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Resumen:
							                           
Este estudio compara la demanda flexional en columnas según las normas INPRES-CIRSOC 103 y ACI 318, evaluando su impacto en el diseño estructural sismorresistente. Mientras que el ACI 318 emplea un enfoque simplificado, el INPRES-CIRSOC 103 introduce factores como la amplificación dinámica y la reducción de momentos en columnas, permitiendo una estimación más precisa, pero con mayor complejidad computacional.A través de un estudio paramétrico en edificios de 4, 6 y 8 niveles, se identificó que el ACI 318 puede subestimar la demanda en columnas, comprometiendo la jerarquía de resistencias. En contraste, el INPRES-CIRSOC 103 proporciona valores más elevados de ηc, mejorando la seguridad estructural.

Los resultados sugieren que la elección normativa debe equilibrar precisión y aplicabilidad, considerando el nivel de sismicidad de la región y la facilidad de implementación en el diseño estructural.

Palabras diseño por capacidad, demanda flexional, jerarquía de resistencias, INPRES-CIRSOC 103, ACI 318, estructuras sismorresistentes.





Palabras clave: diseño por capacidad, demanda flexional, jerarquía de resistencias, INPRES-CIRSOC 103, ACI 318, estructuras sismorresistentes.
		                         


Abstract:
						                           
This study compares the flexural demand in columns according to the INPRES-CIRSOC 103 and ACI 318 standards, assessing their impact on seismic structural design. While ACI 318 adopts a simplified approach, INPRES-CIRSOC 103 incorporates dynamic amplification and moment reduction factors, allowing for a more precise yet computationally demanding estimation. A parametric analysis of 4-, 6-, and 8-story buildings shows that ACI 318 may underestimate column demand, compromising strength hierarchy. In contrast, INPRES-CIRSOC 103 yields higher ηc values, enhancing structural safety. The results suggest that the selection of design code must balance accuracy and practical applicability based on regional seismicity and design tools.



Keywords: capacity design, flexural demand, strength hierarchy, INPRES-CIRSOC 103, ACI 318, seismic-resistant structures.
                                


Resumo:
						                           
Este estudo compara a demanda de flexão em colunas de acordo com as normas INPRES-CIRSOC 103 e ACI 318, avaliando seu impacto no projeto estrutural resistente a sismos. Enquanto a ACI 318 emprega uma abordagem simplificada, a INPRES-CIRSOC 103 introduz fatores como amplificação dinâmica e redução de momento nas colunas, permitindo uma estimativa mais precisa, porém com maior complexidade computacional. Através de um estudo paramétrico de edifícios de 4, 6 e 8 pavimentos, identificou-se que a ACI 318 pode subestimar a demanda nas colunas, comprometendo a hierarquia de resistência. Em contrapartida, a INPRES-CIRSOC 103 fornece valores mais elevados de ηc, melhorando a segurança estrutural. Os resultados sugerem que a escolha da norma deve equilibrar precisão e aplicabilidade, considerando o nível de sismicidade da região e a facilidade de implementação no projeto estrutural.



Palavras-chave: dimensionamento por capacidade, demanda de flexão, hierarquia de resistência, INPRES-CIR-SOC 103, ACI 318, estruturas resistentes a terremotos.
                                







Introducción

El diseño sismorresistente de estructuras de hormigón armado se basa en el principio de garantizar mecanismos de falla dúctiles para evitar colapsos catastróficos. Uno de los criterios fundamentales en este tipo de diseño es la aplicación del concepto de "columna fuerte - viga débil", el cual busca que la plastificación ocurra en las vigas antes que, en las columnas, asegurando una disipación de energía controlada.

No obstante, en la práctica, su implementación puede resultar desafiante debido a diversas condiciones de diseño y construcción. En particular, la adecuada jerarquía de resistencias puede verse afectada por factores como la sobrerresistencia flexional de vigas, la interacción losa-viga, la interferencia de rellenos y la redistribución de esfuerzos en situaciones de carga sísmica. La dificultad de aplicar este criterio con precisión ha dado lugar a diferencias en su implementación normativa a nivel internacional, lo que resalta la necesidad de evaluar el impacto de los enfoques adoptados en distintas regulaciones. Entre ellas, se encuentran la norma argentina INPRES-CIRSOC 103 (2021) (en adelante, IC103-II) y la ACI 318 (2019), esta última utilizada como base normativa en la mayoría de los países latinoamericanos.

