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Otro de los métodos de análisis es el no lineal, el cual puede ser 

util izado tanto para el diseño de estructuras nuevas como para la 

revisión de las ya existentes. La ventaja que presenta el análisis no 

lineal es que permite tener una descripción más detal lada del 

comportamiento de una estructura pues toma en cuenta el 

comportamiento no lineal al cual puede incursionar el sistema. Lo 

anterior permite identif icar los posibles modos de falla y los niveles de 

disipación de energía que tendrá la estructura, condiciones que no se 

pueden obtener de un análisis l ineal.  

El análisis no l ineal no es muy usado en condiciones de la práct ica 

debido a que su formulación matemática es compleja y el t iempo de 

solución suele ser largo. Además en México los métodos de anális is 

incluidos en las normas no lo especif ican.  

Para el análisis no l ineal existen varios programas de cómputo, 

uno de ellos es el programa DRAIN-2D, el cual permite realizar el 

análisis no l ineal de marcos en 2D, generar una curva de capacidad y, 

asimismo, establecer la r igidez, resistencia y ducti l idad de una 

estructura.  

Para ver la inf luencia que tiene el modelado de la zona rígida en 

la respuesta estructural,  en este trabajo se realiza el análisis l ineal y 

no lineal de dos modelos planos de un edif icio existente de concreto 

reforzado. Uno de los modelos corresponde al análisis no l ineal 

despreciando la zona rígida de las uniones viga -columna. El otro 

modelo sí considera dicha zona rígida. Lo anterior será úti l para 

determinar la inf luencia de la zona ríg ida sobre el nivel de 

desplazamientos laterales de la estructura y sobre el desempeño global 

de la misma. 

Se espera que en un futuro cercano se implemente el uso de 

análisis no l ineal como un método de diseño más completo y con 

mayores ventajas a las que proporciona el método lineal.  
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estructura.  Se considera la incertidumbre tanto en cargas 

gravitacionales como en las propiedades mecánicas del sistema. Para 

el análisis no l ineal Paso a Paso se consideró un acelerograma 

obtenido en la estación San Baltazar ubicada en la Ciudad de Puebla, 

el sismo se registró el 14 de septiembre de 1995 con una magnitud 

Ms=7.2. 

 

1.4.2. Limitaciones 

Debido a que no se cuenta con la información de las pruebas de 

suelos donde se ubica el edif icio  ni sobre las propiedades y 

características de la cimentación  del edif icio, se suponen las 

condiciones óptimas para su construcción, por lo cual se toma en 

cuenta un terreno t ipo 2 y no se consideran los efectos de interacción 

suelo-estructura.  

El análisis no l ineal se basa en modelos planos por lo que no se 

toma en cuenta los posibles efectos de torsión.  

 Para el análisis l ineal de los edif icios se ut i l izó el software 

SAP2000 v14 y para el análisis no l ineal DRAIN 2D para la obtención 

de las gráf icas Push-Over y Paso a Paso. 
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La experiencia generada por la incidencia de sismos y el trabajo 

extenso en laboratorio ha mostrado que una estructura de concreto 

reforzado colada in situ bien diseñada, es relativamente resistente al 

daño estructural en caso de un terremoto u otro desastre natural.   

 

2.2. Métodos de análisis 

Para est imar las respuestas de los modelos empleados en este 

estudio se uti l izarán los métodos de análisis l ineal y no lineal.  En lo 

que sigue se hace una breve descripción de cada uno de ellos.  

 

2.2.1. Análisis l ineal 

El análisis l ineal se basa en la proporcionalidad entre las acciones 

y sus efectos (reacciones, desplazamientos y esfuerzos), como 

consecuencia de la l inealidad de las hipótesis de partida.  

Este análisis es ut il izado en el dimensionamiento, ya que no es 

necesario conocer el armado de la estructura, porque las rigideces de 

las secciones se basan en sus dimensiones y en el módulo elást ico del 

material.  

Para obtener los esfuerzos en el estado límite últ imo, se acepta 

una cierta ductil idad en las secciones crít icas y se permite una cierta 

redistr ibución de esfuerzos sin que se produzca la rotura local.  

Para el análisis l ineal  el software SAP2000 v14, donde se cuenta 

con la memoria de cálculo proporcionada por el diseñador del edif icio , 

la cual detal la el espesor de la losa, la carga viva y carga media de los 

niveles de entrepiso y azotea, así como las propiedades geométricas 

(dimensionamiento) y mecánicas (resistencia del concreto) del edif icio . 

Como se sabe del análisis modal espectral se obtienen los 

correspondientes modos de vibración de la estructura mismos que son 

útiles para entender su comportamiento estructural . En la f igura 2.1 se 

muestra un esquema de un marco plano con sus primeros tres modos 

de vibrar.  
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Figura 2.1: Modos de vibración en modelos planos de estructuras de pisos. 

  

 Del análisis modal espectral resultan las respuestas de interés que 

en este caso corresponden a los desplazamientos laterales y las 

correspondientes distorsiones de entrepiso.  

a) Espectro de respuesta 

Un espectro de respuesta es una forma de caracterizar la acción 

sísmica dentro del análisis modal espectral. Se ref iere a las respuestas 

máximas de osciladores de un grado de l ibertad con diferentes 

períodos de vibrar sometidos a la acción de un acelerograma 

específ ico, y para valores determinados de amortiguamiento.   

