666 222 147 

3 50x50 12˒ 26 195 2500 2800 64 2.55 431 222 106 

4 40x40 12˒ 26 195 1600 2800 64 3.98 431 163 67 

5 40x40 12˒ 26 195 1600 2800 64 3.98 431 163 33 
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3.5 NCh430.EOf61 ï Hormigón Armado ï parte II  

La norma de emergencia NCh430.EOf61 [13], preparada por la especialidad de ñResistencia de Materialesò la 

cual forma un conjunto con la norma NCh429.EOf57, Hormigón Armado ï Parte 1; se enfoca en el diseño a 

pandeo y flexo-compresión de pilares, además del diseño a flexión de vigas. 

3.5.1 Compresión excéntrica  
Todo pilar cargado de forma excéntrica o que pueda sufrir el efecto de fuerzas laterales, se calculará a la acción 

combinada de la compresión y de la flexión [13]. Donde la carga axial admisible se calcula como se estipula en 

el capítulo 3.4.1. Si las tensiones a tracción en el hormigón en la fibra más extendida son inferiores a la cuarta 

parte de las tensiones de compresión que simultáneamente soporta el hormigón en la fibra comprimida las 

tensiones de compresión en los bordes extremos se pueden calcular con las fórmulas aproximadas 3.4 para 

pilares con estribos simples: 

                                                                     Ɑ▐
╟◊

╕░

╜

╦░
                                                                                3.4 

Donde: 

Wi: Momento resistente de la sección (módulo de sección) tomando en cuenta la sección de la armadura 

longitudinal con n=15. 

Fi: Fh + 15Fa 

Para el diseño a flexión de la columna se aplicó los principios de la sección transformada, pero despreciando la 

contribución del hormigón en tracción. En la figura 3.4 se muestra el perfil sometido a flexión donde kd 

corresponde a la profundidad del eje neutro. El comportamiento del hormigón se supone lineal-elástico al igual 

que el acero de refuerzo [28]. 

 

figura 3.4 ï Diagrama para diseño a flexión simple [28] 

donde el eje neutro se obtiene de la relación de la ecuación 3.5: 

                                                                  ╫▓▀
▓▀ ▀ ▓▀▪═▼                                                            3.5 

El momento de inercia de la sección transformada con respecto al eje neutro, en la que se ha despreciado la 

contribución de hormigón en tracción se obtiene con la ecuación 3.6: 

                                             ╘╣
╫▓▀ ╫ ▓▀

▓▀ ▪═▼▀ ▓▀                                             3.6 

Las tensiones admisibles en el hormigón armado y el acero, según la naturaleza de la solicitación y la parte 

estructura afectada están indicadas en la tabla 8 de la norma NCh429-57 [12], la cual estipula que la resistencia 
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de columnas sometidas a esfuerzos combinados de flexión y fuerza axial para un hormigón clase D es de 90 

[kgf/cm2]. En la Tabla 3.10 se presenta un resumen de las secciones de columnas con su demanda/capacidad a 

flexo-compresión. En la figura 3.5 se muestra la sección transversal de las columnas. 

Tabla 3.10 - Diseño demanda/capacidad de columnas de hormigón armado debido a la acción 

combinada de flexión y fuerza axial 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Refuerzo 

longitudinal 

Demanda/capacidad a 

flexo-compresión 

[kg/cm2] 

Resistencia a 

flexo-compresión  

[kg/cm2] 

1 50x50 12˒ 26 82 90 

2 50x50 12˒ 26 71 90 

3 50x50 12˒ 26 59 90 

4 40x40 12˒ 26 78 90 

5 40x40 12˒ 26 56 90 

 

 

figura 3.5 - Sección transversal de columnas: a) columna tipo piso 1, 2 y 3°; b) columna tipo piso 4 y 5° 

3.5.2 Diseño por flexión de vigas 

Para el diseño a flexión de vigas se le aplicó los principios de la sección transformada, pero despreciando la 

contribución del hormigón en tracción. El comportamiento del hormigón se supone lineal-elástico al igual que 

el acero de refuerzo [28]. En la Tabla 3.11 se presenta un resumen de las secciones de vigas calculadas para 

cada nivel de piso con sus respectivas resistencias a flexión, donde se utilizó la misma distribución y diámetro 

de refuerzo longitudinal presentado en el trabajo de Bonelli & Boroschek (2004) [11].  
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Tabla 3.11 - Diseño a flexión de vigas de hormigón armado por nivel de piso 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Refuerzo 

longitudinal 

superior 

Refuerzo 

longitudinal 

inferior 

Demanda a 

flexión  

[kg/cm2] 

Resistencia a 

flexión 

[kg/cm2] 

1 50x70 4 ˒  26 4 ˒  26 64 90 

2 50x70 4 ˒  26 4 ˒  26 61 90 

3 50x70 4 ˒  26 4 ˒  26 51 90 

4 40x70 4 ˒  26 4 ˒  26 48 90 

5 40x70 4 ˒  26 4 ˒  26 43 90 

3.6 Diseño de refuerzo transversal 

Para el diseño de los estribos por cortante para los elementos estructurales vigas y columnas se realizó de 

acuerdo con lo publicado por Blume et al. (1961) [29]. 

3.6.1 Estribos vigas al corte 

El valor del cortante solicitante debe ser resistido por la acción combinada de la resistencia del hormigón al 

corte (Vc) y los estribos (Vs) como se muestra en la ecuación 3.7: 

╥◊ ╥╬
▀

▼
═○█◐      3.7 

Donde Vc está definido por la ecuación 3.8: 

╥╬ Ȣ ╫▀█ᴂ╬     3.8 

El término Avfy representa la fuerza que puede desarrollar cada estribo y d/s indica el número de estribos. Para 

evitar una indeseable congestión de refuerzo transversal, el esfuerzo cortante no debe exceder φ Ὢ [psi]. Se 

especifica que el espaciamiento máximo entre estribos no debe ser mayor a la mitad de la profundidad efectiva 

de la viga, pero no debe ser más grande a 30 cm. La mínima área requerida puede ser provista por estribos del 

N°3 (10 mm) espaciado a 6 in (15 cm). 

La determinación el máximo corte puede ser inducido mediante la ecuación 3.9: 

 

figura 3.6 - Diagrama de corte de viga para el momento ultimo 

                                                                                 ╥◊
◌ ╜ ╜

╛
                                                                         Ȣ 
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Donde la capacidad de flexión en los dos extremos de la viga se termina mediante la ecuación 3.10 y 3.11: 

                                                                              ╜◊ ═▼█◐▀ Ȣ▲◊                                                                Ȣ  

                                       ╜◊ ═╢█◐ ═▼█◐▀ Ȣ ▲◊ ▲◊ ═▼█◐▀ ▀ͼ                                      Ȣ  

En la Tabla 3.12 se presenta la armadura provista de estribos dobles donde se provee de armadura mínima. 

 

Tabla 3.12 - Refuerzo provisto para el corte en vigas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Capacidad 

de momento 

positiva 

[tonf-m] 

Capacidad 

de momento 

negativa 

[tonf-m] 

Luz 

libre de 

la viga 

[m] 

Demanda por 

cortante 

[tonf] 

Vu 

[tonf] 

Resistencia 

del hormigón 

al corte (Vc) 

[tonf] 

Corte 

nominal Vn 

[tonf] 

Refuerzo 

transversal 

1 50x70 37.5 36.8 6 14.7 27.1 26.45 65.2 2E 1˒0@15 

2 50x70 37.5 36.8 6 13.7 26.1 26.45 65.2 2E 1˒0@15 

3 50x70 37.5 36.8 6 12.9 25.2 26.45 65.2 2E 1˒0@15 

4 40x70 37.1 36.8 6 12.7 25.1 21.16 59.9 2E 1˒0@15 

5 40x70 37.1 36.8 6 11.1 23.4 21.16 59.9 2E 1˒0@15 

 

3.6.2 Estribos de columnas 

El diseño al corte de las columnas se realizó según lo recomendado en Blume et al. (1961) [29], donde la 

resistencia del hormigón al corte de columnas en compresión para secciones rectangulares está definido por la 

ecuación 3.12: 

╥╬ Ȣ ╫ᴂ▀ █╬
╟

═◄►█╬

                   3.12 

P: Mínima carga axial a compresión esperada durante un evento sísmico. 

A tr: Área total de la columna no agrietada 

El diseño de los estribos para resistir el cortante está gobernado por la carga axial mínima alcanzada durante un 

sismo [29], donde la demanda de corte se define como se muestra en la ecuación 3.13: 

                                                                      ╥◊
╜╬
║ Ȣ╜╫
╗ᴂ

                                                                                  Ȣ   

Con: 

ὓ :  Capacidad de momento de la columna. 

πȢυὓ : Suma máxima de las capacidades de momento en las vigas de marcos en la conexión superior. Esta es 

la suma de la capacidad momento ñnegativosò de una viga y la capacidad de momento ñpositivaò de la otra cara 

de la columna. 

Hô: Altura libre de la columna. 
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A tr: Área transformada sin agrietar de la sección 

Ac: Área del hormigón encerrada por el estribo. 

                                                                       ═◄► ═╬ ▪ ═▌                                                                             Ȣ  

En la Tabla 3.13 se presenta los refuerzos provistos para las columnas en la estructura de estudio. 

 

 

Tabla 3.13 - Refuerzos de corte en columnas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 
H[m] 

Atr 

[cm2] 

P 

[tonf] 

Mc
B  

[tonf-m] 

0.5Mb 

[tonf-m] 

Vu 

[tonf] 

Vc 

[tonf] 

Vs=Avfyd/s 

[tonf] 

Vn 

[tonf] 
Refuerzo 

1 50x50 3 2797 189 53 37.1 30.0 36 26.4 62.4 3E 1˒0@15 

2 50x50 3 2797 148 51.6 37.1 29.6 32 26.4 58.4 3E 1˒0@15 

3 50x50 3 2797 107 42 37.1 26.4 28 26.4 54.4 3E 1˒0@15 

4 40x40 2.9 1897 67.2 32 36.9 22.2 17 21.1 38.1 3E 1˒0@15 

5 40x40 2.9 1897 33.4 29 36.9 21.3 14 21.1 35.1 3E 1˒0@15 

 

El refuerzo transversal (estribos) dispuesto en todas las columnas será el mismo estribo que se dispondrá para 

las uniones viga-columna. 
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 CAPÍTULO I V: EVALUACIÓN  DEL CASO DE ESTUDIO 

CON LA NORMA SÍSMICA CHILENA  NCH433.OF96-

MOD12 Y EL CÓDIGO  ACI318-19 

4.1 Introducción  

En este capítulo se realizó el análisis modal espectral con la Normativa Chilena NCh433.Of96.mod12 [10], se 

realizó una comparación con los resultados obtenidos con el análisis moda espectral obtenido con la Norma 

Chilena NCh433-72 [8]. Además se realizó el cálculo de la resistencias de los elementos estructurales según 

estipula el Código ACI318-19 [1]. 

