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estructura era más importante que el valor global del cortante basal de diseño. Un importante avance 

consistió en identificar que una estructura en portal podría comportarse mejor ante una acción sísmica, si 

pudiera garantizarse que las rótulas plásticas se formen en las vigas, y no en las columnas (mecanismo de 

viga débil - columna fuerte), y si la resistencia de cortante de los miembros excediera a la correspondiente 
resistencia a flexión. Estos dos aspectos pueden ser considerados como el inicio de la nueva filosofía de 

diseño basada en el desempeño, por medio de la cual es posible controlar y predecir tanto el 

comportamiento de la estructura como el potencial de daño. (Priestley, 2000) 

 
El enfoque principal de la mayoría de los códigos de diseño, incluyendo el actual Código Internacional de 

Construcción 2003, es asegurar la seguridad de la vida, sin embargo se trabaja de manera cada vez mas 

intensa en el desarrollo de métodos de análisis, evaluación y diseño lo suficientemente probados como 

para que en el futuro cercano puedan ser aceptados de implementarse en las normativas existentes. 
Mayormente estas metodologías hoy se utiliza para la evaluación y reparación de estructuras existentes. 

Las últimas investigaciones y propuestas se han centrado en la incorporación explícita de la demanda de 

desplazamiento o punto de desempeño y las características de respuesta inelástica, incluyendo el daño 

acumulado en el procedimiento de diseño. Estos procedimientos, en primer lugar, deben dar una 

estimación adecuada del desempeño en términos de rigidez estructural, resistencia, ductilidad y disipación 

de energía y, en segundo lugar, no han de ser más complicados de lo necesario, teniendo en cuenta las 

incertidumbres relacionadas con los datos de entrada. (Bonnett Díaz, 2003) 

 
 

1.3 DEFINICIÓN DEL PROBLEMA 

 
 
La operación continua de las instalaciones y la reducción de la perdida económica asociada con los daños 

por sismo son consideraciones secundarias actualmente, si es que son consideradas durante el proceso 

de diseño. Las perdidas económicas y humanas registradas en sismos anteriores han alertado de la 

necesidad de una metodología de diseño interdisciplinaria, que incluya al propietario del edificio, el 
arquitecto e ingeniero estructural , para comprender y seleccionar un nivel de desempeño sísmico 

adecuado y deseado para edificios y sus componentes no estructurales cuando sean sometidos a niveles 

específicos de aceleración del suelo. El diseño sísmico basado en desempeño permite la integración de 

equipos de diseño para los niveles apropiados de aceleración y los objetivos de desempeño (performance 

objectives), para la edificación, que no sólo están encaminados a predecir de una manera más clara el 

comportamiento, sino también a controlarlo ante las diferentes intensidades sísmicas según sean las 

necesidades de diseño. (Gallego, 2003) 

La confiabilidad del diseño sísmico por resistencia  ha sido manifiesto en el mal desempeño sísmico que 
las estructuras existentes modernas han reflejado. El caso del sismo de 1985 en la ciudad de México es un 

ejemplo claro de la falla de reglamentos de construcción modernos para evitar el colapso de estructuras en 

sismos excepcionales. (Fintel, 1994). 
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Además, se han presentado grandes inconsistencias entre estructuras con un mismo sistema estructural. 

Una falla de los reglamentos actuales la constituye el hecho de considerar los espectros de diseño de 

forma probabilística y que aborda la estimación de la respuesta estructural el control de daño y las posibles 

pérdidas determinísticamente; las condiciones de servicio se verifican por el índice de distorsión de 
entrepisos;  la incompatibilidad de esto da a lugar en muchas ocaciones a resultados distintos de los 

esperados.  

 

 
 
1.4 JUSTIFICACIÓN 

 
Las nuevas tendencias de diseño pretenden lograr estructuras con comportamiento sísmico 

predeterminado (nivel de comportamiento) con igual probabilidad de alcanzar un estado límite específico 

(desempeño objetivo), cuando se sometan a las solicitaciones sísmicas dadas por un espectro de diseño 
de peligro o riesgo uniforme asociado a cada nivel de funcionalidad. Lo anterior establece necesariamente 

varios escenarios de diseño y verificación, para los cuales debe existir la demanda asociada a una 

probabilidad de falla preestablecida. Lo que se pretende es establecer un procedimiento básico para la 

deducción del daño estructural espectralmente en términos de la demanda sísmica y la capacidad 

estructural conocida. (Gallego, 2003), (Dominguez, 2009). 

 

En el pasado, por más de siete años, las reglas federales norteamericanas fueron publicadas, las cuales 

ayudaron a facilitar la implementación de  las bases de diseño con respecto a las estructuras existentes. El 
FEMA 273, Guía para Sismo, Rehabilitación de Edificios, guía que ha sido actualizada subsecuentemente  

como FEMA 356, proporciona objetivos de desempeño específicos  para que sean utilizados en los 

edificios en  consideración y sus componentes no estructurales asociados  Mientras son escritas para su 

uso de las estructuras existentes,  las guías podrían también ser usadas como bases para el diseño de los 

sistemas de resistencia-fuerza sísmica (sismo-resistentes) para nuevas estructuras.   

El diseño sísmico basado en desempeño (PBSD) tiene las siguientes características distintivas: 

 El PBSD, permite que el dueño, el arquitecto y el ingeniero estructural escojan ambos el nivel 
apropiado de movimiento del suelo y escoger el nivel adecuado de protección para este. 

 Niveles múltiples del movimiento del suelo pueden ser evaluados, con un diferente nivel de 

desempeño  para cada nivel de movimiento. 

 Los niveles de  desempeño objetivo tienen un rango desde la operación continua (ocupación 

inmediata luego del evento) , en la cual el  edificio y los componentes no estructurales se espera 

que no presente casi daño en respuesta al sismo de diseño, hasta la prevención del colapso, en la 

cual la estructura debería permanecer en pie, pero extensamente  dañada.  
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 Los factores de ductilidad específicos (valores ¨miu¨) son especificados para cada componente del 

sistema sismo-resistente. El factor de ductilidad  depende del nivel de desempeño objetivo del 

edificio, tipo de material y la ductilidad relativa de componentes.  

Al aplicar el diseño por desempeño es posible diseñar una edificación para que se comporte bajo ciertos 

niveles de desempeño objetivo diseñados. Las técnicas disponibles para evaluar el desempeño sísmico de 

una estructura existente, permiten  determinar de una manera más confiable su vulnerabilidad frente a una 

determinada demanda sísmica.  (Carillo, 2007) 
 

El diseño sísmico actual plantea para las edificaciones un escenario de diseño  único y típico en el que se 

requiere que la estructura proteja la vida de sus ocupantes como se menciono anteriormente en el estado 

limite de seguridad de vid, así es que si se plantea  un comportamiento no lineal de las edificaciones y 

admite un daño que se busca controlar, pero sobre simplificando el problema y desconociendo el 

comportamiento de las estructuras para cualquier otro movimiento que se presente; la filosofía de diseño 

entonces extrapola ese escenario y reconoce de antemano que para una demanda menor los daños serán 
menores; sin embargo, como se mencionó anteriormente, durante varios sismos pasados las estructuras 

han cumplido con su objetivo de preservar vidas, pero los daños y costos de reparación han sido 

dramáticos, aún en sismos menores al de diseño.(Domínguez, 2009) 

 
 
1.5 LINEAS DE INVESTIGACIÓN 

 
 
La presente investigación, desarrollo del modelo y software de esta tesis fue posible gracias a los 

esferazos económicos y docentes del Centro de Diseño y Construcción (CDC)  dirigidos por el Dr. Carlos 

Reyes Salinas. El CDC  ha nacido de la búsqueda por incrementar la competitividad internacional de la 
Industria de la Construcción en México, apoyando la transferencia de tecnología en el análisis, diseño y 

construcción de proyectos de ingeniería civil y arquitectura. Para lograr este objetivo se ha adquirido la 

licencia del software SAP2000  V14 desarrollado para el análisis y diseño estructural principalmente no 

lineal por la Universidad de California at Berkeley.  

 

1.6 ALCANCE 

 
La investigación siguiente desarrollará la metodología del diseño por desempeño utilizando análisis 
estáticos no lineales en un edificio de concreto armado  ubicado en una zona de alta sismicidad y 

catalogada como edificación esencial en caso de emergencia urbana, es decir esenciales para la seguridad 

pública, y para ser usadas en caso de emergencia, las cuales representan una amenaza significativa para 

la vida humana en caso de falla.  En nuestro caso un edificio de hospital. 
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1.7 OBJETIVOS  

 
1.7.1 GENERALES 

 
Evaluar el comportamiento sísmico de una edificación categoría A  “esencial”  aplicando los criterios del 
diseño sísmico basado en  desempeño. 

 
1.7.2 ESPECÍFICOS 

 
1. Introducir la investigación con un marco teórico y las bases técnicas propias del diseño sísmico 

basado en el desempeño utilizado. 

2. Permitir el manejo de los principales factores que influyen en la deducción del riesgo sísmico de 
estructuras de vulnerabilidad conocida.  

3. Evaluar el daño estructural de una edificación esencial. 

4. Confrontar la metodología de diseño actual y la basada en el desempeño mediante la creación de 

modelos comparativos a través de la simulación de una edificación en el programa de análisis y 

diseño estructural “SAP 2000 V.14”. 

5. Demostrar la necesidad de cambiar las técnicas de análisis y diseño actual en función de los 

resultados obtenidos del desempeño estructural asegurando que éstas seran más precisas y 

realistas. 
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mejorar la evaluación post-sísmica y aumentar la eficiencia de la investigación en ingeniería sismo 

resistente. (Holmes, 2000) 

  
El desempeño se cuantifica en términos de la cantidad de daño en un edificio afectado por un movimiento 
sísmico y el impacto que tienen estos daños en las actividades posteriores al evento.  Este concepto no 

sólo es aplicable a edificios, sino que puede ser extendido a todo tipo de estructuras e incluso a sus 

componentes no estructurales y contenidos. (Bonnett Díaz, 2003) 
 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

       

 

 

Figura II - 1.  Diagrama de flujo de la Ingeniería basada en el desempeño (Vision 2000, 1995)(Dominguez 2009) 
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2.2 TIPOS DE ANÁLISIS 
 
La Agencia Federal de Administración de Emergencias (FEMA) establece cuatro niveles de jerarquización. 

Mientras  mayor sea esta, el desempeño real de la edificación estará predicho mas precisamente, los 

recursos numéricos e informáticos requeridos también aumentan.  

 
a) Análisis Lineal Estático (“Linear Static Procedure”).  Es adecuado sólo para edificios de regulares, 

los cuales responden primordialmente dentro del rango elástico. 
b) Análisis Lineal Dinámico (“Linear Dynamic Procedure”).  Es de gran utilidad para modelar 

edificaciones irregulares, las cuales responden primordialmente dentro del rango elástico.  
c) Análisis No Lineal Estático (“Non-Linear Static Procedure”). Sirve para modelar edificaciones que 

presentan demandas más allá del rango elástico, pero no valora de forma completa la respuesta 

dinámica, especialmente los efectos de los modos superiores. 
d) Análisis No Lineal Dinámico (“Non-Linear Dynamic Procedure”).  Es el método más completo de 

análisis, ya que modela tanto los efectos dinámicos como la respuesta inelástica.   

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

Figura II -2.  Tipos de Análisis 

 
 

De los dos análisis no lineales existentes, el dinámico no lineal es el más avanzado y completo; éste utiliza 

la combinación de los registros de movimiento del suelo con un modelo estructural detallado. El modelo 

sujeto a ese registro reproduce  estimados de la deformación para cada grado de libertad en los elementos  

modelados. Las propiedades no lineales de la estructura son consideradas como parte de un análisis 

tiempo historia “time domain”. Algunos códigos internacionales exigen este análisis para edificios de 

configuración inusual o de especial importancia. Los recursos informáticos y de tiempo requeridos son 
grandes por lo que no es muy utilizado en la práctica común en México.  
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En la practica común son  mas utilizados los análisis estáticos no lineales conocidos que permiten 

comprender mejor el comportamiento de las estructuras ante las demandas de tipo sísmico y sobrepasan 
su capacidad elástica, aunque no existen actualmente disposiciones en la normatividad internacional 

(IBC2003) o nacional (RCDF 2004) para su utilización ya que como mencionamos antes, la aplicación de 

estos análisis esta dirigida principalmente a edificaciones existentes. Es de esperarse que en un futuro 

cercano sean aceptados para el diseño de edificaciones nuevas.   

 

Se ha expuesto de la incertidumbre y el conservadurismo que devuelven los resultados de los  análisis 

lineales; éstos son aplicables cuando se espera que la estructura se mantenga cercana al rango elástico 

para el nivel de aceleración del suelo o cuando los resultados del diseño estan cercanos a una distribución 
uniforme de la respuesta no lineal a lo largo de la estructura. Como el objetivo desempeño de la estructura 

que implica grandes demandas inelásticas, la incertidumbre con los procedimientos lineales se incrementa 

a un punto que requiere de un nivel conservador alto en la demanda de suposiciones y criterios de 

aceptación para evitar niveles de desempeño no atendidos. Así es que incorporar procedimientos no 

lineales puede reducir la incertidumbre y el conservadurismo del diseño.  

 
El análisis estático no lineal también es conocido como "pushover". En este se aplica un patrón de fuerzas 

a un modelo estructural que incluye propiedades no lineales (como la fluencia del acero). Este patrón se 
incrementa monotónicamente en una dirección o combinación de estas hasta alcanzar la capacidad 

máximo y / o la falla. El patrón de cargas generalmente corresponde a la forma del primer modo de la 

estructura, aunque existen otros más. Las fuerzas se incrementan proporcionalmente a un factor de 

cargas.  La fuerza total se grafica contra un desplazamiento de referencia que define la curva de capacidad 

(el comportamiento de la estructura ante las cargas). Esta puede  combinarse con una curva  de demanda 

(que tiene típicamente la forma de una espectro de respuesta aceleración-desplazamiento (ADRS). Este 

espectro esencialmente reduce el problema a un sistema de un grado de libertad (SDOF). 
 
De la  curva de capacidad puede ser calculado el amortiguamiento viscoso equivalente y el período 

efectivo de la edificación.  La capacidad puede ser comparada con el espectro de demanda, ajustado a  la 

razón de amortiguamiento, para determinar si la edificación es apta o necesita ser reforzada. (Holmes 

Consulting Group, 2001). Cada punto de la curva señala un estado físico y funcional del edificio (estado de 

daños). Gratificado tanto las curvas de demanda y de capacidad, el punto de cruce de ambas señala el 

punto de desempeño o desplazamiento objetivo. Al localizar este punto, se relaciona con la zona o nivel de 

desempeño de la estructura, lo cual nos indica si hemos encontrado el nivel de desempeño buscado de la 
estructura (Gómez, 2007). Existen múltiples software que trabajan en 2D y 3D el análisis estático no lineal, 

uno de los mas reconocidos es le SAP2000 v14 el cual  será utilizado en esta investigación. 
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Seguridad. Nivel de desempeño en el cual ocurren daños moderados en elementos  estructurales, no 

estructurales y en el contenido de la edificación. La rigidez lateral de la estructura y la capacidad de 

resistir cargas laterales adicionales, se ven reducidas, posiblemente en un gran porcentaje, sin 
embargo, aún se tiene un margen de seguridad frente al colapso. Interrupción de servicios eléctricos, 

mecánicos  y perturbación de las vías de escape de la edificación. Los daños producidos pueden 

impedir que la estructura sea ocupada inmediatamente después del evento sísmico, con lo cual, es 

posible que sea preciso proceder a su rehabilitación, siempre y cuando sea factible y se justifique 

desde un punto de vista económico.  
 
Próximo al Colapso. Nivel de desempeño en el cual la degradación de la rigidez lateral y la  

capacidad resistente del sistema compromete la estabilidad de la estructura aproximándose  al colapso 
estructural. Los servicios de evacuación pueden verse interrumpidos por fallos locales, aunque los 

elementos que soportan las cargas verticales continúan en funcionamiento.  La edificación es 

totalmente insegura para sus ocupantes y la extensión de las reparaciones puede resultar no factible 

desde un punto de vista técnico o económico.   
 
En la mencionada referencia (VISION 2000. SEAOC), se incluye una extensa y exhaustiva descripción de 

los niveles permisibles de daño asociados a los cuatros niveles de desempeño indicados, para los 

diferentes sistemas y subsistemas de la edificación, los componentes del sistema resistente a cargas 
verticales y laterales, así como los componentes secundarios y no  estructurales (arquitectónicos, 

eléctricos, mecánicos, etc.). La Tabla II-1, resume algunas de las principales características asociadas a 

estos niveles de desempeño y su relación con los estados discretos de daños.   

 

Tabla II - 1.  Descripción de los estados de daño y niveles de desempeño. VISION 2000 (SEAOC, 1995) 
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2.3.2  PROPUESTA DEL ATC -40, FEMA-356 

 
El Consejo de Tecnología Aplicada (ATC), fundada en 1973, surge de la iniciativa de la SEAOC con la 

misión de promover y desarrollar el estado del arte, recursos ingenieríles amigables con el usuario y 

aplicaciones técnicas para utilizarse en mitigar los efectos de fenómenos naturales y otros riesgos en el 
entorno edificado.  El ATC y el Consorcio de Universidades para la investigación en ingeniería sísmica 

CUREe  formaron una sociedad denominada NEHRP Consultants Joint Venture. El FEMA ha adoptado las 

recomendaciones del ATC por lo que la similitud en las propuestas de nivel de desempeño existentes es 

acusado. Así, las guías   ATC-40 y el FEMA-356, pueden ser enunciadas de forma conjunta; no así los 

márgenes estipulados en sus límites de daño.  Esta (s) propuestas definen el nivel de desempeño con un 

valor alfanumérico de forma separada para la estructura y para los elementos no estructurales de manera 

que forman una matriz que conduce al diseñador a la definición del nivel de desempeño global de la  
edificación. 

