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RESUMEN 
 

 
 

En  el  presente  trabajo  se  revisan  las  combinaciones  de  carga  para  el  diseño  de  edificaciones  que  se 

establecen en el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF-2004) y sus Normas Técnicas 

Complementarias (NTC-2004). Se proponen nuevos factores de carga y resistencia para que se especifiquen 

en la próxima versión del (RCDF). Se revisa la combinación de carga gravitacional (carga muerta más carga 

viva) y la combinación de carga por sismo (carga muerta, carga viva y carga por sismo). Se propone una 

metodología para establecer factores y combinaciones óptimos de carga que garanticen el mínimo costo 

total esperado durante la vida útil de la estructura y que la probabilidad de falla sea al menos igual a la 

implícita en el RCDF-2004. 

 

 
 
 

ABSTRACT 
 

The load factors and load combinations established  in  the Mexico City Building Code (MCBC) and  its 

Complementary  Technical  Standards  are  revised.  New  load  and  resistance  factors  are  proposed  to  be 

specified in the next version of the MCBC. The combination of gravitational loads are considered (dead 

load  plus  live  load)  and  the  combination  of  earthquake  load  is  also  reviewed.  A  reliability-based 

development of load factors for the combination of seismic and gravity loads is presented. The procedure 

aims at minimizing the total expected life-cycle cost of buildings having a minimum value of probability 

of failure equal to the implicit probability in the MCBC. 
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Introducción 

5 

 

INTRODUCCIÓN 

En el presente  trabajo  se  revisan  las  combinaciones de  carga para el  diseño de  edificaciones que se 

establecen  en  el  Reglamento  de  Construcciones  del  Distrito  Federal  (RCDF-2004)  y  sus  Normas 

Técnicas Complementarias (NTC-2004). Se proponen nuevos factores de carga y resistencia para que se 

especifiquen en la próxima versión del (RCDF). Se revisa la combinación de carga gravitacional (carga 

muerta más carga viva) y  la combinación de carga por  sismo  (carga muerta, carga viva y carga por 

sismo). El trabajo está estructurado en tres capítulos. 

 

El capítulo 1 se enfoca a actualizar los valores de factores de carga muerta (FCM),  y de carga viva (FCV), 

y se propone que estos nuevos factores se especifiquen en la próxima versión de las Normas Técnicas 

Complementarias  sobre  Criterios  y  Acciones  (NTCCA).  Las  normas  vigentes  (NTCCA-2004) 

recomiendan multiplicar los valores de las cargas muerta y viva máximas de diseño por factores de carga 

iguales a 1.4 que toman en cuenta las incertidumbres que intervienen en el problema. En el presente 

estudio  se  hace  ver  que  cuando  se  emplean  estos  factores  de  carga  (FCV = FCM =  1.4)  el  índice de 

confiabilidad no es uniforme para diseños  sujetos a distintas  relaciones de carga, por  lo que aquí  se 

propone que en la próxima versión de las NTCCA los factores de carga sean iguales a FCM=1.3 y FCV 

= 1.5.  

 

Tomando como base lo anterior, en el capítulo 2 se establecen factores adecuados de resistencia (FR) de 

elementos de concreto reforzado que conducen a valores de confiabilidad similares a los encontrados en 

capítulo 1 del estudio, tomando en cuenta además, que la resistencia del concreto está dada por el valor 

de resistencia a compresión f’c en lugar de estar dada por f*c = 0.8f´c. Con los resultados obtenidos en 

el  capítulo  2  se  concluye  que  la  próxima  versión  de  las  Normas  Técnicas  Complementarias  para  el 

Diseño de Estructuras de Concreto (NTCDEC) debe especificar valores de factores de resistencia que, 

para algunos estados límite, son menores que los que recomiendan las NTCDEC vigentes. En el presente 

estudio se analizan elementos de concreto reforzado diseñados para estados límite correspondientes a 

flexión, cortante, torsión, flexo-compresión (columnas tanto cortas como esbeltas) y aplastamiento.  

 

En capítulo 3 se propone una metodología para establecer factores y combinaciones óptimos de carga 

que garanticen el mínimo costo total esperado durante la vida útil de la estructura y que la probabilidad 

de falla sea al menos igual a la implícita en el RCDF-2004. El procedimiento involucra la relación que 

existe entre el costo inicial y el costo esperado por daño durante la vida de la estructura. El valor presente 

del  costo  incluye  diferentes  costos.  Estos  son:  costo  inicial,  costo  por  reparación,  costo  de  daño  al 

contenido, costo asociado a la pérdida de vidas humanas, costo por heridas y pérdidas económicas. Las 

solicitaciones  consideradas  son  carga  muerta,  viva  y  sismo.  El  estudio  se  realiza  para  edificios  de 

concreto reforzado y acero ubicados en la zona IIIb del valle de México. Se simulan demandas sísmicas 

a partir de la curva de peligro de demanda de distorsión. La simulación se realiza mediante el método de 

simulación inversa. El parámetro considerado para medir el daño en los edificios es la distorsión máxima 

de entrepiso (DME). Se aplica el método de integración para obtener las tasas anuales de excedencia de 

un cierto nivel de DME dada una intensidad sísmica. La metodología se aplica a edificios de concreto 

reforzado y acero de 4 a 20 niveles. Para obtener la respuesta sísmica de un gran número de edificios y 

poder  generalizar  los  resultados  se  utilizan  las  Redes  Neuronales  Artificiales  (RNA).  Se  proponen 

nuevos factores de carga (muerta, viva y sismo) para la zona IIIb del valle de México.
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CAPÍTULO 1 

 

FACTORES ÓPTIMOS DE CARGAS MUERTA Y VIVA 

 

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal,  como  la gran mayoría de  los  reglamentos de 

diseño del mundo, tiene implícito el formato de diseño basado en Factores de Carga y Resistencia (Load 

and Resistance Factor Design, LRFD, en inglés, Ellingwood, 1978), que se puede expresar como sigue:  

 

. .d C n R n dS F S F R R                                             (1.1) 

 
Lo que significa que la solicitación de diseño (  )nCd SFS  debe de ser menor o igual que la resistencia 

de diseño ( nRd RFR  ), es decir: 

dd RS                                                              (1.2) 

En la ec. 1.1  CF  y  RF  representan los factores de carga y de resistencia,  nS  y  nR  son la solicitación 

nominal y la resistencia nominal, respectivamente. La sumatoria que se indica en la ec. 1.1 significa que 

se deben tomar en cuenta los efectos de todas las cargas que actúan sobre la estructura. Para el caso de 

carga muerta (CM) más carga viva (CV) la ec. 1.1 se convierte en: 

 

. . .M V R nFC CM FC CV F R                                             (1.3) 

 

donde  MFC y  VFC representan el factor de carga muerta y de carga viva, respectivamente. 

 

Los factores de carga muerta y viva ( MFC  y  VFC ) que se especifican en las Normas Técnicas para 

Criterios y Acciones sobre las Edificaciones del Distrito Federal vigentes fueron propuestos con base en 

el juicio de reconocidos ingenieros e investigadores, así como en un estudio  de confiabilidad estructural 

que utiliza datos estadísticos (media y varianza) de los materiales y de las cargas actuantes (Meli, 1976). 

En dicho estudio se estiman valores de factores de carga y de resistencia que conducen a confiabilidades 

congruentes para diferentes situaciones de diseño para casos típicos (vigas y columnas de acero o de 

concreto  reforzado (C/R) diseñados por  flexión, carga axial,  cortante, etc). A partir de  lo anterior  se 

propusieron los valores de factores de carga muerta y de carga viva ( MFC  y  VFC ) y de resistencia (

RF ) que se muestran en la Tabla 1.1. Estos son los valores que se especificaron en el Reglamento de 

Construcciones del Distrito Federal promulgado en 1973 para construcciones usuales. Los valores de la 

Tabla 1.1 permanecieron sin modificaciones en  las versiones del RCDF publicadas en 1987, 1993 y 

2004.  

 Posteriormente se realizó un estudio en donde se evaluó la confiabilidad de elementos de C/R diseñados 

con el RCDF-1987 (Ruiz, 1993). En dicho estudio se verificó la congruencia entre las confiabilidades 

asociadas  a  los  elementos  sujetos  a  cargas  viva  y  muerta,  diseñados  por  flexión,  flexo-compresión, 

cortante y torsión.  
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Tabla 1.1. Factores de carga y de resistencia correspondientes a diferentes modos de falla (NTCCA-2004) 

Modo de falla  MFC  VFC  RF  

Flexión 
1.4*  1.4* 

0.9 
1.4*  1.4* 

Cortante 
1.4*  1.4* 

0.8 
1.4*  1.4* 

Torsión 
1.4*  1.4* 

0.8 
1.4*  1.4* 

Flexo-compresión 

Compresión  1.4*  1.4*  0.7 

Falla balanceada  1.4*  1.4*  0.7 

Falla en tensión  1.4*  1.4*  0.8 

Aplastamiento  1.4*  1.4*  0.7 

*Para edificaciones importantes los factores  MFC  y  VFC  deben ser iguales a 1.5, en lugar de 1.4. 

El hecho de que los factores parciales de carga indicados en la segunda y tercera columnas la Tabla 1.1 

sean iguales entre sí ( 4.1 VM FCFC ) conduce a que la confiabilidad de los diseños no sea uniforme 

para diferentes relaciones de carga (muerta y viva); sin embargo, se adoptaron estos valores constantes 

( 4.1 VM FCFC )  para  una  mayor  sencillez  en  el  diseño  (Meli,  1976).  En  este  estudio  se  llama 

relación de carga (Rc) al cociente de la magnitud de la carga muerta nominal entre la magnitud de las 

cargas viva más muerta nominales, es decir: 

 

                                                         
c

CM
R

CM CV



                                                                         (1.4) 

 
Es deseable que la confiabilidad de las estructuras sea aproximadamente constante para las  diferentes 

relaciones de carga ( cR ) que se usan en la práctica profesional (Szerszen y Nowak, 2003). Esto se logra 

en el presente estudio encontrando cuál es la combinación óptima de los factores de carga viva y muerta.  
 

1.1 CONCEPTOS BÁSICOS DE SEGURIDAD ESTRUCTURAL 
 

Debido  a  la  incertidumbre    que  existe  en  las  acciones  que  puedan  afectar  a  una  estructura  y  en  las 

variables que definen su resistencia, siempre existirá una probabilidad de que la solicitación máxima 

exceda a la resistencia que presenta un sistema estructural. A la probabilidad de que una estructura no 

sobrepase, en determinado intervalo de tiempo, el estado límite para el cual fue diseñado, se define como 

confiabilidad estructural. Para  evaluar  la  confiabilidad  de  una  estructura  se  requiere  contar  con  las 

funciones  de  distribución  de  probabilidad  de  las  variables  que  intervienen  tanto  en  el  cálculo  de  la 

resistencia como en la estimación de la solicitación, o bien dependiendo del tipo de análisis probabilista 

que se realice, puede ser suficiente contar con sus valores medios y sus desviaciones estándar. 
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1.1.1 Probabilidad de falla 
 

La situación  de un elemento estructural ante un estado de acciones dado está representado por una pareja 

de valores: (S, R) = Solicitación y Resistencia, respectivamente. Si esta pareja de valores es tal que S > 

R, la situación representa que el elemento no se comporta como es deseable. A la probabilidad de que la 

solicitación exceda a la resistencia se le conoce como probabilidad de falla.  

 

La probabilidad de falla, Fp , de una estructura puede calcularse a partir de la siguiente expresión: 

 




 drrfsFp RsF )()(1 ()

donde  )(sFs es  la  función  de  distribución  acumulada  de  la  solicitación  (S),  y  )(rfR   es  la 

función de distribución de probabilidades (fdp) de la resistencia (R). 
 
En el diseño se pretende limitar la probabilidad de falla a un valor suficientemente pequeño tal que se 

tengan niveles de confiabilidad adecuados, que han sido aceptados por la sociedad. En el presente estudio 

la probabilidad de falla se expresa mediante el índice de confiabilidad β (Cornell, 1969). Este se describe 

en la sección que sigue. 

 

1.1.2 Índice de confiabilidad b 


El índice β (Cornell, 1969) se define como: 

 

                                                
22
SRZ

SRZ


b




                                                         (1.6) 

 

donde  Z   representa  el  valor  medio  del  margen  de  seguridad  ( SRZ  ),  R   es  la  media  de  la 

resistencia,  S representa la media de la solicitación,  2
R  es la varianza de la resistencia, y 2

S la varianza 

de la solicitación. En la figura 1.1 se puede apreciar que el valor Zb  representa la distancia entre la 

región  de  falla  (región  rayada)  y  la  media  del  margen  de  seguridad  Z ,  donde  Z representa  la 

desviación estándar del margen de seguridad. 

 

 
Figura 1.1.  Función de distribución de probabilidades del margen de seguridad. 
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A partir del índice β es posible calcular la probabilidad de falla (pF). La relación entre la probabilidad de 

falla y el índice de confiabilidad, cuando se supone que Z tiene distribución normal, puede estimarse 

mediante la siguiente expresión (Rosenblueth y Esteva, 1973): 

 

                                             )( bFp                                                              (1.7) 

 

donde  (.)  es la función de distribución acumulada de probabilidad normal estándar (con media cero 

y varianza unitaria). La probabilidad de falla (pF) se  indica mediante el área rayada que aparece a la 

izquierda del eje vertical de la figura 1.1. 

 

El valor de β indica el nivel de seguridad que tiene una estructura en un periodo de tiempo específico. A 

medida que es mayor el valor del índice β, menor es la probabilidad de falla.  

 

 

1.2 METODOLOGÍA PARA OBTENER LOS FACTORES ÓPTIMOS DE 
CARGAS MUERTA Y VIVA 

 

A continuación se describen los pasos que se siguen en el presente estudio para encontrar la combinación 

óptima  de  factores  de  carga  ( MFC   y  VFC ),  tal  que  la  confiabilidad  de  los  elementos  estructurales 

resulte con un valor casi constante para diferentes relaciones de carga ( cR ): 

 

1.  Se  simulan  las  propiedades  de  cada  sección  estructural  mediante  el  método  de  Monte  Carlo.  Se 

considera que la resistencia del concreto (f’c) y  la fuerza de fluencia del acero de refuerzo (fy), así como 

las dimensiones (peralte (h), ancho (b) y recubrimiento (r)) de las secciones, son variables aleatorias con 

distribución  Gaussiana  (Meli,  1985).  A  partir  de  la  simulación  de  las  propiedades  se  generan  1000 

secciones simuladas, con expresiones matemáticas o métodos numéricos se estima la resistencia "real" 

de los elementos simulados. A partir de las resistencias simuladas se obtiene el valor medio ( R ) y la 

varianza de la resistencia ( 2
R ).     

 

2. Se calcula la resistencia de diseño (ec. 1.1), para ello se utilizan las fórmulas que recomiendan las 

Normas Técnicas Complementarias para Diseño de Estructuras de Concreto. La resistencia de diseño se 

iguala a la solicitación de diseño (ec. 1.2). A partir de esta última se calcula la solicitación nominal la 

cual se iguala a la solicitación media ( S ) debido a que se supone que las cargas nominales presentan 

un 50% de probabilidad de excedencia; esta suposición se hizo con base en los resultados obtenidos por 

Ruiz y Soriano (1997). Los conceptos anteriores se describen con detalle en la sección 1.2.2.  

Por  otro  lado,  se  calcula  la  desviación  estándar  de  la  solicitación  ( SCSS  ),  en  donde 
SC   es  el 

coeficiente de variación de la solicitación. El cuadrado de este coeficiente está dado por (Meli, 1976): 

 

                                               2 2 2 2 2 2(1 )
S c CM c CV

C C R C R C                                                    (1.8) 

 
donde 

C representa la incertidumbre en la precisión en el análisis. Este puede variar generalmente entre 

0.05 y 0.15; 
CMC  es el coeficiente de variación de la carga muerta, y 

CVC es el coeficiente de variación 

de la carga viva. Más adelante se definen los valores que se adoptaron en el presente estudio. 
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3. A partir de lo anterior, se calcula el  índice de confiabilidad  b  propuesto por Cornell  (1969) para 

diferentes relaciones de carga (Rc) (ver ec. 1.6). 
 
4. Se calculan los valores del índice ( ib )j correspondientes a diferentes elementos estructurales (i) y a 

varios estados límite (j), suponiendo distintos valores de relación de carga (Rc). 

 
5. Se estima el valor objetivo de  los  índices de confiabilidad 

jo )(b  correspondiente a  los elementos 

estructurales diseñados para cada estado límite j, y se deduce, para cada caso, la combinación óptima 

que deben tener los valores de factores de carga viva y de carga muerta, de manera que se minimice la 

siguiente diferencia cuadrática (Wen, 1993): 

 

                                             min 
ji joijp

,

2
)( bb                                                  (1.9) 

 

donde pj es el peso asignado al estado límite que se trate. 

 

En la figura 1.2 se presenta un diagrama de bloques del procedimiento antes descrito. 

 

 

R
R

( )* * 1
d

n

M c V c

S
S S

FC R FC R
 

 

( )
22 2 2 2 2  1s c CM C CVC C R C R C   

S SCSσ
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Figura 1.2.  Diagrama de bloques de la metodología empleada en este estudio. 

 

 

1.2.1 SIMULACIÓN DE LA RESISTENCIA 
 

La  resistencia  “real”  de  las  secciones  estructurales  se  simula  con  el  método  de  Monte  Carlo.  Se 

consideran como variables aleatorias las propiedades de los materiales y de las secciones. Se obtienen 

1000 secciones simuladas, y se evalúa su resistencia "real", utilizando fórmulas matemáticas o métodos 

numéricos.  
 

1.2.2 SIMULACIÓN DE LA SOLICITACIÓN  
 
Para simular la solicitación se parte de suponer que el valor de la solicitación de diseño es igual a la 

resistencia de diseño, es decir: 

 

�� = ��																																																																								(1.10) 

 

La  resistencia de diseño se calcula a partir de  las ecuaciones establecidas en  las NTCDEC-2004  (se 

utilizan valores nominales en  las propiedades de  los materiales y en  la geometría de  la  sección). La 

solicitación nominal se calcula como: 

 

�� = �� + ��																																																																	(1.11) 
 

2 2
R s

R S
b

 






2

,
( )j i o ji j

p b b
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donde CM representa la carga muerta y CV la carga viva. 

 

La solicitación de diseño (��) es igual a la solicitación nominal (��) multiplicada por un factor de carga, 

mientras que la resistencia de diseño (��) es igual a la resistencia nominal (Rn) multiplicada por un factor 

de resistencia (ver ec. 1.1). Para realizar el presente estudio es conveniente expresar a la solicitación de 

diseño  en  términos  de  dos  factores  de  carga  independientes  (���	  y ���),  como  se  muestra  en  la 

ecuación 1.12:         

    

�� = ���. �� + ���. ��																																																		(1.12) 

 

En  la  figura  1.3  se  ilustran  de  manera  gráfica  las  funciones  de  distribución  de  probabilidad  de  la 

solicitación (S) y de la resistencia (R), así como sus valores medios y de diseño.  

 

 
Figura 1.3. Representación gráfica de las fdp de la solicitación y de la resistencia. 

 

En lo que sigue se deduce una expresión de la solicitación nominal ( nS ) en función de la solicitación de 

diseño ( dS ). Para llegar a dicha expresión conviene en primer lugar expresar la carga muerta (CM) y la 

carga viva (CV) en función de la relación de carga (��). Para ello, a partir de las ecs. 1.4 y 1.11, se 

despeja tanto la carga viva (CV) como la carga muerta (CM), como sigue: 
 

�� = ��(�� + ��); 				�� = ��. ��																																												(1.13) 

 

�� = �
1 − ��
��

���																																																											(1.14) 

Sustituyendo (1.13) en (1.14) se obtiene: 

 

�� = �
1 − ��
��

� (��. ��)		; 			�� = (1 − ��). ��																											(1.15) 

 

Sustituyendo (1.13) y (1.15) en la ecuación (1.12): 

 

�� = ���. (��. ��) + ��� ∗ �(1 − ��). ���																											(1.16) 
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Despejando �� de la ecuación (1.16) se obtiene la expresión: 

 

�� =
��

���. �� + ��� ∗ (1 − ��)
																																												(1.17) 

 
La ecuación 1.17 tiene la ventaja de permitir calcular la solicitación nominal (Sn) en función de diferentes 

relaciones de carga (Rc), y de múltiples combinaciones de factores ���	 y  ���.  

 

Estudios elaborados en el Instituto de Ingeniería de la UNAM (Ruiz y Soriano, 1997), demuestran que 

los valores de las cargas nominales correspondientes a áreas pequeñas de oficinas que se especifican en 

las  NTCCA-2004  corresponden  aproximadamente  a un  50%  de  la  probabilidad  de  excedencia  de  la 

carga, por lo que en el presente estudio se utiliza este valor de porcentaje de probabilidad de excedencia 

de  la carga  (50%). Bajo esta  suposición,  la solicitación nominal  (��)  se considera aproximadamente 

igual a la solicitación media (�̅): 

 

�� = �̅																																																																						(1.18) 
 

Por otro lado, el cuadrado del coeficiente de variación de la solicitación (
2
SC )  se calcula a partir del 

coeficiente de variación de la carga muerta y de la carga viva (Meli  1976), como sigue (ver ec. 1.13):  

 

                                              222222 )1( CVcCMcS CRCRCC                                        (1.19) 

donde: 

 

C
 
representa la incertidumbre en la precisión de análisis. Este coeficiente depende de las características 

de la estructura y, en gran parte, del elemento mecánico que provoca la falla, En este estudio se utiliza 

C = 0.1. 

 

CMC es el coeficiente de variación de la carga muerta, y depende de las variaciones y estimaciones del 

peso de los materiales, instalaciones, acabados, etc. En este estudio se utiliza 
CMC =0.08. 

 

CVC  es el coeficiente de variación de la carga viva. Es uno de los parámetros más difíciles de estimar, 

presenta una gran variabilidad debido a los cambios de ocupación y es función del área tributaria donde 

se ejercen las cargas. En este estudio se utiliza  CVC =0.18 correspondientes a áreas pequeñas (menores 

que 36m2) de oficinas en el Distrito Federal (Ruiz y Soriano, 1997). 
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1.3 DESCRIPCIÓN DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES 
ANALIZADOS 
 

1.3.1 Propiedades de los materiales 
 
Se analizan dos conjuntos de secciones rectangulares sujetos a la acción de carga viva (CV) más carga 

muerta (CM) diseñadas para cada uno de los modos de falla en estudio (flexión, cortante, torsión, flexo-

compresión y aplastamiento). Cada uno de los conjuntos está formado por 18 elementos estructurales 

diseñados con una resistencia nominal del concreto f’c = 250 kg/cm2
, y alternativamente, 700 kg/cm2. 

Se adopta para el concreto clase 1 una resistencia media en obra de 254.24 kg/cm2 y una desviación 

estándar de 34.4kg/cm2 (ver Apéndice A); para el caso del concreto de alta resistencia se considera que 

la resistencia media en obra es de 606.75 kg/cm2 y la desviación estándar es de 50.99kg/cm2. La relación 

entre los parámetros estadísticos de la resistencia del concreto en obra y la resistencia en cilindros se 

presenta en el Apéndice A (Meli, 1972).  

 

El acero de refuerzo se supuso con límite de fluencia nominal fy = 4200 kg/cm2, con valor medio igual a 

4,680 kg/cm2 y desviación estándar igual a 449.29 kg/cm2.  

 

Las características estadísticas del concreto y del acero que se adoptaron en este estudio corresponden a 

materiales que normalmente se usan en el Distrito Federal. Estos se suponen con distribución Gaussiana 

(Meli, 1985). 
 

1.3.2 Características de las secciones estudiadas 
 
Las  características  geométricas  de  las  secciones  y  las  propiedades  de  los  materiales  corresponden  a 

elementos de tres edificios típicos de 5, 10, 15 niveles diseñados por reconocidas firmas de Ingeniería 

Estructural: Proyect,  S. C., García Jarque Ingenieros, S. C., y Alonso y Asociados, S. C. (Rangel, 2011). 

Los edificios fueron diseñados de acuerdo con las especificaciones del Reglamento de Construcciones 

para el Distrito Federal (2004).  