Existen diferentes tipos de espectros de respuesta según la 

reacción que se quiera comparar: espectro de respuesta de velocidad, 

espectro de respuesta de deformación , entre otros, el más habitual en 

cálculos sísmicos es el espectro elást ico de respuesta que relaciona la 

aceleración. En la f igura 2.2 se i lustra el esquema para construir un 

espectro de respuesta.  
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Figura 2.2: Construcción de un espectro de respuesta 

 

Los espectros son de vital importancia en el diseño de estructuras 

ya que concentran la compleja respuesta dinámica en un parámetro 

clave: los valores de respuesta máxima, que son los requeridos por el 

diseñador para realizar el cálculo de una estructura.  

Sin embargo, estos espectros omiten información valiosa, ya que 

los efectos del sismo sobre la estructura dependen también de la 

duración del movimiento y del número de ciclos con demanda 

signif icat iva de desplazamientos.  

b) Acelerograma 

Un acelerograma es una representación temporal de la aceleración 

que experimenta el suelo en un determinado punto durante un sismo. 

Los acelerógrafos son los instrumentos que registran  la 

aceleración del suelo según tres direcciones perpendiculares; dos en 

el plano horizontal ( longitudinal y transversal) y otra en sentido  

vert ical. Debido a que la variación de la aceleración es muy irregular 
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en el t iempo, la toma de datos se realiza en intervalos muy pequeños 

de tiempo, uti l izándose generalmente valores de 0.01 o  0.02 s.  

Los acelerogramas se caracterizan por ser altamente irregulares 

y oscilatorios, con pequeñas amplitudes iniciales que crecen 

rápidamente hasta alcanzar los valores máximos y decrecen 

igualmente rápido hasta que se detiene el movimiento.  

Una de las característ icas principales de un acelerograma es la 

aceleración máxima registrada, pero no la única, puesto que la 

respuesta de una estructura puede ser más desfavorable al someterla 

a un acelerograma con aceleraciones máximas menores que otro. En 

la f igura 2.3 se muestra un ejemplo de un acelerograma con sus 

principales característ icas.  

 
Figura 2.3: Ejemplo de Acelerograma 

 

2.2.2. Análisis no lineal 

El análisis no l ineal proporciona los medios para calcular la 

respuesta estructural más al lá del rango elást ico. Incluye la fuerza y la 

rigidez asociada con un deterioro en el comportamiento del material no 

elástico y desplazamientos mayores. Por lo tanto, el análisis no lineal 

es importante en el diseño de edif icios nuevos y existentes.  

La no linealidad se puede deber a que el material no es l ineal (no 

linealidad física) o a que los desplazamientos en la estructura no son 
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elementos mecánicos que se generan internamente en los miembros, 

tales como: el momento f lexionante, la fuerza cortante y la carga axial .  

Cuando los ejes de la viga y la columna no se intersectan, en los 

modelos analít icos se deben considerar los efectos de la excentricidad 

entre los ejes de estos elementos. Cuando el eje del componente más 

estrecho cae dentro del tercio medio de la componente del marco 

adyacente medido transversalmente a la dirección del marco, ésta 

excentricidad no se toma en cuenta. Cuando se producen las 

excentricidades más grandes, el efecto estará representado ya sea por 

la reducción de la rigidez efect iva, la fuerza y la capacidad de 

deformación, o por el modelado directo de la excentricidad.  

La unión de la viga-columna se representa como una rigidez o 

zona rígida que tiene dimensiones horizontales iguales a las 

dimensiones en la sección transversal y la dimensión ve rtical equivale 

a la profundidad de la viga, excepto que se permitirá una art iculación 

mayor donde la viga es más ancha que la columna y cuando está 

just if icado por la evidencia experimental.  

En el documento (FEMA 356) se indica que las uniones viga-

columna "pueden representarse como una rigidez o una zona rígida". 

Las pruebas demuestran que las uniones viga-columna pueden 

experimentar deformaciones por cortante importantes , incluso antes de 

la f luencia del refuerzo longitudinal dentro de la unión (Walker et al; 

2007). En el modelo de análisis, los efectos de estas deformaciones 

de corte pueden ser consideradas mediante un aumento de la 

f lexibi l idad de la viga o columna en la unión (Figura 2.4).  

Para tomar en cuenta el efecto de la excentricidad en la unión 

viga-columna, en este trabajo se adopta el modelo propuesto (Walker 

et al;  2007) debido a su simplicidad, facil idad de aplicación en software 

de análisis estructural actual, y la simulación aceptable de los datos 

de prueba. Los resultados de la prueba (Walker et al, 2007; León, 1990; 

Beres et al, 1992) muestran que la r igidez de la unión depende de las 
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a) Geometría en la unión  

El tamaño absoluto de una unión tiene inf luencia sobre su 

comportamiento. Las  condiciones de anclaje y transferencia de 

esfuerzos son muy dif íciles de simular en una unión pequeña (Park R 

& Paulay T, 1975). Para una unión pequeña se sugiere que el 

porcentaje de refuerzo sea menor. Además las dimensiones absolutas 

y relativas de los miembros, así como la magnitud de las fuerzas, son 

otros aspectos que afectan el comportamiento de las uniones (Park R 

& Paulay T, 1975). Para estructuras dúcti les, es necesario que la 

columna sea más resistente  que las vigas para asegurar una jerarquía 

deseable de f luencia. Por lo general es deseable proporcionar 

columnas más resistentes y permitir que la f luencia de las vigas en 

f lexión ocurra antes de la posible f luencia en columnas, porque la falla 

de la columna puede generar el  colapso de toda la estructura. Para la 

fuerza cortante, así como de la f luencia por f lexión en columnas, la 

degradación es mayor que la f luencia de las vigas debido a la 

compresión axial sobre las columnas (Lee. H, 1996).  