Uno de los problemas más graves de no respetar la jerarquía de resistencias es la posibilidad de que la plastificación ocurra en las columnas en lugar de en las vigas. A modo ilustrativo, la Figura 1a muestra un colapso por sobre-resistencia del sistema de losas, ocurrido en Turquía entre 1999 y 2011. Asimismo, en China se observaron fallas por un mecanismo de viga fuerte - columna débil en estructuras diseñadas de acuerdo con la normativa vigente (Figura 1b).

En Argentina, la normativa IC103-II, basada en la normativa neozelandesa NZS 3101 (2017), busca establecer un procedimiento detallado para garantizar la capacidad de las columnas y la adecuada disipación de energía en estructuras sismorresistentes. Si bien su enfoque conceptual es claramente definido, su aplicación práctica resulta compleja y poco amigable en términos de automatización computacional, en comparación con otros métodos adoptados por distintas normativas.

Por su parte, la norma ACI 318, adoptada en gran parte de América Latina, emplea un procedimiento más directo para la evaluación de la jerarquía de resistencias en nudos viga-columna, lo que facilita su aplicación en la práctica profesional. No obstante, algunos investigadores han cuestionado su efectividad en el desempeño estructural durante eventos sísmicos severos.

El presente estudio compara la jerarquía de resistencias entre columnas y vigas que concurren al nudo, obtenida a través de la norma IC103-II y la norma ACI 318. A partir del análisis de modelos estructurales con distintas configuraciones y condiciones de carga, se pretende proporcionar un marco más preciso para la selección del método más adecuado, en función de los requerimientos de seguridad estructural y la factibilidad de implementación en la práctica profesional.
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Figura 1



Daños en terremotos recientes. Izq. Falla de piso por viga fuerte columna débil. Der. Plastificación de extremos de columnas.















El objetivo principal de este estudio es comparar la demanda flexional de columnas según las normas IC103-II y ACI-318, identificando sus diferencias y evaluando su impacto en el diseño estructural de edificaciones sometidas a cargas sísmicas. Para ello, se desarrolla un estudio paramétrico en edificios de diferentes alturas con el fin de cuantificar el factor de demanda flexional (ηC) en ambas normativas. Los resultados permitirán determinar si la metodología del ACI-318 proporciona una seguridad equivalente a la del IC103-II y qué consideraciones deben tenerse en cuenta para la correcta aplicación de cada método.

Además, este trabajo busca vincular los valores de ηc con el riesgo estructural asociado, analizando en qué medida las diferencias normativas impactan en la seguridad de las edificaciones según la categoría del sismo considerado y el tipo de uso de la estructura. De este modo, el estudio pretende no solo comparar procedimientos de cálculo, sino también aportar criterios prácticos para la selección normativa en función del nivel de riesgo aceptable.

Este documento se organiza en varias secciones. En primer lugar, se presenta una revisión de la literatura sobre el diseño por capacidad y la jerarquía de resistencia en estructuras de hormigón armado. Luego, se describe en detalle el método propuesto por la norma IC103-II para la determinación de la demanda flexional en columnas y su comparación con el enfoque del ACI-318. Posteriormente, se desarrolla un estudio paramétrico basado en edificios de distintas alturas para evaluar el comportamiento de ambas metodologías. Los resultados obtenidos son discutidos en términos de su impacto en el diseño estructural y se presentan conclusiones sobre la aplicabilidad de cada norma.




Revisión de la literatura



Diseño por capacidad y factor de relación de resistencias


El concepto de diseño por capacidad fue inicialmente propuesto por Blume et al. (1961) y desarrollado ampliamente por Tom Paulay, quien es considerado el "padre del diseño por capacidad" (Fardis, 2018). Este método se centra en garantizar un mecanismo de falla controlado en estructuras de hormigón armado, promoviendo la formación de rótulas plásticas en vigas antes que en columnas para evitar colapsos frágiles.