4.2 Análisis modal espectral 

El análisis sísmico de la estructura se realizó según estipulado en a la Norma Chilena NCh433.Of96-mod12 

[10]. La demanda sísmica de diseño se determina con el espectro de pseudo-aceleración definido como se 

muestra en la ecuación 4.1: 

                                                                                       ╢╪
╘═♪

╡z
                                                                                 Ȣ  

Donde: 

- Sa: Aceleración espectral de diseño. 

- I: Coeficiente relativo a la importancia, uso y riesgo de falla del edificio. 

- A0: Aceleración efectiva máxima del suelo. 

- :h Factor de amplificación de la aceleración efectiva máxima. 

- R*: Factor de reducción de la aceleración espectral, calculado para el período del modo con mayor masa 

traslacional equivalente en la dirección de análisis. 

- S: Parámetro que depende del tipo de suelo. 

El factor de amplificación de h ŘŜǇŜƴŘŜ ŘŜƭ ǇŜǊƝƻŘƻ ŘŜ ǾƛōǊŀǊ ŘŜ ŎŀŘŀ ƳƻŘƻΣ ȅ ǎŜ ŘŜǘŜrmina según la ecuación 

4.2: 

                                                                           ♪
Ȣ
╣▪
╣

▬

╣▪
╣

                                                                                            (4.2) 

Donde: 

- Tn: Período de vibrar del modo n. 

- T0, p: Parámetros que dependen del tipo de suelo de fundación. 

El factor de reducción del espectro se calcula la ecuación 4.3: 

                                                                            ╡ᶻ  
╣z

ȟ  ╣▫  
╣z

╡▫

                                                                                 (4.3) 

Donde: 

- T*: Período del modo con mayor masa traslacional equivalente en la dirección de análisis. 

- Ro: Factor de modificación de la respuesta estructural para análisis modal espectral. 

- To: Parámetro que depende del tipo de suelo. 

Para el caso de estudio se consideró la estructura ubicada en zona sísmica III del territorio nacional, y un suelo 

medianamente denso clasificado como suelo tipo D, las que se asocia al caso más desfavorable para el diseño. 
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Tabla 4.1 - Parámetros utilizados en el análisis modal espectral 

Parámetros de análisis 

Zona Sísmica 3 

A0/g 0.4 

Categoría de ocupación del edificio II  

Coeficiente de importancia (I) 1 

Tipo Suelo D 

S 1.2 

T0 0.75 

T' 0.85 

N 1.8 

P 1 

Sistema Estructural Hormigón Armado 

R 7 

R0 11 

 

En el análisis se incluye el efecto de la torsión accidental, al desplazar transversalmente la ubicación de los 

centros de masas del modelo en un 10% de la dimensión total de la planta en cada nivel, para cada una de las 

direcciones del sismo. 

4.3 Resultados del análisis modal espectral 

4.3.1 Corte basal 

En el análisis realizado se incluyeron 12 modos de vibrar, donde se cumple que la suma de las masas 

equivalentes, en ambas direcciones de análisis, sea mayor o igual a 90% de la masa total del edificio. En la 

Tabla 4.2 se presentan los periodos naturales de la estructura con sus respectivos porcentajes de masa 

traslacional equivalente en cada dirección de análisis. 

Tabla 4.2 - Periodos naturales de la estructura 

Modo Periodo T* [s] 
Participación modal [%]  

X Y 

1 1.03 0 80.27 

2 0.99 80.35 0 

3 0.87 0 0 

4 0.40 0 12.84 

5 0.39 13.03 0 

6 0.34 0 0 

7 0.23 0 3.16 

8 0.22 2.97 0 

9 0.19 0 0 

10 0.18 0 2.66 

11 0.17 2.67 0 

12 0.15 0 0 
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Los desplazamientos y esfuerzos del sistema estructural se calculan para cada una de las direcciones de la acción 

sísmica, en la que se superponen las contribuciones de cada uno de los modos de vibrar mediante el método 

ñComplete Quadratic Combinationò (CQC). 

La norma Chilena Nch433.Of96-mod12 [10] limita el corte basal (Q0) imponiendo un corte mínimo (Qmín) y 

corte máximo (Qmax). Estos límites están dados por las ecuaciones 4.4 y 4.5. 

                                                                           ╠□░▪
╘ ╢ ═ ╟

▌
                                                                 Ȣ  

                                                                           ╠□╪● ╘ ╒□╪●╟                                                                 Ȣ  

 

El corte máximo está determinado por el coeficiente sísmico, este valor se obtiene de la ecuación 4.6 y depende 

del factor de modificación de la respuesta para el análisis estático (R). Para R=7, el coeficiente viene dado por:   

                                                                 ╒□╪●
Ȣ  ╢═

▌
                                                                         Ȣ   

En la Tabla 4.3 se resumen los resultados del análisis modal espectral para el corte basal para las direcciones 

principales de análisis. 

Tabla 4.3 - Resultados análisis modal espectral 

Análisis 
Peso sísmico  Qelástico  

R* 
Q0 Qmín Qmáx 

[tonf] [tonf]  %P [tonf] %P [tonf] %P [tonf] %P 

X 2188 2169 99.1 7 258 11.8 175 8% 368 17% 

Y 2188 2108 99.1 7.11 240 11 175 8% 368 17% 

 

Se puede apreciar que el corte basal se mantiene dentro del rango del corte mínimo y máximo. En la figura 4.1 

se presentan los espectro elastico y los espectros de diseño reducidos por el factor R*. 

 

figura 4.1 - Espectro de diseño de pseudo-aceleración según la norma NCh433.Of6-mod12 
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4.3.2 Control de desplazamientos 

La norma Chilena NCh433.Of96-mod12 limita el desplazamiento relativo entre pisos (Drift) medido desde el 

centro de masa para cada dirección de análisis en un 2ă. También es necesario cumplir con la disposición que 

establece que la diferencia entre el desplazamiento relativo máximo en dos pisos consecutivos medido en 

cualquier punto de la planta y el desplazamiento relativo medido con respecto al centro de masas debe ser menor 

que el 1ă. Como se muestra en la figura 4.2, la estructura en estudio no cumple con el requerimiento de 

desplazamiento relativo entre pisos. Los máximos drifts obtenidos en el análisis fueron de 0.38% de la altura 

en la dirección X y 0.382% de la altura en la dirección Y. 

 

figura 4.2 - Desplazamiento relativo de entrepiso, medidos en el centro de masa 

4.4 Comparación de resultados del análisis modal espectral entre las normas 

NCh433.72 y la NCh433.Of96-mod12 

Se realizó una breve comparación gráfica entre las normas NCh433.72 y la NCh433.Of96-mod12 a modo de 

comparar el espectro de diseño y los Drift de piso como se muestra en el capítulo 4.4.1 y 4.4.2 respectivamente. 

4.4.1 Comparación espectro de diseño de pseudo-aceleración 

En la figura 4.3 se presenta la comparación del espectro de pseudo-aceleración entre las disposiciones de las 

normas Chilenas para el diseño sísmico de edificios NCh433.72 y NCh433.Of96-mod12. Se aprecia que para 

un periodo de alrededor de 0.8 segundos el espectro de la norma NCh433.72 alcanza una aceleración máxima 

de 0.1g, mientras que en el espectro de la norma NCh433.Of96-mod12 alcanza una aceleración máxima de 

0.2g, es decir, para la misma estructura en estudio existe una diferencia en la pseudo-aceleración del 100%. 

Ésta gran diferencia conlleva a subestimaciones de los esfuerzos laterales, por ende, a los desplazamientos de 

techo como se verá en el capítulo 4.4.2. 
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figura 4.3 - Comparación espectro de diseño de pseudo-aceleración entre NCh433.72 y  

NCh433.Of96-mod12 

4.4.2 Comparación de desplazamientos de piso 

En la figura 4.4 se muestra la diferencia entre los desplazamientos relativos entre pisos consecutivos (Drift) 

entre las normas NCh433.72 y la NCh433.Of96-mod12. Se puede apreciar en la figura 4.4 que efectivamente 

los Drift de techo obtenidos con la norma NCh433.72 no cumple con las demandas actuales de desplazamiento 

de pisos exigidas, pero, aun así, los desplazamientos de piso obtenidos con los criterios de la norma 

NCh433.Of96-mod12 sobrepasan con creces la limitación de desplazamiento del 0.2 % de la altura de techo. 

Esto muestra la urgente necesidad de realizar un análisis a edificaciones diseñadas con la norma NCh433.72. 

 

figura 4.4 - Comparación de desplazamiento relativo de entrepiso, medidos en el centro de masa entre 

las normas NCh433.72 y NCh433.Of96-mod12 

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00

P
s
e

u
d

o
 A

c
e

le
ra

c
ió

n
 [

g
]

Periodo [s]

Esp. Diseño X NCh433.Of96mod-12

Esp. Diseño Y NCh433.Of96-mod12

Esp. Diseño NCh433.72

0

1

2

3

4

5

0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4

P
is

o
s

Drift [% ]

0.2%H Drfit X NCh433.Of96-mod12

Drift Y NCh433 72 Drfit Y NCh433.Of96-mod12

Drift X NCh433.72



  

36 

 

4.5 Verificación de diseño de elementos estructurales 

Para la verificación de los elementos estructurales (vigas y columnas) para el caso de estudio se utilizará los 

requerimientos de diseño de la norma ACI 318-19 [1], la norma Chilena NCh433.Of96-mod12 y las 

combinaciones de cargas mayoradas (LRFD) estipuladas por la norma Chilena NCh3171.Of2010 [26]. 

Se realizará una verificación simple a flexión para el caso de las vigas, y para columnas se realizará la 

verificación a flexo-compresión. En el capítulo 5.6 de este trabajo se realizó una verificación de los elementos 

estructurales más en detalle una vez aplicado la rehabilitación sísmica. 

Combinaciones de cargas mayoradas usando el diseño por resistencia: 

- 1.4D 

- 1.2D + 1.6L + 0.5Lr 

- 1.2D + 1.6Lr + 1.0L 

- 1.2D + 1.4E + 1.0L  

- 0.9D + 1.4E 

4.5.1 Verificación elementos en vigas 

4.5.1.1 Flexión 

Las verificaciones del refuerzo a flexión se efectuaron según lo establecido por ACI318-19 capítulo 9. Se utilizó 

el factor de reducción de la resistencia para secciones controladas por tracción de ˒  = 0.9 según especifica 

ACI318-19 capítulo 21.2, y la distribución de esfuerzo rectangular equivalente uniforme en el hormigón en la 

zona de compresión según ACI318-19 capítulo 22.2.2. 