El ancho de la columna es un factor vita l que rige la condición de l iga  

de las barras longitudinales en la viga y también contribuye a resistir 

la fuerza cortante horizontal (Roufaiel,  M.S.L. and Meyer, C 1987) . 

b) La resistencia del concreto  

 La resistencia del concreto afecta el mecanismo de falla, la 

ductil idad y la fuerza de las art iculaciones. Cuando la viga y la  columna 

están hechas del mismo concreto o cuando el concreto de la viga es 

más resistente que el concreto de la columna, la columna falla en 

tensión a bajas niveles de carga axial  (Kumar V. et. al; 1995). Cuando 

en la columna y en la viga se usa la misma resistencia del concreto o 

cuando el concreto de la columna es más resistente que el concreto de 

la viga, la capacidad a momento de las uniones aumenta con el 

incremento en el nivel de carga axial  (Kumar V, 1995).  Las uniones 

con concreto del mismo grado en viga y columna t ienen más capacidad 
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de rotación que cualquier otra combinación (Kumar  V, 1995). Niveles 

altos de la resistencia del concreto hacen que el comportamiento de 

las uniones sea menos dúcti l. Este hecho es importante porque el 

aumento de la ducti l idad mejora el rendimiento de la unión bajo 

grandes deformaciones. Cuando se ut il iza concreto de alta resistencia, 

sólo aquellas art iculaciones con bajos esfuerzos de corte y alto 

confinamiento muestran un buen desempeño, con respecto a la 

obtención de la fuerza esperada de la viga, y el mantenimiento de sus 

capacidades de carga durante los ciclos de desplazamiento (Ehsani 

M.R y Alameddine.F,  1991).  

c) Importancia de las barras de refuerzo  

La presencia de refuerzo afecta el  desempeño de los miembros 

individuales, así como las uniones viga -columna. Los elementos de 

concreto con acero de tensión longitudinal t ienen una ducti l idad 

considerablemente más alta. Debido a la distribución  de los esfuerzos  

en la art iculación, la  ductil idad y la fuerza dependen de la zona de 

tensión y de compresión del refuerzo, así como de la cantidad y 

distribución del refuerzo transversal.  El refuerzo principal que es 

continuo a partir de los elementos adyacentes (vigas y columnas) hacia 

la unión, t iene un efecto importante sobre el comportamiento de las 

articulaciones. El aumento en el porcentaje de refuerzo a la t ensión en 

la viga aumenta la resistencia a  la falla, pero la ef iciencia de las 

articulaciones decrece (Kumar .V y Shamim .M, 1999).  

El desempeño satisfactorio de una articulación viga -columna, 

particularmente bajo cargas sísmicas, depende en gran medida del 

confinamiento lateral de la art iculac ión. El confinamiento beneficia  de 

dos maneras: (1) el núcleo del concreto se fortalece y aumenta su 

capacidad de deformación, y (2) se evita que las columnas sufran de 

pandeo.  
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d) Importancia del refuerzo en la viga 

Kumar y Shamim encontraron que la resistencia últ ima de la unión 

viga-columna aumenta con el incremento del nivel de carga axial hasta 

un 80%. También, la deflexión máxima de la articulación se reduce con 

el aumento de la carga axial a un nivel de hasta un 80% 

independientemente de la cantidad de refuerzo a tensión. El nivel de 

carga axial, la cantidad de re fuerzo a tensión y el esfuerzo de cortante 

en la viga afectan al momento resistente de la articulación.  

El aumento en el refuerzo transversal  no afecta a la resistencia 

últ ima para valores bajos de carga axial (hasta 20%), pero para niveles 

de carga axial más elevados (hasta 80%) la resistencia máxima de las 

articulaciones aumenta con el aumento del refuerzo  transversal. El 

aumento de refuerzo transversal a su vez disminuye la deflexión 

máxima de la unión viga-columna y esta reducción es signif icativa para 

porcentajes mayores de refuerzo a la tensión en las vigas (Veerendra  

Kumar y Mohammed Shamim, 1999) . Es importante hacer notar que en 

la construcción es muy dif íci l lograr la colocación del refuerzo 

transversal, mediante estribos cerrados, dentro de la unión viga -

columna. 

e) Influencia de las cargas aplicadas en la unión viga -columna 

Uno de los factores que afectan el comportamiento de la unión 

viga-columna es la carga sobre la articulación. El t ipo y la magnitud de 

la carga afectan a la resistencia, la ef iciencia, la rotación, la capacidad 

y el mecanismo de falla . En particular, la carga axial sobre la columna 

es dominante en el comportamiento de las articulaciones (Kumar y .V 

Shamim .M, 1999).  

f) Mecanismo de fal la en la unión viga-columna 

El conocimiento de los esfuerzos en la articulación y el mecanismo 

de falla son út iles para el diseño de las juntas que pueden t ransmitir 

de manera ef iciente las fuerzas. Las uniones viga-columna de la viga 

se diseñan generalmente siguiendo la f i losofía de la columna fuerte y 
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la viga débil  para estructuras de concreto reforzado en zonas sísmicas 

(Somervil le, G. y Taylor, H.P.J.,  1972). En general,  el mal desempeño 

en una unión viga-columna puede ocurrir en una de las siguientes 

maneras (Kumar y Sharad, 1988):  1) Formación de art iculación plást ica 

en la parte de viga cerca de la interfaz viga-columna; 2) Formación de 

articulación plást ica en la parte de la columna cerca  del núcleo de la 

articulación y 3) La formación de grieta diagonal en la región de la 

articulación.  