Para lograr el concepto columna fuerte - viga débil se requiere que la suma de las resistencias flexionales de las columnas (MC) sea mayor que la de las resistencias flexionales de las vigas que concurren al nudo (MB), como se expresa en (1). Donde hc representa la relación de resistencias y debe ser superior a la unidad para cumplir con los requisitos del diseño por capacidad.
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Las losas de entrepiso se vinculan eficazmente con las vigas, especialmente cuando el colado se realiza en conjunto. Desde la década de 1980, estudios experimentales (Durrani y Zerbe, 1987; Bertero et al., 1984; Suzuki et al., 1984; Qi, 1986; French y Moehle, 1991; Jiang et al., 1994; Gunasekaran y Ahmed, 2014) han demostrado que esta interacción mejora significativamente la resistencia de la viga en el nudo. Sin embargo, las tensiones en las barras de acero de la losa no se distribuyen uniformemente, disminuyendo con la distancia a la viga debido al efecto de corte (Aalami, 2001; Huang et al., 2001; Jiang et al., 1994), lo que dificulta su consideración en el diseño estructural. Para evaluar este fenómeno, se han realizado simulaciones numéricas de pórticos en una y dos dimensiones, que han permitido cuantificar el incremento de resistencia generado por la unión monolítica losa-viga (Guan y Du, 2005; Ning et al., 2016; Guo, 2012; Chen, 2010; Yang, 2010).

Basándose en estos estudios, diversas investigaciones han desarrollado modelos geométricos representativos de vigas en T o L, con el objetivo de facilitar su aplicación en la práctica profesional (Durrani y Zerbe, 1987; French y Moehle, 1991; Ning et al., 2016; Jiang et al., 1994; Qi et al., 1986; Sun, 2010). Estas expresiones dependen del ancho de la viga, el espesor de la losa y la ubicación del nudo (interno o externo) dentro de la estructura. En algunos casos, también se consideran otras variables, como las dimensiones de la losa. Nie et al. (2020) profundiza en estas formulaciones, comparando distintos enfoques propuestos en la literatura.

Otro aspecto relevante es el sobrearmado de vigas en sus extremos, práctica comúnmente motivada por la unificación de armaduras y la simplicidad en el diseño (Liu, 2004; Wei et al., 2007; Ye et al., 2008). Sin embargo, este exceso de refuerzo puede inducir una falla frágil en la columna, debido a la subestimación de la capacidad flexional de las vigas. Para evitarlo, las normativas actuales (ACI-318,2019; EN 1992‑1‑1;2004, NZS3101,2017; IC103-II,2021, NCh433;2006) recomiendan que ηc se determine a partir de las armaduras realmente dispuestas en la sección.

Por otro lado, los rellenos de mampostería y las cargas verticales excesivas sobre las vigas pueden generar rótulas plásticas unidireccionales, un fenómeno aún poco abordado en la literatura (Fenwick et al., 1999). Debido a sus efectos sobre la respuesta estructural, se recomienda evitar su incorporación en estructuras diseñadas para comportamiento dúctil. Aunque las normativas consideran la mampostería, suelen hacerlo de manera global y sin evaluar en detalle sus implicaciones estructurales.





Evolución de los criterios normativos y comparación internacional


Las normativas internacionales han evolucionado para incorporar criterios de diseño por capacidad, con diferencias significativas en la manera en que cada código regula la jerarquía de resistencias. En Estados Unidos, el ACI 318 ha incrementado progresivamente el factor de relación columna-viga (ηc), pasando de 1,0 en 1971 a 1,2 en versiones recientes. En Europa, el Eurocódigo 8 establece ηc > 1,3, mientras que la norma NZS 3101, base del IC103-II, propone un procedimiento más detallado basado en los estudios de Priestley (1992).

En Sudamérica, la mayoría de los países han adoptado el ACI 318, incorporando modificaciones regionales. Un caso particular es la norma NEC-SE-HM-2015 de Ecuador, que introduce un factor de amplificación dinámica para la demanda flexional en columnas.

Las demandas flexionales de las columnas dependen de múltiples factores, incluyendo la interacción losa-viga y la sobre-resistencia flexional de vigas. Se ha identificado que el método ACI 318 subestima la demanda en columnas, debido a la simplificación en la determinación de la resistencia flexional de vigas, lo que puede comprometer la jerarquía de resistencia en estructuras sismorresistentes.

Por el contrario, el IC103-II adopta un enfoque más detallado, introduciendo factores como la amplificación dinámica y la reducción de momentos en columnas, para evitar mecanismos de piso blando. Estudios experimentales han demostrado que la sobre-resistencia flexional de vigas puede incrementar la resistencia del nudo, afectando la secuencia de formación de rótulas plásticas.