  
 NIVEL DE DESEMPEÑO PARA ELEMENTOS ESTRUCTURALES   

 

Estos describen el posible daño sobre los elementos estructurales del edificio. Son cinco los estado de 

daños, tres los principales y dos intermedios. Los tres principales son: ocupación inmediata, seguridad y 

estabilidad estructural. Los dos rangos intermedios son: daño controlado y seguridad limitada. Los tres 

estados de daño principales pueden ser utilizados de forma directa para definir criterios técnicos en los 
procesos de evaluación y rehabilitación de las estructuras, mientras que los rangos intermedios permiten 

discriminar, de una forma más adecuada y útil, el nivel de desempeño de la estructura. (Bonnett Díaz, 
2003).  A continuación se enuncian los 6 niveles de desempeño. Las iniciales SP significa “Structural 

Performance”. 

 
 

SP-1. Ocupación Inmediata  [Immediate Occupancy, IO]; los daños son muy 

limitados. El sistema resistente a cargas verticales y laterales permanece 

prácticamente inalterado.  No existen pérdidas de vidas humanas y la edificación 

se mantiene funcionando en su totalidad.   
 
 
 
SP-2. Daño controlado; corresponde a un estado de daño que varía entre las condiciones límite de 

ocupación y seguridad inmediata. La vida de los ocupantes no está en peligro aunque es posible que 

se vean afectados ligeramente.   
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SP-3. Seguridad de vida [Life Safety, LS]; puede haber ocurrido daño 

significativo en la estructura, sin embargo, la  mayoría de los elementos 

estructurales se mantienen. Los daños después del evento sísmico no agotan por 

completo los márgenes de seguridad existentes frente a un posible colapso parcial 
o total de la estructura.  Existe amenaza a la vida de los ocupantes interiores y 

exteriores e incluso, puede haber afectados.  Cabe la posibilidad de requerir 

reparaciones estructurales, siempre y cuando sean viables desde el punto de vista 

económico.    
 
SP-4. Seguridad limitada; corresponde a un estado de daño que varía entre las condiciones  límite de 

seguridad de vida y estabilidad estructural, con alto peligro para los ocupantes.    
 

SP-5. Estabilidad estructural o prevención del colapso  

[Colapse prevention, CP]; corresponde a un estado de daño en el cual el sistema  

estructural está en el límite de experimentar un colapso parcial o total. Han 

ocurrido daños sustanciales, con una significativa degradación de rigidez y 

resistencia del sistema estructural resistente a cargas laterales, aún cuando los 

componentes del sistema resistente a cargas verticales mantengan la capacidad 

suficiente para evitar el colapso. A pesar de que el sistema de cargas verticales se 

mantenga funcionando, existe un alto riesgo de que se produzca el colapso debido 

a posibles réplicas.  Estas  edificaciones requieren reparaciones estructurales 

significativas.   
 
SP-6. No considerado; no corresponde con un nivel de desempeño de la estructura, sino con  una 

condición en la cual sólo se incluye una evaluación sísmica de los componentes no  estructurales. Se 

limita a considerar el desempeño de los elementos no estructurales.   

 

 NIVEL DE DESEMPEÑO PARA LOS COMPONENTES NO ESTRUCTURALES   
 

Estos describen el posible daño sobre los componentes no estructurales. Se consideran 4 niveles de 
desempeño correspondientes a estados discretos de daño para los elementos no estructurales: 
operacional, ocupación inmediata, seguridad y amenaza. La abreviación NP significa: “Nonstructural 

Performance”.  

NP-A. Operacional; una vez ocurrido el evento sísmico, los sistemas, componentes y elementos no 

estructurales permanecen en su sitio sin daño y funcionando de forma regular. Todos los equipos y 

maquinarias deben permanecer operativos aunque algunos servicios externos no estén del todo 

disponibles, sin que esto comprometa la ocupación de la edificación.    
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NP-B. Ocupación Inmediata; los sistemas, componentes y elementos no estructurales  permanecen 

en su sitio, con pequeñas interrupciones que no comprometen o limitan su  funcionamiento. Algunos 
servicios externos pueden no estar disponibles. Se mantiene un estado de seguridad para los 

ocupantes.   
 
NP-C. Seguridad; contempla considerable daño en sistemas, componentes y elementos no  

estructurales, pero sin colapso o interrupción de los mismos que pueda atentar seriamente  contra los 

ocupantes. Los sistemas, equipos y maquinaria pueden verse seriamente afectados, requiriendo, en 

algunos casos, ser reparados o, en el peor de los casos, reemplazados. Puede haber algunos 

afectados; el peligro a la vida por los daños en componentes no estructurales es bajo.   
 
NP-D. Amenaza reducida; incluye importante daño en los sistemas, componentes y elementos no 

estructurales, pero sin colapso de los grandes y pesados elementos que pongan en peligro a  grupos 

de personas, como por ejemplo: parapetos y muros exteriores de mampostería. El peligro a la vida por 

los daños en componentes no estructurales es alto.   
 
NP-E. No considerado; no corresponde con un nivel de desempeño de los componentes no  

estructurales, sino con una condición en la cual sólo se incluye una evaluación sísmica de  los 

componentes estructurales. Se limita a considerar el desempeño de los elementos  estructurales.   
 

 NIVEL DE DESEMPEÑO DE LA EDIFICACIÓN  
 

Para definir finalmente el nivel de desempeño de la edificación, se revisa la matriz  que combina los niveles 

estructurales y no estructurales descritos  de tal forma que juntos definan las posibles variantes  para los 

estados de daño de la edificación, en otras palabras, representen el comportamiento global del edificio. En 

general el daño esperado debe ser menor al descrito. En la Tabla II-2 y la Figura II-3 se muestran las 

posibles combinaciones donde se han resaltado e identificado los cuatro niveles de desempeño de  

edificaciones más comúnmente referenciadas; Operacionales (1-A), Ocupación inmediata (1-B), seguridad 
(3-C) y estabilidad estructural (5-E), así como otros niveles de desempeño posibles.  Esta tabla más que 

predicciones precisas muestra estimaciones, y es probable que se encuentren variaciones entre 

edificaciones con el mismo objetivo de desempeño. La designación NR corresponde a niveles de 

desempeño No Recomendables en el sentido que no deben ser considerados en la evaluación.  Una 

descripción detallada puede ser consultada en la referencia. 
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Tabla II - 2.  Niveles de desempeño de la edificación (ATC- 40, 1996), (FEMA-356, 2000) 

 
 La descripción  del  desempeño esperado de los niveles seleccionados en la Tabal II -2 es:   

 
1-A. Operacional; se relaciona básicamente con la funcionalidad. Los daños en  componentes 

estructurales son limitados. Los sistemas y elementos no estructurales permanecen funcionando. Las 
reparaciones que son necesarias no impiden que la estructura continúe funcionando con normalidad 

después del evento sísmico. Se mantiene la seguridad de los ocupantes. Se mantienen las funciones 

de los servicios de la edificación, incluso cuando los externos a la misma no estén disponibles. Nivel 

asociado a un estado de funcionalidad.   
 
1-B. Ocupación Inmediata; corresponde al criterio más usado para edificaciones esenciales, como es 

el caso de los hospitales. Los espacios de la edificación, los sistemas y los equipamientos permanecen 

utilizables. Se conservan en funcionamiento los servicios primarios.  Aunque puedan ocurrir ciertos 
daños en los contenidos, se mantiene la  seguridad de los ocupantes.   
 
3-C. Seguridad de vida; se relaciona a un estado de daños correspondiente a una probabilidad de 

pérdidas humanas prácticamente nula. Constituye el nivel de desempeño de la edificación que se 

espera  alcanzar con la aplicación de los actuales códigos sísmicos; es decir, que se corresponde a un 
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desempeño equivalente al que se obtendría con la 

aplicación sistemática de los códigos  actuales de  

diseño sísmico. Se caracteriza por presentar daños 
limitados en los  componentes estructurales y el 

eventual fallo de los componentes no estructurales con 

posibilidad inclusive de fallo en algún elemento 

peligroso y en alguno de los elementos primarios 

(servicios de agua, electricidad, etc.) y secundarios 

(acabados,  fachadas, etc.), siempre que no atente 

contra la vida de los usuarios.   
 
5-E. Estabilidad estructural; para este estado de 

daño el margen del sistema resistente a cargas 

laterales se encuentra prácticamente al límite y  existen 

altas posibilidades de fallo debido a réplicas, sólo se 

mantiene cierta capacidad del sistema resistente a 

cargas verticales para mantener la  estabilidad de la 

estructura, de manera que el peligro para la vida es 

muy alto. El nivel de daño estructural implica que no se 
requiere la revisión de los componentes no 

estructurales.  No se garantiza la seguridad de los 

ocupantes ni transeúntes.  Debido a la alta probabilidad 

de colapso o falla de componentes no estructurales se 

exige el desalojo de la edificación.   

 
 

La Tabla II-3 relaciona estos niveles de desempeño estructural a estados límites de daño para elementos 
verticales y horizontales de sistemas resistentes a carga lateral. Los valores asignados de distorsión sólo 

deben servir para ilustrar el comportamiento global de la estructura de acuerdo a los diferentes niveles de 

desempeño, y no deberán ser tomados como límites, ya que los mismos serán descritos con más detalle 

posteriormente.  En esta tabla sólo se mostrarán los valores relacionados a sistemas estructurales de 

hormigón armado, para más detalle consultar la referencia. 

Figura II -3.  Niveles y rangos de niveles de               
desempeño. (FEMA-356, 2000) 

Estado de daño esperado 
después del evento sísmico 

Operacional (1-A)  
Sistemas de respaldo se 
mantienen funcionando; muy 
poco daño.  
(S1+NA) 

Ocupación Inmediata (1-B)  
La edificación es segura para 
sus ocupantes; posible 
reparación de daños menores. 
(S1+NB) 

Seguridad de vida. (3-C)  
La estructura permanece 
estable y conserva una 
reserva de capacidad 
significativa; peligro de daño 
no estructural 
(S3+NC) 

Estabilidad Estructural (5-E)  
La estructura permanece 
apenas estable, cualquier otro 
daño o pérdida es aceptable. 
(S5+NE) 

Mayor desempeño 
Menor pérdida 

Menor desempeño 
Mayor pérdida 
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Tabla II - 3.  Niveles de desempeño y daño estructural para elementos verticales y horizontales. (FEMA-356, 2000) 
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2.4 NIVELES DE DEMANDA SÍSMICA 

 
El peligro sísmico es una magnitud geofísica que da la probabilidad de ocurrencia de uno o más sismos en 

un área geográfica específica durante intervalos de tiempo y magnitud determinados y depende 
principalmente de tres factores: la sismicidad de las fuentes sísmicas que pudieran  afectarlo, la distancia 

entre las fuentes y el sitio, y por último los efectos de la geología local.  La sismicidad se refiere a la 

descripción probabilística de la frecuencia con la que ocurren sismos de diferentes magnitudes en cada 

fuente. Para una fuente y magnitud dada es posible estimar la intensidad del movimiento a cualquier 

distancia por medio de leyes de atenuación, las cuales toman en cuenta la disminución de dicha intensidad 

con el incremento en la distancia al epicentro o a la zona de ruptura. Finalmente el movimiento sísmico 

puede verse afectado por las condiciones locales del sitio. Este efecto es particularmente importante en el 

caso de depósitos de suelo blando, los cuales producen modificaciones muy importantes en la amplitud, 
contenidos de frecuencia y duración del movimiento sísmico. (Gallego, 2003) 

 
En lo que respecta a demanda sísmica, tal vez un aspecto "nuevo" de las nuevas tendencias de diseño 

sismo resistente es la incorporación de la intensidad en términos de cantidades diferentes a la aceleración; 

por ejemplo: el diseño basado en desplazamientos y controlado por deformaciones desarrollado por 

Priestley (1993) y Moehle (1992); el diseño basado en energía y controlado por daño acumulado planteado 

desde los 50 por Housner y completado por Krawinkler (1997) y el diseño por capacidad ideado desde los 

70’s por Freeman. (Dominguez, 2009) 
 
El desempeño esperado está íntimamente ligado a la definición de los niveles de amenaza sísmica que 

puede ser expresado en forma probabilística o determinística. En los enfoques probabilistas, especificando 

un nivel de movimiento asociado con una probabilidad de ocurrencia, mientras que en los enfoques 

deterministas, en términos del  movimiento máximo esperado para un evento, con una magnitud dada y 

asociado a una fuente específica. Convencionalmente estos movimientos se especifican en términos de 

parámetros ingenieriles para fines de diseño como por ejemplo: la intensidad macro sísmica, aceleraciones 

pico, los espectros de respuesta, etc., relacionados con el período medio de  retorno  o bien, con la 
probabilidad de excedencia (Aguiar Falconí, 2003).  El período medio de retorno es una  expresión del 

período de tiempo medio, en años, entre la ocurrencia de sismos que  producen efectos del mismo orden 

de severidad (Aguiar Falconí, 2003).   La probabilidad de excedencia es una  representación estadística de 

la posibilidad que las consecuencias de un sismo excedan un  nivel de efectos determinados en un tiempo 

específico de exposición, en años. (SEAOC, 1995)   
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2.4.1 SISMOS DE DISEÑO 
 

El diseño basado en el desempeño requiere para llevarse a cabo de la selección de eventos sísmicos 
discretos que pudieran ocurrir y que representan el rango de la severidad sísmica para un desempeño 
particular deseado en la estructura. Estos eventos sísmicos discretos se denominan “Movimientos sísmicos 

de diseño” (Bonnett Díaz, 2003). La definición de los movimientos sismos de diseño varía de una fuente o 

sitio a otro  pues depende tanto de la sismicidad de la región en la cual está localizada la estructura como 

de los niveles social y económicamente aceptables del daño por parte de las instituciones responsables, 

los propietarios y usuarios de las estructuras. (Bertero, 1997) 

 
En esta tesis haremos uso de la metodología dispuesta las Normas Técnicas Complementarias para 

diseño por sismo de la ciudad de México (NTCDS, 2004) y a manera de referencia teórica  revisaremos lo 

dispuesto por el ATC-40 (1996)  

 

2.4.1.1 NORMATIVA SÍSMICA PARA LA CIUDAD DE MÉXICO (NTCDS, 2004) 

 
El Apéndice A de las Normas Técnicas Complementarias de Diseño Sísmico de la Ciudad de México 

(NTCDS) establece las ecuaciones que sirven para la construcción de un espectro de respuesta sísmico de 
estructuras ubicadas en las llamadas Zonas II y III (mapa sísmico, Ciudad de México).  A su vez estipula 

que cuando se apliquen los métodos estático o dinámico modal es admisible considerar explícitamente los 
efectos del período dominante más largo del terreno, Ts (de acuerdo a la estratigrafía y propiedades del 

suelo). Para ello, se adopta como ordenada del espectro de aceleraciones para diseño sísmico, a, 

expresada como fracción de la gravedad. 

 
La norma define coeficientes de reducción por ductilidad Q’, y de sobre resistencia R. Con el fin de 

considerar el factor de importancia de las estructuras, la normativa dicta que las ordenadas espectrales 
deberán multiplicarse por un factor de amplificación, que para el caso de edificaciones esenciales 

(Categoría A) será de 1.5.  A su vez se especifican los parámetros de revisión por desplazamientos 

laterales, las distorsiones permisibles de entrepiso de acuerdo del sistema estructural a utilizar y los 

efectos de interacción suelo-estructura. Para mayor detalle consultar la referencia. 

 
Si se emplea el método de cálculo paso a paso de respuestas a temblores específicos, la norma permite 

acudir a acelerogramas de temblores reales o de movimientos simulados, o a combinaciones de éstos, 

siempre que se usen no menos de cuatro movimientos representativos, independientes entre sí, cuyas 
intensidades sean compatibles con los demás criterios que consigne la norma, y que se tenga en cuenta el 

comportamiento no lineal de la estructura y las incertidumbres que haya en cuanto a sus parámetros. 

(NTCDS, 2004) 
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Figura II -4.  Espectro de diseño elástico, Ciudad de México (5% de amortiguamiento crítico) 

2.4.1.2  PROPUESTA DEL ATC-40 (1996) 

 
Describe los movimientos sísmicos a través de 3 niveles, los cuales se presentan a continuación. 

 
Sismo de Servicio (SS); referente a movimientos de baja a moderada intensidad, de ocurrencia 

frecuente, generalmente asociados con un 50% de probabilidad de ser excedido en un período de 50 

años, o un período de retorno de 72 años aproximadamente, de manera que puede llegar a ocurrir 

varias veces durante la  vida útil de una edificación.  Este movimiento representa aproximadamente la 

mitad del nivel de movimiento asociado al sismo de diseño tradicionalmente especificado en los  
códigos, por tratarse de sismos más frecuentes y de menor severidad. Puede asociarse al sismo 

ocasional de la Tabla II-4.   

 
Sismo de Diseño (SD); representa movimientos de moderada a severa intensidad, de rara ocurrencia, 

generalmente asociados con un 10% de  probabilidad de ser excedido en un período de 50 años, con 

un período medio de retorno de  aproximadamente 475 años. Se corresponde con el nivel de 

movimiento tradicionalmente  especificado por la mayoría de los códigos de diseño para edificaciones 

convencionales y se  espera que ocurra al menos una vez en la vida útil de una edificación.  Puede 
asociarse al sismo raro de la Tabla II-4.   