Las principales causas del mal desempeño en una articulación 

pueden describirse como (Al -Zamel, H. S. y El-Ghazaly, H. A., 1991):  

1) la falta de anclaje; 2) falla debido a la f luencia del refuerzo; 3) falla 

debido al aplastamiento del concreto y 4) grietas diagonales de 

tensión. 

g) Mecanismo de fal la de la art iculación 

El comportamiento de la articulación exterior hasta la falla se 

puede dividir en dos etapas:  A) hasta el agrietamiento diagonal en la 

zona de conexión y B) después del agrietamiento diagonal hasta la 

falla. 

En las articulaciones exteriores, la primera grieta por lo general 

ocurre en la unión viga-columna, pero la principal grieta estructural es 

siempre la grieta diagonal. El momento de f lexión transferido de la viga 

a la columna se realiza por la columna en cantidades iguales, por 

encima y debajo de la art iculación hasta que ocurren las formas de 

grietas diagonales (Somervil le, G. y Taylor, H.P.J., 1972).  

En el punto de falla de la unión, el refuerzo principal de la parte de la 

viga está en tensión en toda su longitud  con cargas elevadas de 

columna (Scott .RH, 1996).  

Después que se ha formado la diagonal, la art iculación es capaz 

de llevar más carga, dependiendo del porcentaje de acero en la viga.  
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con diferentes dimensiones, mayores en los primeros niveles y 

disminuyendo hasta llegar al nivel superior.  

En las siguientes tablas y f iguras se muestran las propiedades 

geométricas y los armados de cada una  de las columnas, así como un 

esquema del armado de vari l las y estribos y una vista en planta de la 

distribución de columnas.  
 

Tabla 3.5: Detalles de dimensionamiento de columna C-1. 
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Tabla 3.6: Detalles de dimensionamiento de columna C-2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



21 
 

Tabla 3.7: Detalles de dimensionamiento de columna C-3 

 

 

 

 

 

 

 



22 
 

 
Figura 3.1: Armado en columnas C-1 

 

 
Figura 3.2: Armado en columnas C-2 
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Figura 3.3: Armado en columnas C-3 

 

 
Figura 3.4: Distribución de columnas en planta estructural 

 

En el apéndice A se especif ican los armados para las trabes. 

Se tienen cuatro modelos diferentes a analizar, dos de ellos 

considerando el voladizo existente en uno se aplica zona rígida y en el 
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otro con una excentricidad de 15 cm y los otros dos sin considerar el 

voladizo en el edif icio, de estos uno con zona rígida y el otro con una 

excentricidad también de 15cm.  

 

3.1.1 Edificio 1 sin excentricidad 

El edif icio 1 sin excentricidad está modelado con 5 ejes 

longitudinales y 2 transversales, completamente rígido en todos sus 

nodos, y simétrico en los ejes X y Y .  

En las f iguras 3.5-3.11 se muestran las plantas estructurales, ejes 

X, Y, Z y una vista tridimensional de los modelos, pudiendo observar 

que cada color representa un tipo diferente de columna y  de trabe con 

respecto a su sección transversal ( la gama de colores es independiente 

para columna y para trabe).  

 
Figura 3.5: Vista tridimensional del Edificio 1 sin excentricidad 
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Figura 3.6: Vista tridimensional del Edificio 1 sin excentricidad (acercamiento) 

 
Figura 3.7: Plano X-Y @Z=4.8 

 

  
Figura 3.8: Plano X-Z @Y=0 
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Figura 3.9: Plano X-Z @Y=0 (acercamiento de los últimos niveles) 

 
              Figura 3.10: Plano Y-Z @X=7.8                        Figura 3.11: Plano Y-Z @X=7.8 (acercamiento) 

 

3.1.2 Edificio 1 con excentricidad 

El edif icio 1 con excentricidad está modelado con 5 ejes 

longitudinales y 2 transversales, simétrico en los ejes X y Y , con la 

diferencia de que en las trabes de este modelo se aplica una 

excentricidad de x=15cm y en y=-15cm. 
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En las f iguras 3.12-3.18 se muestran las plantas estructurales, 

ejes X, Y, Z  y una vista tr idimensional de los modelos , pudiendo 

observar que cada color representa un tipo diferente de columna y de 

trabe con respecto a su sección transversal (la gama de colores es 

independiente para columna y para trabe).  