Diversos estudios han evaluado valores adecuados de ηc. Análisis experimentales y numéricos sugieren que valores superiores a 1,5 son necesarios para garantizar el mecanismo de columna fuerte - viga débil. En particular, estudios probabilísticos indican que el valor ηc = 1,2, recomendado por el ACI 318, solo previene colapsos de piso blando en un 10% de los casos, mientras que ηc = 2,0 aumenta esta probabilidad hasta un 80%.

A nivel práctico, la implementación de estos criterios varía según la normativa. En China, la norma GB-50011 ha evolucionado para considerar el efecto de las losas en la resistencia flexional de vigas, aunque investigaciones posteriores han demostrado que aún no se logra completamente la jerarquía deseada. En India, la norma IS 13920:2016 incrementó ηc a 1,4 tras observar deficiencias en diseños previos luego del terremoto de 2014.

La literatura revisada indica que los métodos normativos siguen presentando desafíos en la implementación del diseño por capacidad. Si bien las normativas han evolucionado para incorporar requisitos de jerarquía de resistencias, aún persisten diferencias significativas en la manera en que cada código aborda este criterio.

El presente estudio busca evaluar estas diferencias, centrándose en la comparación entre IC103-II y el ACI318, con especial énfasis en su impacto en el diseño estructural en Latinoamérica.






Demanda flexional en columnas

La norma argentina IC103-II establece la demanda flexional de columnas (Muc), en función de si deben permanecer en el rango elástico o se si admite su plastificación durante el sismo de diseño. En estructuras con ductilidad completa, se considera aceptable un mecanismo de colapso en el que las columnas conserven un comportamiento elástico, salvo en la planta baja, donde se permite una plastificación controlada en la base de las columnas.

Para garantizar el diseño por capacidad, la norma propone la expresión (2), donde se incrementa el diagrama de momentos debido únicamente al sismo (ME) mediante un factor de sobre-resistencia (Øbo). Este factor, calculado en los ejes de nudos, relaciona la sobre-resistencia flexional de las vigas (Mbo) con la demanda flexional debida al sismo solo (MbE), como se expresa en la ecuación (3). Adicionalmente, para determinar la sobre-resistencia flexional, se debe considerar el refuerzo real colocado en la viga y aplicar un factor de sobre-resistencia del acero (λ0 = 1,4).
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Dado que el método se basa en el primer modo de vibración, es necesario incrementar el momento de columna (Mcu) mediante un factor de amplificación dinámica (ω). Este factor también considera los efectos de solicitaciones biaxiales en columnas y minimiza el riesgo de generar un efecto de piso débil. Además, se supone que la sección crítica de la columna se ubica en la cara de la viga, por lo que los momentos en el nudo deben reducirse hasta dicha cara. Este ajuste se incorpora como un término de reducción en la expresión (2).

Finalmente, el factor de reducción de momentos, (Rm), considera que cuando una columna se encuentra sometida a pequeña compresión axial o a tracción, la plastificación resulta más aceptable. Entonces Rm contempla esa consideración a través de la tabla 2.3 (IC 103-II), donde se ingresa con la relación de carga axial Pu/(f’c Ag) y ω. En la expresión, f’c es la resistencia del concreto, Ag el área bruta de la columna y Pu es la carga axial proveniente del diseño por capacidad, obtenida con la expresión (4).
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donde PG representa la carga vertical (D+f1 L), y VboE los esfuerzos de cortes de las vigas provenientes de las sobre resistencias flexionales, afectadas por un factor de reducción de la carga axial (RV) contempla que, a medida que aumenta el número de pisos por encima del nivel considerado, se reduce el número relativo de rótulas plásticas que se desarrollan simultáneamente su resistencia flexional.

Para determinar el factor ηc, que relacione las resistencias nominales de columnas y vigas que concurren al nudo es necesario seguir el algoritmo planteado en la Figura 2. El procedimiento inicia con un análisis lineal elástico (ALE), considerando las combinaciones de cargas verticales y sismo establecidas en la norma como dato de partida.