 
Sismo Máximo (SM); correspondiente a movimientos de severa intensidad, de muy rara ocurrencia, 

generalmente asociados con un 5% de probabilidad  de ser excedido en un período de 50 años, con un 

período medio de retorno de  aproximadamente 975 años. Se corresponde con el nivel de movimiento 

tradicionalmente  especificado por  los códigos de diseño para edificaciones esenciales y representa 

cerca de 1.25 a 1.5 veces el nivel de movimiento asociado al sismo de diseño tradicionalmente  

especificados en los códigos, de allí que la mayoría asocian esta relación al factor de  importancia de 
las edificaciones esenciales, por tratarse de sismos menos frecuentes de  mayor severidad.  Puede 

asociarse al sismo muy raro de la Tabla II-4.   



    
 
                  
 

              - 34 - 

 

 
El nivel de desempeño esperado de la edificación, se establece una vez identificados los límites de daño 

tolerables en una edificación y los niveles de movimientos del terreno debido a sismos. Para el ATC-40 
(1996), la decisión sobre el nivel de desempeño esperado para una edificación depende básicamente de 

consideraciones funcionales, políticas, económicas (de costos), de preservación. Existe una amplia 

variedad de combinaciones,  atendiendo a las características particulares de uso, función e importancia de 

cada  edificación. (Aguiar Falconí, 2003). 

 

 
 

Tabla II - 4.  Movimientos Sísmicos de diseño. Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995) 

 

 
2.4.2 REPRESENTACIÓN GRÁFICA DE LA DEMANDA SÍSMICA 

 
La representación gráfica de la demanda sísmica es generalmente representada por medio de un espectro 

de respuesta, este presenta la respuesta máxima de sistemas de un grado de libertad (1 GDL) como una 

función de sus frecuencias. Tradicionalmente, en la ingeniería sísmica, se ha utilizado un espectro de 

respuesta de aceleraciones para procedimientos de análisis y diseño de estructuras basados en las 

fuerzas donde son representados el periodo vs la aceleración (Fig II-5). Sin embargo, durante los últimos 

años se ha identificado que los parámetros más relevantes en el diseño son los desplazamientos y las 
deformaciones (Bonnett Díaz, 2003).  Por ello alternativamente  se ha promovido el uso de espectros de 

respuesta en el formato aceleración- desplazamiento  ( vs. ) para propósitos de diseño basado en el 

desempeño sísmico ATC-40 (1996), SEAOC (1995). Como su nombre indica, en este diagrama se gráfica 

en el eje de las ordenadas la aceleración espectral y en las abscisas el desplazamiento espectral.  Las 

líneas radiales que parten desde el origen, corresponden a períodos constantes  (Figura II-6). La 
ventaja de este formato es que la capacidad y la demanda pueden superponerse en el mismo diagrama, 

permitiendo una solución gráfica del nivel de desempeño de una estructura (Freeman, 1998).  Es 

importante notar que este formato es tan solo una representación diferente de los mismos datos, y no 

proporciona información adicional. El procedimiento para construir el espectro de demanda sísmica en este 

formato es el siguiente:  



Cálculo del espectro sísmico elástico de aceleraciones, , normalizado. 

Cálculo del espectro elástico de desplazamientos aplicando la siguiente expresión: 

En la Figura II-5 se muestra los espectros de aceleración y desplazamiento. 

Construcción del espectro elástico en formato Aceleración - Desplazamiento ( S a e - S d g ). 

(Ver Figura II-6). 

(II.2) 

De la Figura 11-6 y de la ecuación (11.2) ver que las pendientes de cada recta son proporcionales a T1 

Figura II -5. Espectro sísmicos elásticos de aceleración y desplazamiento. 

Figura II -6. Espectro sísmico elástico de respuesta en formato Aceleración-Desplazamiento (AD). 
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2.5 OBJETIVOS DE DESEMPEÑO ESTRUCTURAL 

 
La selección de los objetivos de desempeño sísmico es el primero de los pasos del proyecto de diseño por 

desempeño (Figura II -1).  Estos objetivos de desempeño corresponden a expresiones de relación  entre 

los niveles de desempeño deseados para la estructura y el nivel de movimiento sísmico esperado. 

Dependen entre otras variables del tipo de ocupación, el factor de importancia, el costo de la reparación, el 

costo de la interrupción de las actividades que se realizan en su interior, y consideraciones de la 

importancia de la estructura como por ejemplo una fuente de patrimonio histórico y cultural (Bertero, 1997). 

Esta es la principal característica que distingue a la metodología de diseño por desempeño de la estipulada 

por los códigos de diseño actuales. 
 
Después del terremoto de Kobe 1995, quedaron algunas observaciones en cuanto la aplicación de 

objetivos del diseño basado en desempeño, que deben ser resueltas: a) diferencias entre las expectativas 

del propietario y el ingeniero estructural; b) la naturaleza de los códigos sísmicos al seleccionar los 

objetivos de desempeño; c) la restauración de edificaciones existentes; d) el desempeño ruinoso del 

concepto de viga débil columna fuerte, en suelos blandos; e) los daños en elementos no estructurales, que 

retardan mucho la reparación post sísmica; f) la predilección de los niveles de alta resistencia y baja 

ductilidad; g) la dependencia de la reparación en las posibilidades de los dueños. (Otani, 1996) (Lobo 
Quintero, 2000). 

 
Nuevamente se acude a nuestras referencias el  Comité VISIÓN 2000 (SEAOC, 1995) y el ATC- 40 (1996) 

quienes proponen los siguientes objetivos. 

 

2.5.1 PROPUESTA DEL COMITÉ VISION 2000 

 
La SEAOC relaciona  el movimiento de diseño sísmico con el nivel de desempeño de la estructura, en tres 
grupos principales: a) edificaciones críticas; b) edificaciones esenciales; y c) edificaciones básicas.  El 

primer grupo concierne a cualquier tipo de instalación que pueda resultar en una amenaza inaceptable 

para la comunidad, por ejemplo, un depósito de materiales peligrosos; el segundo grupo se refiere a las 

instalaciones que ante una eventualidad sísmica deben seguir en funcionamiento, tales como hospitales, 

estaciones de bomberos, etc.; y el tercer grupo atañe a cualquier instalación que no esté contenida dentro 

de los dos grupos anteriores. En la Tabla II-4 se resaltan los niveles propuestos de desempeño para 

estructuras esenciales. 
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Tabla II - 5.  Objetivos de desempeño sísmico recomendados. VISION 2000 (SEAOC, 1995)  

2.5.2 PROPUESTA DE ATC- 40 

 
El ATC-40 (1996) relaciona los movimientos sísmicos de diseño con los niveles de desempeño estructural 
de las edificaciones.  A continuación, la Tabla II-5 muestra el objetivo de desempeño para una estructura 

del tipo básica  bajo el criterio de seguridad básica.  

 

 

Tabla II - 6.  Objetivos de desempeño para el criterio de seguridad básica (ATC- 40, 1996) 

 
2.5.3 CONSIDERACIONES PARA EDIFICACIONES ESENCIALES 

 
Es evidente que en las edificaciones esenciales es fundamental el mantenimiento de  sus funciones antes, 

durante y después de un evento sísmico.  Esta condición exige ampliar los conceptos de desempeño 
estructural tradicionalmente considerados en edificaciones convencionales con los conceptos de 

desempeño no estructural y funcional. Sobre el diseño basado en el desempeño estructural se ha 

avanzado mucho y, por lo tanto, si se dispone de  toda la información de sus características constructiva se 

puede evaluar el desempeño  estructural de las edificaciones existente. Sin embargo, los estudios sobre el 

desempeño no estructural y funcional son más limitados y en algunos casos rebasan el campo de la  

ingeniería estructural y sísmica, involucrando seguramente otras disciplinas y  especialidades.  En este 
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sentido, es importante examinar las diferentes propuestas que se han  desarrollado y que abordan la 

evaluación de las edificaciones esenciales sobre la base de  conceptos del desempeño sísmico desde un 

punto de vista estructural, no estructural y  funcional.  (Aguiar Falconí, 2003)  

 
Utilizando como base el formato contenido en la propuesta del ATC-40 (1996), la  Tabla  II-6 presenta una 

equivalencia de los niveles de desempeño esperados para  edificaciones esenciales, establecidos por las 

principales guías de diseño de este tipo de instalaciones. En particular se hace referencia a las 

recomendaciones contenidas en:   

 

 Propuesta del Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995) para instalaciones esenciales.  

 

 Propuesta de los códigos de diseño sísmico del llamado “Triservices”. (DOD, 1986) 
 Título 24 - Hospitales de la Comisión de Edificaciones del Estado de California. (CBSC, 1995) 

 

 Disposiciones particulares para el diseño sísmico de los “Veterans Administration Hospital” (VAH, 1986) 

  

  
 

Tabla II - 7.  Niveles de desempeño esperado para edificaciones esenciales. (Aguiar Falconí, 2003) 

 
2.6 CAPACIDAD ESTRUCTURAL 

 
"Toda estructura posee una capacidad estructural, la cual depende de la resistencia y deformación máxima 

de cada uno de sus componentes.  Se puede describir la capacidad de una estructura de acuerdo al rango 
en que se quiera que esta trabaje, ya sea elástico o inelástico.  La capacidad estructural puede ser 
representada a través de una curva de capacidad, la cual relaciona las fuerzas en la base de la estructura 

(cortante basal, V) y los desplazamientos en el nivel superior de la misma.  

 

2.6.1 DESCRIPCIÓN DEL COMPORTAMIENTO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES 

 
Para determinar la resistencia y deformación máxima de la estructura (curva de capacidad) es necesario 

describir el comportamiento de cada uno de sus elementos mediante relaciones de momento curvatura o 
modelación finita; esto permite conocer la cuál es la capacidad de ductilidad por curvatura, la máxima 

capacidad a flexión del elemento y comparar estas cantidades con las demandas requeridas en el diseño. 



    
 
                  
 

              - 39 - 

 

 
2.7 CAPACIDAD ESTRUCTURAL 

 
"Toda estructura posee una capacidad estructural, la cual depende de la resistencia y deformación máxima 

de cada uno de sus componentes.  Se puede describir la capacidad de una estructura de acuerdo al rango 

en que se quiera que esta trabaje, ya sea elástico o inelástico.  La capacidad estructural puede ser 
representada a través de una curva de capacidad, la cual relaciona las fuerzas en la base de la estructura 

(cortante basal, V) y los desplazamientos en el nivel superior de la misma.  

 

2.7.1 DESCRIPCIÓN DEL COMPORTAMIENTO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES 

 
Para determinar la resistencia y deformación máxima de la estructura (curva de capacidad) es necesario 

describir el comportamiento de cada uno de sus elementos mediante relaciones de momento curvatura o 

modelación finita; esto permite conocer la cuál es la capacidad de ductilidad por curvatura, la máxima 

capacidad a flexión del elemento y comparar estas cantidades con las demandas requeridas en el diseño. 
 
Si un elemento tiene muy poca capacidad de ductilidad por curvatura va a presentar una falla frágil cuando 

la estructura ingrese al rango no lineal, lo cual no es deseable.  Lo ideal es que tenga un valor alto de 

ductilidad por curvatura para que la edificación disipe la mayor cantidad de energía, para que sea posible la 

redistribución de momentos y de esa manera trabajen todos los elementos en una forma adecuada.  En el 

análisis no lineal, es fundamental conocer la relación momento curvatura para encontrar la rigidez de cada 

una de las ramas del diagrama histerético que se utiliza para definir la no linealidad del material.  El 

diagrama momento curvatura es función de los modelos constitutivos que se utilizan para determinar la 
relación esfuerzo-deformación del hormigón y del acero.  Por ejemplo, si se emplea el bloque rectangular 

de Whitney (1942) y el modelo elasto-plástico para el hormigón y acero, respectivamente, los valores de 

ductilidad por curvatura que se obtengan serán bajos; en cambio, si se utiliza un modelo de hormigón 

confinado como el propuesto por Park et al (1982) y un modelo de acero que contemple el endurecimiento 

post-fluencia se encontrarán valores de ductilidad por curvatura más altos y cercanos a la realidad.  (Aguiar 

Falconí, 2003) 

 
2.7.1.1 MODELOS CONSTITUTIVOS 

 
Para describir el comportamiento de los elementos se debe primero describir el de los materiales que lo 
componen.  En el caso del hormigón armado se debe referir a los modelos constitutivos del acero y 

hormigón.  Existen varios modelos constitutivos para cada uno de estos materiales dependiendo de la 

precisión y formulación matemática utilizada para su desarrollo. 



• M O D E L O CONSTITUTIVO DEL A C E R O 

Existen varios modelos para definir el comportamiento del acero, entre los que se destacan el Elasto 

Plasto, el Modelo Trilineal y la Curva Completa. (Aguiar & Barbat, 1997) El primero de estos métodos es el 

más utilizado para el diseño por ser conservador y práctico, sin embargo, no es el adecuado para el 

análisis ya que ignora la resistencia del acero para deformaciones mayores al nivel de fluencia. Existen 

otros modelos desarrollados para análisis más avanzados, los cuales toman en consideración el 

endurecimiento isotrópico (Menegotto & Pinto, 1973) y el pandeo del elemento. (Monti et al, 1996) Estos 

últimos deben ser utilizados exclusivamente para la modelación de elementos de hormigón armado, en 

particular aquellos sujetos a complejos ciclos de carga donde pueda existir reversión significativa de las 

mismas. 

A continuación se presentan los parámetros que describen el Modelo Trilineal y luego los del Modelo 
desarrollado por Menegotto & Pinto. 

Puntos notables del Modelo Trilineal de Acero. Figura II-7 

Es, módulo de elasticidad en el rango elástico 

£y, deformación del material a nivel de fluencia 

deformación al inicio de la zona de endurecimiento o al final de la plataforma de fluencia 

fy, esfuerzo del acero en el límite de fluencia 

fsu, esfuerzo del acero a nivel de rotura 

£su, deformación en la rotura del acero 

Esh, módulo del material al inicio de la zona de endurecimiento definido por la siguiente 

ecuación; 

(II.3) 

Parámetros necesarios para describir el Modelo desarrollado por Menegotto & Pinto 

Es, módulo de elasticidad en el rango elástico 

fy, esfuerzo del acero en el límite de fluencia 

Esh, módulo del material al inicio de la zona de endurecimiento definido por la siguiente 

ecuación; 
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Ro, parámetro inicial de forma de la curva de transición. Este es el valor inicial (primer ciclo de 

carga) del parámetro R, el cual controla la forma de la curva de transición de la rigidez post 

fluencia inicial. Este parámetro es necesario para representar de forma precisa los efectos de 

Baushinger y de punzonamiento de los ciclos histeréticos. 

a1 & a2, coeficientes de calibración de forma de la curva de transición. Deben ser aplicados al 

parámetro Ro para obtener la forma de la curva de transición actualizada Rn. Mientras que 

a1 es generalmente tomado como un valor constante de 18.5, a2 varía entre 0.05 y 0.15. 

a3 & a4, coeficientes de calibración por endurecimiento isotrópico. Son utilizados para definir el 

grado de participación de endurecimiento isotrópico en los ciclos de respuesta de esfuerzo 

deformación característica del material. 

y, peso específico del material. 

Figura II -7. Modelo Trilinial para el comportamiento de Acero 

• M O D E L O CONSTITUTIVO DEL C O N C R E T O 

Las características de la curva esfuerzo-deformación para el hormigón son más complicadas que las del 

acero, debido a que no tienen una forma definida, dependen de la duración de la carga y la calidad de los 

materiales. Existe una gran cantidad de modelos constitutivos para el hormigón no confinado, entre los 

cuales se destacan el de Whitney (1942) o bloque rectangular del ACI, el de Jensen, el de Hognestad, etc. 

Estos modelos son muy utilizados para el diseño, especialmente el primero de los mencionados. (Aguiar 

Falconí, 2003) Para el análisis conviene trabajar con un modelo que tome en cuenta el confinamiento del 

hormigón. En este contexto, la lista también es extensa en cuanto a modelos se refiere, entre ellos se 

tienen el de Kent y Park (1971), Sheikh and Uzumeri (1982), Mander et al (1988). Este último método es el 

más utilizado en el diseño estructural actualmente debido a que se basa en el de Kent y Park (1971) y 
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define bastante bien el comportamiento del hormigón confinado; sin embargo para análisis más precisos 

existen métodos que toman en cuenta la no linealidad del material, ya sea de forma variable o constante. 

Entre éstos se encuentra el desarrollado por Madas (1993) y el de Kappos and Konstantinidis (1999) que 

describe el comportamiento confinado del hormigón de alta resistencia. 

A continuación se presentan los parámetros del modelo para secciones rectangulares desarrollado por 
Mander et al (1988) y luego el de confinamiento constante de Madas (1993). 

Puntos notables del modelo desarrollado por Mander et al (1988). Figura II-8 

El modelo uniaxial no lineal para hormigón confinado desarrollado por Madas (1993) sigue las relaciones 

del modelo constitutivo, planteado por Mander et al. (1988) y los reglas cíclicas propuestas por Martínez-

Rueda y Elnashai (1997). A su vez toma en cuenta los efectos de confinamiento debido al refuerzo 

transversal basado en las reglas propuestas por Mander et al. (1988), por lo que el esfuerzo de 

confinamiento es asumido como constante a través de todo el rango de esfuerzo-deformación del 

elemento. (SeismoStruct V.4.0.3, 2009). 