 
Figura 3.12: Vista tridimensional del edificio 1 con excentricidad 

 

 
Figura 3.13: Vista tridimensional del edificio 1 con excentricidad (acercamiento) 
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     Figura 3.14: Plano X-Y @Z= 4.8 (vista en planta y detalle en                                     

excentricidades aplicadas en los ejes)    

 

 

 
Figura 3.15: Plano X-Z @Y=0 
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Figura 3.16: Plano X-Z @Y=0 

 
               Figura 3.17: Plano Y-Z @X=7.8                        Figura 3.18: Plano Y-Z @X=7.8 (acercamiento) 

 

  

3.1.3 Edificio 2 sin excentricidad 

El edif icio 2 sin excentricidad está modelado con 5 ejes 

longitudinales y 3 transversales, simétrico solo con respecto a su eje 

transversal, ya que cuenta con un voladizo en el centro superior. En 
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las f iguras 3.19-3.25 se muestran las plantas estructurales, ejes X, Y, 

Z y una vista tr idimensional de los modelos . 

 

 
Figura 3.19: Vista tridimensional del edificio 2 sin excentricidad 

 

 

 
Figura 3.20: Vista tridimensional del edificio 2 sin excentricidad (acercamiento) 
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Figura 3.21: Plano X-Y @Z=4.8 

 

 
Figura 3.22: Plano X-Z @Y=0 

 

 
Figura 3.23: Plano X-Z @Y=0 (acercamiento de los últimos niveles) 
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                 Figura 3.24: Plano Y-Z @X=7.8                    Figura 3.25: Plano Y-Z @X=7.8 (acercamiento) 

 

 

 

3.1.4 Edificio 2 con excentricidad 

El edif icio 2 con excentricidad está modelado con 5 ejes 

longitudinales y 3 transversales, simétrico só lo con respecto a su eje 

transversal, ya que cuenta con un voladizo en el centro superior, con 

la diferencia de que en las trabes se aplica una excentricidad de 

x=15cm y en y=-15cm. En las f iguras 3.26-3.32 se muestran las plantas 

estructurales, ejes X, Y, Z y una vista tridimensional de los modelos. 
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Figura 3.26: Vista tridimensional del edificio 2 con excentricidad 

 

 

 
Figura 3.27: Vista tridimensional del edificio 2 con excentricidad (acercamiento) 
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1       Figura 3.28: Plano X-Y @Z=4.8 (vista en planta y detalle en 

excentricidades aplicadas en los ejes) 

 

 

 
Figura 3.29: Plano X-Z @Y=0 
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Figura 3.30: Plano X-Z @Y=0 (acercamiento de los últimos niveles) 

 

          
                 Figura 3.31: Plano Y-Z @X=7.8                    Figura 3.32: Plano Y-Z @X=7.8 (acercamiento) 

 

 

3.2 Modelo estructural geométricamente simétrico  

Se modeló el edif icio con el software SAP2000 v14 para un análisis 

l ineal. Para ello se realizó un grid con las dimensiones transversales, 

longitudinales y elevaciones específ icas del edif icio.  Una vez 
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realizado el grid, se dibujaron las trabes y columnas con las 

dimensiones especif icadas basándose en la memoria de cálculo del 

edif icio (mencionadas en las tablas anteriores). Se designaron las 

cargas muertas y vivas en cada trabe, así como el armado 

correspondiente para cada columna.  

 

3.2.1 Análisis l ineal modal espectral  

Para el análisis modal espectral se util izó el espectro de diseño 

del reglamento de construcciones del Municipio de Puebla para un 

terreno tipo II . En la f igura 3.33 se muestra el espectro de diseño usado 

en este estudio, y en la f igura 3.34 se menciona algunos datos del 

acelerograma registrado en la estación RIPB el cual se util izará para 

el análisis paso a paso.  

 

 
Figura 3.33: Espectro de diseño para terreno tipo II zona B 
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Figura 3.36: Comparación de los desplazamientos en Edificio 1 en eje Y 

 

 
Figura 3.37: Comparación de la distorsión en Edificio 1 en eje X 
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Figura 3.39: Acelerograma para terreno tipo 2 usado para el análisis lineal paso a paso 

 

Para el análisis l ineal paso a paso se sigue el mismo 

procedimiento descrito en el análisis l ineal modal espectral, a 

excepción de que se usa el acelerograma en lugar del espectro,  y 

donde se define el intervalo de tiempo de 0.005s . El edif icio se analiza 

con las mismas combinaciones de carga descritas anteriormente. 

En la tabla 3.14 se presentan las combinaciones referidas.  
 

Tabla 3.14: Tabla de combinaciones de cargas aplicadas en el modelado. 

COMBINACIONES DE CARGAS 
COMBO CM+CV Sx Sy Sismo real x Sismo real y 

1 1.4 0 0   
2 1.1 1.1 0   
3 1.1 1.1 0.33   
4 1.1 1.1 -0.33   
5 1.1 -1.1 0   
6 1.1 -1.1 0.33   
7 1.1 -1.1 -0.33   
8 1.1 0 1.1   
9 1.1 0.33 1.1   
10 1.1 -0.33 1.1   
11 1.1 0 -1.1   
12 1.1 0.33 -1.1   
13 1.1 -0.33 -1.1   
14 1.1 0 0 1.1 0 
15 1.1 0 0 0 1.1 

-30

-20

-10

0

10

20

30

0 50 100 150 200

A
C

E
LE

R
A

C
IÓ

N
 (

cm
/ s

2 )

TIEMPO (s)

Acelerograma San Baltazar N90E















53 
 

3.3.1 Análisis l ineal modal espectral  
 

a) Edif icio 2 sin excentricidad 
 

Tabla 3.20: Tablas de periodos modales (a), desplazamientos máximos (b) y coeficientes sísmicos 