La Figura 2 presenta el algoritmo propuesto en el IC103-II, adaptado para su representación gráfica. El procedimiento se inicia con un análisis lineal elástico (ALE) para determinar las solicitaciones correspondientes a las acciones de diseño. Luego, siguiendo la secuencia establecida en el reglamento (véase IC103-II, apartado 2.3.4), se obtiene la demanda flexional de las columnas (MuC), la cual se divide por el momento nominal de las vigas del nudo (MNb) con el fin de calcular el factor ηc, conforme a lo indicado en dicha norma (cuadro verde al final de la figura).

Cabe mencionar que, en este caso, el factor de reducción de resistencia es igual a la unidad, ya que las demandas provienen directamente de la sobre-resistencia flexional de las vigas.
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Figura 
2





Diagrama de flujo para determinar ηc según la norma argentina
















La norma ACI-318, como se ha mencionado anteriormente establece una forma más sencilla para determinar la demanda de flexión de columnas. Solo indica que debe cumplirse la relación indicada en la expresión (5). Se destaca que para las vigas se debe considerar un factor de sobre resistencia del acero de 1,25.
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En la ecuación (5), la sumatoria de resistencias flexionales de las columnas (∑MC) se compara con la de las vigas (∑Mb) que concurren al nudo. La norma ACI 318 establece que ∑MC debe ser al menos un 20% mayor que ∑MB, lo que se traduce en la relación ηc ≥ 1,2. Para calcular ∑MB se consideran las resistencias nominales de las vigas. Este procedimiento, al no contemplar factores de amplificación dinámica ni reducción de momentos, constituye un método más directo y simplificado que el propuesto en el IC103-II.

Como se observa la norma ACI-318, a diferencia del IC103-II, no contempla factores de amplificación dinámica, interacción en ambas direcciones de las solicitaciones y efectos de la carga axial sobre la flexión. Por otro lado, el ACI-318 mantiene una relación fija de relación de resistencias mínimas y el IC103-II no es tan claro en ese aspecto y es necesario realizar el algoritmo mostrado para obtener la relación de resistencias. En ciertas ocasiones, es práctica profesional, confundir el factor Øob como sobre resistencia del nudo, sin embargo, este factor, como se mostró anteriormente, solo relaciona la capacidad a flexión de las vigas con la demanda a sismo solo.

También es importante aclarar que el IC 103-I contempla la acción sísmica solo actuando en un eje ortogonal a la vez y la interacción sísmica en ambas direcciones se aplica a través del factor w para pórticos espaciales, permitiendo a priori un análisis seccional de flexión uniaxial. En cambio, el ACI-318 contempla un porcentaje del 30% en la dirección transversal al análisis y requiere un análisis flexional biaxial. La realidad es que, aún en el IC103-II es necesario considerar en el diseño la flexión biaxial dado los momentos generados en la dirección transversal por la acción gravitatoria, que en pórticos externos suele ser importante. Además, hoy en día, con los softwares de análisis seccional, el diseño de flexión biaxial no resulta un problema para el profesional.




Estudio paramétrico

Se realiza un estudio paramétrico para comparar el factor ηc entre las normas IC103-II y la ACI 318-19.  Se utilizan 3 edificios de 4, 6 y 8 niveles (Figura 3), estructurados en la dirección de análisis con pórticos de hormigón armado. Están ubicados en el gran Mendoza, zona de elevada sismicidad y, según el tipo de suelos, corresponde un espectro tipo I. Por la geometría y altura de las edificaciones es válido la aplicación del método estático de la norma.
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Figura 
3





Edificios analizados
















Además, de la carga sísmica se considera el peso propio y una sobrecarga por uso de 2,5 kN/m2 en todos los niveles. Las secciones de hormigón armado (Figura 4) se definen para alcanzar una distorsión máxima del 0,015, límite establecido por la norma. En la Tabla 1 se presentan las principales características adoptadas para la evaluación de la fuerza sísmica en los tres casos de estudio.




Tabla 1




Características de los edificios analizados.
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En la dirección transversal de análisis se plantean dos alternativas, pórticos de hormigón armado y tabiques de hormigón armado para considerar análisis planos y espaciales según el IC103-II. Además, también se varía el corte basal para alcanzar otros valores de distorsiones (0,01; 0,02; 0,025; y 0,03) manteniendo constantes las secciones de hormigón armado con el objetivo de evaluar la influencia en el análisis realizado. Si bien todos los planos estructurales en dirección X (análisis) presentan la misma rigidez, se analiza un plano extremo (P1) y un plano central (P3) para evaluar la incidencia de la carga vertical en el análisis.