Figura II -8. Curva de esfuerzo deformación de hormigón confinado. (Mander et al, 1988) 
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deformación del hormigón 

esfuerzo del hormigón 

módulo de elasticidad 

módulo secante de elasticidad 

resistencia a compresión del hormigón 

resistencia a compresión del hormigón confinado 

deformación del hormigón en f c 

capacidad última del hormigón a compresión 

deformación del hormigón en f cc 



A continuación se presentan los parámetros necesarios para describir este modelo. 

resistencia a compresión del hormigón 

capacidad a tensión del hormigón, puede ser estimada mediante la siguiente 

ecuación; 

, donde kt varía de 0.5 (concreto en tensión directa) a 0.75 (concreto en 

tensión por flexión), como es sugerido por Priestley et al. (1996) 

deformación en esfuerzo máximo, se refiere a la deformación correspondiente al punto 

máximo de esfuerzo de la sección no confinada 

razón de poisson 

esfuerzo de cedencia del acero transversal 

módulo de elasticidad del acero transversal 

parámetro de deformación por endurecimiento del acero transversal, se refiere a la 

razón entre la rigidez post cedencia (Eshp) y la rigidez elástica inicial (Esh) del acero transversal. La 

misma está definida por: Eshp = (fult - fy) / (£uit - fy/Esh), donde Zuit representa la máxima o última 

capacidad de esfuerzo y deformación del acero transversal respectivamente 

ds & s, diámetro y espaciado del acero transversal, sirven para definir las características 

geométricas del acero transversal 

diámetro del núcleo de hormigón, delimitado por el acero de refuerzo transversal 

peso específico del material 

2.7.1.2 R E L A C I O N E S M O M E N T O C U R V A T U R A 

Existen varios métodos de calcular el diagrama momento curvatura de una sección estructural, pero todas 

ellas se basan en los mismos principios que son: compatibilidad de deformaciones, equilibrio de fuerzas y 

equilibrio de momentos. A continuación se describe el procedimiento. 

1) Seleccionar un valor de deformación máxima del hormigón, Ec, para obtener un punto del 

diagrama momento curvatura. 

2) Imponerse una ubicación del eje neutro C, y en base a esta ubicación trazar el perfil de 

deformación a lo largo de la profundidad de la sección. Se supone que la deformación 

varía linealmente. Por medio de la compatibilidad de deformaciones se determinan las 

deformaciones en cada fila de acero, Es, y en cualquier punto del hormigón. 
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3) Con las deformaciones obtenidas, se obtienen los correspondientes esfuerzos del acero y 

el hormigón en base a las curvas constitutivas de los respectivos materiales. 

4) En función de los esfuerzos, se calculan las fuerzas que actúan sobre la sección de acero 

y hormigón, multiplicando cada esfuerzo por su área respectiva. 

5) La suma vectorial de las fuerzas representa la carga axial neta que gravita sobre la 

sección. S e ve que exista equilibrio de fuerzas, considerando la carga axial dada. Si no 

hay equilibrio se repite desde el paso 2) aumentando o disminuyendo la profundidad del 

eje neutro, según cual sea el caso. El cálculo es interactivo hasta tener equilibrio. 

6) Por último, se obtiene el momento flector interno que a la última posición del eje neutro, 

multiplicando cada fuerza por su brazo respectivo, medido desde el eje de referencia al 

centroide plástico de la sección. 

La curvatura se calcula como la razón de la deformación del hormigón Ec, sobre la distancia al eje neutro. 

De esta forma se obtiene un punto del diagrama envolvente momento curvatura. Para encontrar otro punto 

se impone un nuevo valor de Ec y se repite del paso 2) al paso 6). 

Otro método para desarrollar el diagrama momento curvatura es el de dovelas o fibras, propuesto por 

Kunnath et al (1992), Park et al (1987). A diferencia del método anterior, un punto del diagrama 

corresponde a una curvatura dada y lo que se va incrementando es la curvatura para hallar otros puntos. 

Las ideas generales del método fueron propuestas por Mander (1984) y consiste en dividir la sección de 

hormigón en un número finito de elementos y las filas de refuerzo de acero estén completamente definidas. 

Mediante la utilización de cualquiera de estos métodos se puede construir el diagrama de momento 

curvatura, el cual se caracteriza por tener 4 puntos de importancia (Figura II-9): 

Punto A, se alcanza cuando el hormigón llega a su máximo esfuerzo a la tracción. Generalmente 

este punto en el diagrama es poco representativo y tiende a ser ignorado, pero estrictamente es 

el comienzo del rango elástico. 

Punto Y, se determina cuando el acero a tracción alcanza el punto de fluencia, definido por el 

esfuerzo fy, y una deformación sy. En varios estudios se considera el rango elástico a la recta 

que une el origen de coordenadas con el punto Y. 

Punto S, se obtiene cuando el acero a tracción se encuentra al inicio de la zona de 

endurecimiento, es decir al final de la plataforma de fluencia. 

Punto U, se halla cuando el hormigón llega a su máxima deformación útil a compresión su. No es 

la falla de la sección del elemento. Existe un punto adicional que tiene menor capacidad a flexión 

y mayor deformación que corresponde al colapso, este punto de fallo F. 
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Es importante mencionar que existen ecuaciones propuestas que permiten encontrar de forma aproximada 

los puntos notables del diagrama de momento curvatura, sobre todo si no se dispone de dispositivos 

computacionales. 

 

 
Figura II -9.  Puntos Notables en el Diagrama Momento Curvatura 

 

2.7.2 ANÁLISIS ESTÁTICO NO LINEAL (TÉCNICA DE “PUSHOVER”) 

 
El análisis estático no lineal es una técnica simple y eficiente para estudiar la capacidad, resistencia 

deformación, de una estructura bajo una distribución esperada de fuerzas inerciales.  Este análisis se 

realiza sometiendo a la estructura a un patrón arbitrario de cargas laterales en una sola dirección que se 

incrementan de forma monotónica hasta alcanzar la capacidad máxima de la estructura.  Utilizando este 
procedimiento, es posible identificar la secuencia del agrietamiento, cedencia y fallo de los componentes, 

los estados límites de servicio y la historia de deformaciones y cortantes en la estructura que corresponde 
a la curva de capacidad.  (Bonnett Díaz, 2003)   

 
La distribución de las fuerzas inerciales laterales determina las magnitudes relativas de los cortantes, 

momentos y deformaciones dentro de la estructura.  La distribución de estas cargas cambia continuamente 

durante la respuesta sísmica de la estructura, debido a la variación de rigidez que presenta la misma 

durante el evento.  La forma de distribución de las cargas laterales es arbitraria; puede ser uniforme, lineal, 
parabólica, o modal, de acuerdo al primer modo de vibración de la estructura.  Considerando que no existe 

un único patrón de cargas, una solución práctica puede ser utilizar por lo menos dos distribuciones 

diferentes y definir la curva de capacidad como la envolvente de los resultados obtenidos con ambas. 

(Fajfar, A nonlinear analysis method for performance-based seismic design. , 2000)  
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La respuesta de la estructura es función del patrón de aplicación de las cargas, por lo tanto, actualmente 
se está trabajando en lo que se denomina pushover controlado.  En este enfoque la distribución de carga 

lateral no permanece constante, sino que es actualizada continuamente durante el análisis de acuerdo a 
las formas modales y factores de participación obtenidos del análisis de eigen valores recabados en cada 

paso del mismo.  Este método es completamente multi-modal y toma en cuenta la degradación de la 

estructura, su período de elongación y la modificación de las fuerza de inercia debido a la amplificación 

espectral mediante la introducción de un espectro específico. En la modalidad basada en el 

desplazamiento, este enfoque tiende a ser más preciso que los métodos convencionales, especialmente en 

casos donde exista irregularidad de rigideces y/o donde los efectos de modos superiores puedan jugar un 

papel importante en la respuesta dinámica. (Pietra et al, 2006) 

 
El FEMA-356 requiere que el patrón de carga aplicado a la estructura se aproxime lo más posible a la 

distribución de fuerzas inerciales provocadas por el evento sísmico. Para esto divide en dos grupos los 

patrones de carga, y exige que al menos uno de cada grupo sea considerado. 

 
1. Seleccionar uno de los siguientes patrones de carga con distribución modal: 

 
1.1. Distribución vertical proporcional a los valores de Cvx.  Sólo se permite utilizar esta 

distribución cuando el porcentaje de participación total de masa en la dirección bajo 

consideración es mayor al 75% y la distribución uniforme de cargas sea también utilizada. 
1.2. Distribución vertical proporcional a la forma del modo fundamental en la dirección bajo 

consideración. Sólo se permite utilizar esta distribución cuando el porcentaje de participación 

de masa en la dirección bajo consideración es mayor al 75%. 

 
2. Seleccionar un segundo patrón de entre los siguientes: 

 
2.1. Distribución uniforme compuesta por fuerzas laterales en cada nivel proporcionales a la 

masa total de cada uno de dichos niveles. 
2.2. Distribución de carga adaptable, la cual varíe con los desplazamientos de la estructura. 

 
Es importante tener en cuenta que a pesar de basarse en los desplazamientos y tomar en consideración la 
no linealidad, el análisis pushover tiene algunas limitaciones fundamentales que deben ser consideradas 

en la aplicación e interpretación de los resultados obtenidos.  Entre ellas se encuentran: 

 
 Existe un consenso general en que el daño estructural es una función tanto de la deformación 

como de la energía.  El procedimiento utilizado en el análisis pushover implícitamente asume que 
el daño depende sólo de la deformación lateral de la estructura, despreciando los efectos de 

duración y disipación de la energía acumulada.  Por lo tanto, la aplicabilidad de esta medida del 

daño es algo simplista, particularmente para estructuras no dúctiles, cuyos cíclicos histeréticos 

inelásticos presentan un fuerte estrechamiento y una forma errática. (Bonnett Díaz, 2003) 
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 El análisis pushover se centra sólo en la energía de deformación de una estructura, con lo cual, 

este procedimiento puede conducir a despreciar la energía asociada a las componentes dinámicas 

de las fuerzas, es decir, la energía cinética y la energía de amortiguamiento viscoso.  

 Debido a que es un análisis en dos dimensiones, los efectos de torsión producidos por las 
variaciones de resistencia y rigidez no pueden ser considerados con un análisis pushover. 

 El patrón de cargas sólo considera fuerzas sísmicas laterales e ignora por completo la carga 

sísmica vertical.  

 

2.7.3 REPRESENTACIÓN BILINEAL DE CURVA DE CAPACIDAD (ESFUERZO 

DESPLAZAMIENTO IDEALIZADA) 

 
El primer trabajo que utiliza espectros y curvas de capacidad se deba a Freeman et al, (1975). Un  
documento de dos tomos preparado por FEMA-273, (1996)  con la intención de servir de plataforma para la 

elaboración de códigos, ha sido considerado como la primera guía formal con ejemplos prácticos para la 

rehabilitación estructural dados en FEMA-274, (1996).  El mismo ha servido de base para la redacción de 

un pre-código para la rehabilitación sísmica de edificaciones FEMA-356, (2000). 

 
Para obtener la representación bilineal idealizada de la curva de capacidad es necesario definir puntos 

notables en la misma; como lo son el punto de cedencia y el punto de pérdida de capacidad o desempeño 

de la estructura.  Actualmente no existe un consenso dentro de la comunidad internacional para la 
definición de estos puntos, por esto han sido formuladas varias propuestas que se traducen en un amplio 

espectro de desplazamientos límites y ductilidades.  Así por ejemplo, el desplazamiento de cedencia se 

puede definir como: a) el punto de intersección de la rigidez tangente inicial con la resistencia nominal, b) la 

intersección de la rigidez secante a través de la primera cedencia con la resistencia nominal y c) el 

desplazamiento en la primera cedencia, entre otras posibilidades.  El desplazamiento último también ha 

sido definido de diversas formas: a) el desplazamiento correspondiente a la resistencia pico, b) el 

desplazamiento correspondiente al 20% ó 50% de la resistencia pico o normal, y c) el desplazamiento en la 

fractura inicial del refuerzo transversal.  
 
El FEMA-356 estipula que la relación no lineal de fuerza-desplazamiento existente entre el cortante basal y 

el desplazamiento del nudo de control (punto ubicado en el centro de masa del nivel superior de la 

estructura que sirve para monitorear desplazamientos respecto a una dirección de interés) debe ser 
sustituida por una representación idealizada que permita estimar la rigidez lateral efectiva, Ke, y la fuerza 

de cedencia efectiva, Vy, de la edificación (Figura II-9).  Esta relación debe ser bilineal, con Ke y α de 

pendiente inicial y post-cedencia respectivamente. Los segmentos de línea en la curva de capacidad 

bilineal idealizada deben ser localizados utilizando procedimientos gráficos iterativos que establezcan un 
balance de forma aproximada entre el área superior e inferior de la misma.  La rigidez lateral efectiva, Ke, 

debe ser calculada como la rigidez secante correspondiente al 60% de la fuerza de cedencia efectiva de la 



estructura, y la rigidez post-cedencia, a, como el segmento de línea que pasa a través de la curva en el 

punto que se tiene por objetivo de desplazamiento. (Bonnett Díaz, 2003) 

(II.5) 

6) Definición de la curva bilineal. Se define mediante las rectas OA, y AB 

7) Cálculo del factor reductor (a) de la rigidez de la estructura después de la cedencia, mediante la 

siguiente ecuación: 
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(II.4) 

5) Cálculo del desplazamiento de cedencia el cual se define como: 

El punto A de la corresponde a un cortante basal y un desplazamiento 

(II.6) 

3) Estimación del cortante basal de cedencia Este valor, que es un primer paso, se elige 

A continuación se presenta el detalle de las metodologías para construir la curva o espectro de capacidad 

según el FEMA-237 y el ATC-40. 

Procedimiento para representar la curva de capacidad bilineal idealizada según FEMA-273 

1) Definición del desplazamiento último 6t y el correspondiente valor de cortante en la base Vt al que 

puede llegar la estructura justo antes que se inicie el mecanismo de falla. Estos valores son los 

que definen el punto B de la 

2) Cálculo del área bajo la curva de capacidad Acurva, utilizando un método de integración, como por 

ejemplo la regla de los trapecios. 

arbitrariamente, y se redefine mediante un proceso iterativo que iguala las áreas bajo la curva real 

Acurva y la curva bilineal idealizada Abmneai- El superíndice indica el paso " ¿ " del proceso iterativo. 

4) Cálculo de la pendiente inicial * í de la curva bilineal. Se obtiene uniendo, con una línea recta, el 

origen O y el punto sobre la curva real con un cortante basal igual al 60% de 

Para ello, son necesarios los siguientes pasos: 

• A partir de los datos de análisis pushover, se determina el desplazamiento 

correspondiente a un cortante basal igual a 0.60 

• La pendiente corresponde a la rigidez lateral efectiva de la estructura y se calcula 

mediante la siguiente expresión: 



8) Cálculo del área bajo la curva bilineal OAB, 

9) Se determina el error £ en la representación bilineal como, 

(II.7) 

si el error £ excede el nivel de tolerancia preestablecido, se requiere un proceso iterativo, esto es: 

Se calcula el nuevo valor de cortante basal de cedencia, 

(II.8) 

Se repiten los pasos 4 a 8 con el nuevo valor 

Figura II -10. Rep resen tac ión bi l ineal i d e a l i z a d a de la c u r v a de c a p a c i d a d . ( F E M A - 3 5 6 , 2000 ) 

Procedimiento para representar la curva de capacidad bilineal idealizada según ATC-40 

1) Se dibuja una línea recta que parte desde el origen (Punto O de la Figura II-12) 
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2) Con una pendiente igual a la rigidez inicial de la estructura en el rango elástico (el subíndice "i" 

indica el número de iteración). 

3) Se define un punto de desempeño de prueba (dpi'avi), denotado con la letra B en la Figura 11-12, 

el cual se utiliza para obtener el espectro de demanda reducido. 

4) Se traza una línea que va desde el punto B hasta cortar la línea definida en el paso 1. La 

pendiente de esta segunda línea debe ser tal que cuando intercepte la primera, en el punto A, de 

coordenadas (^yay), las áreas A1 y A2, que quedan respectivamente por encima y por debajo 

del espectro de capacidad y están señaladas en la Figura II-12, sean iguales. Esta condición se 

impone para que la curva de capacidad y su representación bilineal tengan la misma energía. El 

punto A representa la cedencia de la estructura, en el formato bilineal. 



5) Se define la representación bilineal de la curva de capacidad uniendo con una línea los puntos 

OAB, como se muestra en la Figura II-12. 

j Desplazamiento j 

Figura II -11. Representación bilineal idealizada de la curva de capacidad. (ATC- 40, 1996) 

2.8 ESTIMACIÓN DEL PUNTO DE DESEMPEÑO 

El punto de desempeño en una edificación resulta de relacionar su capacidad estructural versus la 

demanda que sufre la misma. La capacidad puede ser definida mediante una curva o espectro de 

capacidad y la demanda a través de un espectro de diseño sísmico, ambos conceptos ya descritos 

anteriormente. El punto de desempeño sirve como parámetro de comparación contra el que se mide un 

objetivo de diseño. Este objetivo generalmente es relacionado al desplazamiento de un nudo de interés. 

El análisis estático no lineal (pushover) se considera generalmente más realista en la estimación de la 

vulnerabilidad que los procedimientos lineales ampliamente utilizados en los diferentes códigos de diseño 

actuales. Debido a estos se han desarrollado tres métodos para determinar el punto de desempeño 

tomando como base esta metodología de análisis; esto son: El Método del Espectro de Capacidad (MEC), 

el Método del Coeficiente de Desplazamiento (MCD) y el Método N2 (MN2). Todos éstos fundamentados 

en los estudios del ATC-40 y el F E M A 273. 