(c) para edificio 2 sin excentricidad 

 (a)    (b)  
MODO T (s) f (Hz)  VALORES MAYORES 

1 1.73409 0.5766714  FX     124.7260 Ton 
COMB 9 2 1.465189 0.68250573  FY   372.4991 Ton 

3 1.276308 0.78350987  FZ 5309.5739 Ton 
4 0.614131 1.6283167     
5 0.532681 1.87729737     
6 0.481684 2.07604912  (c)  
7 0.338076 2.95791101  cx= 0.02349077  
8 0.301894 3.31241685  cy= 0.07015612  
9 0.288329 3.46825799     
10 0.228065 4.38470781     
11 0.204094 4.89969163     
12 0.191857 5.21220194     

 

b) Edif icio 2 con excentricidad 
 

Tabla 3.21: Tablas de periodos modales (a), desplazamientos máximos (b) y coeficientes sísmicos 

(c) para edificio 2 con excentricidad 

 (a)    (b)  
MODO T (s) f (Hz)  VALORES MAYORES 

1 1.734213 0.57663035  FX   124.7258 Ton 
COMB 9 2 1.465302 0.68245313  FY   372.4809 Ton 

3 1.276353 0.78348234  FZ 5309.5815 Ton 
4 0.614176 1.62819899     
5 0.53272 1.87715704     
6 0.481701 2.07597659  (c)  
7 0.338104 2.95766598  cx= 0.0234907  
8 0.301917 3.31217291  cy= 0.07015259  
9 0.288339 3.46813421     
10 0.22809 4.38422535     
11 0.204107 4.89939565     
12 0.191865 5.21200666     
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3.3.2 Análisis l ineal paso a paso 
 

Tabla 3.24: Tabla de combinaciones de cargas aplicadas en el modelado. 

COMBINACIONES DE CARGAS 
COMBO CM+CV Sx Sy Sismo real x Sismo real y 

1 1.4 0 0    
2 1.1 1.1 0     
3 1.1 1.1 0.33    
4 1.1 1.1 -0.33     
5 1.1 -1.1 0    
6 1.1 -1.1 0.33     
7 1.1 -1.1 -0.33    
8 1.1 0 1.1     
9 1.1 0.33 1.1    
10 1.1 -0.33 1.1     
11 1.1 0 -1.1    
12 1.1 0.33 -1.1     
13 1.1 -0.33 -1.1    
14 1.1 0 0 1.1 0 
15 1.1 0 0 0 1.1 

 

a) Edif icio 2 sin excentricidad 
 

Tabla 3.25: Tablas de periodos modales (a), desplazamientos máximos (b) y coeficientes sísmicos 

(c) para edificio 2 sin excentricidad. 

 (a)    (b)  
MODO T (s) f (Hz)  VALORES MAYORES 

1 1.73409 0.5766714  FX   139.2186 Ton COMB 

15 
2 1.465189 0.68250573  FY   100.4668 Ton 
3 1.276308 0.78350987  FZ 5308.0807 Ton 
4 0.614131 1.6283167     

5 0.532681 1.87729737     

6 0.481684 2.07604912  (c)  
7 0.338076 2.95791101  cx= 0.02622767  
8 0.301894 3.31241685  cy= 0.01892714  
9 0.288329 3.46825799     

10 0.228065 4.38470781     

11 0.204094 4.89969163     

12 0.191857 5.21220194     
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Figura 3.50: Comparación de la distorsión en Edificio 2 en eje X 

 

 
Figura 3.51: Comparación de la distorsión en Edificio 2 en eje Y 
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sótano; planta baja y niveles del 1 al 5 y de 70x30cm para niveles del 

6 al 13. 

Para el marco longitudinal se uti l i zó una carga viva media de 100 

kg/m2  de acuerdo a las Normas Técnicas Complementarias sobre 

criterios y acciones para el diseño est ructural de of icinas (NTCE, 2004) 

y una carga muerta nominal de  200 kg/m2 . Se usó concreto para con 

una resistencia de 250 kg/cm2 y un espesor de losa de 35cm. 

Las columnas t ienen una sección de 90x70cm en nivel de sótano;   

80x60 en planta baja y niveles del 1 al 3; 70x60cm en los niveles del 4 

al 8 y 60x60cm en los niveles del 9 al 13. Las trabes son de 90x40 cm 

para sótano; planta baja y niveles del 1 al 3;  de 80x30cm en los niveles 

del 4 al 8 y de 70x30cm en los niveles del 9 al 13.  En las f iguras 4.1 y 

4.2 se muestran las vistas en elevación de los marcos analizados.  

 

              
Figura 4.1: Vista longitudinal del edificio 2                           Figura 4.2: Vista transversal del edificio 2 
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Una vez determinados los modelos planos, se ejecutó el programa 

de cómputo SIMESTRU.EXE para encontrar las propiedades medias d e 

cada uno de los marcos planos;  de esta forma se pudieron estimar los 

valores analít icos de los períodos de vibrar para cada caso.  

 

4.2 Análisis de empuje lateral pseudoestático (Push-Over) 

Para poder determinar algunas propiedades que describan el 

comportamiento global del sistema, es fundamental obtener la 

respuesta pseudoestática no lineal del modelo estructural 

correspondiente al sistema de múlt iples grados de libertad .  