En total se ejecutan 60 simulaciones para comparar los resultados de demandas de flexión en columnas entre ambas normas. Se utiliza el software ETABS (2022) para los ALE de todos los modelos y luego mediante aplicación de planilla de cálculo se realizó el algoritmo de la Figura 2. En la próxima sección se muestran y analizan los resultados obtenidos.
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Figura 
4





Secciones de hormigón armado



















Discusión y análisis de resultados

El factor w es determinante en el diseño por capacidad del IC103-II, en la Figura 5 se presenta este valor para los 3 edificios planos (P) y espaciales (E). 
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Figura 
5





Factor de amplificación dinámica (
w
), según IC103-II
















El factor de amplificación dinámica (ω) refleja el incremento en la demanda de momento de las columnas debido a la participación de modos superiores y a la interacción biaxial de cargas. En la norma IC103-II, este factor busca prevenir la formación de mecanismos de piso débil, al exigir una mayor resistencia en las columnas en niveles intermedios de los edificios. Los resultados de la Figura 5 muestran que ω tiende a incrementarse con la altura, lo que implica mayores exigencias en los pisos superiores respecto al diseño por capacidad. En la práctica, esto se traduce en una mejor distribución de rótulas plásticas y una reducción del riesgo de colapso localizado.

El factor Øob promedio de cada nivel se presenta en la Figura 6 para los 3 edificios analizados para todos los casos, así por ejemplo el punto azul “1.00 – P3” representa el promedio del factor Øob para la distorsión del 1,00% en el pórtico central (P3). Los valores con cruces representan los promedios de cada nivel de todos los valores.
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Figura 
6





Factor de sobre resistencia (Øob), promedio de cada nivel
















El Øob promedio es superior a 2 y se incrementa en altura superando el valor de 4. Si bien, Øob la norma lo denomina factor de sobre resistencia, debe comprenderse que no representa la sobreresistencia en el nudo, sino una relación entre la capacidad flexional y la demanda por sismo únicamente. Es importante esto, para no interpretar que se está obteniendo una sobre resistencia de valores altos en los nudos, eso se evaluará más adelante.

Para obtener el factor hc según el IC103-II se sigue el algoritmo de la Figura 2 y se obtienen los promedios de cada nivel para pórticos planos mostrado en la Figura 7 y para pórticos espaciales en la Figura 8.
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Se observa que, los valores son superiores a 1,20 en todos los casos (establecido por el ACI318), además presenta un patrón altura similar a la variación del factor w (Figura 5). Se obtienen valores máximos a la mitad de la atura de 1,7 para 4 niveles, 2 y 2,4 para 6 y 8 niveles. Claramente superiores a los establecidos por el ACI-318.  También, puede observarse que son inferiores a los Øob mostrados en la Figura 6.  Por otro lado, la variación que se observa en cada nivel está originada por el factor Rm que varía con la relación de carga axial, también está originada por la relación de carga gravitatoria y carga sísmica que se obtiene en las distintas distorsiones de niveles. 

Entonces, resulta interesante evaluar el factor hc de la expresión (2) sin considerar el factor Rm y el factor w. En la Figura 9 se muestran los resultados.
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Se observa que el valor promedio general es de 1,25 levemente superior a lo indicado por el ACI-318. En la base de las columnas este factor se incrementa debido a la relación de rigideces entre vigas de fundación y columnas, aunque esto no es relevante debido a que la norma establece un criterio particular para el diseño de la base de la columna de planta baja. Por otro lado, es interesante mostrar que, los valores prácticamente se mantienen constantes en la altura dado por no tener la influencia de w. Además, también se elimina la dispersión de cada nivel, al no considerar Rm.

Finalmente, en la Figura 10 se presenta el factor hc en las 4 columnas de los 3 vanos de pórticos espaciales. Donde la C1 y C4 representan las columnas extremas y C2 y C3 las columnas centrales. P1 y P3 representan pórticos extremos y centrales de la estructura.
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Se observa que, en el plano extremo, P1, los valores de hc son inferiores debido a que las columnas están más descargadas y permiten un valor mayor de Rm, además, como esté ultimo depende de w, se observa que es mayor en los pisos intermedios. En la figura de la derecha se elimina la dependencia de w y Rm y con ello la variabilidad del factor hc en cada nivel.