 

1.3.2.1 Flexión 

 
En la Tabla 1.2 se presentan las características geométricas (ancho = b y peralte = h), incluyendo el área 

de refuerzo (As), de las vigas diseñadas por flexión. Para cada caso se consideran tres porcentajes de 

acero longitudinal correspondientes al acero de refuerzo mínimo, medio y máximo permitido por  las 

NTCDEC-2004 (el valor medio de acero de refuerzo se obtuvo mediante interpolación lineal entre el 

acero mínimo y el máximo permitido por las NTCDEC-2004). 

 
En la Tabla 1.3 se muestran los valores medios y la desviación estándar correspondientes a las secciones 

analizadas en este estudio. 
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Tabla 1.2. Secciones estudiadas (flexión) dimensiones.       Tabla 1.3. Propiedades estadísticas de las secciones. 

       

 

 

Se supuso para el recubrimiento (r) un valor nominal de 3.81cm, con media igual a 3.16cm y desviación 

estándar igual a 1.11cm. 

1.3.2.2 Cortante 

 
Las características de las secciones correspondientes a diseños por cortante se muestran en la Tabla 1.4 

Esta incluye las características nominales de la geometría (b y h), así como el área del acero de refuerzo 

(As), diámetro del estribo (Est #), separación entre los estribos (s) e inclinación de estos ( ). En la tabla 

1.4 se puede observar que, para todos los diseños por cortante, se supone un mismo porcentaje de acero 
longitudinal  ( 015.0 ).  Este  porcentaje  de  acero  corresponde  al  acero  máximo  permisible  en  la 

sección. El recubrimiento se consideró igual que para los diseños por flexión. 
 
 
 
 
 
 
 

Características 

geométricas (cm) 

Refuerzo longitudinal  

(cm2) 

b h As 

30  60 

3.97 

15.10 

26.23 

30  75 

5.03 

18.91 

32.79 

30  90 

6.09 

22.72 

39.34 

40  90 

8.13 

30.29 

52.46 

45  130 

13.38 

49.31 

85.24 

40  160 

14.73 

53.99 

93.26 

Dimensiones  (cm) 

Nominal Media Desv. est. 

30  30.36  0.41 

35  34.34  0.43 

40  39.68  0.64 

45  44.68  0.64 

60  59.68  0.64 

75  74.68  0.64 

80  79.54  0.408 

90  89.68  0.64 

100  99.68  0.67 

130  129.68  0.64 

160  159.64  0.62 
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Tabla 1.4. Secciones estudiadas (cortante). 

Características 

geométricas  (cm) 

Refuerzo 

longitudinal  

(cm2) 

Estribos 

 

Ángulo de 

inclinación 

Separación 

de estribos 

 

b h As Est# s 

30  60 

27  2  h/2 90° 

27  2.5  h/4 90° 

27  3  h/6 90° 

30  75 

33.75  3  h/2 90° 

33.75  3  h/4 90° 

33.75  3  h/6 90° 

30  90 

40.5  3  h/2 90° 

40.5  3  h/2 60° 

40.5  3  h/2 45° 

40  90 

54  3  h/2 90° 

54  4  h/2 90° 

54  5  h/2 90° 

45  130 

87.75  3  h/2 90° 

87.75  4  h/2 90° 

87.75  5  h/2 90° 

40  160 

96  3  h/2 90° 

96  4  h/2 90° 

96  5  h/2 90° 

 

1.3.2.3 Torsión 

 
Las  características de  las  secciones  analizadas en el presente  estudio  correspondientes  a diseños por 

torsión se presentan en la Tabla 1.5. Los parámetros que se indican en esta tabla son: ancho y peralte (b 

y  h),  refuerzo  longitudinal  (As),  diámetro  del  estribo  (Est #),  y  la  separación de  los  mismos  (s).  Se 

consideró que todos los estribos tienen un ángulo de inclinación de 90°, y  que las secciones tienen un 

mismo porcentaje de acero longitudinal, igual a 0.015. 

 

El recubrimiento se consideró igual que para los diseños por flexión. 
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Tabla 1.5. Secciones estudiadas (torsión) 

Características 

geométricas  (cm) 

Refuerzo 

longitudinal  

(cm2) 

Estribos 

  

Separación 

de estribos 

 

b h As  Est# s 

30  60 

27  2  h/2 

27  2.5  h/2 

27  3  h/2 

30  75 

33.75  3  h/2 

33.75  3  h/4 

33.75  3  h/6 

30  90 

40.5  3  h/2 

40.5  3.5  h/4 

40.5  4  h/6 

40  90 

54  4  h/2 

54  4.5  h/2 

54  5  h/2 

45  130 

87.75  4  h/2 

87.75  4.5  h/2 

87.75  5  h/2 

40  160 

96  4  h/2 

96  4.5  h/2 

96  5  h/2 

1.3.2.4 Flexo-compresión (columnas cortas y columnas esbeltas) 

 
Las características de las secciones que se estudiaron diseñadas por flexo-compresión se muestran en la 

Tabla 1.6. Estas corresponden a secciones rectangulares con un recubrimiento nominal (tanto inferior, 

como superior) de 4cm. Cada sección se analiza con tres porcentajes de acero diferentes: 1, 3 y 6 por 

ciento del área total, distribuidos en dos lechos de varillas. Se consideró una separación de estribos igual 

a h/6. Se evaluaron cuatro puntos del diagrama de interacción los cuales corresponden a: compresión 

pura, falla balanceada, flexión pura y un punto intermedio entre la falla balanceada y la flexión pura. Se 

estudiaron elementos con tres valores de relaciones de esbeltez: l/h= 0, 10, 15, de las cuales la primera 

corresponde a columnas cortas, y las otras dos a columnas esbeltas.   
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Tabla 1.6. Secciones estudiadas (flexo-compresión) 

Características 

geométricas  (cm) 

Refuerzo 

longitudinal  

(cm2) 

Refuerzo 

longitudinal  

(cm2) 

b h As As' 

30  60 

3.97  3.97 

15.1  15.1 

26.23  26.23 

30  75 

5.03  5.03 

18.91  18.91 

32.79  32.79 

30  90 

6.09  6.09 

22.72  22.72 

39.34  39.34 

40  90 

8.13  8.13 

30.29  30.29 

52.46  52.46 

45  130 

13.38  13.38 

49.31  49.31 

85.24  85.24 

40  160 

14.73  14.73 

53.99  53.99 

93.26  93.26 

 

1.3.2.5 Aplastamiento 

 
En todos los casos se supone que sobre un bloque de concreto cuadrado de 100 x 100 cm se apoya una 

placa base que transmite la carga al primero. Dicha placa se ubica en el centro (carga concéntrica) o en 

una orilla (carga excéntrica) del bloque soportante. Se definen los siguientes casos: 

 

  Caso 1. Placa transmisora cuadrada concéntrica 

  Caso 2. Placa transmisora rectangular concéntrica 

  Caso 3. Placa transmisora cuadrada excéntrica 

  Caso 4. Placa transmisora rectangular excéntrica 

 

En  la Tabla  1.7  se  indican  los  valores  nominales  de  las  placas  transmisoras  estudiadas.  Sus  valores 

medios y desviaciones estándar se presentan en la Tabla 1.8. 
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Tabla 1.7. Secciones nominales de las placas transmisoras de la carga 

Caso  Sección nominal (cm x cm) 

1 

40 x 40 
80 x 80 

100 x100 
2  40 x 80 

3 

40 x 80 
80 x 80 

100 x 100 
4  40 x 80 

 
Tabla 1.8 Valores medios y desviaciones estándarde las secciones 

Valor nominal 

(cm) 

Valor medio 

(cm) 

Desviación 

estándar 

(cm) 

40  39.54  0.382 
80  80.23  0.208 
100  100.2  0.2 

 

 
1.3.3 Incertidumbre en fórmulas 
 
La variabilidad de las fórmulas empleadas se obtiene a partir de pruebas experimentales. En este estudio 

se considera la incertidumbre en las fórmulas mediante la variable aleatoria  : 

 
Resistencia obtenida en el laboratorio

Resistencia calculada con fórmula
                                        (1.20) 

 

Este  parámetro  considera  la  imprecisión  inherente  en  el  uso  de  las  fórmulas  especificadas  en  las 

NTCDEC-2004. 

 
Los valores de la media (

 ) y desviación estándar  (
 ) de la variable  que se emplearon para estimar 

la resistencias de los elementos de C/R diseñados para los diferentes modos de falla se obtuvieron de 
Sánchez (1980); Álvarez y Ruiz (1992); y Ruiz y colaboradores  (1992). Los valores de 

  y 
   se 

presentan  en  la  Tabla  1.9.  Para  la  falla  por  flexión  se  consideró 
 =1,  además  se  supuso  que  la 

desviación  estándar  del  parámetro  era  despreciable  debido  a  que  las  fórmulas  para  el  cálculo  de  la 

resistencia por flexión presentan poca variabilidad con respecto a los resultados de experimentos (Ruiz 

y  colaboradores,  1992). Lo mismo  se  supuso para  el  cálculo de  la  resistencia por  flexo-compresión, 

aunque esta suposición no es estrictamente válida para las zonas del diagrama de interacción alejadas de 

la falla por flexión. 
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Tabla 1.9. Valor medio y desviación estándar de (Sánchez) 

Modo de falla   

Cortante  1.19  0.17 

Torsión  1.15  0.255 

Aplastamiento  1.06  0.06 
 

Se calculó el valor del índice β para cada conjunto de secciones, y para relaciones de carga (Rc) entre 0.1 

y 1.0. Los resultados se presentan en la siguiente sección. 

 

 

1.4. RESULTADOS SOBRE ÍNDICES DE CONFIABILIDAD b
 

En esta  sección se presentan  algunos de  los  resultados más  importantes que  se obtuvieron  sobre  los 

índices de confiabilidad β correspondientes a diseños realizados de acuerdo con el RCDF-2004 y sus 

Normas  Técnicas  Complementarias  (2004).  Los  resultados  se  muestran  en  forma  de  gráficas  que 
presentan en su eje vertical al índice de confiabilidad  b , y en su eje horizontal a la relación de carga 

Rc. Se analiza la influencia de algunos parámetros que afectan la confiabilidad de los elementos. Se hace 

notar que para obtener los resultados que siguen se utilizaron los valores de los factores que se indican 

en la Tabla 1.1. Por otro lado, también se hace ver que para el cálculo de las resistencias se utilizaron las 

especificaciones  de  las  NTCDEC-2004  las  cuales  recomiendan  el  uso  de  f*c  =  0.8f’c (el  cual  se 

determinó de manera que la probabilidad de que la resistencia del concreto en la estructura no lo alcance 

es de dos por ciento). 

 

1.4.1 Índices de confiabilidad para diseños por flexión 

1.4.1.1 Influencia de la resistencia a compresión del concreto  
 

En la figura 1.4 se presenta la variación del índice de confiabilidad β con la relación de carga Rc para 

diseños  por  flexión.  En  estos  se  usó  una  resistencia  nominal  del  concreto  igual  a  250  kg/cm2  y, 

alternativamente, igual a 700 kg/cm2. En este último caso el cálculo de la resistencia se hizo suponiendo 

que la distribución de esfuerzos en la sección seguía un bloque rectangular (línea continua gruesa) y, 

alternativamente,  que  presentaba  un  bloque  de  esfuerzos  triangular  (línea  continua  delgada).    En  el 

Apéndice  B  se  presentan  las  bases  para  obtener  la  resistencia  considerando  un  bloque  de  esfuerzos 

triangular (Mendoza, 1998). En la figura 1.4 se puede apreciar que la influencia de estas dos últimas 

suposiciones (bloque rectangular o bloque triangular) es mínima para el caso de flexión.  

 

En la figura 1.4 también se puede ver que cuando se utiliza concreto de alta resistencia (700 kg/cm2) el 

índice de confiabilidad de elementos diseñados por flexión es menor (que representa una probabilidad 

de falla mayor) que cuando se utiliza concreto con una resistencia f’c = 250 kg/cm2. Un comportamiento 

similar lo obtiene Szerszen y Nowak (2003) para vigas diseñadas por flexión. Estos autores informan un 
valor promedio de  b entre 3.83 y 4.55 (dependiendo del valor del factor de resistencia) para elementos 

diseñados con concretos ordinarios, y por otro lado, un valor promedio de  b  entre 3.63 y 4.36 para 

elementos  diseñados usando concretos de alta resistencia; es decir, que los valores de  b  que encuentran 

Szerszen y Nowak (2003) son menores para los elementos diseñados (por flexión) con concretos de alta 
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resistencia que para aquellos correspondientes a concretos ordinarios, similar a lo que se obtiene en el 

presente estudio.  

 
Figura 1.4. Índice de confiabilidad β para secciones diseñadas por flexión. 

1.4.1.2 Influencia del porcentaje de acero  

 

La figura 1.5 muestra el comportamiento del índice β en función de la relación de carga (Rc) cuando el 

elemento se diseña usando tres distintas alternativas de porcentaje de acero (mínimo, medio y máximo 

permitido por las NTCDEC-2004). En la figura 1.5 se puede observar que a medida que se incrementa 

el porcentaje de acero, el índice de confiabilidad β del elemento es mayor. La confiabilidad mayor se 

presenta en diseños con el 90% del área de acero balanceado que corresponde a la curva continua delgada 

indicada  como  “Acero  máximo”.  Los  valores  menores  de  confiabilidad  corresponden  a  elementos 

diseñados con el porcentaje de acero mínimo (indicados con una curva discontinua). La curva continua 

gruesa indicada  como “Acero medio” corresponde a una interpolación lineal entre las dos condiciones 

anteriores. 

 
Figura 1.5. Influencia del porcentaje de acero de refuerzo en el índice de confiabilidad β. 
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1.4.1.3 Influencia de la relación de carga 

 

Las figuras 1.4 y 1.5 muestran que a medida que disminuye la relación de carga (Rc) es menor 

el  valor  del  índice  de  confiabilidad  β.  Dada  la  definición  de  relación  de  carga: 

Rc=CM/(CM+CV), se deduce que a medida que crece la carga viva (CV) el valor de Rc tiende a 

ser menor y el índice β disminuye. Es decir que para valores altos de cargas vivas la probabilidad 

de falla tiende a crecer, lo cual no es deseable, sino que lo deseable es que la probabilidad de 

falla  (o  el  índice  de  confiabilidad β)  sea  aproximadamente  constante  para  el  intervalo  de 

relaciones de carga que se utilizan normalmente en la práctica. 

 

1.4.2 Índices de confiabilidad para diseños por cortante 

1.4.2.1 Influencia de la resistencia del concreto  

 

Los resultados del índice de confiabilidad β para diseños por cortante se muestran en la figura 1.6. En 

esta se observa que para los diseños en los que se utiliza concreto de alta resistencia (f’c=700 kg/cm2) 

los valores del índice de confiabilidad b son menores que para los diseños en los que se usa f’c=250 

kg/cm2.  Szerszen  y  Nowak  (2003)  informan  un  comportamiento  similar  para  vigas  diseñadas  por 

cortante. 

 

Por otro lado, las confiabilidades que resultan para diseños por cortante son consistentes si se comparan 

con las correspondientes a los diseños por flexión; es decir, los valores del índice de confiabilidad b para 

los diseños por cortante  son mayores que  los que corresponden a  los diseños por  flexión,  lo cual  es 

congruente debido a que la falla por cortante es del tipo frágil y se requiere que la probabilidad de falla 

de estos elementos sea más baja que la correspondientes a elementos con falla de tipo dúctil (diseños por 

flexión).  El  incremento  en  los  niveles  de  confiabilidad  para  los  modos  de  falla  frágil  se  logra 

estableciendo factores reductivos de resistencia menores para estos casos que para los asociados con 

modos de falla dúctiles, lo cual se verifica en el capítulo 2 del presente estudio.  

   

 
Figura 1.6. Índice β para secciones diseñadas por cortante. 
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1.4.2.2 Influencia de la separación de estribos  

 
La  figura  1.7  muestra  el  comportamiento  del  índice β  cuando  los  elementos  se  diseñan  usando  tres 

diferentes separaciones de estribos. La separación de estribos se considera como una fracción del peralte 

del elemento (h). Para el análisis se consideró el valor nominal de h.  

 

En la figura 1.7 se puede observar que a medida que disminuye la separación de estribos se incrementa 

la confiabilidad del elemento. Es decir, la curva de menor confiabilidad (indicada con línea punteada) 

corresponde a elementos diseñados con la separación máxima de estribos (h/2), mientras que la curva de 

mayor confiabilidad corresponde a elementos diseñados con la separación mínima (h/6).  

 
Figura 1.7. Influencia de la separación de estribos en la confiabilidad estructural. 

1.4.2.3 Influencia de la relación de carga 

 
En las figuras 1.6 y 1.7 se observa que los valores del índice de confiabilidad bse incrementan conforme 

crece la relación de carga (al igual que lo que ocurre en el caso de flexión). Este comportamiento no es 

deseable debido a lo que se comentó en la sección relativa a flexión (que para valores altos de cargas 

vivas la probabilidad de falla tiende a crecer). 
 

1.4.3 Índices de confiabilidad para diseños por torsión 

1.4.3.1 Influencia de la resistencia del concreto  

 
En  la  figura 1.8  se muestra  la diferencia del  índice de confiabilidad b entre diseños por  torsión con 

concretos con resistencia f’c = 700 kg/cm2 y, alternativamente, con f’c = 250 kg/cm2. En la figura se 

observa que  la confiabilidad es mayor cuando se diseña con concretos cuya  resistencia es  f’c = 250 

kg/cm2, similar a lo que ocurre en el caso correspondiente a diseño por cortante (ver sección 1.4.2).   

 

Por otro lado, se puede observar que los valores del índice de confiabilidad bresultan congruentes con 

respecto a los valores de confiabilidad obtenidos para los modos de falla estudiados en las secciones 

anteriores  (flexión  y  cortante).  Los  modos  de  falla  dúctil  se  deben  asociar  a  probabilidades  de  falla 
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mayores (por ejemplo, flexión), mientras que los modos de falla frágil, a probabilidades de falla menores 

(por ejemplo, cortante y torsión). 
 

 
Figura 1.8. Índice bpara secciones diseñadas por torsión. 

1.4.3.2 Influencia de la separación de estribos  

 
Para los diseños por torsión se consideran tres separaciones de estribos (igual que para los diseños por 

cortante). En la figura 1.9 se muestran los índices de confiabilidad bpara las separaciones de estribos s 

= h/2, h/4 y h/6. En dicha figura se puede observar que la confiabilidad se incrementa cuando disminuye 

la separación de estribos; es decir, la curva con valores de índices de confiabilidad mayores corresponde 

a elementos diseñados con la separación de estribos mínima (s = h/6), mientras que la curva con valores 

de índices de confiabilidad menores corresponde a elementos diseñados con la separación de estribos 

máxima (s = h/2).  

 

                                                                            
Figura 1.9. Influencia de la separación de estribos. 
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1.4.3.3 Influencia de la relación de carga 

 

Similar a los casos de diseños por flexión y por cortante (figuras 1.8 y 1.9), la influencia de la relación 

de carga es de tal forma que a medida que disminuye la relación de carga (Rc), es menor el índice de 

confiabilidad β, lo que es indeseable. 

 

1.4.4 Índices de confiabilidad para diseños por flexo-compresión 

1.4.4.1 Influencia de la resistencia del concreto  

 
La influencia en la confiabilidad del tipo de concreto en el diseño por flexo-compresión se ilustra en la 

figura 1.10. Esta corresponde a una sección de 40 x 80 cm con  tres por ciento de acero de  refuerzo 

distribuido  en  dos  lechos  (en  este  caso  el  elemento  falla  por  compresión).  En  cuanto  al  nivel  de 

confiabilidad de este modo de falla, comparado con los valores correspondientes a otros modos de falla, 

se puede observar  que este caso es el que presenta el mayor índice de confiabilidad, lo cual es congruente 

con los valores de confiabilidad  obtenidos para los modos de falla que se analizaron en las secciones 

anteriores (flexión, cortante y torsión). 

 

 
Figura 1.10. Índice b para secciones diseñadas por flexo-compresión (falla en compresión). 

 

1.4.4.2 Influencia de la zona en el diagrama de interacción 

 
En  lo  que  sigue  se  hace  referencia  a  tres  zonas  correspondientes  al  diagrama  de  interacción  carga-

momento  flexionante  (ver  figura  1.11).  Las  zonas  corresponden  a  las  siguientes  condiciones  de 

excentricidad (e) de la carga actuante: 

 

1) Compresión pura, e = 0 

2) Falla balanceada, e = eb  

3) Flexión pura, e/h =  
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Figura 1.11. Definición de zonas del diagrama de interacción carga-momento flexionante. 

 

En este estudio se considera que la excentricidad balanceada (eb) se calcula usando valores nominales 

de las propiedades de los elementos.  

 

En la figura 1.12 se presentan los índices de confiabilidad ben función de las excentricidades relativas 

(e/h) para un caso típico. Este se refiere a una sección de 40x90 cm con tres por ciento de porcentaje de 

acero. En la zona 1 (que corresponde a la falla en compresión pura) los diseños presentan el mayor índice 

de confiabilidad. Dentro de la zona 2 el índice de confiabilidad bresulta 6% menor que para la zona 1, 

y para el caso dentro de la zona 3 (controlada por flexión pura) las confiabilidades presentan sus valores 

más pequeños (del orden de 80% de las correspondientes a los elementos correspondientes a la zona 1). 

 
Figura 1.12. Variación del índice de confiabilidad (b) con la excentricidad (e). 

1.4.4.3 Influencia de la relación de esbeltez 

 

Con el fin de hacer ver la influencia de la relación de esbeltez en la confiabilidad, en lo que sigue se 

presentan resultados que muestran el índice de confiabilidad ben función de la excentricidad, la cual 
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determina  el  tipo  de  falla que  presentan  las  columnas.  En  las  figuras  1.13,  1.14  y  1.15  se  muestran 

resultados para relaciones de esbeltez iguales a l/h = 0, l/h = 10 y l/h = 15,  donde l/h = 0 corresponde a 

una columna corta, y l/h = 15 a la columna más esbelta.   

 

En  la figura 1.13 se muestra  la variación de bpara las  tres relaciones de esbeltez (l/h = 0, 10 y 15) 

cuando el elemento falla en compresión (e = 0.1). En dicha figura se observa que a medida que la relación 

de esbeltez aumenta el índice de confiabilidad tiende a subir. Esto se debe a la naturaleza propia de las 

fórmulas de diseño de columnas esbeltas. Cuando se compara la confiabilidad de las columnas esbeltas 

con respecto a la correspondiente a columnas cortas se ve que esta es mayor, alrededor de 4% para l/h = 

15, y 2% para l/h = 10. 

 

Para el  caso de  falla balanceada  (e =  eb,  ver  figura 1.14) nuevamente  se puede ver que  el  índice de 

confiabilidad  de  las  columnas  esbeltas  es  mayor  que  la  de  las  columnas  cortas;  sin  embargo,  esta 

diferencia se reduce a 2% para las columnas con relación de esbeltez l/h = 15 y menor que 1% para las 

columnas con l/h = 10. 

 

Cuando la excentricidad tiende a ser muy grande (e = ) se trata de un caso de flexión pura (ver figura 

1.15).  Para  este  caso  las  columnas  cortas  y  esbeltas  tienden  al  mismo  índice bSe  observa  que  la 
diferencia del valor  b  correspondiente a las diferentes relaciones de carga es menor que 1%. 

 

 
Figura 1.13. Influencia de la relación de esbeltez. e = 0.01. 
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Figura 1.14. Influencia de la relación de esbeltez. e = eb 

 

 
Figura 1.15. Influencia de la relación de esbeltez. e = ∞ 

1.4.4.4 Influencia de la relación de carga 

 

El  índice b de las secciones diseñadas por flexo-compresión se incrementa a medida que aumenta la 

relación de carga Rc. Lo anterior se puede apreciar en las figuras 1.13 a 1.15. El valor de los índices de 

confiabilidad  para  diseños  por  flexo-compresión  es  congruente  con  el  valor  de  los  índices 

correspondientes a los modos de falla estudiados en las secciones anteriores (flexión, cortante y torsión). 
 