2.8.1 MÉTODO DEL E S P E C T R O DE CAPACIDAD (MEC) 

El método del espectro de capacidad fue propuesto inicialmente por Freeman (1975) para determinar la 

evaluación del riesgo sísmico, más tarde fue utilizado para correlacionar movimientos sísmicos con las 

observaciones del desempeño de edificaciones existentes (ATC, 1982). Este método es un procedimiento 

gráfico donde se compara la capacidad de una estructura con las demandas que le impone un determinado 

movimiento sísmico. El método se basa en relacionar la respuesta de una estructura de un grado de 

libertad equivalente, con la de una estructura de varios grados de libertad. (Carillo, 2007) La 

- 50 -



representación gráfica permite la evaluación visual de cómo la estructura se desempeñará cuando se 

somete a un movimiento sísmico. La capacidad de la estructura está representada por una curva fuerza-

desplazamiento (espectro de capacidad), obtenidos a partir de un análisis estático no lineal (pushover); y la 

Esta metodología es desarrollada por el ATC-40 (1996), por lo tanto la representación bilineal del espectro 

de capacidad debe ser construida siguiendo el procedimiento estipulado por dicho estudio. A su vez, el 

ATC-40 (1996) establece el uso de un espectro de demanda reducido por un factor de amortiguamiento 
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(II.9) 

demanda sísmica por medio de un espectro inelástico en formato A D que considera la 

respuesta no lineal de la estructura. Una forma de obtener el espectro inelástico es a partir de la reducción 

del espectro elástico lineal, por medio de un amortiguamiento histerético equivalente Para 

determinar el punto de desempeño de la estructura se superponen los espectros de demanda y capacidad 

sísmica. (Figura II-13). 

viscoso efectivo, el cual toma en consideración el amortiguamiento viscoso inherente de la estructura, 

(generalmente igual al 5%) y un amortiguamiento histerético el cual está relacionado con el área 

interior de los lazos que se forman cuando se grafica la curva de capacidad de la estructura. El 

amortiguamiento histerético se obtiene aplicando el Método de la Rigidez Secante (Jennings, 1968) en 

el que se compara la energía disipada en un ciclo de vibración inelástico y del sistema lineal equivalente de 

rigidez secante. 

El término de amortiguamiento histerético, puede ser calculado como (Chopra A. , 1996): 



Donde es la energía disipada por el sistema inelastico y es igual al área de un ciclo de histeresis; 

Figura II -14. Energía absorbida sistema lineal de rigidez 
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mientras que es la energía máxima de deformación. Las magnitudes de ambas energías se pueden 

estimar a partir de la representación bilineal de la curva de capacidad. (Figura II-14 a Figura II-16) 



Figura II -15. Esquema para calcular energía disipada 

De las anteriores figuras se puede desprender que: 

Definiendo la demanda de ductilidad t1 , como la relación de 

(II.16) 

(II.17) 

Reemplazando en las últimas tres ecuaciones; 

- 53 -

(II.10) 

(II.12) 

(II.13) 

(II.14) 

(II.15) 

con respecto a se tiene, 

(II.18) 

(II.19) 



sabiendo que el amortiguamiento viscoso inherente de la estructura, f es generalmente igual al 5%, 

Esta última ecuación es válida para sistemas estructurales dúctiles, y períodos de vibración relativamente 

cortos. Sin embargo, un factor modificador K suele incluirse para considerar el comportamiento de la 

estructura en función de la capacidad del sistema resistente y de la duración de la vibración. (ATC- 40, 

1996). 

(II.24) 

Dependiendo de la capacidad de disipación de energía, el ATC-40 agrupa las estructuras en tres Tipos; A, 

B y C; variando desde el Tipo A, el cual se refiere a estructuras que presentan una buena disipación de 

energía al Tipo C, como aquellas que demuestran un comportamiento histerético muy pobre. (Tabla II-8) 

Tabla II - 8. Valores para el factor modificador de amortiguamiento, K. (ATC- 40, 1996) 

El espectro de demanda reducido se obtiene a partir de dos factores de reducción espectral; para la 

(II.20) 

(II.21) 

(II.22) 

(II.23) 

aceleración, y para la velocidad, Estos factores son función del amortiguamiento viscoso 

equivalente, y se definen como, 
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Los valores de estos dos factores deben ser mayores que los indicados en la Tabla II-9, 

Cabe destacar que la reducción del espectro elástico de diseño sísmico antes presentada está basada en 

los trabajos realizados por ATC-40 (1996), y existen otras formas de realizar esta reducción, las cuales 

dependen del tipo de normativa que se utilice para ejecutar el estudio. 

2.8.1.1 DESCRIPCION DEL MÉTODO DE E S P E C T R O DE CAPACIDAD 

En el ATC-40 (1996) se describen tres procedimientos para determinar el punto de desempeño estructural 

de una edificación. Estos procedimientos son llamados: A, B y C. El primero se basa en determinar un 

punto desempeño supuesto que a su vez, mediante una serie de pasos nos permita encontrar el punto de 

desempeño real. El procedimiento B supone un punto de desempeño, pero a diferencia del procedimiento 

A que utiliza la pendiente inicial de la curva bilineal de capacidad, éste emplea el período Tn y Teq para 

determinar el punto de desempeño real. El último procedimiento está orientado a encontrar el punto de 

desempeño de forma manual, para esto el ATC-40 (1996) facilita ciertas tablas que permiten encontrar el 

amortiguamiento viscoso efectivo de la estructura. El procedimiento A es el más utilizado de los tres 

debido a que es fácil de programar, a continuación se presenta la descripción de este procedimiento. 

1) Cálculo de la curva de capacidad estructural mediante un análisis no lineal (pushover). A diferencia 

de los métodos utilizados por el FEMA-273/356, el ATC-40 (1996) no impone el uso de un 

determinado patrón de cargas para el análisis y permite adicionalmente considerar los efectos de 

los modos de vibración más altos para estructuras de gran altura 

2) Estimación de las características dinámicas de la estructura, tales como: períodos de vibración 
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(II.26) 

formas modales factores de participación modal y el coeficiente de masa modal 

efectiva 

(II.25) 



3) Superposición del espectro de demanda elástico (5% de amortiguamiento) con el espectro de 

capacidad 
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4) Suposición de un punto de desempeño asumiendo un desplazamiento lateral máximo 

que tendrá el sistema de un grado de libertad por efecto del sismo. Este punto puede definirse de 

varias formas, una es a partir de la "aproximación de desplazamientos iguales", la cual supone que 

el desplazamiento espectral inelástico es el mismo que podría ocurrir si la estructura tuviera un 

comportamiento elástico perfecto. Una segunda opción es considerar el desplazamiento lateral 

que corresponde al mayor del espectro de capacidad, otra es considerar el 

desplazamiento inicial asociado al período fundamental elástico, o por último considerar el 

desplazamiento inicial igual al mayor valor del espectro de demanda 

5) Representación bilineal del espectro de capacidad 

6) Cálculo del espectro de demanda reducido para ser superpuesto con el capacidad, en su forma 

bilineal idealizada 

7) Determinación del punto de desempeño definido como la intersección del espectro 

de capacidad con el de demanda reducido. 

8) Se revisa la convergencia del punto de desempeño supuesto en el paso 3 con respecto al 

encontrado en el paso 6. La desviación entre ambos valores no debe ser mayor al 5%. En caso 

de ser mayor se deberá volver a suponer otro punto de desempeño (paso 3) y repetir el 

procedimiento. 

Es importante mencionar que lo que se encuentra como resultado de este procedimiento es el 

desplazamiento lateral máximo en el sistema de un grado de libertad, el mismo que deberá multiplicarse 

por el factor de participación dinámica y, para encontrar el desplazamiento en el sistema de múltiples 

grados de libertad 

máximo 



2.8.1.2 LIMITACIONES DEL MÉTODO 

De acuerdo a Krawinkler (1995) existen dos deficiencias fundamentales en este método: 

No hay una justificación física que justifique la relación entre la energía histerética disipada en la 

excitación máxima y el amortiguamiento viscoso equivalente, especialmente para grandes 

deformaciones inelásticas. En otras palabras, se cuestiona el amortiguamiento viscoso 

equivalente en sistemas altamente inelásticos. 

El período asociado al punto de desempeño puede distar considerablemente del que se obtendría 

de un análisis no lineal dinámico. 

Según ATC-55 (2002), 

Se aplica un método iterativo, en algunos casos con tasa lenta de convergencia y su resultado da 

una falsa imagen de seguridad 

En la zona de períodos cortos las deformaciones estimadas resultan hasta dos veces mayores que 

las reales. Esta es la zona más sensible a la variación de rigideces como de las resistencias 

Se sobreestiman los amortiguamientos y por tanto se subestiman las deformaciones inelásticas 

En la zona de períodos largos pueden sobreestimarse significativamente las deformaciones 

inelásticas 

Cuando el método aplica factores de reducción espectral en la zona de aceleración constante 

y de velocidad constante SBV , las mayores reducciones se aplican en la zona de períodos cortos, 

todo lo contrario a lo realmente observado. 

A su vez, Chopra y Goel (2000) han criticado este método, indicando que el mismo no siempre converge. 

Además indican que el procedimiento A subestima la respuesta dinámica, mientras que el procedimiento B 

conduce a un valor único en los casos que el procedimiento A es convergente. Debido a estas 

deficiencias, el comité VISION 2000 ha dejado constancia de que la discusión sobre la fundamentación 

teórica del método sigue abierta. (Fajfar, 1999) 

2.8.2 MÉTODO DEL COEFICIENTE P O R DESPLAZAMIENTO (MCD) 

El FEMA-273 (1998) recomienda el Método del Coeficiente por Desplazamiento (MCD) para encontrar el 

desempeño que va a tener una estructura ante una demanda sísmica definida por un espectro. Este 

método se caracteriza por utilizar una versión modificada de la "aproximación de desplazamientos iguales" 

para estimar el punto de desempeño de una estructura mediante un procedimiento numérico directo. 
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coordenadas espectrales La aplicabilidad del mismo se limita a estructuras regulares, que no 

presentan efectos de torsión adversos. (Bonnett Díaz, 2003) 

2.8.2.1 DESCRIPCIÓN DEL MÉTODO DEL COEFICIENTE DE DESPLAZAMIENTO 

El FEMA-273 describe este método mediante los siguientes pasos: 

1) Representación bilineal de la curva de capacidad, siguiendo el procedimiento descrito en la 

sección 2.6.3 

Figura II -17. Representación bilineal de la curva de capacidad (MCD) 

2) Cálculo del período fundamental efectivo 

(II.27) 

es la rigidez lateral 

es la rigidez lateral efectiva de la estructura en la dirección considerada 

3) Cálculo del punto de desempeño de la estructura mediante, 
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(II.28) 

Siendo la aceleración espectral elástica asociada al período fundamental efectivo y los 

coeficientes factores de ajustes descritos a continuación. 

Donde es el período de vibración de la estructura en el rango elástico, 

elástica y 

A diferencia del método del espectro de capacidad, éste no requiere convertir la curva de capacidad a 



es un factor de modificación que relaciona el desplazamiento espectral con el 
desplazamiento inelástico máximo en la parte superior de la edificación. Existen dos 
criterios para definir este valor: 

Utilizar el factor de participación del primer modo de vibración en la parte 

superior mediante la ecuación, 

(II.29) 

Donde es la masa del nivel es la ordenada de la forma modal fundamental 

en el nivel n es el número de pisos; es la amplitud del modo fundamental en la 

Tabla II -10. Valores del Factor Modificador 

es factor modificador que relaciona el desplazamiento inelástico máximo esperado con 
el desplazamiento calculado para la respuesta elástica lineal. El FEMA recomienda la 
siguiente expersión: 

(II.30) 

Donde es el período característico del espectro de respuesta que define el punto de 
transición del segmento de aceleración constante al segmento de velocidad constante. 

(II.31) 
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azotea de la edificación 

hacer uso de un valor asociado al número de pisos de la estructura analizada 

según Tabla II-10. 

Para valores de comprendidos entre Whittaker y Constantinow (1998) 

recomiendan la interpolación lineal. De esto se desprende que, 



representa los efectos de degradación de rigidez, pérdida de resistencia y el 

estrangulamiento de los ciclos histeréticos sobre la respuesta del desplazamiento máximo. 

Tabla II - 11. Valores del Factor Modificador 

representa el incremento de desplazamientos debido a los efectos de segundo orden 

Para estructuras con una rigidez post fluencia mayor del 5% de la rigidez elástica 

1.0, de lo contrario, 

(II.33) 

donde a es definida como la relación de la rigidez post fluencia con relación a la rigidez 

elástica, 
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El valor máximo de 

(II.32) 

En la Tabla 11-11 se muestran algunos valores de definidos para dos tipos de sistemas 

estructurales y tres tipos de desempeño estructural. El Tipo 1 corresponde a estructuras 

en las cuales más del 30% del cortante en cualquier nivel es resistido por las componentes 

o elementos cuya resistencia y rigidez pueden deteriorarse durante el sismo, mientras que 

el Tipo 2, corresponde a todas las estructuras no incluidas en el Tipo 1. 

(II.34) 

es el cortante de cedencia de la representación bilineal de la curva de capacidad, 

es el peso total de la estructural, y es la relación entre la demanda de resistencia 

inelástica y el coeficiente de resistencia de cedencia, 



El desplazamiento correspondiente al punto de desempeño 6t representa un valor medio de los 

desplazamientos obtenidos del estudio estadístico y Whittaker y Constantinou (1998) recomiendan que se 

obtenga una cota superior que sería igual al valor medio más una desviación estándar, para el efecto se 

debe multiplicar el valor medio por 1.5. 

2.9 CRITERIOS DE DESEMPEÑO 

Para determinar si una estructura está dentro de los límites admisibles de nivel de desempeño, es 

necesario comparar el punto de desempeño encontrado de la misma (demanda de desplazamiento y 

aceleración) con los objetivos de desempeño esperados. Para ello hay que definir, para cada uno de los 

elementos estructurales, no estructurales y contenidos que hacen parte de la estructura, un indicador que 

represente su respuesta ante un movimiento sísmico. Esta diferenciación entre los diferentes elementos 

se hace necesaria debido a la sensibilidad de los mismos en términos de demanda. Se ha detectado que 

los componentes estructurales son sensibles a los desplazamientos, mientras que los componentes no 

estructurales pueden ser más sensibles a la aceleración o a la deriva entre piso. (Bonnett Díaz, 2003) 

Estudios mencionados a lo largo de este trabajo (HAZUS-99, el ATC-40, FEMA-273/356, y VISION 2000) 

proponen ciertos límites de desempeño, que al ser comparados con la respuesta estructural obtenida nos 

sirven para determinar si la estructura está dentro del rango de aceptación o rechazo según el objetivo de 

diseño inicialmente propuesto. 

A continuación se presentan los valores límites de desempeño propuestos por el ATC-40 (1996) y el comité 

VISIÓN 2000, los cuales se plantean en función de la deriva máxima entre piso. Luego se muestran los 

valores del FEMA-356, que a diferencia de los estudios anteriores, se expresan en función de las 

rotaciones plásticas producidas en los elementos estructurales. 

Tabla II -12. Valores límites de la deriva máxima entre piso para los niveles de desempeño. (ATC- 40, 1996) 
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(II.35) 



Tabla II -13. Valores límites de la deriva máxima entre piso para losniveles de desempeño. VISION 2000. 

2.9.1 L INEAMIENTOS DEL FEMA-356 

El FEMA-356 suministra parámetros de modelación y criterios de aceptación para columnas y vigas de 

concreto reforzado en función de parámetros tales como: tipo de análisis estructural realizado (lineal, no 

lineal estático, o dinámico), esfuerzos (elementos controlados por cortante o flexión), y confinamiento de 

los elementos. 

el concreto comienza a desconcharse; mientras que cuando la respuestas está asociada al cortante, la 

Figura II -18. Relaciones fuerza-deformación generalizadas para elementos de concreto y componentes. 
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Para el análisis lineal estático, el FEMA-356 proporciona las relaciones de fuerza-deformación que 

aparecen en la Figura II-21. Comúnmente, las relaciones mostradas en la figura están asociadas a 

respuestas de flexión o tensión. La resistencia en es el valor de fluencia. Cuando la respuesta 

está asociada con la compresión, la resistencia en comúnmente corresponde al valor en el cual 

resistencia en 1.0 responde al valor en que el concreto ha alcanzado su resistencia a cortante de 

diseño. 



Las deformaciones utilizadas para las relaciones de fuerza-deformación de la Figura II-21 pueden ser 

definidas de dos formas: 

a) Deformación, Tipo I. En esta curva, las deformaciones están expresadas directamente, utilizando 
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términos como curvatura, rotación, o elongación. Los parámetros se refieren a aquellos 

valores de deformación post cedencia; esto es, de deformación plástica. El parámetro 

representa la reducción de la resistencia después de la experimentada súbitamente de C a D. Los 

parámetros están numéricamente definidos en las Tablas 1 y 2 del Anexo I. 

b) Razón de deformación, Tipo II. En esta curva, las deformaciones están expresadas en términos 

del ángulo de cortante y la razón tangencial de deriva. Los parámetros se refieren a la 

deformación total medida desde el origen. De la misma manera, estos parámetros se encuentran 

numéricamente definidos en la Tabla 3 del Anexo I. 

A su vez, se establece que las vigas y columnas deben ser modeladas utilizando modelos de articulaciones 

plásticas concentradas o distribuidas. El modelo debe ser capaz de representar la respuesta inelástica a lo 

largo de todo el componente, excepto si se demuestra que por equilibrio la cedencia está restringida a los 

extremos de los elementos. La relación global de fuerza-deformación debe ser establecida de modo que la 

resistencia máxima sea consistente con las especificaciones de diseño. 