Todas las vigas cumplen con los requerimientos mínimos de cuantía de acero según ACI318-19 capítulo 9.6.1.2 

y con el acero necesario para que se genere una falla dúctil en las vigas.  

En la Tabla 4.4 se presenta un resumen del refuerzo longitudinal provisto en los extremos, además del momento 

nominal asociado y los momentos últimos. Se puede apreciar que las vigas diseñadas considerando los criterios 

de diseño de NCh429.Of57, NCh430.EOf61 y NCh433.72 no cumplen con las solicitaciones y diseño de la 

NCh433.Of96-mod12 y la ACI318-19. Esto se debe en este caso principalmente a que la norma NCh433.72 

subestima los esfuerzos debido a la acción sísmica. 

Tabla 4.4 ï Refuerzo longitudinal a flexión provisto 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Refuerzo 

longitudinal 

superior 

Refuerzo 

longitudinal 

inferior  

Mn         

[tonf -m] 

(+) Mu 

[tonf -m] 

(-) Mu 

[tonf -m] 

1 50x70 4˒ 26 4˒ 26 34 50 -61 

2 50x70 4˒ 26 4˒ 26 34 49 -60 

3 50x70 4˒ 26 4˒ 26 34 43 -52 

4 40x70 4˒ 26 4˒ 26 33 25 -37 

5 40x70 4˒ 26 4˒ 26 33 19 -19 
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4.5.2 Verificación elementos columnas 

Las verificaciones del refuerzo de las columnas a flexión y carga axial se realizaron acorde lo establecido por 

ACI318-19, capítulos 10 y 18.7. Se utilizó el factor de reducción de la resistencia de acuerdo con lo especificado 

por ACI318-19 capítulo 27.3.2. 

Los límites establecidos por la ACI318-19 capítulo 18.7.4.1 para el área de refuerzo longitudinal para columnas 

se muestran en la ecuación 4.7: 

                                                             0.01Ag  Ò Ast  Ò  0.06Ag                                                                       (4.7) 

Donde Ag corresponde ser el área bruta de la sección de la columna y Ast el área total de refuerzo longitudinal. 

En la Tabla 4.5 se presenta un resumen del diseño del refuerzo longitudinal. 

Tabla 4.5 - Refuerzo longitudinal en columnas 

pisos Ag [cm2] Refuerzo Ast [cm2] Ast/Ag 

1 al 3 2500 12˒ 26 64 0.0256 

4 al 5 1600 12˒ 26 64 0.04 

 

En la figura 4.5 y figura 4.6 se presentan los diagramas de interacción de la columna más solicitada del primer 

piso y la columna más solicitada del cuarto piso respectivamente. En ambas figuras se evidencia solicitaciones 

fuera del diagrama de interacción debido a momentos de gran magnitud. 

 

figura 4.5 - Diagrama de interacción de columnas de 1° al 3° piso según disposiciones del ACI318-19. 
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figura 4.6 - Diagrama de interacción de columnas del 4° y 5° piso según disposiciones del ACI318-19. 
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 CAPÍTULO V: DISEÑO DE RIOSTRAS  BRB COMO 

ESTRATEGIA DE RETROFIT  

5.1 Introducción  

Una solución de retrofit para edificios antiguos de hormigón armado es la instalación de riostras de pandeo 

restringidos (BRB), que aumentan la resistencia, la rigidez, la ductilidad y la capacidad de disipación de energía 

en la estructura existente. La incorporación de riostras reduce el periodo fundamental de vibración de las 

estructuras. La característica más importante es la capacidad de las BRBs de someterse a grandes deformaciones 

cíclicas y disipa de forma confiable la energía sísmica sin degradación de resistencia [4]. Este capítulo presenta 

el diseño de las riostras requeridas por la estructura en estudio para alcanzar los requisitos de la Normativa 

sísmica Chilena actual, y además la incorporación de encamisado de las columnas a modo de refuerzo 

estructural para dar cumplimiento con el criterio de columna fuerte ï viga débil, y así proveer resistencia 

suficiente a las columnas para resistir la capacidad plástica de las riostras tipo BRB en su estado último. 

 

figura 5.1 - Riostras en un marco de hormigón armado [4] 

5.2 Resultados del análisis modal espectral 

A continuación se presenta los resultados del análisis modal espectral de la estructura en estudio incluyendo las 

riostras restringidas al pandeo y el encamisado de las columnas (ver capítulo 5.6) acorde a la norma 

NCh433.Of96-mod12 [10] como se vio en el capítulo 4.  

En la figura 5.2 se presenta el esquema del caso de estudio con la incorporación de las riostras tipo BRB como 

solución de retrofit. 
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figura 5.2 - Esquema de distribución de las riostras tipos BRB como solución de retrofit 

5.2.1 Corte basal 

En la Tabla 5.1 se presentan los periodos naturales de la estructura con sus respectivos porcentajes de masa 

traslacional equivalente en cada dirección principal. 

Tabla 5.1 ï Periodos naturales de la estructura 

Modo Periodo T* [s] 
Masa traslacional equivalente [%]  

X Y 

1 0.38 0.00 0.80 

2 0.37 0.81 0.00 

3 0.27 0.00 0.00 

4 0.14 0.00 0.12 

5 0.14 0.12 0.00 

6 0.10 0.00 0.00 

7 0.08 0.00 0.05 

8 0.08 0.05 0.00 

9 0.06 0.00 0.00 

10 0.06 0.00 0.02 

11 0.06 0.02 0.00 

12 0.04 0.00 0.00 
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En la Tabla 5.2 se resumen los resultados del análisis modal espectral para el corte basal para las direcciones 

principales de análisis. 

Tabla 5.2 - Resultados análisis modal espectral 

Análisis 
Peso sísmico  Qelástico  

R**  
Q0 Qmín Qmáx 

[tonf] [tonf]  %P [tonf] %P [tonf] %P [tonf] %P 

X 2375 2609 110 6.54 399 15.9% 190 8% 399 17% 

Y 2375 2625 111 6.58 399 15.9% 190 8% 399 17% 

 

En la figura 5.3 se presentan el espectros de diseño reducidos por el factor R** .  

 
 

figura 5.3 - Espectro de diseño de pseudo-aceleración según la norma NCh433.Of6-mod12 

5.2.2 Control de desplazamientos 
En la figura 5.4 muestra la comparación de los drift de piso en porcentaje de la altura antes y después de la 

incorporación de las riostras de pandeo restringido obtenidos mediante el análisis modal espectral con la norma 

Chilena NCh433.Of96-mod12. La estructura en estudio reforzada cumple con el requerimiento de 

desplazamiento relativo entre pisos. Los máximos drifts obtenidos en el análisis fueron de 0.088% de la altura 

en la dirección X y 0.09% de la altura en la dirección Y. 
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figura 5.4 - Desplazamiento relativo de entrepiso, medidos en el centro de masa 

5.3 Diseño de riostras de pandeo restringido para marcos de hormigón armado 

Debido a que no existe una normativa que considere el diseño de las BRB insertas en marcos de hormigón 

armado, se siguieron los requerimientos especificados por el Código Americano de Construcción en Acero 

AISC341-16 capítulo F4. [9]. El diseño consiste en una única riostra tipo BRB por marco como se muestra en 

la figura 5.5, siguiendo la distribución mostrada en figura 5.2. En el diseño se debe verificar que el núcleo de 

acero resista el total de la fuerza axial que se desarrolle en el arriostramiento. La fuerza axial de diseño de la 

riostra para tracción y compresión considerando el estado límite de fluencia se determina con las ecuaciones 

5.1 y 5.2 respectivamente. 

╟◊ ╟ꜚ◐▼╬  Ƞ  ꜚ Ȣ                                                                         Ȣ  

╟◐▼╬ ╕◐▼╬═▼╬                                                                             Ȣ  

Donde: 

Pu: Fuerza axial requerida 

Asc: Área transversal de la zona de fluencia del núcleo de acero 

Pysc: Resistencia axial a la fluencia del núcleo de acero 

Fysc: Esfuerzo de fluencia del núcleo de acero  
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figura 5.5 - Detalle de marco arriostrado [23] 

5.3.1 Propiedades geométricas BRB 
En la Tabla 5.3 y Tabla 5.4 se presentan las propiedades geométricas de las riostras a utilizar. El largo total de 

la riostra (Lwp) que incluye las tres regiones de diferente rigidez como se muestra en la figura 5.6. El parámetro 

Lsc que corresponde al núcleo de acero de la riostra está definido según el fabricante, para este trabajo se utilizó 

0.45Lwp como indica López & Sanelli (2004) [30]. En este caso los datos fueron proporcionados por la empresa 

Corebrace [23]. El esfuerzo de fluencia (Pysc) promedio es de 2762 kgf/cm2 (38 KSI) y el módulo de elasticidad 

de 2038902 kgf/cm2. 

Tabla 5.3 ï Características geométricas BRB Eje X 

Pisos Asc [cm2] Hwp [cm] Wwp [cm] ɗ Á Lwp [cm] L sc 

1-2 38.7 350 300 49.4 461 207 

3-4 32.3 350 300 49.4 461 207 

5 12.9 350 300 49.4 461 207 

 

Tabla 5.4 - Características geométricas BRB Eje Y 

Pisos Asc [cm2] Hwp [cm] Wwp [cm] ɗ Á Lwp [cm] L sc 

1-2 38.7 350 400 41.2 532 239 

3-4 32.3 350 400 41.2 532 239 

5 12.9 350 400 41.2 532 239 
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figura 5.6 - Determinación de la rigidez de los elementos compuestos [23] 

5.3.2 Diseño de BRB a compresión y tracción 
En la Tabla 5.5 se presenta el diseño de las riostras tipo BRB a utilizar como retrofit utilizando el método LRFD. 

La resistencia de diseño se calcula de acuerdo con lo establecido por [30]. 

Tabla 5.5 - Resistencia a tracción BRB 

Pisos Asc [cm2] P˒ysc [tonf] Pu [tonf] Pu/ ˒ Pysc 

1-2 38.7 96 87.9 0.91 

3-4 32.3 80 57.4 0.71 

5 12.9 32 17.8 0.56 

 

Para evitar el pandeo de la funda de la BRB se procede a utilizar la metodología propuesta por Watanabe et al. 