Los resultados obtenidos permiten establecer una relación directa entre los valores del factor de demanda flexional (ηc) y el riesgo estructural de las edificaciones. En el caso de aplicar el ACI 318, los valores cercanos al límite inferior (ηc ≈ 1,2) podrían favorecer la formación de mecanismos columna-débil – viga-fuerte, aumentando la probabilidad de colapso por piso blando en escenarios sísmicos severos. Por el contrario, los mayores valores de ηc obtenidos con el IC103-II (entre 1,7 y 2,4 según la altura del edificio) reducen significativamente dicho riesgo, asegurando que la disipación de energía ocurra en las vigas y no en las columnas. Este aspecto resulta especialmente relevante en estructuras esenciales, como hospitales o escuelas, donde se requiere mantener la funcionalidad post-sismo. En edificaciones residenciales o de menor importancia, el criterio simplificado del ACI 318 puede resultar aceptable, aunque con un nivel de seguridad más acotado frente a demandas sísmicas elevadas.




Conclusiones

Este estudio comparó la demanda flexional en columnas según las normas IC103-II y ACI 318, evaluando su impacto en el diseño estructural de edificaciones sismorresistentes. Se identificaron diferencias clave entre ambos enfoques normativos, particularmente en la forma de considerar la sobre-resistencia flexional de vigas, la amplificación dinámica y la interacción de cargas biaxiales en columnas.

El ACI 318 establece un criterio simplificado mediante una relación fija (ηc≥1,2), facilitando su implementación en la práctica profesional. Sin embargo, este método no considera de manera explícita la amplificación dinámica ni la reducción de momentos en columnas, lo que podría subestimar la demanda flexional en determinadas configuraciones estructurales. Por otro lado, el IC103-II introduce un procedimiento más detallado, incorporando factores como la amplificación dinámica (ω), la reducción de momentos (Rm) y la influencia de la carga axial, permitiendo una estimación más precisa, pero aumentando la complejidad del cálculo.

Los resultados obtenidos muestran que los valores de ηc calculados bajo el IC103-II superan en todos los casos el mínimo establecido por el ACI 318, alcanzando valores de hasta 1,7 en edificios de 4 niveles, 2,0 en 6 niveles y 2,4 en 8 niveles. Sin embargo, al excluir los factores de ajuste empleados en la normativa argentina, los valores promedio de ηc se acercan a 1,25, en línea con las recomendaciones del ACI 318. Además, se verificó que la sobre-resistencia flexional de vigas supera sistemáticamente el valor de 2, incrementándose con la altura del edificio.

Desde una perspectiva práctica, la diferencia en la consideración de la flexión biaxial en columnas es otro punto relevante. Mientras que el ACI 318 incluye de forma explícita un 30% de la acción sísmica en la dirección transversal, el IC103-II permite su abordaje mediante un factor de ajuste, aunque en la práctica sigue siendo necesario considerar la flexión biaxial debido a los momentos gravitatorios en pórticos externos.

Si bien el ACI 318 ofrece un método más directo y fácilmente automatizable, la simplificación en la determinación de la demanda flexional en columnas podría comprometer la adecuada jerarquía de resistencias en estructuras sometidas a cargas sísmicas severas. En contraste, el IC103-II, aunque más preciso en su formulación, presenta dificultades en su aplicación debido a la complejidad del proceso de cálculo.

En conclusión, los resultados de este estudio evidencian la necesidad de seguir explorando metodologías que optimicen el balance entre precisión y aplicabilidad en el diseño por capacidad de columnas en estructuras sismorresistentes. La comparación entre normativas revela que, si bien ambas abordan el concepto de jerarquía de resistencias, los enfoques adoptados presentan diferencias que pueden influir significativamente en la respuesta estructural y en la seguridad de las edificaciones.

En términos prácticos, el criterio simplificado del ACI 318 puede resultar aceptable en edificaciones residenciales o de menor importancia, pero presenta limitaciones frente a sismos severos. En cambio, los mayores valores de ηc obtenidos con el IC103-II ofrecen un margen de seguridad superior, lo que lo convierte en una opción más recomendable para estructuras esenciales o emplazadas en zonas de alta peligrosidad sísmica.
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