Para vigas y columnas, la deformación generalizada de la Figura II-21 se refiere a la rotación en la 

articulación plástica. Para uniones viga-columna, la deformación generalizada se refiere a deformaciones 

cortantes. Los valores de deformación generalizada correspondientes a los puntos 6, C y D deben ser 

obtenidos de experimentos o análisis racionales, en los cuales se debe considerar las interacciones entre 

flexión, carga axial y cortante. 

Cuando la deformación generalizada es tomada como rotación en la zona de articulación plástica a flexión 

en vigas y columnas, la capacidad de rotación de la articulación plástica está definida por la Tabla 1 y 2 del 

Anexo I. Cuando la deformación generalizada está descrita en función de la distorsión por cortante de la 

unión viga-columna, la capacidad de ángulo de corte está definida por la Tabla 3 del Anexo I. 

En el Capítulo 6 del FEMA-356 se detallan, a través de tablas, los criterios para diferentes tipos de 

edificaciones, según sea su estructuración. En estas tablas, está permitida la interpolación lineal entre 

valores. El refuerzo transversal está clasificado como C (confinado) y N C (no confinado). Un elemento es 

confinado si los estribos dentro del la región de la articulación plástica están espaciados a y, en 

elementos de moderada a alta demanda de ductilidad, la resistencia provista por los estribos (Vs) es al 

menos 75% de la de diseño por cortante. De otra forma, el elemento es no confinado. 
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En la mayoría de los sistemas formados por marcos de concreto se puede encontrar que las rotaciones 

plásticas permitidas en vigas están dentro del rango de 0.005 a 0.010 radianes; mientras que en las 

columnas, las rotaciones plásticas permitidas generalmente se encuentran alrededor de 0.005.  (Holmes 
Consulting Group, 2001) 

 
Las tablas del FEMA-356 concernientes a elementos de concreto, vigas, columnas y muros (controlados 

por flexión o corte), además de los nudos de viga-columna se presentan en los Anexos de este trabajo. 
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Figura III-1. Planta estructural. Modelo de Hospital. 
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Figura III-2. Elevación frontal típica. Modelo de Hospital. 
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Figura III-3. Elevación lateral típica. Modelo de Hospital. 
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Figura III-4. Modelo de Hospital generado en el SAP2000ADV.V14. 

 

 

Se requiere para el diseño preliminar:  

Un diseño eficiente (óptimo) contra sismos del edificio.  

Solución: 

Los pasos dados para resolver el problema fueron los siguientes:  
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3.2.  ESTABLECIMIENTO DE LOS ESPECTROS DE DISEÑO. 

 
Determinar la demanda sísmica por aplicar a estructuras ubicadas en las Zonas II y III  debe ser de 

acuerdo al Apéndice A de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo, que indica que 
se adoptará como ordenada del espectro de aceleraciones para diseño sísmico, “a ” expresada como 

fracción de la aceleración de la gravedad. (N.T.C.D.S.) (2004). Los datos de entrada para la selección de 

variables en la elaboración de los espectros son  

 Zona sísmica =: Zona III del DF , (de la ubicación de la localización del sitio).(Figura III-5). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura III-5. Zonificación del edificio para fines de diseño sísmico y ubicación del edificio. 

 
 

Ubicación del edificio. 
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 Factor de reducción por comportamiento sísmico –ductilidad-. “Q” = 2 (depende del tipo de sistema 
estructural que suministra la resistencia y los detalles de dimensionamiento que se adopten, de 

acuerdo al Capítulo 5, Inciso 5.3 de NTCS, 2004.)   

 Factor de reducción por sobre resistencia “R” = 2  (Para edificaciones del grupo A de acuerdo al 

capítulo A3 de las  NTCS, 2004  

 Periodo dominante mas largo del suelo = 2.00 sec. (según la ubicación del edificio) 
 

Siguiendo el método del Apéndice A se obtuvieron los siguientes espectros que serán ocupados para el 

diseño preliminar del edificio.  

 El espectro de respuesta elástico. (ERE)  Fig. III- 6  
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
 

 
Figura III- 6. Espectro de respuesta  elástico  (ERE) para estructuras de la categoría A. 
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 En este caso de estudio además se obtuvo un espectro reducido solo en el factor Q (reducción por 

ductilidad). Lo llamaremos espectro de respuesta elástico reducido por ductilidad  (ERERD). Fig. 

III-7. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Figura III- 7. Espectro de respuesta  elástico reducido por ductilidad  (ERERD).  Para estructuras de la categoría A. 
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 Para el estado límite de seguridad se obtuvo el espectro de respuesta de diseño  elástico  reducido  

o de colapso (ERDER). Se aplicaron reducciones por los factores Q y R. Fig. III-8. 

 
 
 
 
 
 
 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 
 

 

Figura III- 8. Espectro de respuesta de diseño elástico reducido o de colapso (ERDER) para estructuras de la 
categoría A. 
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 Para el estado límite de servicio se obtuvo el espectro de respuesta de diseño para servicio 

(ERDS). Se aplica un reducción por el termino  Q.R /7. Fig. III-9. 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 

Figura III- 9. Espectro de respuesta de diseño para servicio (ERDS). Para estructuras de la categoría A. 
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Se observa en los espectros obtenidos el siguiente comportamiento: en el ERE  la aceleración de la 
gravedad alcanza 1.80 veces esta, este espectro  al ser reducido por ductilidad Q produce el ERERD  que 

presenta valores del orden de 0.6690 g, una reducción mas nos lleva al espectro de diseño elástico 
normativo ERDER que tiene un valor de  0.3345 g, mientras que el espectro de servicio ERDS alcanza 

0.2571 g. Los periodos característicos “Ta” es de 1.18 segundos y “Tb” es de 2.41 segundos. Figura III- 10. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura III-10.  Gráfica comparativa de los espectros de respuesta  para estructuras de la categoría A. 
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3.3.  PROCEDIMIENTO DEL ANÁLISIS PRELIMINAR 

 

3.3.1. COMENTARIOS GENERALES DE LAS RESTRICCIONES DE DISEÑO. 

 

 Dado que el edifico es existente se consideran la dimensiones construidas de las vigas que  son  
da base B = 0.30 m, y de altura  A = 0.80 m  (30x80 cm) en los marcos en el eje débil “y” tanto en 

marcos interiores como en los centrales y perimetrales. La altura de entrepiso a centros de vigas 
es de 4.50 m. En el eje fuerte “x” además existen vigas de otras dimensiones. En el modelo serán 

respetadas siempre las dimensiones mencionadas por ser las construidas y será rediseñado el 

armado únicamente. 

 La dimensión de las vigas tanto perimetrales como interiores permanece constante a lo largo de la 

altura del edificio. 

 El tamaño de las columnas se mantiene constante en el ancho de la sección  de la columna en 

casi  en todo los niveles del edificio con la excepción de los cuatro marcos centrales donde el 

ancho disminuye en los pisos superiores. El largo de la sección  de las columnas disminuye 
también conforme la altura del edificio se incrementa hasta llegar en ocasiones a tenerse cinco 

cambios a lo largo de los nueve pisos del edificio. 

 La cuantía de acero del armado no superara el  0.02 %. 

 Los apoyos en la base de las columnas se asumen empotrados. 

 Se aplicaran en el modelo restricciones nodales en las juntas para simular las losas de cada nivel 

como placas y considerar así la gran rigidez que presentan en el plano.  Definiéndose una 

restricción nodal tipo “diafragma rígido” para cada nivel se obliga a que: todos los nudos inscritos 

se muevan de forma conjunta como un diafragma el cual es rígido contra las deformaciones en el 
plano. 

 
 

3.3.2.  ANÁLISIS PRELIMINAR 

 

3.3.2.1. SELECCIÓN DE LOS CRITERIOS DE DISEÑO. 

 

Las respuestas estructurales del modelo dentro del rango elástico las obtendremos aplicando la demanda 
producida por los espectros ERERD, ERDER, ERDS al modelo, los resultados nos permitirán revisar las 

distorsiones de entrepiso alcanzadas  para los estados de seguridad (ERDER) y de servicio (ERDS),  y 

aseguraremos que el modelo propuesto cumpla con los límites de la NTCDS (2004) que se presentan en la 

Tabla III.1. 



 
                  
 

                  - 7 7  - 

 

Di st or si o n e s p er mi si bl e s d e e ntr e pi s o Di st or si ó n 

M ar c o d e c o n cr et o r ef or z a d o ( Q = 3 o 4). 0. 0 3 0 

M ar c o s d e a c er o o c o n cr et o c o n d u ctili d a d li mit a d a ( Q = 1 o 2 ). 0. 0 1 5 

M ar c o s d e a c er o o c o n cr et o c o n c o ntr a vi e nt o s c o n c é ntri c o s. 0. 0 1 5 

M ur o s c o m bi n a d o s c o n m ar c o s d ú ctil e s d e c o n cr et o ( Q = 3 ) 0. 0 1 5 

M ur o s c o m bi n a d o s c o n m ar c o s d e c o n cr et o c o n d u ctili d a d li mit a d a                     
( Q = 1 o 2 ) 

0. 0 1 0 

    

Di st or si o n e s p er mi si bl e s d e e ntr e pi s o p ar a e vit ar d a ñ o s e n l o s el e m e nt o s 
n o e str u ct ur al e s 

0. 0 0 2 

 

T a bl a III- 1. Di st or si o n e s p er mi si bl e s d e e ntr e pi s o. R e s u m e n. F u e nt e: N T C D S ( 2 0 0 4) T a bl a A. 1  

 

3. 3. 2. 2. C A R G A S G R A VI T A CI O N A L E S. 

 

L a c ar g a m u ert a e s d efi ni d a p or el p e s o pr o pi o d e l o s el e m e nt o s e str u ct ur al e s m a s v al or e s d e s o br e c ar g a s 

p or c o n c e pt o d e m ur o s di vi s ori o s, pl af o n e s, e q ui p o s e i n st al a ci o n e s d e s er vi ci o. 

 

E n e st e p u nt o d el a n áli si s pr eli mi n ar s e c al c ul ar o n l a s c ar g a s m u ert a s pr o d u ci d a s p or el si st e m a d e l o s a s 

d e e ntr e pi s o y a z ot e a s q u e n o s er á n i n cl ui d a s c o m o el e m e nt o s e n el m o d el o, p er o si s er á n i n gr e s a d a s 

c o m o c ar g a s a pli c a d a s a l o s e xi st e nt e s. L a s l o s a s s er á n d el ti p o l o s a d e n er v a d ur a s e n a m b o s s e nti d o s, a 

b a s e d e c o n cr et o ar m a d o d e 2 0 0 k g / c m 2 y c o n c a s et o n e s d e p oli e stir e n o e n l o s h u e c o s. Fi g. IIII- 1 1. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Fi g ur a III- 1 1.   S e c ci ó n tí pi c a d e l o s a n er v a d a d e e ntr e pi s o y a z ot e a. 
 

D el c ál c ul o s e ti e n e q u e l a c ar g a m u ert a d e l a l o s a d e e ntr e pi s o e s d e 4 0 8. 0 k g/ m 2 y p ar a l a a z ot e a d e 

3 6 0. 0 k g/ m 2; p or s o br e c ar g a p ar a c a d a si st e m a s e ti e n e n  1 4 0. 0 k g/ m 2  y 9 0. 0 k g/ m2  r e s p e cti v a m e nt e.   

S e p ar a ci ó n e ntr e N er v a dur a

B. N erv. B. N er v.
6 0 c m

E s p e s or d el
 ca s et ó n

Ca p a d e
C o m pr esi ó n

H

3 0 
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Los valores para las cargas vivas son definidos  según la NTCS (2004) y dependen del  uso final de la 

edificación, se indica en esa referencia en el capítulo 2 en la tabla 6.1, que para los entrepisos de 
hospitales se utilizara un un valor de carga viva unitaria media “W” de 170.0 kg/m2 y de carga viva 
instantánea “Wa” de 90.0 kg/m2; mientras que para azoteas con pendiente no mayor de 5.0% se debe 

utilizar un valor de “W” = 100.0 kg/m2 y “Wa” = 70.0 kg/m2. 

 

Sumando tenemos que: 

La carga muerta total del sistema de entrepiso  =  408.0 + 140.0    550.0 kg/m2   

Y del sistema de azotea  es de      =  360.0 +  90.0   =  450.0 kg/m2 
 

Teniendo como base la geometría de la estructura y la función del edificio, de la gravedad (peso propio) del 

viento y otras posibles excitaciones  junto con las posibles fuentes de masa como cargas vivas y vivas 

reducidas, se introdujeron cargas al modelo que nos devuelve los resultados de la Tabla III.2 siguiente.  

 
  Masa propia Peso propio Masa total en X Masa total en Y Masa total en Z Configuración 

del edificio   Kgf-s2/cm Kgf Kgf-s2/cm Kgf-s2/cm Kgf-s2/cm 

Original   4540 4 452 269 4540 4540 4540 

Propuesta   5688 5 577 532 5688 5688 5688 

 
Tabla III- 2.  Masa y pesos de los modelos del hospital. Fuente SAP2000. 

 

La tabla nos presenta dos series de  datos una para el modelo inicial que corresponde a la construcción 

existente del edificio y los datos de la configuración propuesta, estos últimos corresponden a las 
modificaciones que fueron requeridas para cumplir con la normativa de diseño como se expondrá mas 

adelante.  
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3.3.2.3. TAMAÑO DE LOS ELEMENTOS. 

El tamaño de las  vigas y columnas en el modelo son  de acuerdo a los planos estructurales del edificio como fue construido. (Figuras. III-12, 13,14, 

y 15). 
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Figura III- 12.  Planta estructural. Losa Nivel 01.  
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Figura III- 13. Planta estructural. Losa Nivel 02 y 03. 
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Figura III - 14.  Planta estructural. Losa Nivel 04 a 09  
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Figura III - 15.a  Clasificación de marcos en el eje “y”.  
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Figura III - 15.b  Tamaño de columnas. Marcos Exteriores  
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Figura III - 15.c  Tamaño de columnas. Marcos Interiores   
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3.3.3.  DISEÑO  PRELIMINAR 

 

3.3.3.1. COMENTARIOS GENERALES AL DISEÑO PRELIMINAR 

 
 Para revisar el modelo y verificar su cumplimiento con los limites de distorsión que mencionamos 

en la sección 3.3.2.1, utilizaremos el programa de computadora  SAP2000 v14, que es un producto 

desarrollado por Computers & Structures de la Universidad de California en Berkeley.  

 Se utilizarán los espectros antes desarrollados para servicio ERDS y para seguridad ERDER para 

verificar distorsiones y para el diseño del armado de los elementos.  

 El diseño de los elementos deberá cumplir con lo especificado en la Reglamento de Construcción 

del Distrito Federal 2001 (RCDF 2001) en su parte de especificaciones para diseño de estructuras 

de concreto.  El programa permite modificar las preferencias de diseño, la Tabla III.3 nos muestra 
las elegidas para este caso.  

 

Criterios de diseño de marcos de concreto para el RCDF de Mexico 2001 

  Partida Valor 

1 Código de diseño RCDF Mexico 2001 

2 Diseño tiempo historia Envolventes 

3 Numero de curvas de interacción 24 

4 Numero de puntos de interacción 11 

5 Considerar excentricidad minima Si 

6 Phi (Flexion) 0.9 

7 Phi (Tension) 0.8 

8 Phi (Compresión estribo) 0.7 

9 Phi (Compresión espirales) 0.8 

10 Phi (Cortante) 0.8 

11 Factor del patrón de carga viva 0.75 

12 Factor limite de utilización 0.95 

 
Tabla III - 3.  Criterio de diseño de marcos de concreto utilizados. Fuente SAP2000 

 
 Los armados diseñados por el programa deberán ser catalogados como aceptables para ambas 

demandas sísmicas.  

 

3.3.3.2. COMBINACIONES DE CARGA. 

De acuerdo a las (RCDF 2001) las siguientes combinaciones de carga son las requeridas. 

 COMB-1  =  1.0 CM + 1.0 CV 

 COMB-2  =  1.4 CM + 1.4 CV 



  
 
                  
 

                - 86 - 

 COMB-3 = 1.1 CM + 1.1 CVR + 1.1 SxC + 0.366 SyC 

 COMB-3A = 1.1 CM + 1.1 CVR + 1.1 SxC  - 0.366 SyC 

 COMB-3B  = 1.1 CM + 1.1 CVR  - 1.1 SxC  - 0.366 SyC 

 COMB-4 = 1.1 CM + 1.1 CVR + 1.1 SyC + 0.366 SxC 

 COMB-4A = 1.1 CM + 1.1 CVR + 1.1 SyC  - 0.366 SxC 

 COMB-4B = 1.1 CM + 1.1 CVR  - 1.1 SyC  - 0.366 SxC 

 
Donde, 
CM  = Carga muerta, “DEAD” 

CV  = Carga viva, “LIVE” 

CVR  = Carga viva reducida, “LIVEREDUCED” 
SxC  = ERDER ó ERDS en dirección “x”, “SPECTROXCOLAPSO” o “SPECTROXSERVICIO” 

SyC  = ERDER ó ERDS reducido en dirección “y”, “SPECTROYCOLAPSO “o “SPECTROXSERVICIO” 

SxC  = ERDER ó ERDS en dirección “x”, “SPECTROXCOLAPSO” o “SPECTROYSERVICIO” 

SyC   = ERDER ó ERDS en dirección “y”, “SPECTROYCOLAPSO” o “SPECTROYSERVICIO” 
 

3.3.3.3. CÁLCULO DE ARMADOS DEL DISEÑO PRELIMINAR 

 

3.3.3.3.1. COMENTARIOS GENERALES SOBRE LA CONFIGURACIÓN 

ESTRUCTURAL Y ESTIMACIÓN DE RIGIDEZ MÍNIMA DEL MODELO. 