(1998), como indica el trabajo de Uang y Nakashima [5],que proponen el siguiente criterio para evitar que se 

produzca el pandeo de la sección antes de que esta fluya. 

╟▄
╟◐▼╬

Ȣ                                                                                        Ȣ  

Donde Pe corresponde ser la resistencia elástica de pandeo de la funda de acero, definida mediante la ecuación 

5.4. 

╟▄
Ⱬ╔╘

╛◌▬
                                                                                  Ȣ  

Donde E es el módulo de elasticidad y I0 corresponde ser la inercia de la funda de acero. El efecto del mortero, 

la que contribuye a la rigidez a flexión de la funda de acero fue conservadoramente ignorado en la ecuación 5.7 

[5]. 

En la Tabla 5.6 se presentan las secciones de las fundas especificadas por el fabricante de las BRB [23]. 
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Tabla 5.6 - Diseño de fundas de BRB 

Pisos 
Sección 

funda 
Pysc [tonf] Pe [tonf] Pe/Pysc 

1-2 255x255x6.4 107 3337 31.2 

3-4 255x255x6.4 89 3337 37.4 

5 205x205x64 36 1394 39.1 

 

5.3.3 Resistencia ajustada de las BRB y deformaciones 

Para el diseño de las conexiones entre las riostras y el marco de hormigón armado se debe utilizar utilizando 

las fuerzas calculadas con respecto a la resistencia ajustada de las riostras tipo BRB, es decir, la máxima carga 

axial que puede desarrollar las BRB [9]. Cuando el esfuerzo de fluencia de fluencia es determinado por medio 

de ensayos de acuerdo con lo dispuesto por AISC341-16 [9], no es necesario aplicar el factor de resistencia 

esperado de fluencia (Ry). De todas formas, se considerará la sobrerresistencia de la fluencia al aplicar el 

esfuerzo de fluencia máximo en los cálculos de la resistencia ajustada. 

La capacidad máxima a compresión (Pc,máx) y la capacidad máxima a tracción (Pt, máx) posible que se puede 

desarrollar en la BRB está calculada por [9]. 

╟╬ȟ□Ü● ♫ⱷ╡◐╟◐▼╬                                                                            Ȣ  

╟◄ȟ□Ü● ⱷ╡◐╟◐▼╬                                                                               Ȣ  

Donde: 

Pysc: Resistencia axial a la fluencia del núcleo de acero 

ɓ: Factor de ajuste de resistencia en compresi·n 

ɤ: Factor de ajuste por endurecimiento de deformación 

Ry: Factor de resistencia esperada de fluencia del núcleo de acero 

El factor de ajuste de la resistencia a compresión (ɓ), debe ser calculado como la relación entre la fuerza máxima 

a compresión (Pmáx) y la de tracción (Tmáx), para una deformación correspondiente a 2 veces la distorsión de 

piso de diseño. En ningún caso este valor debe tomarse menor que 1.0 ni mayor que 1.3 [9]. El factor de ajuste 

por endurecimiento por deformación (ɤ), se calcula como la relación entre la máxima fuerza de tracción (Pmáx) 

y la fuerza de, fluencia para una deformación correspondiente a 2 veces la distorsión de piso de diseño. 

‍
‍‫Ὂ ὃ

‫Ὂ ὃ

ὖÜ

ὝÜ

                                                                   υȢχ   

‫
‫Ὂ ὃ

Ὂ ὃ

ὝÜ

Ὂ ὃ
                                                                   υȢψ   
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figura 5.7 - Diagrama de fuerza-desplazamiento de riostra tipo BRB [9] 

Para calcular la deformación asociada al Drift de diseño estipulado por el código ASCE7 [31], primero se debe 

determinar la deformación de fluencia de la riostra (ҟby) por medio del cociente entre la resistencia a la fluencia 

‰ὖ  y la rigidez del núcleo de acero (Kysc) 

Ў╫◐
╟ꜚ◐▼╬  

╚◐▼╬

╕ɲ◐▼╬═▼╬
╔═▼╬
╛▼╬

                                                                     Ȣ  

Para calcular el desplazamiento de diseño máximo, el ASCE7 [31] especifica que se debe multiplicar el 

desplazamiento de fluencia por el factor de amplificación de deformaciones (Cd), que para el caso de marcos 

con riostras restringidas al pandeo corresponde al valor de 5. La deformación unitaria queda definida como la 

ecuación (5.10) 

Ⱡ
╒▀ Ў╫◐

╛▼╬
                                                                                    Ȣ  

La ecuación 5.11 representa el desplazamiento axial de la riostra (ҟb) asociada a un drift de piso del 2%. 

Ў╫ Ϸ ╗◌▬╒▫▼Ᵽ                                                                           Ȣ  

Tabla 5.7 - Deformación unitaria para 2 veces el drift de diseño y 2% del drift de entrepiso 

 

 

Como se muestra en la Tabla 5.7, se obtuvo una deformación unitaria () mayor en la riostra con un drift del 

2% qué con el drift calculado utilizando 2 Cd ҟby.  

   Drift = 2 veces el Drift de diseño Drift = 2% 

Eje Asc Lsc æby [cm] 2Cd æby [cm]  [%] æf = 2%Hwp [cm] æb [cm]  [%] 

X 38.7 207 0.253 2.53 1.22 7 5 2.20 

Y 38.7 239 0.293 2.92 1.22 7 5 2.20 
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Se calcula los factores ̟  y  ̡según definido en el manual de diseño de BRB de Corbrace [23]. 

ⱷ
╔▬

╔

╒ꜚ▀
ⱬϽ

Ȣ                                                                         Ȣ  

Donde se consideraron los valores ˊ = 1, I = 1 y Ep/E = 02% [23]. 

♫
╒ꜚ▀╕◐Ⱦ╔

ⱬϽ
Ȣ                                                                               Ȣ  

En la Tabla 5.8 se presenta las fuerzas máximas que pueden desarrollar los arriostramientos 

Tabla 5.8 - Resistencia ajustada de las riostras tipo BRB 

Pisos ɤ ɓ Pysc [tonf]  Tmáx [tonf]  Cmáx [tonf]  

1-2 1.34 1.06 107 143 152 

3-4 1.34 1.06 89 119 127 

5 1.34 1.06 36 48 51 

 

5.4 Diseño por capacidad de marcos arriostrados con BRB 

Se realizó la verificación de los elementos estructurales de vigas y columnas para el caso cuando las riostras 

alcanzan su capacidad máxima, que provocan fuerzas axiales sobre los elementos columnas, vigas y conexiones 

de las riostras. En este cálculo se incluyó el efecto de las cargas gravitacionales utilizando la combinación de 

carga 1.2DL + 1.0LL + 1.0CP, donde CP corresponde a la capacidad plástica de la riostra (carga axial máxima 

que puede resistir la riostra). 

Para verificar el diseño por capacidad de las columnas y vigas, se comprueba que la resistencia de diseño sea 

capaz de soportar la carga axial que se genera debido a la máxima resistencia de las riostras. En las figura 5.8 

y figura 5.9 se presenta el diagrama de cuerpo libre de carga axial para la combinación de cargas 1.2DL + 1.0LL 

+ 1.0CP. 

Como se aprecia en los diagramas de las  figura 5.8 y figura 5.9, la carga axial máxima a compresión alcanzada 

en las columnas es de 423 tonf, y la carga axial máxima a tracción es de 226 tonf. Es importante destacar que 

las riostras del primer nivel están conectadas directamente con la fundación y no con la columna, por lo que no 

se transmite las fuerzas provenientes de las riostras hacia las columnas del primer nivel. 

Además, se verificó que las columnas resistencia las fuerzas de corte que se producen en las mismas cuando las 

riostras alcanzan la resistencia máxima. Debido a la disposición de las riostras, éstas se interceptan con las 

columnas en los niveles pares, donde las fuerzas de corte generadas por los arriostramientos poseen direcciones 

distintas, produciendo una disminución en las fuerzas de corte que reciben las columnas. 



  

48 

 

 

figura 5.8 ï Diagrama de fuerza axial para la combinación de carga 1.2DL + 1.0LL + CP, para el eje A 

de la estructura 
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figura 5.9 - Diagrama de fuerza axial para la combinación de carga 1.2DL + 1.0LL + CP, para el eje 1 

de la estructura 

5.5 Diseño de conexiones de las riostras tipo BRB 

Las conexiones de las riostras tipo BRB en el marco son una componente crítica debido a que su falla resulta 

en una pérdida drástica de la resistencia y rigidez del marco [30]. En la figura 5.10 se presenta el esquema de 

la BRB, incluyendo la forma de la conexión apernada, y especificación del tipo de acero. El diseño de las 

conexiones se realizó de acuerdo con lo especificado por AISC360-10 [32]. 

Cabe destacar que pese a que se realiza el diseño de las placas Gusset, el estudio de la efectividad de ésta 

conexión y el tipo de anclaje que debe utilizar para adherirse al marco de hormigón no es el propósito de este 

estudio. 
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figura 5.10 - Esquema y materiales de la riostra BRB utilizadas [23] 

 

 

figura 5.11 - Detalle conexión de BRB 

5.5.1 Resistencia a tensión y corte de pernos 
El diseño de los pernos fue realizado de acuerdo por lo especificado por AISC360-16 capítulo J3 [32]. Se utilizó 

pernos A325. 

╡▪ ╕ɲ▪═╫                                                                             Ȣ  
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ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

Donde: 

Ab: Área nominal del perno sin rosca. 

Fn: Tensión nominal 

5.5.2 Resistencia de aplastamiento de perforaciones de pernos 
La resistencia nominal de aplastamiento del material conectado, Rn, es determinado según AISC360-16 capítulo 

J3.10 [32] para el caso de deformación de la perforación del perno bajo cargas de servicio se considera en el 

diseño: 

╡▪ Ȣ ▀◄╕◊                                                                        Ȣ  

╡▪ Ȣ■╬◄╕◊                                                                       Ȣ  

Donde: 

Fu: Resistencia última mínima especificada del material conectado, (MPa) 

d: Diámetro nominal del perno 

lc: Distancia libre, en la dirección de la carga, entre el borde de la perforación y el borde de la perforación 

adyacente o borde del material. 

t: Espesor del material conectado 

5.5.3 Diseño de placa Gusset 
El diseño de la placa Gusset se realizó de acuerdo con lo establecido por la AISC360-16 capítulo J4 [32]. Las 

placas Gusset a utilizar tienen un espesor de 50 mm, con acero estructural tipo ASTM A572 GR-65 (Fy = 450 

MPa; Fu = 550 MPa). 