1.4.5 Índices de confiabilidad para diseños por aplastamiento 

1.4.5.1 Influencia de la resistencia del concreto  

 

Algunos  resultados  para  el  caso  de  diseños  por  aplastamiento  se  presentan  en  la  figura  1.16.  Estos 

resultados corresponden a un elemento de 40x40 cm Para su diseño se consideraron dos tipos de concreto 

(f’c=250 kg/cm2 y f’c=700 kg/cm2). En la figura 1.16 se observa que el índice de confiabilidad presenta 

el mismo comportamiento que se observó para los modos de falla correspondientes a flexión, cortante, 

torsión y flexo-compresión.  
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Figura 1.16. Índice b para secciones diseñadas por aplastamiento. 

1.4.5.2 Influencia de la excentricidad de la carga 

 

En  la  figura  1.17  se  presentan  los  resultados  obtenidos  de  una  sección  transversal  de  80x80  cm, 

considerando para su diseño un valor de f’c = 250kg/cm2. Como se puede observar en la figura 1.17, la 

excentricidad de aplicación de la carga (ya sea concéntrica o excéntrica) no tiene influencia significativa 

en el valor del índice bsin embargo, se puede observar que el caso de transmisión de carga concéntrica 

es ligeramente más confiable que el caso de carga excéntrica. 

 
Figura 1.17. Influencia de la posición de la carga (concéntrica o excéntrica). 

 

1.4.5.3 Influencia de la relación de carga 

 

Respecto a  los diseños por aplastamiento, se observa que a medida que Rc aumenta,  la confiabilidad 

aumenta (ver figuras 1.16 y 1.17). Este comportamiento se observa para todos los casos analizados, lo 

que es indeseable. Es decir, se debe procurar que la confiabilidad se mantenga uniforme para distintas 
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relaciones de carga que se emplean normalmente en la práctica profesional. En la próxima sección se 

explica el método que aquí se sigue para lograr este objetivo. 

 

 

1.5 FACTORES ÓPTIMOS DE CARGAS MUERTA Y VIVA 
 

Con el fin de obtener los factores óptimos de carga de manera que sean casi uniformes con respecto a 

diferentes  valores  de  la  relación  de  carga,  se  utiliza  la  ec.  1.9.  Para  ello  es  necesario  primeramente 

calcular el índice de confiabilidad objetivo βo, que es igual al promedio de los índices dentro de cierto 

intervalo de valores de Rc que se emplean en la práctica profesional. Los intervalos de Rc más usados en 

la práctica se seleccionaron de la siguiente manera (Szerszen y Nowak, 2003): para flexión, de 0.3 a 0.7; 

para  cortante,  de  0.3  a  0.7;  para  torsión,  de  0.3  a  0.7;    para  flexo-compresión,  de  0.4  a  0.9,  y  para 

aplastamiento, de 0.4 a 0.9.  Los valores del índice objetivo βo que se obtienen en el presente estudio se 

muestran en la Tabla 1.10. 

 
Tabla 1.10. Valores de βo correspondientes a diferentes modos de falla 

Modo de falla 

bo 

250 

kg/cm2 

700 

kg/cm2 

Flexión  3.57  3.38 

Cortante  4.28  4.17 

Torsión  4.32  4.21 

Flexo-compresión 

Compresión  4.87  4.73 

Falla balanceada  4.82  4.72 

Falla en tensión  3.93  3.79 

Aplastamiento  4.62  4.46 

 

Para encontrar los valores óptimos de los factores de carga se sustituyeron los valores de la Tabla 1.11 

en la ec. 1.9, suponiendo diferentes combinaciones de valores de factores de carga muerta (FCM) y de 

carga viva (FCV). Para el análisis se utiliza pj=1 (ver ec. 1.9). Las combinaciones de factores de carga 
muerta y viva ( CMF  y  CVF ) que se supusieron en este estudio se presentan en la Tabla 1.11. Se hace 

notar que esta  tabla  incluye  los  factores FCM = 1.4 y FCV = 1.4  (con  tipo de  letra “negrita”) que se 

recomiendan en las NTCCA-2004 vigentes. 
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Tabla 1.11. Combinaciones de factores de carga  

FCM FCV 

1.1  1.1,   1.2,   1.3,   1.4,   1.5,   1.6,   1.7,   1.8,   1.9 

1.2  1.1,   1.2,   1.3,   1.4,   1.5,   1.6,   1.7,   1.8,   1.9 

1.3  1.1,   1.2,   1.3,   1.4,   1.5,   1.6,   1.7,   1.8,   1.9 

1.4  1.1,   1.2,   1.3,   1.4,   1.5,   1.6,   1.7,   1.8,   1.9 

1.5  1.1,   1.2,   1.3,   1.4,   1.5,   1.6,   1.7,   1.8,   1.9 

 
1.5.1 Factores óptimos para diseños por flexión 
 

En las figuras  1.18 y 1.19 se muestra en forma gráfica el resultado que se obtiene al aplicar la ec. 1.9 a 

los diseños por flexión, usando una resistencia nominal del concreto igual a f’c = 250 kg/cm2. La figura 

1.18 corresponde a una vista en perspectiva y la figura 1.19 al mismo resultado visto en planta. Los ejes 

horizontales de la figura 1.18 representan las diferentes combinaciones de carga que se muestran en la 

Tabla 1.11, mientras que el eje vertical es el resultado de la sumatoria de la diferencia cuadrática de la 

ec. 1.9. En las figuras 1.18 y 1.19 se puede apreciar que el valor mínimo de la sumatoria corresponde  a 

la combinación  FCV = 1.5 y  FCM = 1.3, lo que significa que esta combinación de factores de carga es 

la óptima para este caso. 
 

 
Figura 1.18. Combinación óptima de factores de carga. Flexión. Vista en perspectiva. 
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Figura 1.19. Combinación óptima de factores de carga. Flexión. Vista en planta. 

 

De manera similar, se obtuvieron los factores óptimos de carga para los elementos diseñados por flexión 

usando una resistencia del concreto igual a f´c=700 kg/cm2. Los resultados indican que también para este 

caso los factores óptimos corresponden a la combinación  VFC  = 1.5 y 
MFC =  1.3.  

 

1.5.2 Factores óptimos para diseños por cortante 
 

Las gráficas correspondientes al mismo análisis de optimación (usando la ec. 1.9), pero para el caso de 

diseños por cortante, se presentan en las figuras 1.20 y 1.21. Estas corresponden a diseños en los que se 

utiliza f´c = 250 kg/cm2. Como puede observarse en las figuras 1.20 y 1.21 (correspondientes a vistas en 

perspectiva y en planta, respectivamente), el valor mínimo nuevamente corresponde a la combinación 
de factores de carga 

MFC  = 1.3 y 
VFC  

= 1.5. La misma combinación de factores (
MFC  = 1.3 y 

VFC =  1.5) se obtuvo cuando se usó en el diseño un valor de la resistencia del concreto igual a f´c = 

700 kg/cm2. 

 

 
Figura 1.20. Combinación óptima de factores de carga. Cortante. Vista en perspectiva. 
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Figura 1.21. Combinación óptima de factores de carga. Cortante. Vista en planta. 

 

 

1.5.3 Factores óptimos para diseños por torsión 
 

Las gráficas correspondientes al mismo análisis de optimación (usando la ec. 1.9), pero  para los diseños 

por torsión, se presentan en las figuras 1.22 y 1.23 cuando se utiliza f´c = 250 kg/cm2 en el diseño. La 
combinación óptima resulta igual a las encontradas en los casos anteriores (

MFC  = 1.3 y 
VFC =  1.5). 

Se obtuvo el mismo resultado para los diseños correspondientes a f’c = 700kg/cm2. 
 

 
Figura 1.22. Combinación óptima de factores de carga. Torsión. Vista en perspectiva. 
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Figura 1.23. Combinación óptima de factores de carga. Torsión. Vista en planta. 

 

1.5.4 Factores óptimos para diseños por flexo-compresión 
 

Para  los  diseños  por  flexo-compresión  la  optimación  se  llevó  a  cabo  para  diferentes  relaciones  de 

esbeltez (l/h) así como para diferentes valores de excentricidad (e). En todos los casos la combinación 
óptima de valores de factores de carga resultó igual a 

MFC  = 1.3 y 
VFC =  1.5. En las figuras 1.24 y 

1.25 se muestran los resultados del caso que corresponde al elemento que se analizó en la sección 1.4.4. 
La combinación óptima de carga resulta igual a la que se encontró para los otros modos de falla (

MFC  

= 1.3 y 
VFC =  1.5). Se obtuvo el  mismo resultado para el diseño en el que se usa f’c = 700kg/cm2. 

 

 
 

Figura 1.24. Combinación óptima de factores de carga. Flexo-compresión. Vista en perspectiva. 
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Figura 1.25. Combinación óptima de factores de carga. Flexo-compresion. Vista en planta. 

 

1.5.5 Factores óptimos para diseños por aplastamiento 
 

Las gráficas correspondientes al análisis de optimación para el caso de diseños por aplastamiento se 

presentan en las figuras 1.26 y 1.27. Estas corresponden a diseños en los que se utiliza f´c = 250 kg/cm2. 
La combinación óptima resulta igual a las que se encontraron en los casos anteriores (

MFC  = 1.3 y 

VFC =  1.5). Se obtuvo el mismo resultado para los elementos en donde se utiliza una resistencia del 

concreto igual a f’c = 700kg/cm2. 

 
 

Figura 1.26. Combinación óptima de factores de carga. Aplastamiento. Vista en perspectiva. 
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Figura 1.27. Combinación óptima de factores de carga. Aplastamiento. Vista en planta. 

 

 

1.6 COMPARACIÓN ENTRE LA COMBINACIÓN DE FACTORES DE 
CARGA PROPUESTA EN ESTE ESTUDIO Y LA QUE SE RECOMIENDA 
EN LAS NTCCA (2004) 
 

La figura 1.28 presenta una comparación entre los valores de índices de confiabilidad obtenidos para 

diseños  por  flexión  cuando  se  usa  la  combinación  de  cargas  que  se  especifica  en  las  NTCCA-2004 
(indicada con línea punteada), en donde se usa MFC  = 1.4  y  VFC = 1.4, y la combinación de los factores 

que se proponen en el presente estudio (indicada con línea continua),  en donde se usa 
MFC  = 1.3 y  VFC

=  1.5 (ver anexo A). Como puede observarse en la figura 1.28, la combinación de factores de carga 

propuesta aquí da lugar a índices de confiabilidad más uniformes con respecto a diferentes valores de 

relaciones de carga (Rc). 
 

 
Figura 1.28. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Flexión. 
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Un comportamiento similar al antes mencionado se obtiene para los otros modos de falla que se tratan 

en el presente estudio; es decir, con los factores de carga propuestos en el presente estudio se obtiene 

una confiabilidad casi uniforme para distintas relaciones de carga Rc. Esto se muestra en las figuras 1.29, 

1.30,  1.31  y  1.32  correspondientes  a  los  modos  de  falla  por  cortante,  torsión,  flexo-compresión  y 

aplastamiento, respectivamente. 
 

   

Figura 1.29. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Cortante. 

 

 
Figura 1.30. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Torsión. 
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Figura 1.31. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Flexo-compresión 

(falla por compresión). 

 
Figura 1.32. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Aplastamiento. 

 

1.6.1 Factores óptimos para edificaciones importantes 
 

En esta sección se presentan los valores de factores de carga propuestos para edificaciones importantes. 

Las NTCCA-2004  recomiendan para  este  caso valores de  factores de  carga muerta y viva  iguales  a 

MFC  = 1.5 y 
VFC =  1.5, respectivamente. En la figura 1.33 se muestran los resultados obtenidos para 

diseños por flexión, se observa que la combinación propuesta (
MFC  = 1.4 y 

VFC  
= 1.6) da lugar a 

confiabilidades más uniformes para distintas relaciones de carga que la propuesta en las NTCCA-2004. 

Para los otros modos de falla se obtuvieron resultados similares (Bojórquez y Ruiz, 2014). 
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Figura 1.33. Comparación del índice de confiabilidad β correspondiente a la combinación de factores de 

carga especificada en las NTCCA-2004 y a la combinación propuesta en este estudio. Flexión. 

Edificaciones importantes. 

 
 

1.7 CONCLUSIONES DEL CAPÍTULO 1 
 

Con base en los resultados obtenidos en la capítulo 1 del presente estudio se propone que en la próxima 

versión de las  Normas Técnicas para Criterios y Acciones sobre las Edificaciones del Distrito Federal 
(NTCCA) se especifique la siguiente combinación de factores de carga: MFC  = 1.3, VFC  = 1.5, en vez 

de  la  combinación  MFC  = 1.4, VFC  = 1.4 que  recomiendan  las NTCCA-2004.   Para  el diseño de 

edificaciones importantes se recomienda la combinación de factores 
MFC  = 1.4, VFC =  1.6. 

 

La  combinación  óptima  de  carga  que  se  recomienda  en  este  estudio  (1.3CM+1.5CV)  presenta  las 

siguientes ventajas:  

 
 La confiabilidad de las estructuras es casi uniforme para diferentes relaciones de carga cuando 

se  utiliza  la  combinación  1.3CM+1.5CV; sin  embargo,  cuando  se  emplea  la  combinación 

1.4CM+1.4CV la confiabilidad resulta menor para relaciones de carga bajas que para relaciones 

de carga altas, lo cual es indeseable.  

 La combinación de factores que aquí se propone (1.3CM+1.5CV) da mayor importancia a las 

acciones variables (carga viva) mediante del factor 1.5 en vez del factor 1.4 que recomiendan 

las NTCCA-2004. 

 La combinación de factores de carga que se recomienda aquí (1.3CM+1.5CV) toma en cuenta 

resultados de probabilidades de excedencia de cargas de diseño de oficinas que se ubican en la 

ciudad de México. 
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CAPÍTULO 2 

 

FACTORES DE RESISTENCIA EN ELEMENTOS 
ESTRUCTURALES 

Los factores de resistencia (
RF ) que se especifican en un reglamento de construcción, correspondientes 

a  distintos  modos  de  falla  estructural,  consideran  que  la  resistencia  de  los  elementos  estructurales 

generalmente es menor que su resistencia nominal debido a las variaciones en las propiedades de los 

materiales y en las dimensiones de los elementos estructurales; además, consideran la incertidumbre que 

existe en las fórmulas o algoritmos que se utilizan para el cálculo de las resistencias de los elementos. 

Los  valores  de  los  factores  de  resistencia  deben  ser  tales  que  den  lugar  a  una probabilidad  de  falla 
prescrita.  En  el  presente  estudio  dicha  probabilidad  está  dada  por  los  índices  de  confiabilidad  b  

obtenidos en el capítulo 1 del presente documento.  

 

En  el  capítulo  2  de  este  estudio  se  proponen  factores  de  resistencia  para  el  diseño  de  elementos  de 

concreto reforzado de manera que estos tengan un índice de confiabilidad igual al de los diseños hechos 

con la combinación de carga 1.3CM + 1.5CV ,  utilizando para el diseño de los elementos un valor de la 

resistencia nominal del concreto el valor de f’c en vez de 0.8 f’c=f*c  que es el que se especifica en las 

NTCDEC-2004. El hecho de usar el valor f’c en lugar de 0.8 f’c  obedece a que el Comité Revisor de las 

NTCDEC ha recomendado utilizar f’c para fines de diseño estructural. 
 
 

2.1 METODOLOGÍA PARA OBTENER LOS FACTORES DE 
RESISTENCIA 
 
Con el fin de estimar factores adecuados de resistencia ( RF ) que conducen a valores de confiabilidades 

pre-establecidas, considerando, además, que la resistencia del concreto está dada por f’c en lugar de estar 

dada por f*c, se realizan los siguientes pasos para cada uno de estos estados límite: flexión, cortante, 

torsión, flexo-compresión y aplastamiento: 

 
1. En primer lugar se encuentran los índices de confiabilidad b correspondientes a elementos de 

concreto reforzado diseñados para diferentes relaciones de carga Rc = CM/(CM+CV). Para el 

diseño se utiliza la combinación de carga 1.3CM + 1.5CV, y una resistencia nominal del concreto 

igual a 0.8f’c. Se toma en cuenta que el concreto se encuentra colocado en la estructura. 

 
2. Se  calculan  los  índices  de  confiabilidad b correspondientes  a  los  elementos  de  concreto 

reforzado analizados en el  inciso anterior diseñados para diferentes  relaciones de carga Rc = 

CM/(CM+CV). Para el diseño se utiliza la combinación de carga 1.3CM + 1.5CV, y un valor de 

la resistencia nominal del concreto igual a  f’c.  
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3. Se  varían  los  factores  de  resistencia  (FR)  correspondientes  a  cada  estado  límite,  en 

aproximadamente  +5%  y  +10%  de  su  valor  original,  con  el  fin  de  calcular  la  confiabilidad 

resultante con estos nuevos factores FR.  

 

4. Se seleccionan los valores que se aproximen más a los índices de confiabilidad calculados en el 

inciso 1. 

 

Como resultado de este análisis se ha recomendado que los factores de resistencia que aquí se encuentren 

se  incorporen  en  la  próxima  versión  de  las  Normas  Técnicas  Complementarias  para  Diseño  de 

Estructuras  de  Concreto  Reforzado  del  Reglamento  de  Construcciones  del  Distrito  Federal,  que  se 

encuentra actualmente en revisión. 

 

 

2.2 RESULTADOS SOBRE FACTORES DE RESISTENCIA 
 

En esta  sección  se presentan  los  resultados del  índice de confiabilidad b  correspondientes a 

diseños de acuerdo con lo que establecen las NTCDEC-2004; es decir, usando  f*c=0.8f´c y el 

factor de resistencia que establecen dichas normas (de acuerdo con el estado límite que se trate). 

También se muestra la confiabilidad de las mismas secciones, considerando un valor de f'c, y 

suponiendo  diferentes  valores  del  factor  de  resistencia 
RF .  En  todos  los  casos  se  utiliza  la 

combinación de carga 1.3CM + 1.5CV. El análisis se realiza para los siguientes modos de falla: 

flexión, cortante, torsión, flexo-compresión y aplastamiento.   

 
2.2.1 Factor de resistencia correspondiente a flexión 
 
En la figura 2.1 se presentan las iteraciones que se realizaron para estimar el valor del factor de 

resistencia correspondiente a diseños por flexión cuando se usa para el diseño un valor f´c = 

250kg/cm2. En dicha figura la línea punteada representa el índice de  confiabilidad promedio de 

los elementos cuando se considera en el diseño un valor de f*c y los factores de carga propuestos 

en este estudio, y las líneas continuas representan las aproximaciones hechas. Como se puede 

observar en la figura 2.1, el valor del FR que da lugar a una curva de confiabilidad similar a la 

de la línea punteada es FR = 0.9, que coincide con el factor de resistencia que se especifica en 

las NTCDEC-2004. Esta coincidencia obedece a que la resistencia a flexión de un elemento no 

cambia sustancialmente al sustituir f*c por f´c. Para el caso de concretos de alta resistencia (ver 

figura 2.2) se obtiene un valor FR = 0.89, que es casi igual al que se obtuvo en los diseños hechos 

con f´c = 250 kg/cm2. Por lo que se concluye que para el modo de falla en flexión el factor de 

reducción de resistencia adecuado es FR = 0.9. 
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Figura 2.1. Factores de resistencia para diseños por flexión (f'c = 250kg/cm2). 

 

 
Figura 2.2. Factores de resistencia para diseños por flexión (f'c = 700kg/cm2). 

 
2.2.2 Factor de resistencia correspondiente a cortante 
 

Para el caso de diseños por cortante el primer valor propuesto fue igual al que establecen las NTCCA-

2004 o sea, FR = 0.8; sin embargo, se vio que dicho factor reduce el índice de confiabilidad b hasta en 

un 6%, debido a un incremento en la resistencia a cortante de los elementos diseñados. Por este motivo 

el factor de reducción de resistencia se redujo a 0.74, y posteriormente a un valor de 0.75 (ver figura 

2.3).  

   

Los resultados correspondientes a elementos diseñados con concretos de alta resistencia se presentan en 

la figura 2.4. En dicha figura se observa un comportamiento similar al de los diseños con concreto de f´c 

= 250kg/cm2. Para  este caso  el  valor  del  factor de  resistencia corresponde  a 0.76. Finalmente, en el 

presente estudio se propone que se adopte para los diseños por cortante un valor FR = 0.75. 
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Figura 2.3. Factores de resistencia para diseños por cortante (f'c = 250kg/cm2). 

 
 

 
Figura 2.4. Factores de resistencia para diseños por cortante (f'c = 700kg/cm2). 

 

2.2.3 Factor de resistencia correspondiente a torsión 
 

En la figura 2.5 se observa el comportamiento del índice de confiabilidad de los elementos diseñados 

por torsión considerando f´c y f*c, cuando se usa f'c = 250kg/cm2. En dicha figura se observa algo similar 

al caso de cortante, el valor final del FR se reduce a 0.78 por el efecto que tiene el valor de f'c en la 

resistencia de diseño. En la figura 2.6 se presentan los resultados obtenidos para el caso de concretos de 

alta resistencia. Nuevamente el factor de reducción de resistencia corresponde  a 0.78. Aquí se propone 

que se adopte un valor FR = 0.75 para los diseños por torsión. Este valor se propone por concordancia 

con el factor de reducción propuesto para el modo de falla por cortante. 
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Figura 2.5. Factores de resistencia para diseños por torsión (f'c = 250kg/cm2). 

 

 
Figura 2.6. Factores de resistencia para diseños por torsión (f'c = 700kg/cm2). 

 

2.2.4 Factor de resistencia correspondiente a flexo-compresión 
 

Para  obtener  los  factores  de  reducción  de  resistencia  en  elementos  sujetos  a  flexo-compresión  es 

necesario establecer dos definiciones en función de la deformación del acero en tensión. a) Falla por 

compresión (se considera que una sección es controlada por la falla en compresión si la deformación del 

acero  más  cercano  a  la  cara  en  tensión  del  concreto  es  menor  de  0.002),  y  b)  falla por tensión  (se 

considera que una sección es controlada por la falla en tensión si la deformación del acero más cercano 

a  la  cara  en  tensión  del  concreto  es  mayor  de  0.005).  Estas  definiciones  se  tratan  con  detalle  en  el 

Apéndice  C.  A  partir  de  las  dos  definiciones  anteriores  se  establecen  los  factores  de  reducción  de 

resistencia para: 

 
Elementos que fallan por compresión 

 

Elementos que fallan por tensión 
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Elementos que fallan en la transición de la falla a compresión y la falla a tensión; es decir, la deformación 

del acero más cercano a la cara en tensión del concreto se encuentra entre 0.002 y 0.005. 

2.2.4.1 Elementos que fallan en compresión 

 

En la figuras 2.7 y 2.8 se muestran los resultados obtenidos en la zona del diagrama correspondiente a 

la  falla  por  compresión;  es  decir,  deformaciones  et  menores  que  0.002.  Las  gráficas  de  la  izquierda 

corresponden a elementos diseñados con concretos con f'c = 250kg/cm2, mientras que las gráficas de la 

derecha representan los elementos diseñados con concretos de alta resistencia. En la parte de abajo de 

dichas  figuras se presentan  los resultados para una relación de esbeltez  l/h = 15. En  todos  los casos 

primero se evalúan los elementos con el FR =0.7 que establecen las NTCDEC-2004. Posteriormente se 

itera hasta encontrar un nuevo valor de FR que dé lugar a la confiabilidad prescrita.  

 

En la figura 2.7 se presentan los resultados cuando se considera una deformación et=-0.003 (compresión 

pura). En la figura se observa que el valor de FR que genera la confiabilidad más cercana a la anterior es 

FR = 0.64. Para el caso de la condición balanceada (et = 0.0021)  los resultados se presentan en la figura 

2.8, en la cual ser observa que el valor adecuado de FR es 0.65. 

 

Es interesante observar en las figuras 2.7 y 2.8 el efecto de la relación de esbeltez, el cual principalmente 

genera un incremento en la confiabilidad de los elementos. Esto se debe a que relaciones de esbeltez 

grandes disminuyen considerablemente la resistencia de los elementos cuando la falla es en compresión. 

Los factores de reducción de resistencia que se obtuvieron al evaluar elementos esbeltos son del orden 

de 0.64 para ambos caso (f´c = 250kg/cm2 y f´c = 700kg/cm2).  