Para lo anterior, las propiedades medias de cada marco 

estructural se pueden determinar mediante el uso del programa de 

cómputo SIMESTRU.EXE, y el análisis no l ineal correspondiente se 

puede efectuar con el software DRAIN 2D. En este trabajo se efectúa 

el análisis de empuje lateral de los modelos estructurales en dos 

dimensiones, mismos que se someten a una aceleración lo 

suficientemente baja para evitar la presencia de vibraciones 

ocasionando una deformación producida por la inercia.  

Este análisis permite generar una curva de capacidad que 

relaciona el cortante basal (V b) con el desplazamiento global del 

sistema en la parte superior (XN), permitiendo obtener propiedades del 

elemento estructural tales como la rigidez, ductil idad y la capacidad 

resistente.  

 

4.2.1 Marco transversal A2 sin excentricidad 

Una vez aplicada la aceleración al marco, se obtiene la siguiente 

curva de capacidad, la cual resulta de la relación entre el 

desplazamiento que se genera en un período de tiempo al aplicar una 

carga cortante determinada en la estructura. En la f igura 4.3 se 

muestra la curva Push-Over obtenida para el marco transversal A2 sin 

excentricidad.  
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Figura 4.3: Gráfica Pushover del marco A2 para edificio sin voladizo, sin excentricidad 

 

De acuerdo con la curva de capacidad resultante para este 

modelo,  se plantearon 5 casos para generar las configuraciones de 

deformación lateral,  dichos casos corresponden a los desplazamientos 

asociados con los siguientes niveles de carga:  35 Tons, 70 Tons, 105 

Tons, 140 Tons y el cortante máximo (149.563922 Tons).  

En la tabla 4.1 se muestran los valores de desplazamientos para 

cada valor de cortante definido anteriormente, así como el 

desplazamiento acumulado ya que es de interés para la gráf ica de 

comparativa.  
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Se realizó también una comparativa entre las distorsiones de cada 

caso dividiendo el desplazamiento relativo en cada entrepiso entre la 

altura correspondiente. De esto resultó la tabla 4.2 que muestran los 

valores de distorsión de entrepiso para los diferentes niveles de 

desplazamiento lateral. Además las gráf icas de distorsión que se 

muestra en la f igura 4.5. De esta f igura se puede apreciar que los 

valores máximos de distorsión se presentan en los entrepisos 3, 4 y 5, 

este comportamiento es típico de marcos regulares donde predomina 

la deformación por cortante de los mismos. 
 

Tabla 4.2: Tabla de distorsiones para marco A2 con zona rígida 

  35 TONS 70 TONS 105 TONS 140 TONS MÁXIMO 
N h (cm) DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. 
1 480 0.0012 0.0024 0.0040 0.0064 0.0073 
2 365 0.0019 0.0039 0.0066 0.0113 0.0133 
3 365 0.0021 0.0042 0.0074 0.0132 0.0162 
4 365 0.0021 0.0043 0.0074 0.0135 0.0169 
5 365 0.0021 0.0042 0.0069 0.0128 0.0158 
6 365 0.0021 0.0042 0.0065 0.0119 0.0145 
7 365 0.0020 0.0042 0.0063 0.0109 0.0128 
8 365 0.0022 0.0045 0.0067 0.0109 0.0124 
9 365 0.0023 0.0047 0.0070 0.0108 0.0122 
10 365 0.0022 0.0045 0.0067 0.0095 0.0108 
11 365 0.0022 0.0046 0.0068 0.0092 0.0104 
12 365 0.0020 0.0043 0.0063 0.0084 0.0092 
13 365 0.0018 0.0037 0.0054 0.0072 0.0077 
14 365 0.0015 0.0031 0.0046 0.0061 0.0065 
15 365 0.0012 0.0025 0.0038 0.0050 0.0053 
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Figura 4.5: Comparación de las distorsiones en Marco A2 con zona rígida 

  

4.2.2 Marco transversal A2 con excentricidad 

Se realizó el análisis de Push-Over para el marco A2 

considerando una excentricidad en las vigas solamente. Para esto se 

consideró que la excentricidad fue de 15 cm en cada extremo de las 

vigas. Con esto resultó la curva que se muestra en la f igura 4.6  
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Figura 4.6: Gráfica Pushover del marco A2 para edificio sin voladizo  con excentricidad 

 

En la tabla 4.3 se encuentran las distorsiones para el marco A2 con 

excentricidad.  

Tabla 4.3: Tabla de distorsiones para marco A2 
 

  35 TONS 70 TONS 105 TONS 140 TONS MÁXIMO 
N h (cm) DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. 
1 480 0.0013 0.0026 0.0042 0.0069 0.0074 
2 365 0.0021 0.0042 0.0072 0.0128 0.0138 
3 365 0.0023 0.0046 0.0081 0.0153 0.0170 
4 365 0.0024 0.0047 0.0082 0.0161 0.0180 
5 365 0.0024 0.0046 0.0077 0.0154 0.0172 
6 365 0.0024 0.0046 0.0072 0.0141 0.0158 
7 365 0.0024 0.0046 0.0069 0.0127 0.0139 
8 365 0.0026 0.0049 0.0072 0.0123 0.0132 
9 365 0.0027 0.0051 0.0075 0.0120 0.0127 
10 365 0.0026 0.0049 0.0072 0.0105 0.0112 
11 365 0.0026 0.0049 0.0072 0.0100 0.0105 
12 365 0.0025 0.0046 0.0067 0.0090 0.0094 
13 365 0.0021 0.0039 0.0057 0.0076 0.0078 
14 365 0.0018 0.0033 0.0049 0.0064 0.0066 
15 365 0.0014 0.0027 0.0039 0.0052 0.0053 
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Figura 4.7: Comparación de las distorsiones en Marco A2 con excentricidad 

 

En la f igura 4.7 se muestran las gráf icas de distorsiones de 

entrepiso para el marco A2 con excentricidad.  