5.5.3.1 Resistencia a tracción 

De acuerdo con AISC360-16 capítulo J4.1 [32] especifica que la resistencia de diseño en tracción  R˒n de las 

placas debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con los estados límites de fluencia en tracción y ruptura en 

tracción. 

a) Para la fluencia en tracción de elementos conectores: 

╡ɲ▪ ╕ɲ◐═▌                                                                                   Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

b) Para rotura en tracción de elementos conectores: 

╡ɲ▪ ╕ɲ◊═▄                                                                                 Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

Donde: 

Ae: Área neta efectiva como se define en la sección D3 [32] 

5.5.3.2 Resistencia de elementos en corte 
La resistencia de corte disponible de los elementos conectores debe ser el menor valor obtenido de acuerdo con 

los estados límites de fluencia en corte y ruptura de corte de acuerdo con AISC360-16 capítulo J4.2 [32]. 

a) Para fluencia en corte del elemento: 
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╡ɲ▪ ᶮȢ╕◐═▌○                                                                        Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

b) Para ruptura en corte del elemento: 

╡ɲ▪ ᶮȢ ╕◊═▪○                                                                     Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

Donde: 

Agv: Área bruta solicitada a corte 

Anv. Área neta solicitada a corte 

5.5.3.3 Resistencia de bloque cortante 
La resistencia nominal de corte asociada a la falla por bloque de corte se calcula de acuerdo con AISC360-16 

capítulo J4.3 [32]. 

╡▪ Ȣ ╕◊═▪○ ╤╫▼╕◊═▪◄ Ȣ ╕◐═▌○ ╤╫▼╕◊═▪◄                                   Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

Ant: Área neta solicitada en tracción 

Ubs: Coeficiente de reducción, si la tensión de tracción es uniforme este valor es 1, si la tensión de tracción no 

es uniforme el valor es de 0.5 

5.5.3.4 Resistencia a compresión 
La resistencia de elementos a compresión para estados límites de fluencia y pandeo debe ser determinado de 

acuerdo con AISC360-16 capítulo J4.4 [32] 

a) Cuando k L/r   25 

╟ɲ▪ ╕ɲ◐═▌                                                                              Ȣ  

ᶮ Ȣ  ╛╡╕╓ 

b) Cuando k L/r   25, se aplican las disposiciones del capítulo E del AISC360-16 [32] 

Para determinar la esbeltez de la placa Gusset, se debe determinar el radio de giro asociado al ancho Lw y al 

espesor tp que está dado por la ecuación 6.23: 

►
╘▌

═▌
Ȣ◄▬ Ȣ                                                            Ȣ  

El factor de longitud efectiva k se consideró un valor iguala 1.2. En el caso de este trabajo, los cálculos indican 

que la esbeltez de la placa es menor a 25, por lo que la placa no está afectada a pandeo. 

5.5.4 Resumen de resultados de conexión 
En la Tabla 5.9 se presenta los cálculos de las resistencias nominales correspondientes a cada estado límite 

revisado. Los cálculos muestran que el diseño de la placa Gusset está controlada por la falla a corte por ruptura. 
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Tabla 5.9 ï Verificación conexión 

Verificación Demanda [tonf]  Capacidad [tonf] Demanda/Capacidad  

Perno a tensión 152 296 0.51 

Tracción fluencia 152 770 0.20 

Tracción ruptura 152 666 0.23 

Corte fluencia 152 891 0.17 

Corte ruptura 152 533 0.29 

Aplastamiento 152 723 0.21 

Bloque cortante 152 863 0.18 

Compresión 152 770 0.20 

 

5.6 Verificación de elementos estructurales 

Se realizó el análisis de los sistemas estructurales vigas y columnas para la estructura reforzada con las riostras 

tipo BRB de acuerdo con las resistencias estipuladas por la ACI318-19 [1], la norma Chilena NCh433.Of96-

mod12 y las combinaciones de cargas mayoradas (LRFD) estipuladas por la norma Chilena NCh3171.Of2010 

[26]. 

5.6.1 Verificación de elementos vigas 

5.6.1.1 Flexión 

Las verificaciones del refuerzo a flexión se efectuaron según lo establecido por ACI318-19 capítulo 9 y capítulo 

27. Se utilizó el factor de reducción de la resistencia para secciones controladas por tracción de  ˒= 1.0 según 

especifica ACI318-19 capítulo 27.3.2. 

Todas las vigas cumplen con los requerimientos mínimos de cuantía de acero según ACI318-19 capítulo 9.6.1.2 

y con el acero necesario para que se genere falla dúctil en las vigas.  

En la Tabla 5.10 se presenta un resumen del refuerzo longitudinal provisto en los extremos, además del 

momento nominal asociado y los momentos últimos. Se puede apreciar que las vigas diseñadas considerando 

los criterios de diseño de NCh429.Of57, NCh430.EOf61 y NCh433.72 cumplen con las solicitaciones y diseño 

de la NCh433.Of96-mod12 y la ACI318-19.  

Tabla 5.10 ï Resistencia a flexión vigas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Refuerzo 

longitudinal 

superior 

Refuerzo 

longitudinal 

inferior  

M˒n         

[tonf -m] 

(+) Mu 

[tonf -m] 

(-) Mu 

[tonf -m] 

1 50x70 4˒ 26 4˒ 26 37.4 24 -36.6 

2 50x70 4˒ 26 4˒ 26 37.4 25 -35 

3 50x70 4˒ 26 4˒ 26 37.4 22 -30 

4 40x70 4˒ 26 4˒ 26 36.9 21 -23 

5 40x70 4˒ 26 4˒ 26 36.9 19 -17 
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5.6.1.2 Corte por capacidad 
La verificación del refuerzo transversal a corte se efectuó según lo establecido por ACI318-19 capítulo 22.5 y 

capítulo 27. Se utilizó el factor de reducción de la resistencia para secciones controladas por cortante de ˒  = 0.8 

según especifica ACI318-19 capítulo 27.3.2. 

Tabla 5.11 ï Resistencia a cortante vigas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Vu 

[tonf]  

 

Ln 

[m]  

Vs=Avfyd/s 

[tonf]  
V˒n  

[tonf]  

 

Mpr  

[tonf -m] 

 

Vcap  

[tonf]  
Refuerzo 

1 50x70 15.5 6 38.7 31.0 46.2 30.4 2E˒ 10@15 

2 50x70 15.4 6 38.7 31.0 46.2 34.9 2E˒ 10@15 

3 50x70 13.6 6 38.7 31.0 46.2 34.1 2E˒ 10@15 

4 40x70 10.6 6 38.7 31.0 45.4 26.1 2E˒ 10@15 

5 40x70 7.1 6 38.7 31.0 45.4 28.3 2E˒ 10@15 

 

En la Tabla 5.11 se muestra que el corte obtenido del diseño por capacidad en algunos casos es inferior al 

cortante nominal de diseño para las vigas. Por lo que se reforzarán con FRP de acuerdo con la ACI318-19 [33]. 

5.6.1.3 Resistencia al corte FRP 
Para el reforzamiento de las vigas a corte se propone la implementación de FRP para el aumento de la resistencia 

a corte. El procedimiento se realizó de acuerdo con las disposiciones del ACI440.2R-17 [33]. 

 

figura 5.12 ï Esquema de refuerzo de corte usando láminas de FRP [33] 

El uso de FRP para resistir el corte puede ser provista en zonas potenciales de rótula plástica o para mejorar el 

comportamiento a flexión post fluencia en miembros de marcos que resisten cargas sísmicas, como se describe 

en el ACI440.2R-17 capítulo 13 [33]. La resistencia nominal a cortante con la contribución del FRP se obtiene 

mediante la ecuación 5.24: 

╥ɲ▪ ᶮ╥╬ ╥▼ ⱶ╥█     (5.24) 

Considerando que se utilizarán más de tres láminas por lado de las vigas, el factor de reducción para el refuerzo 

en cortante del FRP es ‪  = 0.85, y la contribución de la resistencia al corte se obtiene mediante la ecuación 

5.25: 
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figura 5.13 ï Ilustración del uso de FRP usando láminas inclinadas [33] 

╥█
═█○██▄Ἳἱἶ♪ ἫἷἻ ♪ ▀█○

▼█
    (5.25) 

Para secciones rectangulares se tiene: 

═█○ ▪◄█◌█       (5.26) 

██▄ ╔█Ⱡ█▄      (5.27) 

Se suministra tejido de fibra de vidrio para refuerzo estructural SikaWrap ï 100 G en todo el de la viga. Para 

esto se dispuso de 24 láminas en cada extremo de la viga, con un espesor y ancho de 0.36 y 200 mm 

respectivamente, módulo de elasticidad Ef = 2200 MPa, deformación unitaria máxima admisible de fe del 1%, 

y un espaciamiento entre láminas de 5 cm y un ángulo de inclinación de 90°. 

Tabla 5.12 ï Resistencia a corte de vigas del eje 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Vcap 

[tonf]  

 

Ln 

[m]  

V˒s=Avfyd/

s [tonf] 
ἮV f  

[tonf]  

 

s [cm] 

 

V˒n  

[tonf]  

1 50x70 30.4 6 31.0 3619 10 2738 

2 50x70 34.9 6 31.0 3619 10 2738 

3 50x70 34.1 6 31.0 3619 10 2738 

4 40x70 26.1 6 31.0 3619 10 2738 

5 40x70 28.3 6 31.0 3619 10 2738 

 

En la figura 5.14 se presenta una ilustración de la implementación de FRP para suplementar el refuerzo 

deficiente a corte de vigas obtenida de U. Akgüzel (2019) [34]. 
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figura 5.14 ï Implementación de FRP para un refuerzo inadecuado para corte y flexión [34] 

5.6.2 Verificación elementos columnas 

5.6.2.1 Flexo-compresión 

Para dar cumplimiento con las solicitaciones debido al diseño por capacidad de las riostras tipo BRB, se 

reforzaron los elementos mediante el encamisado de 10 centímetros de espesor de hormigón y una malla con 

refuerzo longitudinal de 28 2˒2 para las columnas de los primeros tres pisos, y una malla con refuerzo 

longitudinal de 24˒25 de todas las columnas del cuarto y quinto piso para dar cumplimiento con el criterio de 

columna fuerte - viga débil. Se utilizó para el encamisado acero A 44-28 H y hormigón G25. Las verificaciones 

del refuerzo de las columnas a flexión y carga axial se realizaron acorde lo establecido por ACI318-19, capítulos 

10 y 18.7. Se utilizó el factor de reducción de la resistencia de acuerdo con lo especificado por ACI318-19 

capítulo 21.2. 