 

Por lo anterior, para elementos que fallan por compresión, se recomienda usar un valor FR = 0.65. 
 

        
                     a) f'c = 250kg/cm2,  l/h = 0                    b) f'c = 700kg/cm2,  l/h = 0   
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                  c) f'c = 250kg/cm2,  l/h = 15                                 d) f'c = 700kg/cm2,  l/h = 15   

 

Figura 2.7. Factores de resistencia para et = -0.003 (compresión pura). 

 

          
                       a) f'c = 250kg/cm2,  l/h = 0                                 b) f'c = 700kg/cm2,  l/h = 0  

 

  

          
                       c) f'c = 250kg/cm2,  l/h = 15                        d) f'c = 700kg/cm2,  l/h = 15   

 
Figura 2.8. Factores de resistencia para et = 0.0021.      
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2.2.4.2 Elementos que fallan en tensión 

 

Para el caso de la falla en tensión se analizan casos considerando dos deformaciones et mayores que 

0.005. En la figuras 2.9 y 2.10 se presentan los resultados obtenidos para deformaciones et  iguales a 

0.005 y a 0.007, respectivamente. El efecto debido a la esbeltez de los elementos es despreciable para 

estos niveles de deformación (Mirza y McGregor, 1989). En las figuras 2.9 y 2.10 se puede observar que 

no fue necesario realizar un gran número de iteraciones, ya que los elementos se comportan como si 

estuvieran sujetos a flexión pura. Por este motivo, el valor del FR es igual a 0.9 (similar al caso de flexión 

pura)  cuando  un  elemento  tiene  una  deformación  et  mayor  que  0.005.  Estos  resultados  son 

independientes si se usa concreto convencional ó concreto de alta resistencia. En este estudio se propone 

un factor de reducción FR = 0.9 cuando el elemento falle por tensión. 
 

          
           a) f'c = 250kg/cm2                                                                                    b) f'c = 700kg/cm2   

 
Figura 2.9. Factores de resistencia para et = 0.005.  

 
 

           
           a) f'c = 250kg/cm2                                                                                    b) f'c = 700kg/cm2   

 
Figura 2.10. Factores de resistencia para et = 0.007.  
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2.2.4.3  Elementos que fallan en la transición entre la falla por compresión y la falla por 
tensión 

 

Los valores de los FR en elementos que fallen en la transición entre la falla por compresión y la falla por 

tensión fueron establecidos realizando un ajuste de curvas entre los puntos considerados. Se evaluaron 

cuatro puntos en esta transición. Se consideraron valores de et iguales a 0.002, 0.0028, 0.0036, 0.0042, 

y 0.005 respectivamente. En la figura 2.11 se observa que para un nivel de deformación de 0.0028 el FR 

adecuado corresponde a un valor de 0.75, mientras que para el caso de la figura 2.12 correspondiente a 

una deformación et igual a 0.036, se obtuvo un valor FR igual a 0.84. 

 

Con los resultados obtenidos en los análisis, y haciendo el ajuste de curvas, se estimó la variación del 

factor de resistencia para diferentes niveles de deformación et, como se muestra en la figura 2.13. La 

ecuación para el factor de resistencia que debe aplicarse para el diseño de secciones que fallan en la zona 

de transición entre compresión y tensión es la siguiente:  

 

                   0 .6 5 ( 0 .0 0 2 ) * 8 3 .3 3R tF e                                                 (2.1) 

 

                  
                              a) f'c = 250kg/cm2                                                                                    b) f'c = 700kg/cm2   

 
Figura 2.11. Factores de resistencia para et = 0.0028. 

 

          
                            a) f'c = 250kg/cm2                                                                                    b) f'c = 700kg/cm2   

 
Figura 2.12. Factores de resistencia para et = 0.0035. 
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Figura 2.13. Variación de FR en función de la deformación del acero más cercano a la cara en tensión del 

concreto, 
te . 

 

2.2.5 Factor de resistencia correspondiente a aplastamiento  
 
A  partir  de  la  figura  2.14  se  estableció  el  factor  de  resistencia  adecuado  para  diseños  por 

aplastamiento partiendo del valor que se establece en las NTCDEC-2004. En la figura 2.14 se 

puede observar que el valor adecuado de FR es 0.68 para los concretos con f´c = 250kg/cm2. 

Para los diseños con  concretos de alta resistencia se encontró que el valor de FR es igual a 0.69 

(ver figura 2.15). Por compatibilidad con los factores propuestos para los otros modos de falla, 

aquí se propone un usar un valor de FR = 0.65 cuando la falla es por aplastamiento. 

 
 

 
Figura 2.14. Factores de resistencia para diseños por aplastamiento 

(f'c = 250kg/cm2). 

4
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b

Rc

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR= 0.7),f*c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.68),f'c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.67),f'c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.7),f'c
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Figura 2.15. Factores de resistencia para diseños por aplastamiento 

(f'c = 700kg/cm2). 

 
En la Tabla 2.1 se resumen los valores de los factores de reducción de resistencia que se obtuvieron a 

partir de las iteraciones, para cada uno de los modos de falla estudiados. Se puede observar que para el 

caso de flexión dicho factor permanece igual que lo que establecen las NTCDEC-2004; sin embargo, 

para  los  otros  casos  el  valor  del  factor  de  reducción  de  resistencia  es  ligeramente  menor 
(aproximadamente 0.05). Se hace notar que el 

RF  correspondiente al modo de falla en flexo-compresión 

queda definido mediante la ecuación que aparece bajo la Tabla 2.1. 

 
Tabla 2.1. Factores de reducción de resistencia vigentes y propuestos 

Modo de falla  NTC-2004  Este estudio 

Flexión  0.9  0.9 

Cortante  0.8  0.75 

Torsión  0.8  0.75 

Flexo-compresión 

Compresión  0.7  0.65 

Falla balanceada  0.7  0.65 

Falla en tensión  0.8  Interpolar linealmente 

Aplastamiento  0.7  0.65 

 

Interpolación  lineal  para  estimar  el  factor  de  reducción  de  resistencia  en  la  transición  de  la  falla  a 
compresión y la falla a tensión:  0 .6 5 ( 0 .0 0 2 ) * 8 3 .3 3R tF e    

 

 
 

4

4.1

4.2

4.3

4.4

4.5

4.6

0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1

b

Rc

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR= 0.7),f*c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.69),f'c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.68),f'c

FCM = 1.3, FCV = 1.5 (FR = 0.7),f'c
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2.3 CONCLUSIONES DEL CAPÍTULO 2 
 

En  el  capítulo  2  de  este  estudio  se  proponen  factores  de  reducción  de  resistencia  para  el  diseño  de 

elementos de concreto reforzado de manera que estos tengan un índice de confiabilidad prescrito, para 

diseños hechos con la combinación de carga 1.3CM + 1.5CV  y utilizando en los cálculos el valor de la 

resistencia nominal del concreto (f’c) en vez del 80% de esta resistencia (f*c = 0.8 f’c). Se consideran 

diferentes modos de falla: flexión, cortante, torsión, aplastamiento y flexo-compresión tanto de columnas 

cortas como de columnas esbeltas. 

 

Se encontró que para el caso de flexión el factor de reducción de resistencia permanece igual que en las 

NTCDEC-2004; sin embargo, para los otros modos de falla se proponen valores ligeramente menores 

de FR. Los valores que se proponen se encuentran en la Tabla 2.1. Por otro lado, los factores de reduccón 

que se proponen en este estudio para diseños por flexo-compresión quedan definidos por una ecuación 
que está en función de la deformación del acero más cercano a la cara en tensión del concreto 

te . 

 

Se ha  recomendado  al Comité Revisor  de  las Normas Técnicas Complementarias  para el Diseño de 

Estructuras de Concreto que los factores de resistencia propuestos en este estudio se incorporen en la 

próxima versión de las NT
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CAPÍTULO 3 

 

COMBINACIÓN ÓPTIMA DE FACTORES DE CARGA PARA 
DISEÑO ESTRUCTURAL: CARGAS MUERTA, VIVA Y 

SISMO 

 
3.1 INTRODUCCIÓN Y OBJETIVOS  
 

Las Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Diseño Estructural de las 

Edificaciones del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal especifican que la seguridad 

de  una  estructura  deberá  verificarse  para  el  efecto  combinado  de  acciones  permanentes,  variables  y 

accidentales. Las NTCCA-2004  también  recomiendan que  los  efectos de  todas  las  acciones deberán 

multiplicarse  por  un  factor  de  carga  igual  a  1.1  aplicado  a  los  efectos  de  todas  las  acciones  que 

intervengan en la combinación; es decir, para revisar los efectos en estructuras en donde se incluyan 

movimientos sísmicos se considera la combinación 1.1Cm + 1.1Cv + 1.1S, donde Cm = Carga muerta, 

Cv= Carga viva, S = sismo. Los factores de carga (1.1) que multiplican a Cm, Cv y S están basados en 

estudios breves y en el criterio de reconocidos  investigadores e  ingenieros estructuristas. El presente 

estudio pretende dar una fundamentación a estos valores o bien modificarlos con base en un criterio de 

optimización. Aquí se propone y aplica un criterio para encontrar la combinación óptima de factores de 

carga que incluya los efectos de cargas muerta, viva y sismo (Cm + Cv + S) de manera que el costo total 

sea mínimo y que la probabilidad de falla estructural sea al menos igual a la implícita en el RCDF-2004. 

El criterio de optimización propuesto se aplica tanto a edificios de concreto reforzado como de acero, 

localizados en la zona IIIb del valle de México. Para ello se realizó un levantamiento general de edificios 

a base de marcos de concreto reforzado y de acero, ubicados en la zona IIIb del valle.   

 

Con  base  en  los  resultados,  se  dan  recomendaciones  para  validar  o  modificar  los  factores  de  carga 

correspondientes  a  Cm +  Cv +  S  que  se  especifican  en  las  Normas  Técnicas  Complementarias  sobre 

Criterios y Acciones para el Diseño de Edificaciones vigentes.  

 
Dentro de los resultados parciales se obtiene la combinación óptima de carga correspondiente a edificios 

de C/R, y otra combinación para edificios de acero, localizados en la zona IIIb del valle de México, así 

como las combinaciones óptimas de carga para diferentes intervalos de periodos de vibración de los 

sistemas estructurales (considerando tanto edificios de C/R como de acero).  

 

Finalmente se propone la combinación óptima de factores de carga para todo el conjunto de edificios 

en estudio (incluyendo edificios de C/R y de acero), localizados en la zona IIIb del valle de México. 
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3.2 ANTECEDENTES 
 

El  diseño estructural ha  ido  cambiando y mejorando continuamente,  hoy en día,  la gran mayoría de 

códigos del mundo han intentado establecer criterios de diseños basados en confiabilidad, esto con el 

fin  de  mejorar  el  comportamiento  estructural,  de  reducir  los  daños  y  reducir  los  costos  a  valores 

aceptables (Sorensen, et al. 1994; Wen, 2001; Ellingwood, 1994a, 1994b).  Existen diversas formas para 

calibrar los códigos de diseño. Gayton, et al. 2004 describen algunos métodos utilizados comúnmente, 

este trabajo se enfoca a evaluar el costo total esperado durante la vida útil de los edificios.  

 

El  costo  total  esperando  durante  la  vida  útil  de  la  estructuras  es  actualmente  un  gran  reto  para  los 

ingenieros civiles debido a que las estructuras son diseñadas para que tengan una vida útil relativamente 

amplia aproximadamente entre 50 y 75 años (American Society of Civil Engineers ASCE, 2010). Este 

tema ha  sido ampliamente estudiado en  las últimas décadas por diversos autores como por ejemplo: 

Akta, et al. 2001; Ang, 2011; Mitropoulou, et al., 2011; Lagaros, 2007; Wen, y Kang, 2001a, 2001b; 

Baron y Frangopol, 2015; Esteva, et al. 2011; Montiel, y Ruiz, 2007; sin embargo, estás metodologías 

están generalmente limitadas a la aplicación de algunos ejemplos particulares. El costo total, como se 

trata aquí, incluye el costo inicial y el costo por daños causados por futuros sismos. El valor presente del 

costo incluye diferentes costos. Estos son: costo inicial, costo por reparación, costo de daño al contenido, 

costo asociado a la pérdida de vidas humanas, costo por heridas y pérdidas económicas. 

 

En el presente trabajo se propone una metodología para establecer factores y combinaciones óptimos de 

carga que garanticen el mínimo costo total esperado durante la vida útil de la estructura considerando 

miles de estructuras, y para realizar esta tarea se hace uso de herramientas de inteligencia artificial. Para 

evaluar el desempeño estructural se utilizan análisis probabilísticos y se considera que la ocurrencia de 

los sismos es un proceso de Poisson (Wang, et al. 2014).  

 

El presente estudio se realiza para edificios tanto de concreto reforzado como de acero ubicados en la 

zona  IIIb del valle de México. Se  aplica  el método de  integración para obtener  las  tasas  anuales de 

excedencia de un cierto nivel de distorsión máxima de entrepiso dada una intensidad sísmica. Se simulan 

demandas sísmicas a partir de la curva de peligro de demanda de distorsión máxima de entrepiso. La 

simulación se realiza mediante el método de simulación inversa (Rubinstein, 1981). Para el análisis se 

usan 31 movimientos originados por eventos intensos (M>6.9) ocurridos en la zona de subducción del 

Pacífico Mexicano y registrados en diferentes estaciones ubicadas en la zona IIIb del valle de México. 

La metodología se aplica a edificios de acero y de C/R de 4 a 20 niveles. Para obtener la respuesta de un 

gran número de edificios se utiliza la técnica de Redes Neuronales Artificiales. Como resultado final se 

proponen  combinaciones  de  valores  adecuados  de  factores  de  carga  muerta,  viva  y  sismo  que  son 

aplicables a diseños correspondientes a la zona IIIb del valle de México. 

 

3.3 ALCANCES E HIPÓTESIS 
 
El estudio  se  realiza para edificios de C/R y de acero de 4 a 20 niveles,  formados por 3 o 4 crujías 

ubicados en la zona IIIb del valle de México. Los edificios se modelan mediante marcos tridimensionales 

de múltiples grados de libertad. Se considera la degradación de rigidez y de resistencia de los elementos. 
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No se consideran efectos de interacción suelo-estructura. Se supone que las losas son diafragmas rígidos 

en su plano. En el análisis se incluyen los efectos P-Delta.  

 

El parámetro considerado para medir el daño en los edificios es la distorsión máxima de entrepiso. 

 

El proceso de optimización de factores de carga se realiza considerando su confiabilidad estructural y 

minimizando el costo total de las estructuras.  

 

El valor presente del costo total incluye costo inicial, costo por reparación, costo de daño al contenido, 

costo asociado a la pérdida de vidas humanas, y costo por heridas y pérdidas económicas. 

 

La ocurrencia de los eventos sísmicos se modela como un proceso de Poisson, por lo que los tiempos de 

espera entre eventos siguen una distribución exponencial. 

 

3.4 METODOLOGÍA GENERAL 
 

Los pasos generales que se siguen en el presente estudio son los siguientes:  

 

1. Se  diseñan diferentes  edificios  de  C/R,  y  alternativamente  de  acero,  de  acuerdo  con  las 

especificaciones del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. Los edificios se diseñan usando 

diferentes combinaciones de carga. 

 

2. Se  obtiene  la  distorsión  máxima  de  entrepiso  asociada  a  los  estados  límites  de  interés,  mediante 

análisis dinámicos incrementales (ADI). 

 

3. Para cada combinación de cargas de diseño, y aplicando la ec 3.1 (Cornell, 1968; Esteva, 1968), se 

determinan las tasas anuales de excedencia de cierto nivel de distorsión (curva de peligro de demanda 

de distorsión máxima de entrepiso): 

 

��(�) = ∫ �
��(��)

�(��)
� 	�	(� ≥ �	|��)�(��)																                             (3.1) 

donde: 

� representa la distorsión máxima de entrepiso 

��(�) es el número de veces por año que se excede � 

��  es la ordenada del espectro de seudoaceleraciones          

�	(� ≥ �	|��)  representa  la  curva  de  vulnerabilidad.  Es  la  probabilidad  de  que  el  valor �  en  una 

estructura exceda la distorsión �, dada una intensidad Sa. 

�(��) es el número medio de veces por año que ocurre una intensidad igual o mayor que Sa. Esta función 

representa la curva de peligro sísmico del sitio de interés.  
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4. Posteriormente se calcula la probabilidad de falla anual para cada combinación, utilizando la ec. 3.2 

(Cornell, 2002; Montiel and Ruiz, 2007). 

 

�� = ∫ �
���(�)

�(�)
� 	�	(� < �)�(�)                                               (3.2) 

 
donde: 

νf es el número de veces por año que la demanda D excede a la capacidad C 

P (C ≤ D) es la función de distribución acumulada de la capacidad 

 

En el presente estudio se descartan los edificios cuyos diseños presenten una probabilidad anual de falla 
mayor que la implícita en el RCDF-04 (��,�������); es decir, se establece la siguiente condición: 

 
��(�) ≤ ��(��,�������)                                                     (3.3) 

 

6. A partir de las demandas sísmicas simuladas se calcula el índice de daño que presentan las estructuras. 

Con  ello  es  posible  calcular  los  costos  totales,  los  que  deben  transportarse  a  valor  presente  con  la 

siguiente expresión: 

ni

VF
VP

)1( 
                                                                                              (3.4) 

donde: 

VP es el valor en el tiempo en el tiempo 0 (es decir, el presente) 

VF es el valor en el tiempo n (futuro) 

i es la tasa bajo la cual el dinero será aumentado a través del tiempo 

n es el año a evaluar 

 
7. Para cada combinación de carga se estima el costo total esperado (

TC ) asociado a la vida útil de la 

estructura  (en el presente estudio  se supone que  los edificios  tienen una vida útil de 50 años), de  la 

siguiente manera: 

��(�) = ��(�) + ��(�)                                                    (3.5) 

 

donde: 

��   representa el costo total esperado por metro cuadrado de edificio 

��  es el costo inicial  

��  es el costo asociado a los daños estructurales 

� corresponde a cada una de las combinaciones de cargas de diseño 

 

8. Enseguida  se  considera  la  contribución  de  todas  las  estructuras  del  mismo  tipo,  ubicadas  en  una 

determinada región. El costo total causado por sismos (CTDS), asociado a cierta combinación de carga, 

se estima suponiendo que las estructuras del grupo sufrirán demandas estructurales similares (debido a 

que se encuentran ubicadas en la misma zona sísmica y son del mismo tipo). Por lo tanto, el CTDS en una 

región se supone igual a la suma de los costos totales durante la vida útil de cada edificio (Mi) ubicado 

en dicha zona. La expresión para estimar dicho costo es: 

 

CTDS()=∑CT()(Mi)                                                        (3.5a) 
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donde: 

CTDS() representa el costo total por daño causado por sismo 

CT()(Mi) es el costo total durante la vida útil de edificio Mi 

representa la combinación de carga con la que se diseña el edificio 

 

Dado que el número de edificios existentes en una zona de interés es muy grande, es necesario utilizar 

Redes Neuronales Artificiales tanto para generar el diseño sísmico de los edificios, como para encontrar 

sus probabilidades de falla. 

 
9. Se deduce la combinación óptima que deben tener los factores de carga muerta, carga viva y de carga 

por sismo, de manera que se minimice el costo total esperado de la construcción: 

 

                    min	�����(�)�                                                             (3.6) 

 

3.4.1 Características de los edificios analizados 

3.4.1.1 Edificios de concreto reforzado 

 

Se analizan 14 edificios de concreto reforzado de 4, 6, 8, 10, 12, 15 y 20 niveles, cada uno con tres y, 

alternativamente,  con  cuatro  crujías.  Para  los  modelos  de  los  edificios  se  utilizó  un  factor  de 

comportamiento sísmico Q = 3. Las distorsiones de entrepiso de los edificios de C/R se limitaron a /h 

= 0.03 para colapso, y /h = 0.004 para servicio, donde es el desplazamiento y h la altura del entrepiso. 

La estructuración de los edificios es a base de marcos formadas por tres (o cuatro) crujías separadas por 

distancias de 6m para edificios de 4 y 6 niveles, de 8m para edificios de 8 y 10 niveles, y de 10m para 

edificios de 15 y 20 niveles. Para todos los casos se considera una altura de entrepiso de 4m. El sistema 

de piso  es a base de  losa maciza. Se  considera que  las  estructuras  son  regulares. Las  características 

geométricas generales en planta y elevación se muestran en las figuras 3.1a y b, respectivamente.  

 

                    
 a)                                                              b)                                                                      

 
                Figura 3.1. Planta y elevación de los edificios de C/R analizados. 
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3.4.1.2 Edificios de acero 

 

Paralelamente se analizan 7 edificios de acero de 4, 6, 8, 10, 12, 15 y 20 niveles. Los edificios de 4 a 10 

niveles tienen 3 crujías, y los edificios de 12 a 20 niveles tienen 4 crujías. Para el diseño de los edificios 

se utilizó un factor de comportamiento sísmico Q = 3. Las distorsiones de entrepiso se limitaron a /h = 

0.015 para colapso, y /h = 0.004 para servicio, donde es el desplazamiento y h la altura del entrepiso.  

 

La estructuración de  los  edificios  es  a base de marcos de  acero  formados por  tres  (o cuatro) crujías 

separadas por distancias de 6m para edificios de 4 y 6 niveles, de 8m para edificios de 8 y 10 niveles, y 

de 10m para edificios de 15 y 20 niveles. Para todos los casos se considera una altura de entrepiso de 

4m. Se considera que las estructuras son regulares. Para rigidizar la estructura se utilizaron contravientos 

concéntricos ubicados en la crujía central para los edificios más bajos (de 4 a 10 niveles), y en las dos 

crujías de los extremos para los edificios más altos (de 12 a 20 niveles). Las características geométricas 

generales en planta y elevación de los modelos se muestran en las figuras 3.2 y 3.3. 

 

Figura 3.2. Planta y elevación de los edificios de acero analizados de 4 a 10 niveles. 

Figura 3.3. Planta y elevación de los edificios de acero analizados de 12 a 20 niveles. 
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3.4.2 Curva de peligro de demanda estructural 
 

La  curva  de  peligro  sísmico  representa  el  número  medio  anual  de  eventos  sísmicos  cuya  intensidad 

excede a cierto valor dado. A partir de esta curva puede calcularse la probabilidad condicional de que 

un evento sísmico aleatorio presente una intensidad mayor o igual a un valor dado, en cierto intervalo 

de tiempo. Esta probabilidad se puede obtener como la relación entre el número medio anual de sismos 

cuya intensidad excede el valor de interés y el número medio anual del total de los eventos.  

 

Si  se  supone  que  la  ocurrencia  de  los  eventos  sísmicos  (que  provocan  daño  estructural)  puede 

representarse  por  un  proceso  homogéneo  de  Poisson,  es  posible  plantear  una  ecuación  que  permita 

evaluar el número medio de sismos, por unidad de tiempo, que causan en la estructura daños superiores 

a cierto valor d (Esteva, 1968, Cornell, 1968), como sigue: 

 

[��(�)]= � −
�

��
��(�)	�[� > �|� = �]��

�

�

																																			(3.7) 

donde: 

��� (�) ��⁄ 	 es la derivada de la curva de peligro sísmico, � es la intensidad. 

�[� > �|� = �] es la probabilidad condicional de que la demanda exceda cierto valor �, dado que se 

presentó una intensidad � = �.  

La ec 3.7 (que es igual a la ec 3.1) representa a la curva de peligro de demanda estructural. 

 

3.4.3 Capacidad estructural  
 

Existen diversos métodos simplificados para construir una curva de capacidad. Estos pueden basarse en 

fuerzas  o  en  desplazamientos.  Los  métodos  basados  en  desplazamientos  son  los  que  representan  de 

manera más realista las características y los efectos de la demanda sísmica sobre las estructuras. Entre 

esos métodos destacan los propuestos por Aydinogliu (2003), Antoniu y Pinho (2004) y Alba (2005); 

sin embargo, el método para obtener una curva de capacidad suficientemente aproximada a la “exacta” 

bajo  la  acción  de  carga  sísmica,  se  basa  en  la  aplicación  de  análisis  dinámicos  incrementales 

(Vamvatsikos y Cornell, 2002). 