 

 Se creó el modelo computacional de acuerdo a las prácticas convencionales para este tipo de 

programas. 
 Se reviso primero que la configuración estructural inicial u original es decir la existente del edifico 

se encontrara dentro de la rigidez minima y para ello ellos consideramos las siguiente relaciones 

entre el cortante basal producto de las combinación critica de cargas  y el peso del edificio. Se 

considera como periodo del edificio: 0.8079 seg.   

El cortante basal esperado para la demanda del espectro de diseño de servicio (estado de 

servicio) es 

 Vservicio = 0.21 W 

El cortante basal esperado para el primera el estado limite ultimo (estado de seguridad) es 
 Vmechanism = 0.66 W   pero habrá que incluir el factor R por sobre resistencia de 2 

que devuelve   Vdiseño = 0.33 W 

 Si el cortante basal devuelto por el programa para esta combinación se encuentra por debajo del 

esperado consideremos como existente la rigidez minima necesaria para la demanda sísmica 

aplicada. 
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3.3.3.3.2. REVISION DE RIGIDEZ MINIMA DE LA CONFIGURACION ESTRUCTURAL  

ORIGINAL DEL EDIFICIO. 
 

De acuerdo a la Tabla III.4 ubicamos el cortante basal para el espectro ERDER (estado de seguridad).. 
 

  Global FX Global FY Global FZ 

Combinación Kgf Kgf Kgf 
COMB-3 4470834 1364677 9882469 
COMB-4 1540200 3943307 9883040 

 
Tabla III - 4.  Cortante basal. ERDER. Configuración estructural original.. Fuente SAP2000 

 

El peso del edificio de la Tabla III-2.  

VD = 0.33 (4 452 269)  

Cortante basal esperado para la rigidez minima   =  VD = 1 469  248 kgf 
 
El cortante basal real de la Tabla III-4.  

4 470 834 kgf , 3.04 veces VD 

Se concluye para la configuración estructural original que la rigidez es menor que la minima requerida.  

 

3.3.3.3.3. CONFIGURACION ESTRUCTURAL PROPUESTA.  

 
Se rediseño el modelo en el SAP2000 y  se propuso la inclusión de muros de corte que aumentarían la 
rigidez del edificio y disiparían la energía producto de la demanda sísmica, reducirían los desplazamientos 

laterales. La metodología seguida para llegar a la configuración final de los elementos se dio cumpliendo  

los siguientes pasos: 

 Se consideran las mismas dimensiones para vigas y columnas que en la configuración original del 

edificio.  

 La variación de esfuerzos a lo largo de la altura del edificio hizo necesario cambiar la sección del 

muro en tres ocasiones, de la planta baja al segundo nivel, de este al sexto y de este hasta 

completar la altura total. Se modelan los muros  en el programa como elementos de área tipo 
“shell”, los cuales presentan gran rigidez en su plano y poca deformación fuera del mismo.  
Figuras III-16 a III- 21. 
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Figura III- 16.  Configuración de muros de corte en planta estructural. Modelo de Hospital. 
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Figura III - 17.  Tipología #1 de muro de corte. Modelo de Hospital. 
50

.0

30
.0

80.0 80.0
540.0 (MUROS EN DIRECCIÓN "X ")
520.0 (MUROS EN DIRECCIÓN "Y ")  

 
Figura III - 18.  Tipología #2 de muro de corte. Modelo de Hospital. 
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Figura III - 19.  Tipología #3 de muro de corte. Modelo de Hospital. 

 

 

 

Figura III - 20.  Asignación de carga puntual en muros de corte. 
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Figura III- 21. Modelo de Hospital generado en el SAP2000ADV.V14. 

 

3.3.3.3.4. REVISÓN DE RIGIDEZ MÍNIMA DE LA CONFIGURACIÓN ESTRUCTURAL  
PROPUESTA PARA EL  EDIFICIO. 

 

De acuerdo a la Tabla III- 5 ubicamos el cortante basal para el espectro ERDER (estado de seguridad). 

 

  Global FX Global FY Global FZ 

Combinación Kgf Kgf Kgf 
COMB-3 2347131 868513 8872902 
COMB-4 859313 2609564 8872309 

 
Tabla III - 5.  Cortante basal. ERDER. Configuración estructural original. Fuente SAP2000 



 

 
                  
 

                 - 91 - 

El peso del edificio de la Tabla III-2.  

VD = 0.33 (5 577 532)  

Cortante basal esperado para la rigidez minima   =  VD = 1 469 249 kgf 
 

El cortante basal real de la Tabla III-5.  

2 609 564 kgf ,   1.77  veces VD 

 
Se asume que  la configuración estructural propuesta no poseería  la rigidez minima requerida pero ese 

verifica que pueda tolerar el cortante basal a la formación del mecanismo, en el caso de haber 

sobrestimado la sobre resistencia. Podremos considerar como aplicable un rango de entre 1.50 y 2.00. 

veces VD, Se prosiguió el análisis con esta configuración.  
 

 

3.3.3.3.5. CÁCULO Y SELECCIÓN  DE ARMADOS.. 
 

El modelo es corrido y el programa calcula el área óptima en cm2 requerida para cada elemento del 
modelo.  

Fig. III- 22 
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   Figura III- 22. Resultado típico del armado de elemento por el  SAP2000ADV.V14. 

 

Estas área están optimizadas y la relación de esfuerzo actuante entre el máximo resistente del rango 

elástico se encuentra en todos los casos por debajo de uno para las combinaciones antes expuestas y en 

análisis distintos para ERDER Y ERDS. . Fig. III- 8 y 9  

 

Estos resultados son trasladados a arreglos de varillas de manera que todas las vigas de a lo largo de 

cada marco posean el mismo armado. Se trato además de igualar este armado en la medida de lo posible 
en cada dos niveles o más.  Los armados definitivos en cm2  se presentan en las Fig. III- 23. Las areas 

aquí indicadas corresponden a armados de varillas de medidas comerciales en todos los casos. 
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Figura III- 23 a Armado se vigas y columnas. Marcos Exteriores 
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Figura III- 23 b Armado se vigas y columnas. Marcos Interiores 
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 La cuantía de acero  para las vigas del edificio es la siguiente Tabla III-6.  

 

Viga  
Armado 
tension/ 

compresión 
Cuantía 

  cm2   
V1 15.5 0.02 
  6.97 - 

V2 17.82 0.02 
  10.2 - 

V3 14.2 0.02 
  8.52 - 

V4 10.2 0.01 
  5.68 - 

V5 12.9 0.01 
  8.52 - 

V6 15.48 0.02 
  7.74 - 

V7 19.3 0.02 
  10.2 - 

V8 15.3 0.02 
  7.24 - 

V9 11.6 0.01 
  5.97 - 

V10 7.1 0.01 
  5.97 - 

V11 12.9 0.01 
  5.68 - 

V12 11.6 0.01 
  5.68 - 

V13 10.2 0.01 
  5.68 - 

V14 8.52 0.01 
  5.68 - 

V15 9.16 0.01 
  5.68 - 

V16 14.18 0.02 
  7.74 - 

V17 12.9 0.01 
  6.45 - 

V18 10.2 0.01 
  5.68 - 

V19 8.52 0.01 
  5.68 - 

V20 7.1 0.01 
  5.4 - 

V21 11.72 0.01 
  6.45 - 

V22 12.9 0.01 
  6.47 - 

V23 11.6 0.01 
  5.68 - 

V24 10.2 0.01 
  5.68 - 

V25 7.34 0.01 
  5.16 - 
  cuantía max 0.02 
  cuantía min 0.01 

 
Tabla III - 6.  Cuantía de acero para las vigas del diseño preliminar. Configuración estructural propuesta.. 
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Figura IV- 1.  Definición no lineal del concreto, modelo no confinado de Mander et al, 1988. 

 
  Habrá que definir también el modelo ha utilizar para el comportamiento no lineal del material con relación 

a la configuración de cada sección del elemento y  la configuración y dimensión del acero de refuerzo. Este 

será el  definido también por Mander para elementos confinados Fig IV.2  
 

 
Figura IV- 2. Definición no lineal del concreto, modelo confinado de Mander et al, 1988. 
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En los programas de análisis estructural el material debe ser asignado a las secciones de los elementos.  

El programa permite obtener de uno de sus módulos de captura,  el diagrama esfuerzo deformación 

unitaria de cada elemento modelado confinado o no. Un ejemplo en la Fig. IV- 3. 
 

 
 

Figura IV-3. Curva momento curvatura generada en el módulo “Section Designer”. 

 
En los muros de corte el modelo que se definió para el concreto no confiando es también el propuesto por 

Mander et al, 1988, en este caso no existen tensiones.  Fig. IV- 4.  

 

 
Figura IV- 4.  Definición no lineal del concreto, modelo confinado para muros de corte. 
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En nuestro caso particular  es necesaria la definición de secciones no lineales de las membranas en 

capas, así es posible especificar varios tipos de armado y confinamiento dentro del mismo muro de corte. 

Los muros deberán trabajar a flexión por tanto se modelan no lineales solo en la dirección vertical. Fig. IV- 

5. 

 
 

Figura IV- 5. Definición no lineal por capas de muros de corte. 

 
En la definición de las capas y modelos de comportamiento del muro en la (Fig. IV- 5), es importante notar 
que el ángulo del material (“material angle”) toma un valor de 90 grados, valor asignado para darle sentido 

vertical al armado, el cual está definido como uniaxial.  La última capa de material “ConcP” representa el 

comportamiento del concreto fuera del plano, y su espesor es reducido a fin de disminuir la rigidez fuera 

del plano en un 75.0% y así incluir los efectos de agrietamiento. Domínguez (2009) (Fig. IV- 6)  
 

 
Figura  IV- 6. Definición no lineal por capas de muros de corte. 
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 ACERO DE REFUERZO 

 

Se define el modelo de Park et al, 1982 (ver inciso 2.6.1.1) como el que describirá  el comportamiento del 

acero de refuerzo a utilizar en nuestro modelo. (Fig. IV- 7)  
 

 
Figura IV- 7.  Definición no lineal del acero de refuerzo, modelo de Park et al, 1982. 

 
4.2.2 PROPIEDADESDE LOS ELEMENTOS VIGA Y COLUMNA. 

 
Una vez se obtenga el diseño final de secciones y armado que cumpla con los requerimientos de la norma 

respectiva, se debe definir el criterio de falla a utilizar para medir el comportamiento de los elementos 

estructurales en estudio.  El criterio de falla utilizado es la rotación que se da en las articulaciones plásticas 

concentradas de los elementos, cuyos límites fueron definidos en el inciso 2.8.1. 

 
Se debe estimar el punto a lo largo del elemento donde se medirá la rotación.  Para esto se mide una 

distancia relativa a los apoyos, la cual se define como un décimo de la longitud total del elemento.  

También se debe definir el tipo de componente (primario o secundario), el grado de libertad, y la 
combinación de carga crítica por cortante, entre otros. 

 
El paquete de programación utilizado contiene en sus bases de datos las limitantes por rotación 

establecidas por el FEMA-356 por lo que es bastante simple definir el criterio de falla por rotación 

dependiendo del elemento estructural respectivo. Para nuestro caso se definen todos los componentes 
como primarios, el grado de libertad para momentos en la dirección de ejes locales 3-3 (M3), y la 
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combinación de carga máxima por cortante como COMB-3 para elementos en la dirección “x” ó COMB-4 

para elementos en la dirección “y”; combinaciones máximas por sismo en sus respectivas direcciones.  

(Figuras IV- 8 y IV- 9) 

 
 

 
 

Figura IV-8. Localización de articulaciones plásticas concentradas. 

 
 

 
 
 

Figura IV-9. Definición de parámetros para articulaciones plásticas concentradas. 
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4.3 ANÁLISIS DINÁMICO LINEAL-ELÁSTICO 

 

4.3.1  ANÁLISIS DE RESPUESTA ESPECTRAL 3-D. 
 

 CARACTERISTICAS PRINCIPALES DEL ANÁLISIS. 

 

Los análisis fueron hechos asumiendo lo siguiente: 

a. Se utilizo el espectro ERDS (Espectro de diseño de servicio). Fig. III 9. 

b. Se utilizo el espectro ERDER (Espectro de diseño elástico reducido) Fig. III 8. 

c. Se utilizo el espectro ERERD (Espectro de diseño elástico reducido) Fig. III 7.  
d. Se considero una combinación el 100% del sismo respectivo en la dirección “y”, y  el 30% del mismo 

en la dirección “x”  y viceversa para la interpretación de resultados. 

e. Se utilizaron juntas rígidas. 

f. No se consideraron los efectos P- 

g. El modelo idealiza marcos verticales en 3D interconectados por losas diafragma como pisos 

horizontales rígidos en su plano. 
h. La técnica de combinación-cuadrática-completa (CQC) fue usada para las combinaciones modales (se 

consideraron: 40  modos de vibrar).  

i. El coeficiente de amortiguamiento utilizado fue del  5%. 

j. Para la evaluación del edificio se establecieron previamente limites objetivo  para el índice de 

distorsión de entrepiso (IDE) 3.3.2.1.  

 

 OBJETIVOS DEL ANÁLISIS. 

 
b. Revisar el comportamiento de la estructura bajo la aceleración del suelo por servicio y  por  seguridad  

c. Revisar el IDE con el objeto de cumplir los lineamientos de las NTCDS (2004). Para el estado límite de 

servicio se pretende también controlar el daño no estructural. 

 

 PERIODO Y MODOS DE VIBRAR. 

En la Tabla IV-1 se presenta la información modal correspondiente al modelo de Hospital propuesto. 

Que debe cumplir con  el 90.0% de participación de masa como mínimo por el Reglamento N.T.C.S. 
(2004). Los análisis no lineales consideraran la cantidad de modos necesarios por esta condición. 
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Participación de Masa 

Acumulada (%) Modo Periodo      
(seg) 

Frecuencia    
(ciclos/ seg) 

x y 

1 0.8079 1.2377 0 63 

2 0.7692 1.3001 63 63 

3 0.4826 2.0722 63 63 

4 0.1911 5.2327 63 86 

5 0.1871 5.3453 86 86 

6 0.1617 6.1858 86 86 

7 0.1566 6.3841 86 86 

8 0.1507 6.6365 86 86 

9 0.1487 6.7272 86 86 

10 0.1461 6.8436 86 86 

11 0.1391 7.1890 86 86 

12 0.1391 7.1914 86 86 

13 0.1308 7.6431 86 86 

14 0.1288 7.7649 86 86 

15 0.1219 8.2007 86 86 

16 0.1217 8.2196 86 86 

17 0.1213 8.2448 86 86 

18 0.1184 8.4472 86 86 

19 0.1174 8.5179 86 86 

20 0.1149 8.7065 86 86 

21 0.1125 8.8890 86 86 

22 0.1115 8.9658 86 86 

23 0.1084 9.2288 86 86 

24 0.1071 9.3386 86 86 

25 0.1053 9.5008 86 86 

26 0.1030 9.7108 86 86 

27 0.0998 10.0210 86 86 

28 0.0986 10.1460 86 86 

29 0.0978 10.2300 86 86 

30 0.0974 10.2620 88 86 

31 0.0973 10.2800 92 86 

32 0.0951 10.5140 92 86 

33 0.0944 10.5960 92 86 

34 0.0934 10.7090 92 86 

35 0.0926 10.8010 92 86 

36 0.0911 10.9730 92 90 

37 0.0900 11.1110 92 90 

38 0.0898 11.1310 92 93 

39 0.0887 11.2720 92 93 

40 0.0878 11.3860 92 93 

 
Tabla  IV - 1.  Períodos de vibración y participación de masa. 
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Fueron requeridos 36 modos de vibrar para lograr el 90% de participación de masa en el modelo. Se 

correrán modelos no lineales con 40 modos. 

El primer modo de vibrar el básicamente traslación al lo largo del eje Y, confirmamos que es esta la 

dirección débil del edificio, por tanto la dirección critica a analizar y sobre la que se tomaran resultados en 

los análisis no lineales  Fig. IV-10.  

 
 

 

 
 

Figura  IV-10. El primer  modo de vibrar es traslación a lo largo del eje fuerte “y”. 
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Figura  IV-11. El segundo modo de vibrar es traslación a lo largo del eje fuerte “x” 
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Figura  IV- 12. El tercer modo es rotación alrededor del centro de masa. 
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 DESPLAZAMIENTOS LATERALES.. 

 
Se presenta en la Figura IV.13 la envolvente de desplazamientos laterales del centro de masa en el eje “y” 

de la azotea del  edificio.   
 

 

 

 

 

 

 

º 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 
 

Figuras  IV- 13. Envolvente de desplazamientos para los estado limite de servicio y seguridad. 

 

 CORTANTE BASAL. 

 

En la  Tabla  IV.2 se resumen los cortantes basales actuantes máximos en función del peso del edifico. Se 

observa que   Vi para servicio es menor que Vservicio  0.21 W > 0.14W , que VDiseño  0.33 W > 0.31W y que Vmec  

0.66 W > 0.43W. El diseño en el rango elástico es aceptable dado que los cortantes basales en la base 

son menores que los de diseño. 

   

 Cortante basal actuante 

  ERDS. Servicio ERDER. Diseño 
elástico 

ERERD 
Seguridad  

Combinación 
Critica Vi 0.14 W 0.31 W 0.43 W 

 

Tabla IV-2. Cortante basal máximo. 
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 DISTORSIONES MAXIMAS DE ENTREPISO. 