 

figura 5.15 ï Sección transversal de columnas reforzadas con encamisado de 10 cm 



  

57 

 

En las figura 5.16 y figura 5.17  se presentan los diagramas de interacción representativos de las columnas de 

la estructura con sus respectivas demandas de carga, los cuales cumplen el diseño. Donde CP (capacidad 

plástica) corresponde a la combinación de carga 1.2DL + 1.0LL + 1.0CP. 

 

figura 5.16 - Diagrama interacción de columnas del 1° al 3° piso 

 

figura 5.17 - Diagrama interacción de columnas del 4° al 5° piso 

Donde Ag corresponde ser el área bruta de la sección de la columna y Ast el área total de refuerzo longitudinal. 

En la Tabla 5.13 se presenta un resumen del diseño del refuerzo longitudinal. 
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Tabla 5.13 ï Nuevo refuerzo longitudinal en columnas 

pisos Ag [cm2] Refuerzo Ast [cm2] Ast/Ag 

1 al 3 4900 12˒ 26+28˒ 22 170 0.035 

4 al 5 3600 12˒ 26+24˒ нр 182 0.050 

 

5.6.2.2 Resistencia mínima a flexión de columnas 
De acuerdo al código Americano ACI318-19 [1] capítulo 18.7.3, la resistencia a flexión de las columnas para 

reducir la posibilidad de fluencia de las columnas que forman parte del sistema de resistencia ante fuerza 

sísmicas deben cumplir con: 

В╜▪╬ ȢВ╜▪╫                                                         (5.28) 

Donde todas las columnas (salvo en los nudos del último piso) se satisface el principio de columna fuerte ï viga 

débil. 

5.6.2.2.1 Refuerzo transversal malla de encamisado 
El diseño al corte de la malla del encamisado de refuerzo se calculó acorde al Código Americano ACI318-19 

[1] y se utilizó el factor de reducción de ˒ = 0.75. 

La demanda de corte en las columnas (Vcol) se puede estimar utilizando el diagrama de cuerpo libre de la 

columna entre puntos de inflexión como se muestra en la figura 5.18. 

 

figura 5.18 ï Demanda de corte en columnas [35] 

Despreciando la contribución del corte desarrollado en las vigas, y realizando equilibro de momentos: 

╥╬▫■ḙ
╜▬► ╜▬►

╛╬ ╛╬ Ⱦ
      (5.29) 

Para dar cumplimiento a las demandas de corte por el diseño por capacidad y cumplir con la cuantía de 

confinamiento, se dispuso para el encamisado E 1˒2@8, como se muestra en la Tabla 5.14. 
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Tabla 5.14 ï Refuerzo de corte en columnas 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Vcol 

[tonf]  
Mpr [tonf]  

Vs=Avfyd/s 

[tonf]  

Vn 

[tonf]  

V˒n 
Refuerzo 

[tonf]  

1 70X70 33.2 46.2 89.544 89.544 67.2 2E˒ 10@15 +  E 1˒2@8 

2 70X70 33.2 46.2 89.544 89.544 67.2 2E˒ 10@15 +  E 1˒2@8 

3 70X70 33.2 46.2 89.544 89.544 67.2 2E˒ 10@15 +  E 1˒2@8 

4 60x60 31.8 45.4 75.768 75.768 56.8 2E˒ 10@15 +  E 1˒2@8 

5 60X60 31.8 45.4 75.768 75.768 56.8 2E˒ 10@15 +  E 1˒2@8 

 

5.6.3 Verificación de la resistencia al corte en nudos 
La verificación de la resistencia al corte en los nudos se realizó de acuerdo al Código Americano ACI318-19 

capítulo 18.8 [1], el cual establece que las fuerzas en las caras de los nudos debe asumirse que el esfuerzo a 

flexión en tensión del refuerzo es 1.25fy. 

Debido a que en el análisis estructural se presentan fuerzas axiales en la columna que no cumplen con 

Pu<Agfc
ô/20, se considera Vc = 0 de acuerdo ACI318-19 Capítulo 18.7.6.2. 

En la Tabla 5.15 se presenta la verificación al corte del refuerzo existente de los nudos en la estructura utilizando 

el factor de reducción de ˒ = 0.8 según especifica ACI318-19 capítulo 27.3.2. Se aprecia que los nudos cumplen 

con la resistencia al corte exigida. 

╥▪ Ȣ ⱦ█╬ᴂ═▒     (5.30) 

Tabla 5.15 ï Verificación corte en nudos 

Piso 
Dimensión 

[cm] 

Vcol 

[tonf]  

V jh 

[tonf]  

Vs=Avfyd/s 

[tonf]  

Vn 

[tonf]  

V˒n  

[tonf]  

1 70X70 59.7 119 19.8 235 188 

2 70X70 59.7 119 19.8 235 188 

3 70X70 59.7 119 19.8 235 188 

4 60x60 58.8 119 15.8 173 138 

5 60X60 58.8 119 15.8 173 138 

 

Donde: 

Vcol: Fuerza solicitante en el nudo de la columna. 

V jh: Corte horizontal sobre el nudo. 

A j: Es el área efectiva de la sección transversal dentro del nudo. 

5.6.4 Confinamiento 
De acuerdo con el Código Americano ACI318-19 capítulo 18.7.5. La columna cumple con los criterios de 

espaciamientos mínimos. La armadura de confinamiento se calculó con la ecuación 5.31. 
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╫╬

     (5.31) 

Ash: Área total de refuerzo transversal colocada dentro del espaciamiento y perpendicular a la dimensión bc. 

bc: Dimensión transversal del núcleo del elemento medido de centro a centro de las ramas exteriores del refuerzo 

transversal. 

Ag: Área bruta de la sección. 

Ach: Área de la sección transversal del elemento medido entre los bordes exteriores del refuerzo transversal. 
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 ANÁLISIS NO -LINEAL DE LA ESTRUCTURA SIN 

RETROFIT  

6.1 Introducción  

En este capítulo se presenta el modelo de la estructura diseñada con las normas NCh429.EOf57 [12], 

NCh430.EOf61 [13]y NCh433.72 [8] sin retrofit para el análisis inelástico en una dirección, describiendo las 

reglas de histéresis utilizadas en vigas y columnas. Este modelo se realizó en el programa de análisis inelástico 

Ruaumoko 2D [36]. 

Se realizó un análisis incremental o Pushover, con el cual se estima el desplazamiento global de fluencia de la 

estructura, y un análisis cíclico incremental o Push-pull, para estudiar el comportamiento cíclico global de la 

estructura.  

Para evaluar el comportamiento de la estructura, se realizaron análisis dinámicos no lineales para cinco registros 

sísmicos. Con estos análisis permiten determinar la respuesta en el tiempo de los desplazamientos de techo, 

desplazamiento de entrepiso, corte basal, etc. Además, permiten evaluar los desplazamientos y deformaciones 

residuales que podría experimentar la estructura. 

Se estudió el comportamiento particular (demandas locales) de las columnas C1A, C2A y C3A (las más 

solicitadas) para las envolventes de corte y envolvente de momentos obtenidas de los cincos registros sísmicos. 

En este trabajo no se modeló el comportamiento no-lineal de las uniones viga ï columna, lo que representa una 

limitación de este trabajo. 
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6.2 Modelo de análisis 

La estructura en estudio fue analizada en la dirección X de la planta como se muestra en la figura 6.1, utilizando 

un modelo bidimensional. Usando la simetría, el modelo consideró sólo los ejes estructurales A y B (marco 

exterior y marco interior). Para representar el diafragma rígido se impuso una compatibilidad de desplazamiento 

horizontal entre los nodos de cada. 

 

figura 6.1 - Esquema del modelo de análisis en la dirección X 

6.2.1 Modelación de los elementos estructurales 
Los elementos estructurales vigas y columnas se modelaron como elementos de plasticidad concentrada tipo 

ñGiberson One Component Beamò [37], [38]. Estos elementos se componen por un segmento interior elástico, 

y dos resortes rotacionales potencialmente inelásticos, ubicados en sus extremos.  

 

figura 6.2 - Elemento de plasticidad concentrada tipo "Giberson Beam" [3] 

En cada resorte se puede especificar una longitud de rótula plástica para calibrar la regla de histéresis en 

términos de la relación momento ï curvatura. 

6.2.1.1 Elementos vigas 
Los momentos de primera fluencia (Môy) de las vigas se muestran en la Tabla 6.1. Estos valores se obtuvieron 

de los diagramas momento curvatura, los cuales son casi idénticos a los momentos nominales (figura 6.3). 

Tabla 6.1 - Momentos de primera fluencia (Môy) 

Elemento Môy [tonf -m] ʊôy [rad/m]  Mn [tonf -m] 

Viga 70x50 36.42 0.00276 37.85 

Viga 70x40 33.25 0.00260 37.71 
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figura 6.3 - Momento - Curvatura de vigas 

El momento curvatura de fluencia nominal definido por Paulay [39] se determina como se muestra en la 

ecuación 6.1 y 6.2: 

◐ɲ ╜◐Ⱦ╜◐ ◐ɲ

╜◐Ⱦ╜◐Ⱡ◐

♫■◌
                                                      Ȣ  

◐ɲ ⱢⱠ◐Ⱦ■◌                                                                            Ȣ  

Donde: 

My: Se asumirá My = Mn 

y˒: se asumirá ˒y = ˒ n 

ô˒y: Curvatura de primera fluencia 

:̡ Profundidad eje neutro (como fracción de lw) 
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lw: Altura sección transversal viga 

por tanto, la rigidez inicial elástica k0 se determinó mediante la ecuación 6.3. En la Tabla 6.2 se presenta la 

curvatura de fluencia estimada y la rigidez inicial k0. 

╔╘ ▓
╜▪

◐ꜚ

                                                                                  Ȣ  

Tabla 6.2 - Estimación de curvatura de fluencia 

Elemento 
Môy 

[tonf -m] 

ô˒y 

[rad/m]  

 ́ Mn 

[tonf -m] 

 ˒y 

[rad/m]  

K 0 [tonf -m2]  ˒u 

[rad/m]  

r [%]  

Viga 70x50 36.08 0.00273 1.50 37.87 0.00287 13216 0.0655 0.22 

Viga 70x40 36.42 0.0029 1.58 37.71 0.00300 12559 0.0618 0.17 

  

 

Para las vigas se utilizó la regla de histéresis de Takeda modificada que se encuentra en el apéndice de 

Ruaumoko [40] con parámetros de degradación de la rigidez  h= 0.0 y ̡  = 0.5, representando el escenario de 

mayor degradación de rigidez.  