 

El análisis dinámico incremental (ADI) consiste en aplicar una serie de análisis no-lineales “paso a paso” 

a  una  estructura,  usando  uno  o  varios  registros  sísmicos,  cada  uno  escalado  a  diferentes  niveles  de 

intensidad. De estos análisis se obtienen curvas ADI en las cuales se representan índices de desempeño 

dependientes  de  los  niveles  de  intensidad  sísmica  (e.g.  distorsiones  máximas  de  entrepiso  vs 

aceleraciones espectrales). Al punto donde las respuestas estructurales (p. ej., distorsiones máximas de 

entrepiso) crecen muy rápidamente ante pequeños incrementos de intensidad sísmica se conoce como 

“capacidad de la estructura al estado límite de colapso”. Con base en el resultado de las curvas ADI se 

puede obtener la media y desviación estándar de la capacidad máxima asociada al estado límite de interés 

(por ejemplo, estado de colapso, de servicio, etc.).  
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3.4.4. Demandas estructurales sísmicas 
 

Las demandas estructurales sísmicas (dadas en este estudio por la distorsión máxima de entrepiso) se 

pueden obtener a partir de la curva de peligro de demanda estructural. Para obtener estas, en el presente 

estudio se realiza una simulación de Monte Carlo mediante el método de simulación inversa, este se 

explica en la sub-sección 3.4.4.1. Se supone que los tiempos de ocurrencia de los eventos sísmicos están 

gobernados por procesos de Poisson y, por tanto, los intervalos de tiempo de espera de las demandas 

siguen una distribución exponencial. 

3.4.4.1 Simulación de demandas estructurales 

 

Para simular las demandas estructurales sísmicas aquí se utiliza el método de transformación inversa 

(Rubinstein,  1981).  En    este  método  se  considera  que  si  �  es  una  variable,  posee  una  función  de 

distribución  de  probabilidad  acumulada  (fda)  ��(�).  Considerando  que  la  función  ��(�)  es  no 

decreciente, su función inversa está definida por ��
��	(�), donde la variable u está dada por valores que 

siguen una distribución de tipo uniforme dentro del intervalo (0,1), tal que se cumpla: 

 

� = ��
��	(�)																																																																						(3.8) 

 

donde �  pertenece  a  la  función  de  distribución  acumulada ��(�).  Por  tanto,  se  puede  establecer  la 

siguiente igualdad: 

 

�(� ≤ �) = �[��
��	(�) ≤ �]= �[� ≤ ��(�)]= ��(�)																												(3.9) 

 

De esta manera se puede obtener un valor � de una variable aleatoria �, a partir de la función inversa 

��
��	(�) donde u es una variable que tiene una función uniforme de distribución de probabilidades en el 

intervalo (0,1). En la figura 3.4 se muestra gráficamente el proceso de transferencia de la función �  a la 

función �. 

 

 
Figura 3.4. Método de simulación inversa. 
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Para aplicar el método descrito anteriormente a  la simulación de demandas estructurales, primero es 

necesario contar con la curva de peligro de demanda de la estructura, y además, suponer una función de 

distribución de probabilidad que represente la ocurrencia de los  eventos sísmicos.  

 

Los eventos  sísmicos generan demandas en  las estructuras que pueden modelarse como procesos de 

Poisson, en consecuencia, los tiempos de ocurrencia entre eventos se ajustan a una distribución de tipo 

exponencial cuya función de distribución acumulada está dada por: 

 

��(�) = 1 − ����																																																													(3.10) 

 

A partir de la ec. 3.10 se puede establecer una función para evaluar la tasa de excedencia anual como: 

 

                                                                  � = −
�������(�)�

��
																																																																									 

donde: 

� es la tasa de excedencia anual 

��(�)  es la función de distribución acumulada de probabilidades del tiempo de espera entre eventos 

t0 = 1,  si se considera que el tiempo en el que se quiere evaluar la tasa de excedencia es de un año 

 

 

3.4.5 Costo total asociado a la vida útil de la estructura 
 

El costo total se considera la suma del costo inicial más el costo por daños durante la vida útil de la 

estructura. Retomando la ec. 3.5, se tiene: 

 

					��(�) = ��(�) + ��(�) 

 

En  lo que sigue se explican  los conceptos que se  toman en cuenta para evaluar  tanto el costo inicial           

( )(IC ) como el costo asociado a los daños estructurales ( )(dC ), correspondientes a la combinación 

de carga ( ). En el análisis de costos se consideran valores actuales de precios.  

3.4.5.1 Costo inicial 

 

El costo inicial incluye el costo directo, el indirecto y la utilidad que obtendrá el constructor. 

 

El costo directo CDI se estima a partir del costo de los materiales, CM, y del costo de la mano de obra 

(que es aproximadamente el 40% del costo de los materiales). Entonces se tiene: 

 

CDI = 1.4 CM                                                      (3.11) 

 

El costo indirecto CIN se estima como el 20% del CDI:   

 

   CIN = 0.2 CDI                                                                                 (3.12) 

 

 La utilidad UM se supone igual al 15% de la suma de CDI y CIN: 
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                                          UM = 0.15 (CDI + CIN)                                                       (3.13)    

 

El costo total inicial está compuesto por la suma de CD, CI y UM: 

 

CI = CDI +CIN +UM =1.38 CDI = 1.93CM                                                             (3.14) 

 

El costo unitario actual de los materiales utilizados en la construcción se muestra en la Tabla 3.1 (F. 

García  Jarque;  R.  Granados,  comunicación  personal,  enero  2015).  Para  el  acero  se  utiliza  un  costo 

promedio, es decir, independiente del diámetro de la varilla.  

                                     
Tabla 3.1. Costo unitario de los materiales 

Material 
Costo($) en pesos 

Concreto (f'c = 250 kg/cm2) 
$1500/m3 

 Acero 
$9000/ton 

 

3.4.5.2 Costo asociado a los daños 

 

Para  tomar  en  cuenta  el  costo  asociado  a  un  posible  daño  a  una  estructura  durante  su  vida  útil  se 

consideran los siguientes costos: por reparación o reconstrucción, CPR, por pérdida de contenido, CPC, 

por  pérdida  de  vidas,  CPV,  por  lesiones, CPL,  y  por  pérdidas  indirectas,  CPI,  de  manera  que  el  costo 

asociado a daños puede expresarse como (De León, 1991): 

 

   Cd = CPR + CPC + CPV + CPL + CPI                                                                                 (3.15) 

 

Cada uno de los costos que interviene en la ec. 3.15 se describe con detalle en las sub-secciones 3.4.5.2.1 

a 3.4.5.2.5. 

 

En el presente estudio se considera que los costos por daño estructural dependen del nivel de daño físico 

que presente la estructura. Aquí se establece un índice de daño, ID, que toma valores entre 0 y 1, en 

donde 0 representa que no existe daño, mientras que 1 representa daño total. El índice de daño se expresa 

mediante la siguiente relación lineal: 

      d y

u y

ID
 

 





                                                                (3.16) 

donde y  es la distorsión máxima de entrepiso asociado al estado límite de servicio (estructura sin daño), 

u   es  la distorsión máxima de entrepiso asociada al estado  límite de colapso, y  d   es  la distorsión 

demandada máxima de entrepiso, que es la que resulta de la respuesta de la estructura ante el movimiento 

sísmico del terreno. 
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Los parámetros  y  y  u  se obtienen a partir de un análisis dinámico incremental (ADI).  

El  valor  de  d   se  calcula  simulando  demandas  estructurales  en  la  curva  de  peligro  de  demanda, 

considerando el intervalo de tiempo de interés. 

 

3.4.5.2.1 Costos por reparación o reconstrucción  
 

Con base en el costo de reparación de edificios reales que fueron dañados por sismos se establece una 

relación entre el índice de daño y el costo de reparación. El costo máximo de reparación es de $6000/m2, 

aproximadamente igual al 50% del costo inicial (García Jarque, 2015; Granados, 2015, comunicación 

personal,  enero  2015)  para  edificios  de  concreto;  y  para  edificios  de  acero  $4000/m2
,  que  es 

aproximadamente  igual  al  40% del  costo  inicial. Se considera que  la variación del  costo  es  igual al 

cuadrado del ID hasta un valor de 0.7, y que a partir de este nivel de daño es más conveniente demoler 

la estructura y reconstruirla.  

 

Existen diversas  formas para  reparar edificios. Estas dependen de muchos  factores como el nivel de 

daño, el tipo de estructura, su geometría, etc. En este trabajo se considera que los edificios de C/R son 

reparados  utilizando  la  técnica  de  encamisado  de  los  miembros  estructurales,  y  para  el  caso  de  los 

edificios de acero se considera que son reparados utilizando contravientos. Por simplicidad, en el modelo 

matemático se establece que una vez que la estructura es reparada sus propiedades de masa y rigidez 

regresan a su estado inicial.  

 

El costo por reconstrucción se establece a partir de un cierto índice de daño en que la estructura ya no 

puede ser reparada y por lo tanto tiene que ser demolida. Este nivel aquí se considera como ID > 0.7 

para edificios de concreto, e ID > 0.65 para edificios de acero (De León y Ang, 1995). El costo por 

reconstrucción se considera igual a 1.2 el costo inicial, CI, e incluye costo por demolición, limpieza y 

costo por rediseñar la estructura. Se considera que la reconstrucción de un edificio se lleva a cabo en un 

lapso promedio de 2 años. 

 

A partir de lo anterior, la relación que existe entre el costo de reparación y el índice de daño para edificios 

de C/R se establece como sigue: 

 

CPR = CI ID2
 ; 0  ID < 0.7                                                    (3.17) 

 

CPR =1.2 CI ; ID  0.7                                                         (3.18) 

 

Y para edificios de acero, como sigue: 

 

CPR = CI ID2
 ; 0  ID < 0.65                                                    (3.19) 

 

CPR =1.2 CI ; ID  0.65                                                        (3.20) 

 

La figura 3.5 muestra la relación entre el costo por reparación o reconstrucción y el costo inicial (CPR/CI) 

como función del ID para edificios de concreto reforzado, y la figura 3.6 presenta el costo por reparación 

o reconstrucción para edificios de acero.  
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Figura 3.5. Costo normalizado por reparación o reconstrucción en función del ID (edificios de C/R). 

 

 
Figura 3.6. Costo normalizado por reparación o reconstrucción en función del ID (edificios de acero) 

 

3.4.5.2.2 Costo por pérdida de contenido  
 

Estimar  el  costo  por  pérdida  de  contenido  depende  del  tipo  de  los  contenidos,  acabados,  valores 

estimados, etc. En este trabajo el costo máximo por pérdida de contenido se adopta igual a 50% del costo 

inicial (Surahman y Rojiani, 1983). La expresión para estimar dichos costos se establece como sigue: 

 

CPC = 0.5CI ID; 0 < ID < 1.0                                                  (3.21)  

 

CPC = 0.5CI ; ID 1.0                                                      (3.22) 

                                                                                                       

En la figura 3.7 se muestra gráficamente el costo por pérdida de contenido normalizado con respecto al 

costo inicial (CI), en función de ID. 
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Figura 3.7. Costo normalizado por pérdida de contenido, en función del ID 

 

3.4.5.2.3 Costo por pérdida de vidas 
 

Evaluar el costo de la vida de una persona bajo riegos con probabilidades de ocurrencia pequeña es una 

tarea muy sensible y controversial. La controversia es debido a que existen diferentes puntos de vista 

relacionados con este tema, como por ejemplo, evaluar el costo de una vida bajo el punto de vista de una 

empresa aseguradora, evaluar el precio de la vida relacionado con la aportación al producto interno bruto 

de la nación (éste se relaciona con el valor de los ingresos anuales de las personas) o bien considerar un 

punto de vista humano donde el valor de una vida no tiene precio para los seres queridos, o la aportación 

que hace una persona a la sociedad en términos no directamente económicos es una tarea muy difícil de 

evaluar cuantitativamente. En el  anexo C se muestra una comparación entre considerar un costo por 

perdida de vida muy alto y un costo de cero. 

 

En este estudio se analiza el costo por pérdida de vidas desde un punto de vista económico; es decir, se 

considera el ingreso promedio de las personas, que aportan al producto interno bruto de la nación. Para 

estimar el costo asociado a las pérdidas de vida humanas es necesario evaluar el número promedio de 

fallecimientos por unidad de área. Para ello se consideraron los daños ocasionados por eventos sísmicos 

anteriores. De León (1991) realizó una regresión no lineal del número de fallecidos (Tokyo Metropolitan 

Government 1985) versus el área total de los edificios colapsados durante el sismo de 1985 que afectó a 

la Ciudad de México (Instituto de Ingeniería UNAM 1985). El resultado de la relación se expresa como 

sigue (ver figura 3.8).  

 

Nd = 45.48 + 5.531744A2                                                     (3.23) 

 

donde Nd es el número de fallecimientos, y A es el área de los edificios colapsados en 1000 m2.  
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Figura 3.8. Número de fallecidos vs metros cuadrados colapsados de edificios (De León, 1991) 

 

Para  un  caso  particular  de  edificio  con  un  área  de  6750  m2,  el  número  de  fallecimientos  cuando  el 

edificios colapsa es igual a Nd = 45.48 + 5.53174 (6.75)2 = 297.51. El costo máximo por fallecimientos 

es igual al número de personas fallecidas multiplicado por el valor esperado de sus ingresos durante su 

vida  laboral. Aquí se considera que el  ingreso anual promedio de una persona en México es  igual a 

$70,000 (INEGI, 2015), y que la vida laboral útil por individuo es igual a 25 años de tal forma que el 

costo  por  fallecimiento  de  una  persona  es  igual  a  1,750,000.00,  por  lo  tanto  el  costo  máximo  por 

fallecimientos para este edificios es igual a $520.64 millones de pesos (mdp), o sea: 

 

CPV = 520.64 mdp; ID 1.0                                              (3.24) 

 

Para índices de daños más pequeños se supone que la variación del costo es igual a ID elevado a la cuarta 

potencia. En la figura 3.9 se muestra el costo por pérdida de vidas como función del ID. 

 

 
                      Figura 3.9. Costo por pérdida de vidas como función del ID 

3.4.5.2.4 Costo por lesiones 
 

Para evaluar el costo por lesiones se consideran las siguientes hipótesis: 
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El costo por lesiones sin incapacidad es igual a $23,000 (Tokyo Metropolitan Government 1985). Se 

consideran  los  costos  para  operaciones  de  lesiones  menores  y  cortaduras  pequeñas,  incluyendo  una 

pequeña  estadía  en  el  hospital,  gastos  médicos  y  de  medicamentos.  Además,  se  considera  que  estas 

representan el 90% de los heridos. 

 

El promedio de personas lesionas por unidad de área de edificios colapsados es igual a 0.0168/m2 (esta 

cantidad se estimó dividiendo el número de heridos reportados en el sismo de 1985 (Tokyo Metropolitan 

Government 1985) entre el área total colapsada de edificios (Instituto de Ingeniería UNAM 1985). 

 

El  costo  por  lesiones  con  incapacidad  es  igual  a  $1,750,000.00  (se  asume  igual  al  costo  por 

fallecimiento). Estas representan un 10% de los heridos totales. 

 

Tomando en cuenta lo anterior, para para un edificio con un área A = 6750m2 se tiene: 

 

CPL  = [0.1(1,750,000)+0.9($23,000)](0.0168)(6750)=22.19 mdp 

 

CPL = 22.19 mdp; ID 1.0                                               (3.25)     

                                     

Finalmente, la variación del costo por heridas en función del daño ID se puede considerar como una 

función cuadrática: 

 

CPL = 22.2 ID2;   0   ID <1.0                                                (3.26)          

                  

En la figura 3.10 se muestra la variación del costo por lesiones como función del índice de daño. 

                    

 
               

                   Figura 3.10. Costo por lesiones en función del índice de daño ID 

 

 

3.4.5.2.5 Costo por pérdidas indirectas 
 

En  este  estudio  se  considera  que  los  edificios  estudiados  son  para  uso  de  oficinas,  por  lo  tanto,  las 

pérdidas  indirectas  se generan por no percibir el dinero por concepto de  renta durante el periodo de 

reconstrucción  o  reparación.  Por  lo  tanto  si  PR es  el  periodo  máximo  de  reconstrucción  y  la  renta 


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promedio por metro cuadro es R (en pesos), el costo máximo por pérdidas indirectas se puede estimar 

como: 

 

CPI =R.PR.A                                                            (3.27) 

 

Se  considera  que  la  renta  promedio  de  una  oficina  en  la  ciudad  de  México  es  igual  a  $250/m2  y 

suponiendo que el periodo máximo de reconstrucción de un edificio es igual a 24 meses, para un edificio 

con un área de 6750m2 se tiene: 

 

CPI =40.5 millones; ID  1.0                                            (3.28) 

 

Se considera que la variación del costo es una función cuadrática de ID, por lo tanto: 

 

                                       CPI =40.5 ID2;  0   ID <1.0                                               (3.29)      

                                        

La variación de este costo se muestra gráficamente en la figura 3.11. 

 

 
 

Figura 3.11. Costo por pérdida indirecta como función del ID. 

 

 3.4.6 Conceptos generales sobre Redes Neuronales Artificiales  
 

La calibración y optimización de factores de cargas para diseño por sismo requieren de un gran número 

de análisis no lineales, por ejemplo en la Zona IIIb de la ciudad de México hay más de cien mil edificios. 

Hacer  el  análisis  de  confiabilidad  de  todos  los  edificios  sería  poco  práctico  con  las  computadoras 

actuales. Estos análisis necesitan de muchas horas de trabajo de cómputo, por esta razón en este estudio 

se hace uso de la teoría de las Redes Neuronales Artificiales, con esta herramienta es posible reducir el 

tiempo de cómputo a sólo unos segundos de proceso de cálculo para cada edificio.  

 

Una RNA es un modelo matemático o modelo computacional  inspirado por  la estructura y aspectos 

funcionales de redes neuronales biológicas. Éstas están conformadas por un gran número de elementos 

de  procesamiento  altamente  interconectados  llamados  neuronas,  las  cuales  están  conectadas  a  otras 

neuronas a través de una señal de peso (sinapsis), las entradas son las dendritas y el resultado es el axón. 

De  manera  similar,  la  RNA  necesita  un  proceso  de  aprendizaje  para  establecer  relaciones  entre  las 




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variables que definen un fenómeno específico. El poder de procesamiento de una RNA se debe a su 

estructura distribuida en paralelo, y su capacidad de aprender de ejemplos que se presentan a la RNA 

para su entrenamiento. Cuando una red neuronal artificial se entrena correctamente puede generalizarse, 

lo que significa que la RNA aprendió el mapeo completo para la solución de un problema; es decir, la 

RNA  será  capaz  de  predecir  una  respuesta  correcta  para  un  caso  que  no  fue  utilizado  para  su 

entrenamiento.  

 

Existen  diversas  topologías  propuestas  por  diferentes  autores  para  definir  la  estructura  de  la  RNA 

(Specht, 1991). En este trabajo se utiliza un modelo de “propagación hacia adelante” (“feed-forward”)  

Perceptrón Multicapa (PM) (Shepherd, 1997) debido a que los problemas de ingeniería civil en general 

son del tipo “exacto”; es decir, una entrada tiene una salida. Este tipo de red es suficiente para la mayoría 

de problemas de ingeniería (Hegazy et al. 1994). La arquitectura de la PM comienza con una capa de 

entrada que está conectada a una capa oculta; este puede ser conectado a otra capa oculta o directamente 

a la capa de salida. Debido a que el flujo de información es siempre desde la capa de entrada a la capa 

de salida, la salida de una capa es siempre la entrada de la siguiente capa, como se ilustra en la figura 

3.12. En el presente estudio la topología se configuró con una sola capa oculta comenzando con 2 y 

aumentando hasta 20 neuronas para generar el menor error y evitar el exceso de entrenamiento. 

 

 
                 Figura 3.12. Perceptrón multicapa con alimentación hacia adelante.  

 

3.4.6.1 Algoritmo de entrenamiento, propagación “hacia atrás” 

 

En el contexto de las redes neuronales el aprendizaje puede ser visto como el proceso de ajuste de los 

parámetros  libres  de  la  red  (Yao,  1995).  Partiendo  de  un  conjunto  de  pesos  sinápticos  aleatorio,  el 

proceso de aprendizaje busca un conjunto de pesos que permitan a la red desarrollar correctamente una 

determinada  tarea.  El  proceso  de  aprendizaje  es  un  proceso  iterativo,  en  el  cual  se  va  refinando  la 

solución hasta alcanzar un nivel de operación suficientemente bueno. La mayoría de los métodos de 

entrenamiento que se utilizan en las redes neuronales con “alimentación hacia adelante” consisten en 

proponer una función de error que mida el rendimiento actual de la red en función de los pesos sinápticos. 

El objetivo del método de entrenamiento es encontrar el conjunto de pesos sinápticos que minimizan la 

función. El método de optimización proporciona una regla de actualización de los pesos que en función 
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de los patrones de entrada modifica iterativamente los pesos hasta alcanzar el punto óptimo de la red 

neuronal. Existen diversos métodos para entrenar a una red neuronal artificial, por ejemplo: Hebbiano, 

estocástico, evolutivo, con “propagación hacia atrás” (“Back-propagation”), etc. En el presente estudio 

se utiliza el algoritmo de “propagación hacia atrás” propuesto por Rumelhart y McClelland (1986). Se 

trata de un algoritmo en el que  la  señal viaja en un solo sentido, y es comúnmente utilizado para el 

entrenamiento de RNAs con aplicación en ingeniería civil. El algoritmo consta de los siguientes pasos 

(ver figura 3.12): 

 

1. Se define un vector de entrada [x1, x2,…,xi] para i neuronas de la primera capa. 

 

2. La información que llega a todas la neuronas de la segunda capa se calcula por medio de una regla de 

propagación, como sigue: 

 


j

ijij xwnet                                                         (3.30) 

 

3. Se aplica una función de transformación a la entrada total de cada neurona j de la segunda capa, j = 1, 

2,…,m.  

 
)(~

jmm netfy                                                              (3.31) 

 

donde el subíndice m representa la posibilidad de tener diferentes funciones de transformación para cada 

neurona.  

 

4. Se calcula la entrada y salida de la tercera capa como sigue: 

 

  
k

mkjk ywnet ~                                                        (3.32) 

)()( kn netfxg                                                          (3.33) 

 

5. Se estima el error entre la salida de datos (t) y el estimado por la red (g(x)),  como sigue: 

 
txgn  )(                                                             (3.34) 

 
6. Se minimiza el error medio cuadrático (EMC) de la capa de salida (e) y se calcula como: 

 





N

n

n

1

2

2

1
e                                                           (3.35) 

7. Se busca el mínimo de la función de error en la dirección negativa del gradiente. Los pesos de la capa 

oculta  en  el  paso  de  aprendizaje  t+1  se  pueden  calcular  mediante  la  adición  de  un  diferencial  del 

gradiente negativo a los pesos calculados en el paso t. Esto se representa como sigue: 
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    jijiji wtwtw 1                                                    (3.36) 

 

donde w es el vector de pesos,  jiw  es la variación del peso en términos de la pendiente de la función 

de error. Después de aplicar esta técnica a la capa de salida se puede calcular la actualización de los 

pesos que conectan a las otras capas de forma similar. 

 

8. El proceso se repite con nuevos pares de entrada y salida (x,  t), hasta que el error es aceptable de 

acuerdo con la precisión requerida. 

 

3.4.6.2 Modelo de la Red Neuronal Artificial  

 

La arquitectura de un modelo de RNA se conforma principalmente de los siguientes parámetros: 1) de 

entrada, 2) de salida, 3)  regla de propagación y 4)  regla de entrenamiento. En el presente estudio se 

consideran  dos  modelos  de  redes  neuronales  con  propagación  “hacia  atrás”  y  retroalimentación 

multicapa, uno se aplica a los edificios de concreto reforzado, y otro a los edificios de acero.  

 

El vector de neuronas en la capa de entrada contiene las características generales del edificio (número 

de crujías y de niveles, y espaciamiento entre las crujías), y el vector de neuronas en la capa de salida 

contiene los parámetros que definen el diseño del edificio (dimensiones de trabes y columnas, cantidad 

de acero, etc.).  