 

Los objetivos limite para el índice de distorsión de entrepiso IDE del edificio son para  el estado de servicio: 
el limite objetivo será 0.002, y para el estado de seguridad: 0.010, Ver Tabla III.1; Para servicio se obtuvo 

una distorsión máxima de entrepiso de 0.00154 lo cual es aceptable, el diseño se considera satisfactorio 

para controlar el daño no-estructural.  Fig. IV- 14  

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 
 

Figura IV- 14. Gráfico de distorsiones máximas de entrepiso por seguridad. 
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Igualmente se consiguió el objetivo para el estado de seguridad (colapso) donde el IDE máximo registrado 
es de 0.0099. Fig. IV- 15,  
 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

Figura IV- 15. Gráfico de distorsiones máximas de entrepiso por colapso. 
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4.4 ANÁLISIS ESTATICO  NO LINEAL. PUSH OVER  

 

 CARACTERISTICAS PRINCIPALES DEL ANÁLISIS. 

 

a. Como antecedente y paso previo a los análisis por carga lateral siempre se llevo a cabo un análisis 
estático no lineal por gravedad “NLSTAT-GRV” que considera el comportamiento no lineal de la 
estructura sujeta a las cargas estáticas muerta “DEAD” Y viva reducida “LIVEREDUCED”, que actúan 

durante el evento sísmico. (Figuras IV- 16 y 17) 

 

 
 

Figura IV- 16. Definición de patrón de cargas por gravedad “NLSTAT-GRV”. 

   
 

Figura IV - 17.  Análisis no lineal estático por Gravedad.. 
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b. Posteriormente se completó un  análisis por carga lateral que parte de la condición inicial legada por 

los resultados del análisis por gravedad anterior, se consideró  para este análisis un  patrón de carga 
lateral de forma triangular  con una fuerza equivalente al 5% del peso del edificio:  “NLSTAT-PUSH”, y 

se aplica un 100% de estas cargas en dirección “y” y un 33% en dirección “x”. (Figuras IV- 18 y IV-19). 

 

 
 

Figura IV- 18. Definición de patrón de cargas lateral triangular. 

 

 
 

Figura IV- 19.  Definición de patrón de cargas lateral “NLSTAT-PUSH”. 
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c. El modelo es el mismo 3D utilizado para los análisis de respuesta espectral. 

d. Se utilizara el modelo confinado para vigas  y columnas. 

e. Se usaron juntas rígidas en todos los casos. 

f. No se consideraron los efectos P- 

g. Se controla la aplicación de la carga  por control de desplazamientos, designándose un nodo de control 
en la azotea en el eje del centro de masa del marco débil “y”. 

 

REPRESENTACIÓN GRÁFICA DE LOS RESULTADOS 

 
La mejor forma de representar los resultados del análisis no lineal por carga lateral es expresar de forma 
gráfica el criterio de rotaciones en las articulaciones predefinidas.  Se colocan puntos de colores que 

representan el rango de rotaciones según los criterios establecidos por el FEMA 356. (Ver Tablas en 

Anexos)  

 
Se define un código de colores para representar el nivel de desempeño del elemento dependiendo del 

rango de rotación generado en las articulaciones del mismo.  El programa utilizado para nuestro análisis 

tiene integrado una curva que relaciona los momentos con las rotaciones plásticas, esta curva presenta 

puntos de referencia también utilizados para determinar el nivel de desempeño de los elementos.      
(Figuras IV-20 y IV-21) 

 

 
 

Figura IV - 20.  Criterio para aceptación de rotaciones plásticas en articulaciones. 

 
 
 



 
                  
 

                  - 113 - 

 
 

Figura IV - 21.  Código de colores utilizado para definir niveles de desempeño. 

 

A continuación se presentan las situaciones críticas para vigas y columnas en marcos internos y externos 

en términos de las rotaciones en sus articulaciones.  Cada gráfico muestra marcado con un punto rojo la 

localización de la articulación plástica crítica, y se generan los resultados que describen su 

comportamiento en términos del momento actuante y rotación producida. 

 

 OBJETIVOS DE DESEMPEÑO. 
 

Nos referimos a las definiciones hechas en las secciones II.5, 5.1 y 5.2 para los objetivos de desempeño 

para el edificio esencial en estudio, luego de analizar las tablas  II-2, II-6 y II-7, definimos como objetivos de 

desempeño o estados limite en nuestro estudio el Operacional y el de Ocupación inmediata a los que 

corresponden los espectros sísmicos ERDS y ERERD  antes definidos.  Tabla IV - 3.  

 

RCDF. NTCDS 2004 SEAOC 1995 Operacional 1
Ocupación 
inmediata 1

Seguridad Próximo al 
colapso

ND Frecuente (43 años) 1 0 0 0

ERDS. Espectro de servicio.   (Sa.Q.R )/ 7 Ocasional (72 años) 2 1 0 0

ERERD. Espectro elastico reducido por 
ductilidad.  (Sa / Q )

Raro (475 años) 3 2 1 0

ERE. Espectro de respuesta elastico. Muy raro (970 años) --- 3 2 1

NOTACION:

0. Desempeño inaceptable

1. Edif icaciones básicas.

2. Edif icaciones esenciales.

3. Edif icaciones de seguridad critica.

1. Nombre asignado por el ATC-40

Objetivo de desempeño de la edificación. VISION-2000Movimiento Sismico de Diseño

 
Tabla IV-3. Selección de objetivos de desempeño. 
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 OBJETIVOS DEL ANÁLISIS. 

 

a. Obtener el máximo esfuerzo cortante de la estructura y el mecanismo de colapso. 

b. Estimar el IDE esperado durante la respuesta sísmica no lineal. 
c. Evaluar si la estructura puede alcanzar el mecanismo de colapso sin agotar la capacidad de rotación 

de los elementos. 

 

 CORTANTE BASAL Y MECANISMOS DE COLAPSO. 

 

Recordaremos aquí el periodo del edificio que es igual a 0.81 segundos y con el cual podemos obtener el 

cortante basal demandados  por los  sismos  de servicio y el de colapso  –ver Figuras III-9 y III.7-, que son 

respectivamente 0.21 de la gravedad y 0.61.   
Del el análisis “NLSTAT-PUSH” se obtienen los cortantes basales para nuestros objetivos de desempeño 

que podemos ver en la tabla IV-24 y que se presentan en 0.43W para el objetivo de desempeño 

operacional y en 0.62W para el objetivo de desempeño ocupación inmediata  sin considerar los efectos P-

, lo que resulta aceptable.  Se observa un comportamiento elasto-plastico de la estructura  y la primera 

fluencia se obtiene con una aceleración de 0.43 g y un desplazamiento de 5.9 cms. 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 
Figura IV - 22.  Cortante basal y  desplazamientos de techo para la curva de empuje del edificio. “NLSTAT-PUSH”. 
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Revisando la sobre resistencia existente se tiene: 0.62W / 0.43W = 1.44 < 2.00 considerado para el diseño 

elástico. 

 

La secuencia de formación de articulaciones plásticas se presenta en este estudio como  una secuencia 

gráfica del  análisis paso a paso y para el análisis “NLSTAT-PUSH” se representa en las  Figuras IV – 25a 

hasta  25f  el resultado para  marco exterior mas esforzado , este marco se encuentra empotrado en los 
muros de corte , se espera entonces que se formen articulaciones plásticas en todas las vigas, secuencia 

que se cumple en orden desde el segundo paso al quinto en donde las columnas  del primer nivel 

comienzan a rebasar su limite elástico, es en el paso seis con en desplazamiento de azotea de 62.7 cm 

donde se presentan articulaciones que rebasan el nivel de rotación para LS –seguridad de vida-  para 

alcanzar el estado de CP –prevención de colapso – según los criterios de rotación del FEMA 256. El 

mecanismo es casi completo por lo que un pequeño ajuste lo definiría como un diseño satisfactorio.  

 
Las  Figs IV – 28a hasta  28f muestran el marco interior  crítico, donde la formación de articulaciones 

plásticas se da desde los niveles tercero  a séptimo  pero con mecanismos no satisfactorios puesto que las 

columnas de esos niveles presentan rotaciones antes que en las bases en los extremos de los marcos las 

articulaciones de columna intensifican sus rotaciones rebasando el criterio LS incluso antes de que se 

hallan formado articulaciones en los extremos de las vigas de categoría LS incluso antes de que se hallan 

formado articulaciones en los extremos de las vigas.  

 

Estas graficas nos permiten conocer de la distribución y concentración del esfuerzo  sobre los elementos y 
debido a su calcificación por colores también de la ubicación de la concentración de demanda de ductilidad 

en ellos, que este caso se localizan en casi exactamente las mismas regiones.   
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Figura IV – 23 a & b. . Análisis pushover, patrón de carga lateral triangular, 

 Formación de articulación plásticas en  del techo = 5.9 cm y 12.1 cm   

Marco Exterior. 
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Figura IV – 23 c & d Análisis pushover, patrón de carga lateral triangular 

Formación de articulación plásticas en  del techo = 16.5 cm y 22.3 cm. 

 Marco Exterior. 
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Figura IV – 23 e & f. Análisis pushover, patrón de carga lateral triangular,  

Formación de articulación plásticas en  del techo = 32.5 cm y 62.7 cm. 

Marco Exterior 
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Figura IV – 24 a & b. Análisis pushover, patrón de carga lateral triangular.  

Formación de articulación plásticas en  del techo = 5.9 cm y 12.1 cm   

Marco Interior. 
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Figura IV – 24 c & d. Análisis Push over Patrón lateral triangular, Formación de articulación plásticas en  del techo = 16.5 cm y 22.3 cm. 

 Marco Interior 

 



 
                  
 

                  - 121 - 

 

 

 

 

 
 

Figura IV – 24 e & f. Análisis Push over Patrón lateral triangular, Formación de articulación plásticas en  del techo = 32.5 cm y 62.7 cm.  

Marco Interior 
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 DESPLAZAMIENTOS E ÍNDICE DE DISTORSIÓN DE ENTREPISOS. (IDE). 

 

En la Fig. IV-27 se grafican los desplazamientos resultantes para los objetivos de desempeño  operacional 

y ocupación inmediata, también se presentan los desplazamiento del edificio para la demanda sísmica por 
servicio y  en el estado de prevención del colapso 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
Figura IV – 25. . Desplazamientos de azotea en el edificio. Del análisis “NLSTAT-PUSH“ 
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las Figuras IV-28, nos da a conocer la forma del la curva del IDE que cambia de tener una forma uniforme durante 

la respuesta elástica a otra menos regular sin embargo dentro de un comportamiento ideal, se  observa que es en 

los pisos sexto y séptimo donde se encuentran los máximos IDE. El máximo IDE durante la respuesta elástica  es 

de  0.007, a la falla del edificio se tiene una IDE máximo de 0.017.  
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 
Figura IV – 26.  IDE del edificio . Del análisis “NLSTAT-PUSH“  
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 COMPORTAMIENTO DE MUROS CORTANTES 

 

A continuación se presentan los resultados que describen el comportamiento del muro de corte en nuestra 
edificación.  Notar que sólo se verán los resultados de los muros en dirección de nuestro eje débil “y”. 

 
Como es de esperarse el muro de corte presenta un comportamiento a flexión. Esto se pueda apreciar al 

visualizar los primeros modos de respuesta de la estructura. (Figura IV-30) 

 

 
 

Figura IV - 28.  Comportamiento a flexión del muro de corte. Primer modo de vibración, Modelo Hospital. 

 

Se pueden generar resultados que describan el comportamiento del muro de corte por casa paso de 

análisis en términos de su desplazamiento, deformación, y rotación; para luego definir los niveles de 

esfuerzo en el mismo.  A continuación se presentan los gráficos generalizados de desplazamiento, 
deformación, y rotación para el caso de análisis no lineal estático “NLSTAT-PUSH”. 

 

En la Figura IV-32 se puede ver el desplazamiento generalizado del muro con respecto a su nivel superior. 
Se obtiene que la distorsión máxima en el muro de corte asciende a 0.2% aproximadamente. 
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Figura IV - 29.  Distorsiones en muro de corte. Caso “NLSTAT-PUSH”, Modelo Hospital. 

 

A su vez se puede obtener un gráfico  (Fig. IV - 33) que muestre las deformaciones en el nivel inferior del 

muro, punto donde se generan los valores de deformación críticos. 

 

 
 

Figura IV - 30.  Rotación generada en muro de corte. Caso “NLSTAT-PUSH”, Modelo Hospital. 

 

Para nuestro caso se obtiene un valor de deformación máxima de 0.15% aproximadamente. 
 

Por último se grafica el ciclo histerético generado a partir de comparar la rotación contra el momento en el 

nivel inferior de nuestro muro de corte gráfico  (Figura IV -34)   
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Figura IV - 31.  Ciclo histerético en muro de corte. Caso “NLSTAT-PUSH”, Modelo Hospital. 

 

La figura IV-35 muestra la escala de esfuerzos en la dirección vertical generados en el concreto y el acero 
de refuerzo para nuestro muro de corte.  Se puede apreciar que el esfuerzo en el concreto toma valores de 

cero para la región en tensión de la base del muro.  A su vez se puede notar la existencia de zonas de 

tensión y compresión en el acero de refuerzo. 

 
Figura IV -32.  Esfuerzos generados en el concreto y en el acero dentro del muro de corte. Modelo Hospital. 

 
Se generan esfuerzos en la dirección vertical “S22” del orden de 249.9 kg-cm2 en compresión para el 

concreto y de 4226.2 kg/cm2 en tensión para el acero de refuerzo.  Ambos dentro del rango admisible.  
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C a pít ul o V    

C O N C L U SI O N E S Y C O M E N T A RI O S   

 

 
El  tr a b aj o r e ali z a d o e n el pr e s e nt e e st u di o f u e diri gi d o al u s o d e l a m et o d ol o gí a a ct u al d el di s e ñ o sí s mi c o 

b a s a d o e n el d e s e m p e ñ o d e e difi c a ci o n e s e s e n ci al e s, ll e v á n d o s e a c a b o l a e v al u a ci ó n d e u n e difi ci o 

e xi st e nt e y u n a pr o p u e st a d e di s e ñ o  p ar a s u a ct u ali z a ci ó n  b a s á n d o n o s e n l o s crit eri o s d el A T C 4 0 y el 

R C D F.  

 

C o m o c o n cl u si o n e s y r e c o m e n d a ci o n e s p o d e m o s a s e nt ar l a s si g ui e nt e s: 

 

    L o s r e s ult a d o s o bt e ni d o s d el di s e ñ o p or d e s e m p e ñ o r e s ult ar o n s er m á s pr e ci s o s q u e el m ét o d o 

p or r e si st e n ci a d el R C D F, n u e str a s c ur v a s d e c a p a ci d a d n o s pr o p or ci o n ar o n i nf or m a ci ó n e x a ct a d e 

l a ri gi d e z i ni ci al, a l a pri m er a fl u e n ci a y p o st eri or e s, p ar a c a d a ni v el d e d e s e m p e ñ o y d e m a n d a 

sí s mi c a s oli cit a d a.   

 

   N o s p er mit e t a m bi é n a pr e ci ar l a c o n c e ntr a ci ó n d e l o s e sf u er z o s e n l a e difi c a ci ó n y c o m p ar arl o s 

c o n l a e v ol u ci ó n d e l o s d a ñ o s q u e s e pr e s e nt a h a st a el p u nt o e n q u e s e i ni ci a el c ol a p s o d e l a 

e str u ct ur a. 

 

   A pr e ci a m o s c o n cl ari d a d el c o m p ort a mi e nt o d e c a d a el e m e nt o e n el r a n g o i n el á sti c o. 

 

   N o s p er mit e pr e d e cir c o n c ert e z a el c o m p ort a mi e nt o d el e difi ci o p ar a c a d a d e m a n d a.  

 

   L a s di st or si o n e s o bt e ni d a s d e m o str ar o n q u e el pr o c e di mi e nt o d e di s e ñ o sí s mi c o d e R C D F pr o v e e 

u n c o m p ort a mi e nt o  a d e c u a d o al c ol a p s o y c o m o er a d e e s p er ar s e e s m u y c o n s er v a d or, l o mi s m o 

p ar a el e st a d o li mit e d e s er vi ci o.  

 

   El utili z ar l o s ar m a d o s, r e s ult a d o d el a n áli si s d e r e s p u e st a e s p e ctr al y l a s N T C D S d e R C D F bri n d ó 

ar m a d o s e n b u e n a m e di a d s ati sf a ct ori o s, si n e m b ar g o, u n pr o c e s o it er ati v o e s r e q u eri d o p ar a 

g e n er ar m e c a ni s m o s d e c ol a p s o c o m pl et o s e i d ó n e o s e n el e difi ci o.  
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 No se consideraron los efectos P pues no influirían de manera importante en la respuesta 

dinámica, dado que el colapso se da a distorsiones relativamente bajas 0.5 de los requerido  por el 

RCDF, y la presencia de muros de corte que provocan distorsiones  en los pisos superiores, no en 

la parte inferior. 

 
 

Se sugiere que se abran líneas de investigación siguiendo la iniciativa ATC-58,  iniciada el año 2004 y 

planeada para culminarse en el año 2014 con la intención de emitir finalmente una colección completa de 

especificaciones, llamadas estas : “Guías de diseño sísmico basado en desempeño para edificaciones 
nuevas y existentes. En abril del año 2009 fue emitido el borrador del 50% de avance que presenta 

terminados los procedimientos y metodología para el establecimiento de los niveles de desempeño en 

nuevas edificaciones. 
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