 

figura 6.4 - Regla de histéresis de Takeda modificada (del apéndice de Ruaumoko [40]) 

Donde: 

F: Fuerza o momento en el elemento 

d: Deformación o curvatura en el elemento 

k0: Rigidez elástica inicial (EI) 

Fy: Fluencia o momento de fluencia 

r: ñfactor bi-linealò asociado a la rigidez post-fluencia (r k0) 

:h Parámetro de descarga post-fluencia 

:̡ Parámetro de recarga post-fluencia 

dp: Deformaci·n o curvatura ñpl§sticaò 

ku: Rigidez de descarga post-fluencia 

dm: Deformación o curvatura al instante de la descarga (dm > dy) 
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6.2.1.2 Elementos columnas 

La figura 6.5 se presenta un esquema de la superficie de fluencia tipo ñconcrete beam-columnò [41]. Este tipo 

de superficie es simétrica con respecto al eje de las cargas axiales y queda determinado por 7 parámetros: 

PYC: Carga axial máxima en compresión 

PB: Carga axial asociada al momento MB 

MB: Momento asociado a la carga axial PB 

M1B: Momento asociado a la carga axial 2·PB/3 

M2B: Momento asociado a la carga axial PB/3 

M0: Momento asociado a la carga axial cero 

PYT: Carga axial máxima en tracción 

 

 

figura 6.5 - Esquema ajuste interacción momento carga axial tipo [41] 

Para las columnas se utilizó la regla de histéresis de Takeda modificada (figura 6.4) que se encuentra en el 

apéndice de Ruaumoko [40] con parámetros de degradación de la rigidez h = 0.0 y ̡  = 0.5, representando el 

escenario de mayor degradación de rigidez (Priestley et al. 2007) [42].  

La rigidez inicial elástica k0 se determinó mediante la ecuación 6.3. En la Tabla 6.3 se presenta la curvatura de 

fluencia estimada y la rigidez inicial k0. Se consideró como carga axial constante las columnas más solicitadas 

para la combinación de carga 1.0DL + 1.0LL. 

Tabla 6.3 ï Estimación de curvatura de fluencia en columnas 

Elemento 
Môy 

[tonf -m] 

ô˒y 

[rad/m]  

 ́ Mn 

[tonf -m] 

 ˒y 

[rad/m]  

K 0 [tonf -

m2] 
 ˒u 

[rad/m]  

r [%]  

Col 70x70 54.73 0.00695 2.76 60 0.00736 7875 0.0123 7.74 

Col 60x60 29.7 0.00752 2.6 34.24 0.00867 3949 0.0199 9.29 
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figura 6.6 ï Superficie de fluencia de la columna 50x50 

 

figura 6.7 ï Superficie de fluencia de la columna 40x40 

6.2.1.3 Longitud de rótula plástica 
Para vigas y columnas se utilizó la mitad de la altura de la sección como largo de la rótula plástica, es decir, 

0.5h, donde h corresponde ser la altura de la sección transversal. 

6.2.1.4 Conectividad entre elementos 
La conexión entre vigas y columnas se modeló con cachos rígidos de manera de simular un comportamiento 

rígido en los nudos. En colunas se usó un largo igual a la mitad de la altura de las vigas, y en vigas la mitad del 

ancho bruto de la columna. 

6.2.1.5 Cargas estáticas iniciales 
Para las condiciones iniciales de la estructura se consideraron el efecto de las cargas gravitacionales 

provenientes del peso propio de la estructura y la sobrecarga de uso como cargas verticales aplicadas 

directamente en los nodos, y como momentos estáticos en las vigas [37]. 
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6.2.1.6 Deformación por corte 
La deformación por corte se supuso lineal ï elástica para todos los elementos, donde es aceptable este supuesto 

para vigas y columnas donde la deformación por corte es despreciable con respecto a la deformación por flexión. 

Para vigas y columnas se consideró un factor de forma de K = 1.2, es decir, As = Ag/K, donde As es el área 

efectiva de corte y Ag es el área bruta de la sección. 

6.3 Análisis incremental (Pushover) 

El análisis incremental consiste en evaluar la respuesta del sistema estructural por medio de la estimación de 

las demandas de deformación y la distribución de fuerzas internas que se producen en la estructura cuando se 

someten a fuerzas inerciales que provocan que ésta incursione en el rango inelástico [43]. Este método permite 

evaluar la capacidad de desplazamiento y resistencia de una estructura asociados a distintos estados límites 

alcanzados en los elementos críticos del sistema [44]. 

Dentro de las principales falencias del análisis incremental es el supuesto que se basa en que la respuesta de la 

estructura es equivalente a la de un sistema de un grado de libertad, esto implica que la respuesta estará 

controlada por un solo modo y que su forma permanece constante durante todo el tiempo. Pese a esto, estudios 

indican que estos supuestos conducen a predicciones adecuadas de la respuesta sísmica máxima de estructuras 

de múltiples grados de libertad cuando la respuesta está dominada por el primer modo [43]. 

En la figura 6.8 se grafica el resultado asociado al análisis Pushover por fuerzas, donde se grafica la distorsión 

global versus el corte basal (expresado en porcentaje del peso sísmico) del sistema estructural. De acuerdo con 

lo presentado por Elwood y Moehle (2004) [45] que considera que la capacidad de drift de fluencia de una 

columna se puede considerar como la suma de los drift debido a flexión, deslizamiento de barra, y corte: 

♯◐ ♯█■▄●♯▼■░▬♯▼▐▄╪►                                                                        Ȣ  

Asumiento que la columna está restringida a la rotación en ambos extremos y asumiendo una variación lineal 

en la curvatura sobre la altura de la columna, la razón de drfit de fluencia debido a flexión puede estimarse 

como [45]: 

♯█■▄● 
╛

◐ꜚ                                                                                       Ȣ  

La razón del drift de fluencia  debido al deslizamiento de barra puede ser estimado como indica [45] como: 

♯▼■░▬
▀╫█◐ꜚ ◐

◊
                                                                                  Ȣ  

Donde db es el diámetro longitudinal de refuerzo, fy es el esfuerzo de fluencia del refuerzo, y u se calcula como 

πȢυ Ὢᴂ (MPa). 

La razón del drift de fluencia debido a la deformación de corte puede ser estimado según [45] como: 

♯▼▐▄╪►
╜▬

Ⱦ ═▌╖╛
                                                                     Ȣ  

╓╡╨ Ȣ  
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figura 6.8 - Resultados Pushover dirección X 

6.4 Análisis cíclico incremental o Push-pull  

Para el análisis cíclico incremental (Push-pull) se utiliza una función cíclica, donde se aplica a la estructura una 

carga triangular invertida. El patrón de carga utilizado se presenta en la figura 6.9.  

 

figura 6.9 - Patrón de carga del vector de fuerza en el tiempo 

En la  figura 6.10 se presentan los resultados del corte basal en función de la distorsión global de la estructura 

en la dirección X. Estos resultados permiten verificar el comportamiento de la regla de histéresis. 
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figura 6.10 - Resultado Push-pull dirección X 

6.5 Análisis dinámico 

A continuación se presentan los resultados de cinco análisis dinámicos tiempo ï historia obtenidos del programa 

Ruaumoko [36]. Se utilizó tres registros sísmicos de Chile, uno de Nueva Zelanda y uno de Estados Unidos: 

(1) Llo ï lleo (1985), (2) Viña del Mar (1985), (3) Concepción (2010), (4) Christchurch (2011), (5) Northridge, 

California (1994). 

Los requerimientos de momento flector, corte, curvatura y desplazamiento son comparados con respecto a la 

capacidad de la estructura y los límites de desplazamiento de acuerdo con las normas NCh433.Of96-mod12 y 

ACI319-19. 

6.5.1 Registros 
En la Tabla 6.4 se resume las principales características de los registros sísmicos considerados en el análisis. 

En las figura 6.11 a figura 6.15 se presentan gráficos de los registros sísmicos. 

Tabla 6.4 - Características de los registros sísmicos 

Registro Fecha Magnitud  
PGA 

[g] 

Distancia 

epicentral [km] 

Profundidad 

[km]  

Duración 

significativa [s] 

Llo-lleo (Llol)  03-03-1985 7.8 0.71 84 33 35.8 

Viña del mar 

Marga Marga 

(VMM)  

03-03-1985 7.8 0.36 45 33 45 

Concepción 

Centro (CCC) 
27-02-2010 8.8 0.47 63 30.1 57.8 

Christchurch 

Hospital (CHHC) 
22-02-2011 6.3 0.71 8 5 9 

Northridge 

(SYL) 
17-01-1994 6.8 0.84 15 18.3 5.3 
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figura 6.11 - Registro de aceleración, Llo-lleo 1985, Chile 

 

figura 6.12 - Registro de aceleración, Viña del mar 1985, Chile 
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figura 6.13 - Registro de aceleración Concepción 2010, Chile 

 

figura 6.14 - Registro de aceleración, Christchurch 2011, Nueva Zelanda 
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figura 6.15 - Registro de aceleración, Sylmar 1994, Estados Unidos 

6.5.2 Demandas globales 

6.5.2.1 Demanda de ductilidad global de desplazamientos de techo en el tiempo 
El factor de ductilidad global se define en la ecuación 6.4 como la razón entre el desplazamiento de techo y el 

desplazamiento de techo de fluencia: 

Ⱨ▄
╓◄▫▬

╓◐

╓╡

╓╡◐
                                                                           Ȣ  

‘: Factor de ductilidad global o estructural 

Dtop: Desplazamiento de techo 

Dy: Desplazamiento de techo de fluencia del edificio 

DR: Distorsión global del edificio 

DRy: Distorsion global de fluencia del edificio 

 

En las figura 6.16 a figura 6.20 se presentan el desplazamiento de techo del sistema en función del tiempo en 

términos de DR utilizando las propiedades inelásticas descritas en el capítulo 6.2 de este trabajo. Se identifica 

DRy, estimado con el análisis incremental como DRy = 0.47% de la altura total del edificio. Los valores de 

demanda de ductilidad goblal, expresada en términos del máximo factor de ductilidad global alcanzado en los 

análisis se presnta en la Tabla 6.5. 
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figura 6.16 - Historia de desplazamiento de techo (DR), registro Llo-lleo 1985 

 

figura 6.17 - Historia de desplazamiento de techo (DR), registro Viña del mar 1985 
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figura 6.18 - Historia de desplazamiento de techo (DR), registro Concepción 2010 

 

figura 6.19 - Historia de desplazamiento de techo (DR), registro Christchurch 2011 
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figura 6.20 - Historia de desplazamiento de techo (DR), registro Sylmar 1994 

Tabla 6.5 - Demanda de desplazamientos globales 

Registro 
DRmáx 

[%]  
e˃  

Llo-lleo 0.58 1.22 

Viña del Mar 0.80 1.69 

Concepción 0.76 1.60 

Christchurch 2.27 4.80 

Sylmar 1.70 3.59 

 

6.5.2.2 Corte basal ï Distorisión global 
En la figura 6.21 se presenta la relación corte basal ï desplazamiento de techo del sistema para el registro 

sísmico de Llo-lleo del año 1985, como ejemplo. Se observa que no existe una relación clara de ambos 

parámetros, siendo imposible definir el desplazamiento de fluencia de la estructura. 