 

Aquí se considera una función de activación de tipo sigmoidal para la capa oculta y una función de tipo 

lineal para la capa de salida en ambos modelos. La importancia de la función sigmoidal radica en que 

toma valores de entrada que pueden estar entre más y menos infinito, y restringe la salida a valores entre 

cero y uno de tal forma que no importa las unidades de entrada ya que esta función las normaliza, su 

ecuación es como sigue: 

 

xe
xf




1

1
)(                                                            (3.37) 

 

La función de transferencia lineal o identidad equivale a no aplicar una función de salida, ya que como 

su nombre lo indica, se trata de una línea recta y por ello no afecta la entrada neta de cada nodo.  

 

En este estudio se utiliza el algoritmo “Back propagation” para entrenar los dos modelos de RNA (uno 

para los edificios de concreto y otro para los edificios de acero). En ambos casos se utiliza una red con 

alimentación hacia adelante, es decir, la información que entra viaja desde la capa de entrada hasta la 

capa de salida sin retroceder. Se utilizó una capa oculta para ambos modelos. Estos modelos sirven para 

diseñar edificios que  tengan características similares a  los utilizados en la base de datos. Además,  la 

herramienta de RNA también se utiliza para estimar las curvas de peligro de demanda de distorsiones 

máximas de entrepiso, así como las capacidades estructural. Todos los programas se desarrollaron con 

la herramienta integrada “tool box” en Matlab 2014 (Matlab, 2014). 
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3.5.  CARACTERÍSTICAS DE LA ZONA DE ESTUDIO 
 

3.5.1 Movimientos sísmicos 
 

Para analizar los edificios se seleccionaron los 31 acelerogramas registrados en las estaciones del valle 

de México que se indican en la Tabla 3.2. Las estaciones se ubican en la Zona IIIb según la zonificación 

sísmica de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo (NTCDS-2004) del RCDF. 

Las características principales de los eventos sísmicos se muestran en la Tabla 3.2. En la figura 3.13 se 

muestran los espectros elásticos de los registros utilizados, para un porcentaje de amortiguamiento crítico 

igual a 5%. 

 
                     Tabla 3.2. Características de los eventos sísmicos 

FECHA DEL SISMO 
COORDENADA DEL 

EPICENTRO 
MAGNITUD ESTACIÓN  

97-01-11  17.910 N; 103.04 W  6.9  VALLE GÓMEZ  
95-10-09  18.74 N; 104.67 W  7.3  VALLE GÓMEZ 
89-04-25  16.603; 99.400  6.9  TLATELOLCO 
95-09-14  16.31; 98.88  7.4  TLATELOLCO 
97-01-11  17.91; 103.04  6.9  TLATELOLCO 
89-04-25  16.603; 99.400  6.9  GARIBALDI 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  GARIBALDI 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  GARIBALDI 
97-01-11  17.9; 103  6.9  GARIBALDI 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  ALAMEDA 
89-04-25  16.603; 99.4  6.9  ALAMEDA 
89-04-25  16.603; 99.4  6.9  TLATELOLCO 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  TLATELOLCO 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  LIVERPOOL 
97-01-11  17.9; 103  6.9  LIVERPOOL 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  CORDOBA 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  CORDOBA 
97-01-11  17.9; 103  6.9  CORDOBA 
89-04-25  16.603; 99.4  6.9  C.U. JUAREZ 
95-09-14  16.31; 98.88   7.2  C.U. JUAREZ 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  C.U. JUAREZ 
97-01-11  17.91; 103.04  6.9  C.U. JUAREZ 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  CUJP 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  CUJP 
97-01-11  17.9; 103  6.9  CUJP 
85-09-19  18.08; 102.942  8.1  SCT B-1 
89-04-25  16.603; 99.4  6.9  SCT B-2 
89-04-25  16.603; 99.4  6.9  SECTOR POPULAR 
95-09-14  16.31; 98.88  7.2  SECTOR POPULAR 
95-10-09  18.74; 104.67  7.3  SECTOR POPULAR 
97-01-11  17.91; 103.04  6.9  SECTOR POPULAR 
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                  Figura 3.13. Espectros elásticos de los registros utilizados en el análisis. 

 

3.5.1.1 Escalamiento de los registros sísmicos 

 

Con el fin de contar con diferentes intensidades sísmicas, los registros se multiplicaron por diferentes 

factores de escala. Dichos factores son la relación que existe entre la seudoaceleración correspondiente 

al periodo de vibración del sistema en estudio y la seudoaceleración correspondiente a la intensidad a la 

que se desea escalar el movimiento (Shome y Cornell, 1999; Chan, et al. 2005). El factor se multiplica 

por  la  historia  completa  de  aceleraciones  del  registro  en  estudio.  En  la  figura  3.14  se  muestran  los 

espectros elásticos correspondientes a un marco estructural con periodo fundamental de vibración T = 

1.2s, escalados a una seudoaceleración Sa = 500 gals. Puede observarse que todos los espectros elásticos 

coinciden en el punto correspondiente al periodo T = 1.2s. También se puede ver que la forma espectral 

es muy similar al ser escalados para el periodo fundamental del sistema en estudio.  

             

 

 

 

 

 

 

 

 

 
  

 

 

 

 

 

 

Figura 3.14. Espectros elásticos de los registros escalados para Sa = 500gals y un periodo estructural de 1.2 

segundos.  

0

200

400

600

800

1000

1200

0 1 2 3 4

S
a 

(g
al

s)

T(s)



Capítulo 3. Combinación Óptima de Factores de Carga para Diseño Estructural: Cargas Muerta, Viva y Sismo 

73 

 

3.5.2 Curva de peligro sísmico 
 

Las curvas de peligro sísmico que se  utilizan en este trabajo son las que se muestran en la figura 3.15 

que corresponden al sitio de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT).  

 
       Figura 3.15. Curvas de peligro sísmico para suelo con periodo dominante Ts=2s. 

 

3.5.3 Levantamiento de edificios existentes en la zona de estudio 
 

Para poder generalizar los resultados con la metodología propuesta fue necesario hacer un levantamiento 

de todos los edificios ubicados en la Zona IIIb del valle de México, y realizar un análisis de costo durante 

la vida útil de cada uno de los edificios utilizando la ec. 3.5; sin embargo, esta tarea requiere de bastante 

tiempo  de  cómputo.  Para  simplificar  el  análisis  en  este  trabajo  se  consideran  edificios  de  concreto 

reforzado o bien de acero, que son regulares. También se supone que los edificios menores a 3 niveles 

no sufrirán daños  significativos debido a que el periodo  fundamental de estos  se encuentra  lejos del 

periodo con ordenada máxima del espectro de respuesta medio. También se considera que los edificios 

con más de 18 niveles pertenecen a un solo grupo ya que su periodo fundamental es mayor que el periodo 

con ordenada máxima del espectro de respuesta medio. En la figura 3.16 se muestra el levantamiento de 

todos  los  edificios  con  las  características  antes mencionadas,  ubicados en  la Zona  IIIb  con periodos 

dominantes del suelo entre 1.5 y 2.0s del valle de México (Velázquez, 2015). Los edificios se agruparon 

en  función  del  número  de  niveles,  debido  a  que  generalmente  los  edificios  con  altura  similar  se 

encontraban muy cercanos entre sí, por ejemplo en conjuntos habitacionales. Se encontró que existen 

aproximadamente 140 mil edificios desplantados en esta zona de los cuales más de 134 mil tienen menos 

de 3 niveles. El número estimado de edificios de C/R y de acero se muestra en la Tabla 3.3. 
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 Figura 3.16. Mapa de la distribución de edificios en la Zona IIIb. 

 

         

Figura 3.17. Histograma de número de edificios ubicados en la Zona IIIb. 

 

Tabla 3.3. Número estimado de edificios de C/R y de acero 

Grupo  Niveles 
Número de 

edificios de C/R 

Número de 

edificios de acero 

1   1-4   109093  22273 

2   5-8   4045  1011 

3   9-12  152  53 

4   13-17  84  60 

5   > 18  15  30 

 

Para evaluar la ec. 3.5 considerando todos los edificios ubicados en la Zona IIIb se hace uso de la teoría 

de Redes Neuronales Artificiales. Bojórquez et al. 2014 demostraron que es posible obtener el diseño y 

la respuesta de edificios regulares de C/R utilizando la teoría de las RNA (ver anexo B). En este estudio 

se utilizó dicho modelo para obtener los diseños de todo el conjunto de edificios. Además, se elaboró 
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otro modelo de RNA que estima la curva de peligro de demanda estructural así como también la curva 

de capacidad estructural de cada uno de  los edificios (Bojórquez et al. 2015). La base de datos para 

entrenar los edificios se obtuvo de estudios previos así como también de los diseños realizados en este 

estudio. Los modelos de RNA presentaron un porcentaje de error no mayor que el 15% en los edificios 

verificados.  

 

 

3.6. APLICACIÓN A EDIFICIOS DE CONCRETO REFORZADO 
 

En esta sección se aplican los pasos descritos en la sección 3.4 a los edificios de C/R, y posteriormente 

se aplicarán a los de acero. 

 

3.6.1 Características de los edificios de C/R 
 

Se analizan 14 edificios de concreto reforzado de 4, 6, 8, 10, 12, 15 y 20 niveles, cada uno con tres y 

cuatro crujías. Los edificios diseñados con concreto reforzado se consideraron simétricos tanto en planta 

como en elevación. En todos los casos se considera una altura constante de 4m para todos los niveles. 

 

En la Tabla 3.4 se muestran las distancias entre apoyos que se utilizaron de acuerdo al número de niveles 

de las estructuras; diseñando cada edificio con 3 crujías y, posteriormente, diseñando nuevamente cada 

uno con 4 crujías.  

 
Tabla 3.4.  Separación entre apoyos 

Niveles  Distancia(m) 

4 a 6  6 

8, 10, 12  8 

15, 20  10 

3.6.1.2 Especificaciones de análisis y diseño estructural 

 

Los edificios se diseñaron de acuerdo con las especificaciones del Reglamento de Construcciones para 

el Distrito Federal 2004 y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo, en donde se 

indica que para el diseño sísmico de estructuras ubicadas en  la Zonas II y  III, se deberán aplicar las 

especificaciones del Apéndice A de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo; por 

lo que el diseño se realizó de acuerdo con este último.  

 

El diseño de  los edificios se  realizó de  tal manera que se cumplieran  las condiciones de  regularidad 

establecidas en las NTCDS-2004, esto con el fin de poder considerar a los edificios como estructuras 

regulares.   

 

Se revisó que la rigidez lateral de la estructura fuera suficiente para limitar los daños a elementos no 

estructurales,  es  decir,  para  las  condiciones  de  servicio.  Las  diferencias  entre  los  desplazamientos 

laterales de pisos consecutivos producidos por las fuerzas cortantes sísmicas de entrepiso no exceden 
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0.004 veces las diferencias de elevaciones correspondientes multiplicado por el factor comportamiento 

sísmico. Por otro lado, para revisar la seguridad contra colapso las distorsiones de entrepiso se limitaron 

a 0.03. Se consideró que el sistema estructural está formado por marcos dúctiles de concreto reforzado 

(Q = 3). 

 

El diseño se realizó utilizando la combinación de carga muerta, viva y sismo recomendada en las Normas 

Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Diseño de Edificaciones del RCDF-2004. 

En el presente estudio se evalúan diferentes efectos de combinaciones de factores de carga muerta, viva 

y por sismo ( CMF , CVF y CSF ). Estas combinaciones se presentan en la Tabla 3.5. Se hace notar que 

esta tabla incluye (en la combinación 1) los factores que se recomiendan en las NTCCA-2004 vigentes.  

 

3.6.1.3 Modelación de las estructuras 

 

El sistema de piso se considera como diafragma rígido, por lo que no existe deformación axial ni flexión 

ante cargas contenidas en su plano. Los edificios fueron modelados como estructuras tridimensionales. 

Estos  se  consideraron  como  marcos  dúctiles  de  concreto  reforzado.  En  el  análisis  se  considera  la 

degradación de rigidez y de resistencia de los elementos de concreto reforzado a través del modelo de 

comportamiento histerético de Takeda modificado (Otani, 1974).  

 

Se incluyen los efectos de esbeltez evaluados por medio del análisis de segundo orden que considera los 

efectos P-Delta en el análisis estructural.  

 

Los  edificios  fueron diseñados  con  la  combinación actual  y  alternativamente  con  las  combinaciones 

presentadas en la Tabla 3.5. 

 
Tabla 3.5. Combinaciones de carga 

Combinación  FCM  FCV  FCS 

1 1.1 1.1 1.1 

2  1  1  1 

3  1  1  1.1 

4  1  1  1.2 

5  1.1  1  1.2 

6  1.2  1  1 

7  1.2  1  1.1 

8  1.2  1  1.2 

9  1.1  1  1 

10  1.1  1  1.1 

11  1.1  1.1  1.2 
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3.6.2 Análisis de confiabilidad 
 

3.6.2.1 Curvas de peligro de demanda estructural 

 

Conociendo la curva de peligro sísmico para el periodo fundamental de vibrar de la estructura de interés, 

y  utilizando  la  ec.  3.1,  se  puede  obtener  la  curva  de  peligro  de  demanda  de  distorsión  máxima  de 

entrepiso que  representa  las  tasas  medias  anuales de  excedencia de  d.  En  las  figuras  3.18  a  3.31  se 

muestran  las  curvas  de  peligro  de  demanda  para  los  edificios  de  C/R  diseñados  con  las  distintas 

combinaciones de carga de la Tabla 3.5 y que se indican en las figuras usando la palabra Combo, la 

nomenclatura, M4-3, se refiere a un edificio de 4 niveles de altura y tres crujías en cada dirección. En 

las figuras se observa que para distorsiones máximas de entrepiso pequeñas la diferencia denD(d) entre 

cada diseño es pequeña, esto  se debe a que para estos niveles de  intensidad la estructura permanece 

elástica; sin embargo, a partir de cierto nivel de intensidad, la diferencia aumenta.  

 

 
Figura 3.18. Curvas de peligro de demanda para el marco M4-3. 

 

 
     Figura 3.19. Curvas de peligro de demanda para el marco M4-4. 
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      Figura 3.20. Curvas de peligro de demanda para el marco M6-3. 

 
Figura 3.21. Curvas de peligro de demanda para el marco M6-4. 

 

 
   Figura 3.22. Curvas de peligro de demanda para el marco M8-3. 
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    Figura 3.23. Curvas de peligro de demanda para el marco M8-4. 

 
                   Figura 3.24. Curvas de peligro de demanda para el marco M10-3. 

 

 
              Figura 3.25. Curvas de peligro de demanda para el marco M10-4. 
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             Figura 3.26. Curvas de peligro de demanda para el marco M12-3. 

 
Figura 3.27. Curvas de peligro de demanda para el marco M12-4. 

 

 
Figura 3.28. Curvas de peligro de demanda para el marco M15-3. 
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        Figura 3.29. Curvas de peligro de demanda para el marco M15-4. 

 
       Figura 3.30. Curvas de peligro de demanda para el marco M20-3. 

 

 
        Figura 3.31 Curvas de peligro de demanda para el marco M20-4.  
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3.6.2.2 Curvas de capacidad estructural 

 

En lo que sigue se aplican los pasos descritos en la sección 3.4 primeramente a un edificio de diez niveles 

y tres crujías en ambos direcciones (M10-3), y posteriormente a todos los edificios de C/R ubicados en 

la Zona IIIb. El edificio tiene un periodo fundamental de vibración de 1.25seg.  Con base en los ADI’s 

se obtiene la mediana y la desviación estándar del logaritmo de la capacidad máxima así como también 

la  mediana  y  la  desviación  estándar  del  logaritmo  de  la  capacidad  de  fluencia  para  cada  una  la 

combinaciones estudiadas. La figura 3.32 muestra la seudoaceleración vs las distorsiones máximas de 

entrepiso correspondientes al marco M10-3, para cada uno de los 31 registros considerados (ver tabla 

3.2). La figura 3.32 corresponde al diseño obtenido con la combinación 1. En la Tabla 3.6 se presentan 

los valores de las medias logarítmicas del ajuste de curvas para la capacidad de colapso y de fluencia así 

como  también  sus  respectivas  desviaciones  estándar  logarítmicas,  correspondientes  a  las  11 

combinaciones (combo) que se indican en la Tabla 3.6.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figura 3.32. ADI’s para el marco M10-3 de C/R. 

 

Tabla 3.6. DME para los estados límite de colapso y de fluencia para el marco M10-3 

 

Combinación  Colapso  Fluencia 

(Combo)  Mediana  lnc Mediana  lnf

1  0.0308  0.18  0.0082  0.08 

2  0.0323  0.23  0.0077  0.082 

3  0.0325  0.21  0.0079  0.089 

4  0.0338  0.19  0.0083  0.091 

5  0.0341  0.2  0.0083  0.078 

6  0.0325  0.22  0.0077  0.083 

7  0.0352  0.24  0.0082  0.085 

8  0.0319  0.19  0.0084  0.09 

9  0.0293  0.2  0.0077  0.083 

10  0.0322  0.19  0.0082  0.086 

11  0.034  0.22  0.0079  0.087 
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3.6.3 Análisis de costos 

3.6.3.1 Simulación de la demanda structural 

 

A  partir  de  la  curva  de  peligro  de  demanda  de  distorsión  se  simulan  las  demandas  sísmicas.  La 

simulación se realiza mediante el método de simulación inversa. Se supone que los tiempos de ocurrencia 

están  gobernados  por  procesos  de  Poisson  y,  por  tanto,  los  intervalos  de  tiempo  de  espera  de  las 

demandas  estructurales  siguen  una  distribución  exponencial.  Se  realiza  un  análisis  temporal  de 

demandas considerando una vida útil de la estructura de 50 años. El número de eventos al año se ajusta 

al número promedio de eventos registrados en la Base de Datos de Sismos Mexicanos (SMIS-2015). En 

promedio se esperan tres eventos por año con una magnitud igual o mayor que 6.0. En la figura 3.33 se 

muestran las demandas estructurales simuladas de DME correspondientes al marco M10-3 diseñado con 

la combinación 1. 

 

 
    Figura 3.33. DME simuladas a partir de la curva de peligro de demanda del marco M10-3. 

3.6.3.2 Costo total asociado a la vida útil de la estructura 

 

El  costo  inicial  para  cada  combinación  (combo)  se  obtiene  al  evaluar  la  ec.  3.14.  Los  resultados  se 

muestran en la Tabla 3.7 (Velázquez et al. 2015). 

 
 Tabla 3.7. Costo inicial de cada combinación (mdp) 

Por otro lado, para evaluar el costo asociado a los daños se utilizan las demandas estructurales simuladas 

en el tiempo. Por ejemplo, con relación al marco M10-3, a partir de la figura 3.33 se obtiene el costo que 

genera el daño que ocurre en el año 12 (que corresponde a una DME = 0.019), de tal forma que el ID es 

igual a 0.48 (de la ec. 3.16).  

 

El edificio de ejemplo (M10-3) es el de 10 niveles con 3 crujías de 8m cada una, y su área es igual a 

5760m2. Al sustituir los valores del ID y del área de edificio en la ec. 3.15 (ver sección 3.4.5.2) se tiene: 
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2 4 2 2

12
(20.66(0.48) ) (0.5*20.66*0.48) (400.67*0.48 ) (18.94*0.48 ) (34.56*0.48 )

d
C       

Cd12  =  43.05mdp 

 

Los costos generados por daños durante la vida útil de la estructura se deben transportar a valor presente 

del dinero según la ec. 3.4. En el presente estudio se considera una tasa de descuento igual a 5% anual 

(Wen, 2001). 

 

En la figura 3.34 se presenta el costo total generado en la vida útil del edificio M10-3, que se obtiene de 

evaluar el costo en cada instante de tiempo que se genera daño. 

 

 
Figura 3.34. Costo generado durante la vida útil del edificio M10-3, Combo 1. 

 

Para estimar el costo total por demanda se transportan los costos generados en los diferentes años de 

vida útil al valor presente del costo, la suma de dichos costos es igual a 67.52 mdp. Para la combinación 

1 se tiene: 

��(��) = 20.66 + 67.52 = 88.18mdp  
 

El  procedimiento  anterior  se  aplica  a  cada  uno  de  los  diseños  obtenidos  usando  las  diferentes 

combinaciones  de  carga.  El  resumen  del  costo  total  esperado  se  muestra  en  la  Tabla  3.8.  Las 

combinaciones 3, 4 y 9 no cumplen con la restricción de la probabilidad de falla mínima (ver ec. 3.3) 

por lo que no se incluyen en la Tabla 3.8. En esta misma se indica la tasa de falla estructural ( fn ) y su 

correspondiente periodo de retorno.  

 

Se puede observar que el costo mínimo asociado a la estructura M10-3 corresponde a la combinación 8 

(Combo 8), el cual es 21% menor que el costo que se obtiene si el edificio se diseña con la combinación 

especificada en el RCDF-2004 (combo 1).  
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Tabla 3.8. Costo total esperado durante la vida útil del edificio M10-3 correspondiente a diferentes 

combinaciones de factores de carga 

Combinación 

     

nf 

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

      (años) 

Combo 1   88.18  15308.74  0.001305  766.3 

Combo 4  76.53  13286.19  0.00124  806.5 

Combo 5  73.83  12817.09  0.00123  813 

Combo 6  92.00  15973.08  0.00129  775.2 

Combo 7  83.75  14539.60  0.00128  781.3 

Combo 8 70.22 12190.31 0.0012 833.3 

Combo 10  90.38  15690.36  0.001296  771.6 

Combo 11  70.77  12287.25  0.00122  819.7 

 

3.6.4 Simulación de edificios de C/R utilizando Redes Neuronales Artificiales 
 

Con el fin de evaluar la ec. 3.5 (considerando todos los edificios ubicados en la zona sísmica de interés) 

se hace uso de la teoría de Redes Neuronales Artificiales.  

 

Con la base de datos de  los edificios diseñados de C/R se desarrollaron dos modelos de RNA y sus 

respectivos programas de cómputo que permiten realizar el diseño sísmico de edificios que se encuentran 

ubicados en la Zona IIIb del valle de México. El primer programa proporciona las dimensiones y las 

cuantías de refuerzo para edificios de 3 a 20 niveles de tal forma que es posible simular edificios ubicados 

en esta zona en un intervalo de tiempo muy corto (Bojórquez, et al. 2014, 2015). Además, también se 

desarrolló un modelo de RNA que permite estimar tanto la capacidad como la curva de demanda de los 

edificios simulados con el primer programa. Con estas herramientas se hace la simulación de toda la 

zona sísmica obteniendo un mapa de costos totales de edificios ubicados en la Zona IIIb, y se obtiene la 

combinación  de  carga  óptima  haciendo  la  minimización  del  costo  total  durante  la  vida  útil  de  los 

edificios.   

 

Para este caso se simularon de forma aleatoria los edificios que se indican en la figura 3.17.  

 

3.6.5 Resultados de los edificios de concreto reforzado 
 

Con  el  fin  de  analizar  la  influencia  del  periodo  fundamental  de  las  estructuras  en  los  factores 

correspondientes a la combinación óptima de carga, en lo que sigue se separan los modelos estructurales 

por  intervalos  en  función  de  su  periodo  fundamental  de  vibración  (T).  Se  consideran  los  siguientes 

intervalos:  
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Intervalo (seg) 

0.3 < T  0.8 

0.8 < T 1.3 

1.3 < T 1.8 

1.8  T 

 

Los edificios más vulnerables ante sismo en la Zona IIIb se encuentren en el segundo y tercer intervalos. 

En las Tablas 3.9 a 3.13 se muestran el resumen de resultados del promedio de 100 simulaciones de 

demandas  estructurales  (utilizando el método de  simulación  inversa). En general  se  observa que  los 

costos son similares para los edificios altos cuando se incrementa el factor por carga muerta  (FCM)  sin 

modificar el factor por sismo (FCS); a diferencia de lo que ocurre con los edificios de pocos niveles en 

donde al incrementar los FCM  sin modificar el FCS los costos presentan variaciones más grandes, debido  

que en estos casos las cargas gravitacionales influyen más en el diseño. Para facilitar la interpretación 

de  los  resultados  de  esta  sección  enseguida  se  reproduce  la  Tabla  3.5  correspondiente  a  las 

combinaciones de carga usadas en este estudio.   