 

figura 6.21 - Corte basal - desplazamiento de techo, registro Llo-lleo 1985 
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6.5.2.3 Deformadas del sistema en el instante de mayor desplazamiento de techo 
En la figura 6.22 se presenta la deformada del sistema que se produce cuando la distorsión global (DF) es 

máxima y mínima en la dirección de análisis X. 

 

figura 6.22 - Deformada del sistema en el instante de mayor desplazamiento de techo 

6.5.2.4 Desplazamiento relativos entrepiso 
En la figura 6.23 se presentan los máximos desplazamientos relativos de entrepiso alcanzados en los análisis, 

donde se alcanza un valor máximo de 3.42% para el registro sísmico de Christchurch.  

De acuerdo con lo estipulado por ACI318-19 [1], cuando se realicen análisis no lineales de historia de la 

respuesta, se debe usar como complemento el capítulo 16 del ASCE/SEI 7-16 [31] para el control de 

deformaciones. De acuerdo con ASCE/SEI7-16 [31], los desplazamientos relativos de entrepiso no debe 

exceder dos veces el límite dispuesto por la Tabla 12.12-1 de la misma norma, el cual, para el caso de estructuras 

de marcos de hormigón armado corresponde a 0.015hsx (donde hsx altura de piso). Pese a esto se decidió utilizar 

el criterio de la norma de Nueva Zelanda NZS 1170-5(S1) [46], el cual especifíca que el límite de 

desplazamiento relativo máximo entrepiso no debe exceder 2.5% de la altura de piso aplicable para el estado 

límite último para todos los edificios. 
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figura 6.23 - Máximos desplazamientos relativos de entrepiso 

6.5.3 Demandas locales 

6.5.3.1 Envalente de corte 
En las figura 6.24 a figura 6.26 se presentan las envolventes de corte, obtenidas para cada registro sísmico para 

las columnas C1A, C2A y C3A de la estructura de la figura 6.1. 

 

figura 6.24 - Envolvente de corte columna C1A 
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figura 6.25 - Envolvente de corte columna C2A 

 

figura 6.26 - Envolvente de corte columna C3A 
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6.5.3.2 Envolvente de momento 
En las figura 6.27 al figura 6.29 se presentan las envolventes de momento, obtenidas para cada registro sísmico 

para las columnas C1A, C2A y C3A de la estructura de la figura 6.1. Los valores de momento nominal 

provenientes del diagrama de interacción obtenido de acuerdo con ACI318-19 [1] se obtuvieron utilizando una 

carga axial constante en cada piso correspondiente a la combinación de carga 1.0DL + 1.0LL.  

 

figura 6.27 ï Envolvente de momento C1A 

 

figura 6.28 ï Envolvente de momento C2A 

 

 

0

1

2

3

4

5

-180 -140 -100 -60 -20 20 60 100 140 180

P
is

o
s

Momento [tonf-m]

Llo-lleo
VMM
CCC
CHHC
SYL
Mn

0

1

2

3

4

5

-180 -140 -100 -60 -20 20 60 100 140 180

P
is

o
s

Corte [tonf]

LLOL
VMM
CCC
CHHC
SYL
Mn



  

80 

 

 

figura 6.29 ï Envolvente de momento C3A 
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 ANÁLSIS NO-LINEAL DE LA ESTRUCTURA CON 

RETROFIT  

7.1 Introducción  

En este capítulo se presenta el análisis no-lineal de la estructura con las riostras de pandeo restringido (BRB) 

para el análisis inelástico en una dirección, describiendo las reglas de histéresis utilizadas en vigas y columnas. 

Este modelo se realizará en el programa de análisis inelástico Ruaumoko 2D [36]. 

Se realizó un análisis incremental o Pushover, con el cual se estima el desplazamiento global de fluencia de la 

estructura, y un análisis cíclico incremental o Push-pull, para estudiar el comportamiento cíclico global de la 

estructura.  

Para evaluar el comportamiento de la estructura con las riostras de pandeo restringido, se realizaron análisis 

dinámicos no lineales para cinco registros sísmicos. Con estos análisis permiten determinar la respuesta en el 

tiempo de los desplazamientos de techo, desplazamiento de entrepiso, corte basal, aceleración de piso, etc. 

Además, permiten evaluar los desplazamientos y deformaciones residuales que podría experimentar la 

estructura. 

Se estudió el comportamiento particular (demandas locales) de las columnas C1A, C2A y C3A para las 

envolventes de corte y envolvente de momentos obtenidas de los cincos registros sísmicos, y se realizó también 

el análisis de la histéresis de una riostra de pandeo restringido. 

La finalidad de este análisis es entender la incidencia de la implementación de las riostras BRB en la reducción 

de los drift de piso, y las fuerzas sísmicas sobre los elementos estructurales provenientes del análisis tiempo ï 

historia para los registros utilizados en este trabajo. En este trabajo no se modeló el comportamiento no-lineal 

de las uniones viga ï columna y la conexión de las BRB con el marco de hormigón, lo que representa una 

limitación de este trabajo. 
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7.2 Modelo de análisis 

La estructura en estudio con la incorporación de las riostras tipo BRB más el encamisado de las columnas fue 

analizada en la dirección X de la planta como se muestra en la figura 7.1, utilizando un modelo bidimensional. 

Usando la simetría, el modelo consideró sólo los ejes estructurales A y B. Para representar el diafragma rígido 

se impuso una compatibilidad de desplazamiento horizontal entre los nodos de cada. 

 

figura 7.1 - Esquema de modelo de análisis en la dirección X 

7.2.1 Modelación de los elementos estructurales 
Se utilizó las mismas propiedades de los elementos estructurales descrito en el capítulo 6.2.1 para la modelación 

de los elementos vigas de la estructura en Ruaumoko [36].  

7.2.1.1 Columnas 
Las propiedades de los elementos columnas con encamisado se utilizó el mismo procedimiento descrito en 

6.2.1.2, pero considerando el aumento de su resistencia debido al encamisado. Los resultados se presentan en 

la tabla Tabla 7.1.  

Tabla 7.1 - Estimación de curvatura de fluencia en columnas encamisadas 

Elemento 
Môy 

[tonf -m] 

ô˒y 

[rad/m]  

 ́ Mn 

[tonf -m] 

 ˒y 

[rad/m]  

K 0 [tonf -

m2] 
 ˒u 

[rad/m]  

r [%]  

Col 70x70 95.05 0.00307 2.41 142 0.00456 30961 0.0142 13.6 

Col 60x60 57.6 0.0034 2.48 93.5 0.00552 16941 0.0162 16.6 

 

Se consideró como carga axial constante las columnas más solicitadas para la combinación de carga 1.0DL + 

1.0LL. 

A continuación, se describe las propiedades mecánicas y regla de histéresis de las riostras restringidas al pandeo 

(BRB) incorporadas a la estructura como solución de retrofit. 
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7.2.1.2 Riostras BRB 
El comportamiento inelástico de las riostras de pandeo restringido se representó mediante la regla de histéresis 

ñBounded Ramberg-Osgoodò (IHYST = 40 en Ruaumoko) [40]. Esta regla es una versión mejorada de la regla 

original de ñRamberg-Osgoodò (IHYST = 3) pero que elimina efectos no deseados en ciclos de peque¶a 

amplitud [40]. 

En la figura 7.2 se muestran las ecuaciones que representan el comportamiento de la regla de histéresis 

ñRamberg ï Osgoodò, donde se relaciona la fuerza de fluencia, la rigidez inicial el§stica y el factor de control 

de rigidez (r). 

 

figura 7.2 - Regla de histéresis "Ramberg ï Osgood" [40] 

El factor r permite controlar la caída de la rigidez alrededor de la fluencia. En este estudio se utilizó un factor 

de r igual a 15, el cual fue utilizado en los ajustes de curvas experimentales hechos por Tremblay et al. (2004) 

[47]. 

En la Tabla 7.2 se presentan las propiedades de fuerza de fluencia y rigidez de las riostras tipo BRB. La fuerza 

de fluencia fue calculada con el esfuerzo de fluencia promedio del acero. 

Tabla 7.2 - Propiedades Riostra BRB 

Pisos Asc [cm2] Pysc [tonf]  K 0 [tonf/m]  

1-2 38.7 93 25935 

3-4 32.3 77.6 21646 

5 12.9 31 8645 
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7.3 Análisis incremental (Pushover) 

En la figura 7.3 se presenta el resultado del análisis Pushover por fuerzas del sistema estructural completo, y de 

sus distintos componentes por separado para la dirección de análisis X. 

La distorsión global del edificio se estimó basado en el desplazamiento de fluencia máximo de las riostras tipo 

BRB, el cual se obtiene con æby por Lsc en porcentaje: 

Ўὦ
Ўὦ

ὅέί— Ὄ Ὄ
πȢρτϷ 

Donde Hb corresponde a la altura de viga 

 

figura 7.3 - Resultados Pushover dirección X 

7.4 Análisis cíclico incremental o Push-pull  

Para el análisis cíclico incremental (Push-pull) se utiliza una función cíclica, donde se aplica a la estructura una 

carga triangular invertida. El patrón de carga utilizado se presenta en la figura 7.4. 
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figura 7.4 - Patrón de carga del vector de fuerza en el tiempo 

En la  figura 7.5 se presentan los resultados del corte basal en función de la distorsión global de la estructura en 

la dirección X. Estos resultados permiten verificar el comportamiento de la regla de histéresis. 

 

figura 7.5 - Resultado Push-pull dirección X 

7.5 Análisis dinámico 

A continuación se presentan los resultados de cinco análisis dinámicos tiempo ï historia obtenidos del programa 

Ruaumoko [36]. Al igual que en el capítulo 6.5, se utilizaron tres registros sísmicos de Chile, uno de Nueva 

Zelanda y uno de Estados Unidos: (1) Llo ï lleo (1985), (2) Viña del Mar, (3) Concepción (2010), (4) 

Christchurch (2011), (5) Northridge, California (1994). 
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