 
 Combinaciones de carga utilizados en este estudio 

Combinación  FCM  FCV  FCS 

1  1.1  1.1  1.1 

2  1  1  1 

3  1  1  1.1 

4  1  1  1.2 

5  1.1  1  1.2 

6  1.2  1  1 

7  1.2  1  1.1 

8  1.2  1  1.2 

9  1.1  1  1 

10  1.1  1  1.1 

11  1.1  1.1  1.2 

 

Las tablas 3.9 a 3.13 muestran los resultados en términos del costo total de todos los edificios en miles 

de millones de pesos (mmdp, segunda columna) así como también el costo por metro cuadro (última 

columna), además, se incluye la tasa de falla anual ( fn ) y el periodo de retorno de la falla (Tr). 

 

La  Tabla  3.9  muestra  los  resultados  correspondientes  a  edificios  con  periodos  fundamentales  de 

vibración 0.3 < T  0.8 seg. En la tabla se puede observar que la combinación que tiene el menor costo 

total esperado es la combinación 10. También se puede observar que los diseños con la combinación 10 

tienen una probabilidad de falla ligeramente menor que la combinación actual (Combo 1). 
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Tabla 3.9. Costos totales simulados. 0.3 < T  0.8 seg. 

0.3 < T   0.8 
seg 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mmdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   1754.28  7977.64  0.00032625  3065.13 

Combo 4  1872.51  8515.30  0.00031  3225.81 

Combo 5  1846.51  8397.04  0.0003075  3252.03 

Combo 6  1671.24  7599.98  0.0003225  3100.78 

Combo 7  1752.29  7968.56  0.000323  3095.98 

Combo 8  1883.92  8567.17  0.0003  3333.33 

Combo 10 1641.27 7463.73 0.00032 3125 

Combo 11  1856.41  8442.05  0.000305  3278.69 

 

En la Tabla 3.10 se presentan los resultados para el intervalo de periodos 0.8 < T 1.3 seg. Para este 

caso las combinaciones con menor costo fueron la 8 y la 11; sin embargo, la que tiene el menor costo es 

la combinación 11, es decir, la correspondiente a FCm = 1.1, FCv = 1.1 y FCs = 1.2. El costo de la 

combinación 11 es 20% más pequeño que el costo de la combinación 1, además tiene un periodo de 

retorno a la falla 66 años mayor que la combo 1. Por otro lado, el costo total asociado al combo 8 es casi 

igual que  el  correspondiente  al  combo 11  (menor que  el  0.4%);  sin  embargo,  el  combo 8  tiene una 

probabilidad de falla mayor que el combo 11.  
 
Este intervalo de periodos de vibración (0.8 < T  1.3seg) es muy susceptible a los efectos del sismo 

debido  a  que  se  encuentra  en  la  zona  de  periodos  donde  ocurre  el  fenómeno  de  “ablandamiento” 

estructural. Por lo que con base en estos resultados, se recomienda que los edificios que se encuentren 

en  este  intervalo  de  periodos  se  diseñen  con  un  factor  de  carga  por  sismo  mayor  al  establecido 

actualmente en las NTCCA-2004 (FCs = 1.2 en vez de FCs = 1.1). 
 

Tabla 3.10. Costos totales simulados. 0.8 < T 1.3 seg. 

0.8 < T ≤ 1.3 
(seg) 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   198.41  16000.40  0.00110635  903.87 

Combo 4  170.66  13763.06  0.001051244  951.25 

Combo 5  165.38  13337.03  0.000999167  1000.83 

Combo 6  206.82  16678.71  0.001097993  910.75 

Combo 7  189.36  15270.87  0.001093367  914.61 

Combo 8  160.03  12905.76  0.001082733  923.59 

Combo 10  202.36  16319.42  0.00109872  910.15 

Combo 11 159.44 12858.45 0.00103429 966.85 
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La Tabla 3.11 muestra los resultados para el intervalo de periodos de 1.3 < T 1.8 seg. En esta tabla se 

puede observar que las combinaciones con el costo total menor corresponden a la combinación 1 y a la 

10. Este intervalo de periodos 1.3 < T 1.8 seg se encuentra dentro de la meseta del espectro de diseño. 

Para este intervalo de periodos es recomendable seguir utilizando la combinación que establecida en las 

NTCCA-2004 (que corresponde a la combinación 1). 

 

Tabla 3.11. Costos totales simulados. 1.3 < T  1.8 seg. 

1.3 < T ≤ 1.8 
(seg) 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mmdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1  9.77 10282.11 0.0005075 1970.44 

Combo 4  10.14  10673.47  0.000482222  2073.73 

Combo 5  10.68  11245.58  0.000458333  2181.82 

Combo 6  11.41  12010.29  0.000503667  1985.44 

Combo 7  11.45  12055.58  0.000501544  1993.84 

Combo 8  10.58  11141.05  0.00051978 1923.89 

Combo 10  9.97  10491.96  0.000496667  2013.42 

Combo 11  11.40  12000.00  0.000474444  2107.73 

  
La Tabla 3.12 resume los resultados para estructuras con periodo fundamental de vibración mayor a 1.8 

seg. En la tabla se puede observar que la combinación óptima es la 10. El periodo de vibración T > 1.8 

seg se encuentra en la parte descendente del espectro de diseño, por lo que aunque se degrade la rigidez 

del edificio, las ordenadas espectrales decrecen si se incrementa el periodo de vibración en esta zona. 

Los efectos por sismo no rigen a estos diseños. En los análisis se observó que las demandas sísmicas de 

los edificios en este intervalo de periodos de vibración no generaban daños considerables en los edificios, 

por este motivo el costo total durante la vida útil de los edificios es cercano al costo inicial para todos 

los casos. Para este intervalo de periodos (T > 1.8seg) la combinación óptima corresponde a FCm = 1.1, 

FCv = 1.0 y FCs = 1.1. 
Tabla 3.12. Costos totales simulados. T > 1.8 seg. 

T > 1.8 seg 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   2.84  7460.53  0.00012083  8276.09 

Combo 4  3.09  8138.03  0.000114815  8709.66 

Combo 5  2.92  7680.00  0.000113889  8780.48 

Combo 6  3.07  8090.53  0.000119444  8372.12 

Combo 7  3.08  8107.11  0.00011963  8359.11 

Combo 8  2.90  7631.58  0.000111111  9000.01 

Combo 10 2.72 7169.61 0.00012 8333.33 

Combo 11  3.03  7960.53  0.000112963  8852.46 
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La Tabla 3.13 presenta los resultados de todo el conjunto de edificios de C/R considerados. En esta 

tabla se observa que las combinaciones que generan los menores costos son la 1 y la 10. Nótese que esta 

última  (Combo  10)  genera  costos  sólo  un  poco  más  pequeños  (1.5  %  aproximadamente)  que  la 

combinación 1, y que también la combinación 10 tiene una probabilidad de falla ligeramente menor. 
 

Tabla 3.13. Costos totales para todo el conjunto de edificios de C/R. 

Combinación 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   1885.29  8068.86  0.00051523  1940.87 

Combo 4  2056.41  8801.23  0.00048957  2042.61 

Combo 5  2025.49  8668.90  0.000469722  2128.92 

Combo 6  1992.54  8527.86  0.000510901  1957.33 

Combo 7  1956.18  8372.26  0.000509385  1963.15 

Combo 8  2057.44  8805.64  0.000497628  2009.53 

Combo 10 1856.33  7944.90  0.00051463 1943.16 

Combo 11  1985.63  8498.31  0.000481674  2076.09 

 
3.7. APLICACIÓN A EDIFICIOS DE ACERO 
 

En esta sección se realiza el mismo procedimiento que se siguió en la sección anterior, pero aplicado a 

edificios de acero localizados en la Zona IIIb del valle de México. 

 

3.7.1 Características de los edificios de acero 
 

Se analizan siete edificios de acero de 4, 6, 8, 10, 12, 15 y 20 niveles; los edificios de 4 a 10 niveles 

tienen 3 crujías y los edificios de 12 a 20 niveles tienen 4 crujías. Los edificios diseñados se consideraron 

simétricos tanto en planta como en elevación. 

 

La  estructuración  de  los  edificios  es  a  base  de  marcos  de  acero  formadas  por varias  crujías  (3  o  4) 

separadas por distancias que de 6m para edificios de 4 y 6 niveles, de 8m para edificios de 8 y 10 niveles, 

y de 10m para edificios de 15 y 20 niveles; para todos los casos se considera una altura de entrepiso de 

4m. Se considera que las estructuras son regulares. Para rigidizar la estructura se utilizaron contraventeos 

concéntricos ubicados en la crujía central para los edificios más bajos de 4 a 10 niveles y en las dos 

crujías de los extremos para los edificios más altos 12 a 20 niveles (ver figuras 3.2 y 3.3). 

 

3.7.1.1 Especificaciones de análisis y diseño estructural 

 

Para el diseño de los edificios se utilizó un factor de comportamiento sísmico Q = 3 (este valor de Q se 

utilizó para que su comportamiento esperado fuese similar a los de C/R). Las distorsiones de entrepiso 

se limitaron a /h = 0.015 para colapso, y /h = 0.002 para servicio, donde es el desplazamiento y h la 

altura del entrepiso. Para el análisis sísmico se utilizó el método el dinámico modal espectral, se utilizó 
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el espectro de diseño propuesto en el Apéndice A de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño 

por Sismo.  

   

El análisis dinámico modal espectral se realizó como una comprobación del análisis estático. Se verificó 

que el cortante basal que se obtuvo con el análisis dinámico no fuese menor que el 80% que se calculó 

con el análisis estático. 

3.7.1.2 Modelación de las estructuras 

 

En el análisis de los edificios no se consideran efectos de interacción suelo-estructura, el sistema de piso 

se  considera  como  diafragma  rígido,  por  lo  que  no  existe  deformación  axial  ni  flexión  ante  cargas 

contenidas en su plano.  

 

En los momentos de diseño y en las deformaciones laterales de las estructuras se incluyen los efectos de 

esbeltez  evaluados por medio del  análisis de  segundo orden que  considera  los efectos P-Delta  en el 

análisis estructural. Se considera que edificios es un marco tridimensional. La modelación se realizó en 

el programa Ruaumoko3D (Carr, 2000).  

 

 

3.7.2 Análisis de confiabilidad  

3.7.2.1 Curvas de peligro de demanda estructural   

 

En las figuras 3.35 a 3.41 se muestran las curvas de peligro de demanda estructural para los edificios 

diseñados usando  las  11 combinaciones de carga  indicadas  en  la Tabla 3.5. En  las  figuras  se puede 

observar que la variación entre cada combinación es más pequeña que para los edificios de C/R, esto se 

debe a la variación de la respuesta histerética de los distintos materiales, a la estructuración y al tipo de 

falla  estructural.  El  tipo  de  estructuración  que  se  utiliza  en  los  edificios  de  acero  es  a  base  de 

contravientos  que  restringen  el  movimiento  lateral  de  tal  forma  que  el  daño  se  reduce  de  forma 

importante. 

 

 
      Figura 3.35. Curvas de peligro de demanda para el marco M4-3. 
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       Figura 3.36. Curvas de peligro de demanda para el marco M6-3. 

 
        Figura 3.37. Curvas de peligro de demanda para el marco M8-3. 

 

 
          Figura 3.38. Curvas de peligro de demanda para el marco M10-3. 
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              Figura 3.39. Curvas de peligro de demanda para el marco M12-3. 

 
            Figura 3.40. Curvas de peligro de demanda para el marco M15-4. 

 

 
             Figura 3.41. Curvas de peligro de demanda para el marco M15-4. 

3.7.2.2 Curvas de capacidad estructural 

 

En la figura 3.42 se muestran las curvas de capacidad estructural obtenidas con ADI’s  para el marco 

M10-3 de acero, diseñados con la combinación de cargas 1. La figura muestra la seudoaceleración vs las 
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distorsiones máximas de entrepiso correspondientes a cada uno de los 31 registros que se listan en la 

Tabla 3.2.  

 

En la Tabla 3.14 se presentan los valores de las medias logarítmicas del ajuste de curvas para la capacidad 

de colapso y de fluencia, así como también sus respectivas desviaciones estándar logarítmicas, para cada 

una de las 11 combinaciones de carga.  

 
      Figura 3.42. Resultados de ADI’s para el marco M10-3 de acero. 

 
Tabla 3.14. Valores estadísticos del DME, para el estado límite de colapso y de fluencia correspondientes al 

marco M10-3 
Combinación  Colapso  Fluencia 

(Combo)  Mediana  lnc Mediana  lnf
1  0.0151  0.144  0.0046  0.056 

2  0.0159  0.184  0.0043  0.0574 

3  0.0181  0.168  0.0044  0.0623 

4  0.0168  0.152  0.0046  0.0637 

5  0.0139  0.16  0.0046  0.0546 

6  0.0141  0.176  0.0043  0.0581 

7  0.0196  0.192  0.0046  0.0595 

8  0.0177  0.152  0.0047  0.063 

9  0.0163  0.16  0.0043  0.0581 

10  0.0179  0.152  0.0046  0.0602 

11  0.0171  0.176  0.045  0.0609 

 

3.7.3 Análisis de costos   

3.7.3.1 Simulación de la demanda estructural  

 

Las demandas estructurales se estimaron utilizando la misma metodología que se aplicó a los edificios 

de C/R. Se realiza el mismo análisis temporal suponiendo una vida útil de la estructura igual a 50 años. 
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En la figura 3.43 se muestran las demandas de los desplazamientos máximos de entrepiso simuladas. 

Para ello se utilizó el método de la simulación inversa y la curva de peligro de demanda de distorsiones 

máximas de entrepiso del marco M10-3 diseñado con la combinación 1. 

Figura 3.43. Demandas simuladas a partir de la curva de peligro de demanda. 

 

3.7.3.2 Costo total asociado a la vida útil de la estructura 
 

El  costo  inicial para cada combinación  (Combo)  se obtiene  al  evaluar  la  ec. 3.14. Los  resultados  se 

muestran en la Tabla 3.15.  

 
 Tabla 3.15. Costo inicial de cada combinación (mdp) 

 
 

A continuación se muestra un ejemplo de la estimación del costo de daño que se genera como resultado 

del  daño  que  ocurre  en  el  año  12  (ver  figura  3.43).  La  DME  en  ese  año  es  igual  a  0.0095  para  la 

combinación 1 se tiene que el ID es igual a: 

 

                              
0.0095 0.0041

0.477
0.0154 0.0041

ID


 


 

 

Evaluando la ec. 3.15 (ver sección 3.4.5.2) se tiene: 

 
2 4 2 2

12
(15.32(0.477) ) (0.5*15.32*0.477) (400.67*0.477 ) (18.94*0.477 ) (34.56*0.477 )

d
C       

 

Cd12  =  40.55mdp 

 

Los costos generados por daños durante la vida útil de la estructura se transportan al valor presente del 

dinero (ver ec. 3.4). Aquí se usa  la misma  tasa de descuento utilizada para  los edificios de concreto 
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reforzado, que es igual a 5%. En la figura 3.44 se muestran los costos generados durante la vida útil de 

la estructura. 

 
Figura 3.44. Costo generado durante la vida útil del edificio M10-3, combo 1. 

 

Para estimar el costo total por demanda estructural se transportan los costos generados en los diferentes 

años de vida útil al costo presente, por lo que se obtiene: 
 

C�(γ�) = 62.1 + 15.32 = 77.42mdp  
 

El resumen del costo total esperado en millones de pesos (mdp) para cada una de las combinaciones de 

diseño se muestra en  la Tabla 3.16. Las combinaciones 2, 3 y 9 no cumplen con  la restricción de  la 

probabilidad anual de falla mínima por lo que no se listan en la Tabla 3.16. En esta misma se indica la 

tasa de falla estructural ( fn ) y su correspondiente periodo de retorno.  

 
Tabla 3.16. Costo total esperado durante la vida útil del edificio M10-3 correspondiente a diferentes 

combinaciones de factores de carga  

Combinación 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

      (años) 

Combo 1   77.42  13441.35  0.00123975  806.61 

Combo 4  66.89  11612.85  0.001168  856.16 

Combo 5  64.56  11208.33  0.0011485  870.7 

Combo 6  84.75  14713.10  0.0012155  822.71 

Combo 7  68.89  11960.07  0.001216  822.37 

Combo 8  63.00  10937.13  0.001145  873.36 

Combo 10  81.03  14067.92  0.0012112  825.63 

Combo 11 62.34 10822.36 0.00122 819.67 
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Para el caso que se ha venido analizando en esta sección (M10-3 de acero) el costo mínimo corresponde 

a la combinación 11 (correspondiente a los factores de carga: FCm = 1.1, FCv = 1.1 y FCs = 1.2), el 

cual es 20% menor que el costo total que le corresponde al edificio cuando se diseña con la combinación 

1.  

 

3.7.4 Simulación de edificios utilizando Redes Neuronales Artificiales 
 

Para el caso de los edificios de acero también se hace uso de la teoría de las Redes Neuronales Artificiales 

para estimar tanto el diseño sísmico como la demanda estructural, y la capacidad estructural del conjunto 

de  edificios.  Se  desarrollaron  dos  programas  de  cómputo  en  Matlab  2014.  El  primer  programa 

proporciona el diseño de los edificios utilizando una base de datos de todos los perfiles de acero usados 

comúnmente  en  la  ciudad  de  México  (Bojórquez,  et  al.  2015).  El  segundo  permite  estimar  tanto  la 

demanda estructural como la capacidad estructural de los marcos diseñados con el primer programa. 

 

Con estos programas se simularon de forma aleatoria los edificios de acero ubicados en la Zona IIIb. 

Estos son: 22,273 edificios de 2 a 4 niveles, 1,011 de 5 a 8 niveles, 53 de 9 a 12 niveles, 60 de 13 a 17 

niveles y 30 edificios de 18 o más niveles.  

 

3.7.5 Resultados de edificios de acero 
  
En las Tablas 3.17 a 3.22 se muestran los resultados en términos del costo total de los edificios de acero, 

así  como  también  el  costo  por  metro  cuadro.  Los  intervalos  de  periodos  de  vibración  estructural 

considerados son los mismos que se utilizaron para edificios de C/R. Se observó que los edificios de 

acero tienen un costo total aproximadamente un 5% menor que los edificios de concreto reforzado. 

 

En la Tabla 3.17 se muestran los resultados para el intervalo de periodos de 0.3 < T  0.8 seg. En dicha 

tabla se puede observar que la combinación que tiene el menor costo total esperado es la 6, es decir, 

FCm = 1.2, FCv = 1.0 y FCs = 1.0. El incrementar el factor de carga muerta para el diseño de edificios 

ubicados en este intervalo de periodos (0.3 < T 0.8 seg) hace que los costos disminuyan y además se 

obtienen probabilidades de falla menores que la combinación 1. 

 

Tabla 3.17. Costos totales simulados. 0.3 < T  0.8 seg. 

0.3 < T  0.8 seg 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mmdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   347.35  7391.95  0.000319725  3127.69 

Combo 4  374.50  7969.84  0.0003038  3291.64 

Combo 5  372.99  7937.75  0.00030135  3318.40 

Combo 6 327.56 6970.89 0.00031605 3164.06 

Combo 7  346.95  7383.54  0.00031654  3159.16 

Combo 8  373.02  7938.21  0.000294  3401.36 

Combo 10  328.25  6985.63  0.0003136  3188.78 

Combo 11  367.57  7822.27  0.0002989  3345.60 
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Los resultados de la Tabla 3.18 muestran para este caso (edificios con 0.8 < T 1.3 seg) la combinación 

que tiene el menor costo total es la 11, es decir, FCm = 1.1, FCv = 1.1 y FCs = 1.2, que coincide con la 

obtenida para  los edificios de C/R. Se hace notar que  la combinación 11 disminuye  tanto  los costos 

esperados como la probabilidad de falla. Con base en estos resultados, se recomienda que los edificios 

que se encuentren en este intervalo de periodos (0.8 < T 1.3 seg) se diseñen con la combinación antes 

mencionada en vez de utilizar la que se especifica en las NTCCA-2004.  
 

Tabla 3.18. Costos totales simulados. 0.8 < T 1.3 seg. 

0.8 < T ≤ 1.3 
(seg) 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   51.59  15398.60  0.001091967  915.78 

Combo 4  42.67  12735.96  0.001037578  963.78 

Combo 5  41.68  12440.47  0.00098974  1010.37 

Combo 6  53.57  15989.65  0.001083719  922.75 

Combo 7  49.42  14753.03  0.001079153  926.65 

Combo 8  41.45  12372.58  0.001068657  935.75 

Combo 10  53.02  15826.43  0.00107734  928.21 

Combo 11 41.14 12279.63 0.00102084 979.58 

 
En la Tabla 3.19 se muestran los resultados correspondientes al intervalo de periodos 1.3 < T 1.8 seg. 

Este intervalo de periodos es la que se encuentra dentro de la meseta del espectro de diseño. Se puede 

observar que los costos totales menores corresponden a las combinaciones 1 y 10. Los costos totales 

esperados entre cada combinación varía alrededor del 17%; sin embargo, la combinación 1 tiene una 

probabilidad de falla menor. Para este intervalo de periodos, al igual que para los edificios de C/R, es 

recomendable seguir utilizando la combinación establecida las NTCCA-2004, o sea FCm = 1.1, FCv = 

1.1 y  FCs = 1.1. 

Tabla 3.19. Costos totales simulados. 1.3 < T 1.8 seg. 

1.3 < T ≤ 1.8 (seg) 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mmdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1  6.94 9372.00 0.0005131 1948.94 

Combo 4  7.18  9701.32  0.000475953  2101.05 

Combo 5  7.57  10235.76  0.000452375  2210.56 

Combo 6  8.12  10978.06  0.000497119  2011.59 

Combo 7  8.14  11003.97  0.000495024  2020.1 

Combo 8  7.55  10197.83  0.00049021  2039.94 

Combo 10  7.01  9475.57  0.000509234  1963.73 

Combo 11  8.09  10937.84  0.000468276  2135.49 

 



Capítulo 3. Combinación Óptima de Factores de Carga para Diseño Estructural: Cargas Muerta, Viva y Sismo 

98 

 

En la Tabla 3.20 se resumen los resultados para estructuras con periodo mayor que 1.8 seg. Se puede 

observar  que  las  mejores  combinaciones  son  la  1  y  10.  Las  estructuras  que  presentan  un  periodo 

fundamental  de  vibración  largo  (T  >  1.8  seg)  son  poco  vulnerables  al  sismo  ya  que  las  ordenadas 

espectrales de diseño se encuentran en la parte descendente del espectro. 
 

Tabla 3.20. Costos totales para periodos mayores que 1.8 seg. 

T > 1.8 seg 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   5.33  6662.25  0.000119182  8390.51 

Combo 4  5.82  7271.12  0.000113322  8824.38 

Combo 5  5.50  6869.18  0.000112309  8904.01 

Combo 6  5.77  7217.15  0.000117891  8482.4 

Combo 7  5.80  7251.20  0.000118075  8469.21 

Combo 8  5.45  6815.00  0.000109667  9118.55 

Combo 10 5.13 6416.08 0.00011834 8450.23 

Combo 11  5.68  7104.97  0.000111494  8969.05 

 
Los resultados de todo el conjunto de edificios de acero analizados se muestran en la Tabla 3.21. Las 

combinaciones que dan lugar a un menor costo total, al igual que para las estructuras de C/R) son la 1 y 

10. En la tabla se puede observar que la combinación 10 genera costos un poco más pequeños que la 

combinación 1 y además probabilidades anuales de falla menores. 

 
Tabla 3.21. Costos totales para todo el conjunto de edificios de acero. 

Combinación 

     

nf

  

Costo total  $/m2   Periodo de 

(mdp)   (pesos)  retorno 

Combo 1   411.20  7925.95  0.00051156 1954.79 

Combo 4  430.16  8291.52  0.000483437  2068.52 

Combo 5  427.74  8244.80  0.000464482  2152.94 

Combo 6  415.23  8003.66  0.000504259  1983.11 

Combo 7  420.23  8100.04  0.000502425  1990.34 

Combo 8  427.46  8239.46  0.000491159  2036 

Combo 10 398.42 7679.65 0.00050519 1979.46 

Combo 11  422.48  8143.47  0.000477972  2092.17 

 

El resumen de resultados correspondientes a los edificios de acero se presenta en la Tabla 3.22, la cual 

muestra las combinaciones de carga que dan lugar al menor costo total de vida útil de las estructuras. Se 

observan ligeros cambios con respecto a las combinaciones óptimas encontradas para el caso de edificios 

de concreto. En general las combinaciones óptimas de los factores de carga para el diseño de edificios 

de  acero  son  similares  a  las  encontradas  para  edificios  de  C/R,  excepto  para  el  primer  intervalo  de 

periodos (0.3 < T < 0.8 seg). 
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Tabla 3.22. Combinaciones óptimas para edificios de acero que se localizan en la Zona IIIb del valle de 

México 

Intervalo (seg)  Factores 

0.3 < T < 0.8  FCm = 1.2, FCv = 1.0, FCs = 1.0 

0.8 < T < 1.3  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.2 

1.3 < T < 1.8  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.1 

T > 1.8   FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

Todos juntos  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

 
3.8. APLICACIÓN A EDIFICIOS DE CONCRETO REFORZADO Y DE 
ACERO 
 

3.8.1 Resultados 
  
Los resultados de todo el conjunto de edificios de C/R y de acero ubicados en la Zona IIIb del valle de 

México se presentan en las Tablas 3.23 a 3.27.  

 

   Tabla 3.23. Costos totales simulados. 0.3 < T  0.8 seg. 

0.3 < T 0.8 (seg) 

   

nf


Costo total  $/m2  Periodo de 

(mmdp)  (pesos)  retorno 

Combo 1  2101.63  7684.79  0.0003230  3096.10 

Combo 4  2247.02  8242.57  0.0003069  3258.39 

Combo 5  2219.50  8167.39  0.0003044  3284.88 

Combo 6  1998.80  7285.43  0.0003193  3132.10 

Combo 7  2099.24  7676.05  0.0003198  3127.25 

Combo 8  2256.94  8252.69  0.0002970  3367.00 

Combo 10 1969.53 7224.68 0.0003168 3156.57 

Combo 11  2223.97  8132.16  0.0003020  3311.81 

                           

Tabla 3.24. Costos totales simulados. 0.8 < T  1.3 seg. 

0.8 < T ≤ 1.3 (seg) 

   

nf


Costo total  $/m2  Periodo de 

(mdp)  (pesos)  retorno 

Combo 1  249.99  15699.50  0.001099  909.79 

Combo 4  213.33  13249.51  0.001044  957.48 

Combo 5  207.05  12888.75  0.000994  1005.58 

Combo 6  260.38  16334.18  0.001091  916.71 

Combo 7  238.78  15011.95  0.001086  920.59 

Combo 8  201.48  12639.17  0.001076  929.63 

Combo 10  255.38  16072.92  0.001088  919.09 

Combo 11 200.58 12569.04 0.001028 973.17 
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       Tabla 3.25. Costos totales simulados. 1.3 < T 1.8 seg. 

1.3 < T ≤ 1.8 
(seg) 

   

nf


Costo total  $/m2  Periodo de 

(mmdp)  (pesos)  retorno 

Combo 1 16.70 9827.05 0.000510 1959.63 

Combo 4  17.32  10187.40  0.000479  2087.30 

Combo 5  18.26  10740.67  0.000455  2196.09 

Combo 6  19.53  11494.18  0.000500  1998.43 

Combo 7  19.60  11529.78  0.000498  2006.89 

Combo 8  18.13  10669.44  0.000505  1980.22 

Combo 10  16.98  9983.77  0.000503  1988.27 

Combo 11  19.49  11468.92  0.000471  2121.52 

 
Tabla 3.26. Costos totales. T > 1.8 seg. 

T > 1.8 seg 
   

nf


Costo total  $/m2  Periodo de 

(mdp)  (pesos)  retorno 

Combo 1  8.16  6874.88  0.000120  8332.92 

Combo 4  8.91  7501.12  0.000114  8766.66 

Combo 5  8.41  7082.59  0.000113  8841.81 

Combo 6  8.85  7451.58  0.000119  8426.91 

Combo 7  8.88  7476.47  0.000119  8413.79 

Combo 8  8.35  7032.50  0.000110  9058.87 

Combo 10 7.86 6613.60 0.000119 8391.37 

Combo 11  8.71  7333.73  0.000112  8910.39 

 

La Tabla 3.27 presenta los resultados para el conjunto de edificios (acero y C/R), se consideran todos 

los periodos de vibración de los edificios. 

 
Tabla 3.27. Costos totales para todo el conjunto de edificio (C/R y acero). 

Combinación 
   

nf


Costo Total  $/m2  Periodo de 

(mdp)  (pesos)  retorno 

Combo 1 2296.49 7997.41 0.0005134 1947.82 

Combo 4  2486.57  8546.38  0.000486504  2055.48 

Combo 5  2453.23  8456.85  0.000467102  2140.86 

Combo 6  2407.77  8265.76  0.00050758  1970.13 

Combo 7  2376.41  8236.15  0.000505905  1976.66 

Combo 8  2484.90  8522.55  0.000494394  2022.68 

Combo 10 2254.75 7812.27 0.0005184 1929.03 

Combo 11  2408.11  8320.89  0.000479823  2084.10 

 



Capítulo 3. Combinación Óptima de Factores de Carga para Diseño Estructural: Cargas Muerta, Viva y Sismo 

101 

 

El  resumen de las combinaciones óptimas para cada  intervalo de periodos estructurales, para  todo el 

conjunto de edificios (C/R y acero), se muestran en la Tabla 3.28. Se hace notar que las diferencias entre 

utilizar una y la otra es menor que el 2%.  
 

 Tabla 3.28 Combinaciones óptimas para edificios de C/R y de acero que se localizan en la Zona IIIb del 

valle de México 

Intervalo (seg) Propuesta  

0.3 < T <  0.8 FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.0 

0.8 < T <  1.3 FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.2 

1.3 < T <  1.8 FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.1 

T > 1.8  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

Todo el conjunto FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

 
 
3.9 CONCLUSIONES DEL CAPÍTULO 3 
 

Se propuso un método para encontrar  la combinación óptima de  los  factores de carga para el diseño 

sísmico  de  edificios.  El  procedimiento  da  lugar  a  factores  de  manera  que  garanticen  un  costo  total 

mínimo esperado durante la vida útil de los edificios, y que estos tengan una probabilidad anual de falla 

igual o menor a la implícita en diseños hechos de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el 

Distrito Federal vigente.  

 

Los edificios más vulnerables ante sismo en la Zona IIIb se encuentran en el intervalo de periodos 0.8 < 

T <  1.3. Para este intervalo se encontró que la combinación que tiene el mínimo costo total esperado es 

la combinación 11; es decir, FCm = 1.1, FCv = 1.1  y FCs = 1.2. Cuando se consideran todo el conjunto 

de edificios (C/R y acero), la combinación óptima es FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

Se propusieron métodos para encontrar los factores de carga y resistencia óptimos para el diseño sísmico 

de edificios. Se revisaron dos combinaciones de carga: a) muerta y viva (cargas gravitaciones) y b) cagar 

muerta, viva y sismo (cargas gravitacionales y accidentales). Los valores propuestos de factores de carga 

y  resistencia  para  las  cargas  vivas  y  muertas  tienen  la  ventaja  de  que  presentan  una  confiabilidad 

uniforme para las distintas relaciones de carga.  Las recomendaciones que se dan para el diseño sísmico 

de edificios garantizan una probabilidad anual de falla igual o menor a la que tienen implícita los diseños 

hechos de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal vigente. Además, tienen 

el mínimo costo total esperado durante la vida útil de la edificación. 

 

A continuación se presentan recomendaciones obtenidas a partir de los resultados del estudio: 

 
I. A partir de los resultados del Capítulo 1:  

 

Se  recomienda  que  en  la  próxima  versión  de  las  Normas  Técnicas  para  Criterios  y 

Acciones  sobre  las  Edificaciones  del  Distrito  Federal  se  especifique  la  siguiente 

combinación  de  factores  de  carga: MFC  = 1.3, VFC =  1.5,  en  sustitución  de  la 

combinación  MFC  = 1.4, VFC =  1.4 que recomiendan las NTCCA-2004. Para el diseño 

de edificaciones importantes se recomienda usar la combinación  MFC = 1.4,  VFC  =  1.6. 

 

II. A partir de los resultados del Capítulo 2:  

 

Se recomienda que la próxima versión de las Normas Técnicas Complementarias para 

Diseño de Estructuras de Concreto especifique  los  factores de resistencia asociados a 

distintos modos de falla, como sigue: 

 

Flexión  0.9 

Cortante  0.75 

Torsión  0.75 

Flexo-compresión: 

      Falla e compresión 

   Falla balanceada 

       Falla en tensión 

 

0.65 

0.65 

Interpolación lineal* 

Aplastamiento  0.65 
 

 

 

*Interpolación  lineal  para estimar  el  factor de  reducción  de  resistencia  en  la  transición  de  la  falla  a 

compresión y la falla a tensión:  0 .6 5 ( 0 .0 0 2 ) * 8 3 .3 3R tF e    
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III. A partir de los resultados del Capítulo 3:  

 

Las combinaciones óptimas que se encontraron de factores de carga muerta (FCm), carga 

viva (FCv) y por sismo (FCs), para diferentes intervalos de periodos de vibración (T), son: 
 

Para edificios de C/R: 

 

Intervalo de periodos (seg)  Factores de carga 

0.3 < T < 0.8  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

0.8 < T < 1.3  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.2 

1.3 < T <1.8  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.1 

1.8 < T  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

Todos el conjunto  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

 

a) Para edificios de acero: 

Intervalo de periodos 
(seg) 

Factores de carga 

0.3 < T < 0.8  FCm = 1.2, FCv = 1.0, FCs = 1.0 

0.8 < T < 1.3  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.2 

1.3 < T < 1.8  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.1 

T > 1.8   FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

Todo el conjunto  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

b) Para edificios de C/R y de acero: 

Intervalo de periodos 
(seg) 

Factores de carga 

0.3 < T <  0.8  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.0 

0.8 < T <  1.3  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.2 

1.3 < T < 1.8  FCm = 1.1, FCv = 1.1, FCs = 1.1 

T > 1.8   FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

Todo el conjunto  FCm = 1.1, FCv = 1.0, FCs = 1.1 

 

A partir de lo anterior se recomienda que la combinación de factores de carga para el diseño sísmico de 

edificaciones en la zona IIIb sea la siguiente: 

FCm = 1.1, FCv = 1.0  y FCs = 1.1 

Excepto para edificios con periodos de vibración fundamental entre 0.8 < T ≤ 1.3seg, (ubicados en la 

zona IIIb del valle de México), en donde se recomienda utilizar la siguiente combinación de factores de 

carga:  

FCm = 1.1, FCv = 1.1 y FCs = 1.2.
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APÉNDICE A. RELACIÓN ENTRE LA RESISTENCIA A 
COMPRESIÓN DEL CONCRETO EN CILINDROS Y EN LA 

ESTRCUTURA 

 
En este Apéndice se presenta la relación entre la resistencia a compresión de cilindros de concretos y la 

resistencia del concreto que se obtiene en la estructura. Las deducciones se basan en apuntes escritos por 

R. Meli (1972). 

  

La resistencia media a la compresión en obra (�������) es: 

 

   

�������= �	���  

donde: 

 

   � = �
0.75 +

��

��
� 							����		��������������	���	��	��������	�������	��	�������

0.60+	
��

��
� 						����	��������������	���	����	�������	��	�������														

 

 

												��� 					��	��	�����������	�����	�	��������ó�	��	���������	��	�������� 

 

La resistencia media a compresión de los cilindros	(���) depende de la resistencia nominal del concreto 

(��
�) y de su desviación estándar (���): 

 

��� = ��
� + 1.28��� 

 

���   y  ��� se determinan a través de pruebas de laboratorio.  

 

Por otro lado, la varianza de la resistencia a la compresión en obra (���) se calcula con la siguiente 

ecuación: 

 

���
� = ���

� + ���
�  

 

donde: 

 

 ��� = �
10	

��
���� 			����	��������������	���	��	��������	�������	��	�������	

30		
��

���� 		����		��������������	���	����	�������	��	�������												
 

 

 

El procedimiento descrito arriba es la base para determinar el valor de la resistencia nominal del concreto  

(��
∗) que se especifica en las NTCDEC-2004.  
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En lo que sigue se presenta el cálculo de las resistencia media a la compresión y desviación estándar de 

la resistencia de los concretos que se utilizan en este trabajo.  

 

Para concreto con ��
� = ���	

��
���� : 

 ��� = 33	
��

����  

  ��� = 10	
��

����   (correspondiente a buen control de calidad)   

  ���
� = 33� + 10� = 1189	

���

���� → ��� = 34.5	
��

����    

Valor medio de la resistencia de los cilindros:  

 

  ��� = 	��
� + 1.28��� 

  ��� = 250+ 1.28 ∗ 33 = 292.24	
��

����   

Valor de la resistencia media en obra: 

  

�������= �0.75 + 30
250� � ∗ 292.24 = ���. ��	

��
����   

 

Para concreto con ��
� = ���	

��
���� : 

 ��� = 50	
��

����  

  ��� = 10	
��

����  ,   (correspondiente a buen control de calidad) 

  ���
� = 50� + 10� = 2600

���

���� → ��� = 50.99	
��

����    

Valor medio de la resistencia de los cilindros: 

 

  ��� = 	��
� + 1.28��� 

 

  ��� = 700+ 1.28 ∗ 50.99= 765.27	
��

����   

Valor medio de la resistencia en obra:  

 

�������= �0.75 + 30
700� � ∗ 765.27 = ���.��	

��
����  
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APÉNDICE B. RESISTENCIA A FLEXIÓN DE ELEMENTOS 
DISEÑADOS CON CONCRETOS DE ALTA RESISTENCIA 

 

B.1 ANTECEDENTES 
 
El concreto de alta  resistencia cumple con requisitos especiales de  resistencia y uniformidad que no 

pueden obtenerse cuando se usan materiales convencionales y procedimientos normales de mezclado, 

colocación, compactación y curado. 

 

La elaboración del concreto de alta resistencia requiere de una cuidadosa selección de los materiales a 

utilizar (cementantes, aditivos, agregados pétreos y agua), así como un estricto control en el proceso de 

fabricación de la mezcla. Los procedimientos de colocación, compactado y curado, son preponderantes 

para el funcionamiento adecuado del concreto.  

 

Las  NTCDEC-2004  utilizan  hipótesis  para  obtener  la  resistencia  a  la  flexión  ��  de  elementos 

constituidos por concretos de alta  resistencia. En vez de utilizar  la distribución real de esfuerzos,  se 

propone emplear una distribución de esfuerzos rectangular donde las variables que intervienen son: la 

resistencia a la compresión del concreto y la profundidad del eje neutro multiplicada por el coeficiente 

��. Este representa un factor de equivalencia entre la distribución real de esfuerzos y la distribución de 

un bloque equivalente de esfuerzos. Dicho parámetro depende de la resistencia nominal del concreto ��
� 

. Esta dependencia toma en cuenta el cambio en la forma de la curva esfuerzo-deformación del concreto, 

ya que el área del rectángulo equivalente debe ser aproximadamente igual al área bajo la curva esfuerzo-

deformación. Las figuras B.1a y B.1b presentan una comparación de la distribución real de esfuerzos 

para  concretos  convencionales  con  ��
� = 250	��/���  y  para  concretos  de  alta  resistencia, 

respectivamente (Mendoza, 1998). El coeficiente �� tiene muchas restricciones en el caso de concretos 

de alta resistencia. Esto se debe principalmente a la variación de la distribución real de esfuerzos y a la 

deformación unitaria última del concreto.  

 

 

B.2 DETERMINACIÓN DE LA RESISTENCIA DE CONCRETOS DE 
ALTO DESEMPEÑO  
 
Para calcular la resistencia de elementos con concretos de alto desempeño en este estudio se recurre a la 

hipótesis de que la distribución del diagrama de esfuerzos puede ajustarse a un triángulo. La figura B.2 

fue obtenida de un estudio realizado en México por Mendoza (1998) en el cual se demuestra que  la 

distribución de esfuerzos se ajusta a una configuración triangular (a diferencia de los elementos  hechos 

con concretos convencionales donde la distribución es un bloque rectangular).   

 

Para obtener de la resistencia �� en el presente estudio se recurre al método de variación del eje neutro 

(con  el  fin  de  encontrar  un  estado  de  equilibrio  entre  esfuerzos  y  deformaciones).  Se  parte  de  las 

siguientes hipótesis:  
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La deformación unitaria del concreto varía en función de la resistencia nominal del concreto.  

La distribución de esfuerzos en el concreto es triangular, como se muestra en la figura B.2. 
 

   
a)  Diagrama  esfuerzo  deformación  del 

concreto convencional.  ��
� = 250	��/��� 

b) Diagrama esfuerzo deformación del concreto de 

alta resistencia.  ��
� = 700	��/��� 

 
Figura B.1. Diagrama esfuerzo deformación del concreto (Mendoza, 1998). 

   

 
 

Figura B.2. Diagramas de deformación y de esfuerzos. 

 

A partir del estado de deformaciones se obtiene la siguiente condición que se basa en la compatibilidad 

de deformaciones: 

 
��
�
=

��
� − �

; 			�� = ��
(� − �)

�
 

 

�� = �� �
�

�
− 1�																																																																	(B. 1) 

0

50

100

150

200

250

300

350

400

0 0,001 0,002 0,003 0,004

Es
fu

e
rz

o
, 

kg
/c

m
2

Deformacón unitaria.

0

100

200

300

400

500

600

700

800

0 0,001 0,002 0,003 0,004

Es
fu

e
rz

o
, 

kg
/c

m
2

Deformacón unitaria.

c

s

f'c

(d-1
3c)d

b

c C

T

.

r

.

Deformación unitaria Deformación unitaria 



Apéndice B. Resistencia a Flexión de Elementos Diseñados con Concretos de Alta Resistencia 

113 

 

 

En  donde  ce y  se representan  las  deformaciones  del  concreto  y  del  acero,  respectivamente.  El 

significado de d y de c se puede ver a partir de la figura B.2. 

 

En el presente estudio se dedujo que la ecuación que define la deformación unitaria del concreto de alta 

resistencia puede representarse por la siguiente expresión: 

 

�� = 0.0008��
��.����

																																																					(B. 2) 

 

La demostración de esta ecuación se presenta en la sección B.3.  

 

Por otro lado, el esfuerzo de trabajo del acero se define como sigue: 

 
																																																																		�� = �� ∗ �    si   �� ≥ �� → 			�� = ��		 

 

                           si   �� < �� →   �� = 0.0008��
��.����

�
�

�
− 1��																																(B. 3)                

 

Para que el elemento se encuentre en equilibrio es necesario que la fuerza de tensión sea igual a la de 

compresión,	� = �. 

 

donde: 

																																																																							� =
�

�
�∗ ��

� ∗ (�)  ;  � = �� ∗ ��                 

�� = � ∗ �� −
1

3
��																																																										(B. 4) 

 

La ecuación B.4 permite evaluar la resistencia a flexión MR de elementos constituidos por concretos de 

alto desempeño. 
 
 

B.3 DEFORMACIÓN UNITARIA DEL CONCRETO DE ALTO 
DESEMPEÑO 
 
Los elementos de concreto de alto desempeño presentan variaciones en su deformación unitaria última.  

 

En la tabla B.1 se muestran valores de la resistencia nominal del concreto y su respectiva deformación 

unitaria obtenidos por Mendoza (1998). A partir de esta información se propuso, dentro del presente 

estudio,  una  ecuación  para  predecir  la  deformación  unitaria  última  del  concreto  en  función  de  su 

resistencia nominal. 
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Tabla B.1. Datos obtenidos por Mendoza (1998) a partir de pruebas experimentales  de 

concretos fabricados en México  

f'c 
(kg/cm2)  εc   

f'c 
(kg/cm2)  εc   

f'c 
(kg/cm2)  εc 

415  0.00280    492  0.00270    610  0.002752 

423  0.00253    494  0.00272    648  0.002870 

444  0.00245    495  0.00280    661  0.002980 

445  0.00250    515  0.00285    678  0.002830 

449  0.00293    548  0.00290    687  0.002900 

487  0.00290    552  0.00325       

 

La ecuación que se muestra en la figura B.3 (��� = 0.0008��
��.����

) representa el comportamiento de la 

deformación unitaria en función de la resistencia nominal del concreto. La ecuación propuesta tiene una 

aproximación aceptable  (ver  figura B.4) comparada con un estudio  realizado por  la ASCE (Mansur, 

1996) donde se ensayaron 1000 cilindros de concreto para la obtención de cada punto.   La ecuación 

recomendada por Mansur (1996) es: ��� = 0.00078��
��.��. 

 

     
Figura B.3. Ajuste para obtener la deformación de concretos de alta resistencia 

 

 
Figura B.4. Comparación de la ecuación utilizada en este estudio y la propuesta por Mansur (1996)
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APÉNDICE C. HIPÓTESIS PARA ESTIMAR LOS FACTORES 
DE REDUCCIÓN DE RESISTENCIA PARA ELEMENTOS 

QUE FALLAN POR FLEXO-COMPRESIÓN  

 
En este Apéndice se presentan las hipótesis consideradas para estimar los nuevos factores de reducción 

de resistencia en elementos que fallan por flexo-compresión. Estas hipótesis son: 

 
 La distribución de deformaciones unitarias en la sección transversal de un elemento es 

plana. 

 Se conoce la distribución de esfuerzos en la zona de compresión del elemento. 

 No existen corrimientos relativos de consideración entre el acero y el concreto que lo 

rodea. 

 El concreto no resiste esfuerzos de tensión longitudinales. 

 El elemento alcanza su resistencia a una cierta deformación unitaria máxima útil del 

concreto, ���. 

 

Además se consideran las siguientes hipótesis: 

 
 El peralte efectivo (de) en este estudio se define como la distancia entre la fibra extrema de 

compresión y el acero en tensión más cercano a la fibra extrema de tensión. En la figura C.1 se 

muestra la deformación et en la distribución de esfuerzos de una sección típica. Existe evidencia 

de que es mejor medir el valor de et en el lecho extremo de tensión, debido a que es un mejor 

indicador de la ductilidad y del agrietamiento (Robert, 1992). 

 
Figura C.1. Deformación de esfuerzos 

  
Actualmente  las  Normas  Técnicas  Complementarias  para  Diseño  y  Construcción  de  Estructuras  de 

Concreto (2004) recomiendan utilizar el peralte efectivo como "la distancia entre el centroide del acero 

de tensión y la fibra extrema de compresión". Esta definición requiere determinar el centroide del acero 

en tensión. Dicha definición es muy útil para resolver el problema típico de una sección de concreto 
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reforzado con uno o dos lechos de acero de refuerzo en tensión; sin embargo puede presentar dificultades 

localizar el centroide en secciones con varios lechos de acero de refuerzo. Además, la deformación del 

acero en  tensión no es  igual para cada  lecho de  refuerzo, por  lo que  la deformación del acero en el 

extremo  (et)  es diferente a  la  calculada en el  centroide del  acero  en  tensión. Por  estas  razones  en  el 

presente estudio se consideró el peralte efectivo (de) como el establecido en el párrafo anterior. 

 
 Falla controlada por compresión y falla controlada por tensión. Las definiciones del tipo de 

falla fueron establecidas en función de la deformación del acero extremo en tensión (et).  

 

o Falla  controlada por compresión: "una sección es controlada por la falla en compresión 

si la deformación del acero más cercano a la cara en tensión del concreto es menor que 

0.002".  

 

o Falla  controlada por  tensión:  "una  sección es  controlada por  la  falla  en  tensión  si  la 

deformación  del  acero  más  cercano  a  la  cara  en  tensión  del  concreto  es  mayor  que 

0.005". Las razones para considerar estos límites de deformaciones son las siguientes: 

 

a) El valor de 0.002 fue seleccionado por simplicidad, debido a que dicho valor 

corresponde al esfuerzo de fluencia del acero recomendado por las NTC-2004. 

 
 b)  Para  alcanzar  los  niveles  de  ductilidad  requeridos  por  las  NTC-2004  y  para 

generar niveles de ductilidad suficientes en aceros con un esfuerzo de fluencia mayor 

que 4,200kg/cm2 en este estudio dicha deformación et se consideró igual a 0.005.
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