 

En la f igura 4.8 se realiza una comparación de las curvas de 

capacidad para el marco A2 con zona rígida y con una excentricidad.  

En dicha f igura se observa claramente que el desplazamiento lateral 

para el marco con excentricidad tiene un incremento. Además se 

aprecia una l igera disminución en la rigidez y en la capacidad 

resistente, esto era de esperarse debido a la disminución de la r igidez 

del marco. 
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Figura 4.8: Comparación de la curva de capacidad para el marco A2 con y sin excentricidad 

 

En la f igura 4.9 se realiza una comparación de las distorsiones 

máximas entre el marco A2 con zona rígida y con una excentricidad, 

dichas distorsiones corresponden al desplazamiento asociado a la 

falla. De la f igura referida se observa que en general las distorsiones 

aumentan para el marco que incluye la excentricidad, esto también era 

de esperarse debido a la disminución de la r igidez de dicho marco.  
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Figura 4.9: Comparación de las distorsiones máximas para el marco A2 con y sin excentricidad 

 

Debido a los resultados obtenidos para el marco A2 con y sin 

excentricidad, en lo que sigue sólo se efectúa el análisis no lineal para 

el marco longitudinal AA sin excentricidad, dado que se espera un 

comportamiento similar a lo observado en los modelos antes 

mencionados.  

 

4.2.3 Marco longitudinal AA sin excentricidad 

Una vez realizado el análisis no lineal pseudoestát ico para el 

marco longitudinal AA sin excentricidad , se obtiene la siguiente curva 

de capacidad (ver f igura 4.10). En esta curva se observa que la fuerza 

cortante t iene un incremento respecto a la observada para el marco 

transversal como era de esperarse.  
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Figura 4.10: Gráfica Pushover del marco AA para edificio 2 

 

De acuerdo con la f igura 4.10, al igual que para el marco A2, se 

establecieron cinco configuraciones de deformación lateral para los 

niveles de cargas siguientes: 100 Tons, 200 Tons, 300 Tons, 400 Tons 

y el cortante máximo (457.697188 Tons). 

En la tabla 4.4 se muestran los desplazamientos en cada nivel y 

los correspondientes relat ivos de entrepiso. En la f igura 4.11 se 

presentan las configuraciones de deformación lateral 

correspondientes.  
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Las distorsiones de entrepiso obtenidas se presentan en la tabla 

4.5 y en la f igura 4.12. Cabe mencionar que para este marco 

longitudinal las distorsiones máximas se presentan en los entrepisos 

6, 7, 8 y 9.  

Tabla 4.5: Tabla de distorsiones para marco AA 

  100 TONS 200 TONS 300 TONS 400 TONS MÁXIMO 
N h (cm) DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. DISTOR. 

1 480 0.0013 0.0026 0.0047 0.0071 0.0098 

2 365 0.0017 0.0035 0.0070 0.0114 0.0172 

3 365 0.0017 0.0035 0.0071 0.0122 0.0209 

4 365 0.0017 0.0034 0.0066 0.0120 0.0220 

5 365 0.0016 0.0035 0.0063 0.0120 0.0230 

6 365 0.0025 0.0052 0.0082 0.0154 0.0254 

7 365 0.0033 0.0070 0.0100 0.0185 0.0255 

8 365 0.0033 0.0070 0.0096 0.0175 0.0231 

9 365 0.0029 0.0063 0.0084 0.0146 0.0193 

10 365 0.0025 0.0054 0.0071 0.0112 0.0149 

11 365 0.0019 0.0042 0.0055 0.0081 0.0105 

12 365 0.0013 0.0029 0.0038 0.0053 0.0064 

13 365 0.0010 0.0021 0.0028 0.0039 0.0044 

14 365 0.0007 0.0015 0.0020 0.0027 0.0031 

15 365 0.0004 0.0010 0.0013 0.0017 0.0020 
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Figura 4.12: Comparación de las distorsiones en Marco AA del edificio 2 

 

 

4.3 Análisis no lineal paso a paso 

La estimación de las respuestas no l ineales se realizó mediante el 

análisis paso a paso de los elementos estructurales en los sentidos 

longitudinal y transversal , considerándose para ambos las 

incertidumbres en las propiedades estructurales y para casos de 

diferentes excitaciones sísmicas.  En esta parte del trabajo se 

analizaron el marco transversal A2 y el longitudinal AA solamente.  

Para este análisis se uti l izó el software DEIH  que es una versión 

modif icada del DRAIN 2D (Powell, 1973). De este análisis se obtiene 

el comportamiento histerético del sistema, el cual describe la respuesta 

no lineal, la capacidad de disipación de energía y la deformación 

máxima del sistema. 
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Para lo anterior se usaron los modelos correspondientes a las 

propiedades medias, y cada una de el los fue sometido a la acción del 

acelerograma correspondiente  (sismo del 14 de septiembre de 1995. 

En lo que sigue se describen los resultados obtenidos para el anális is 

paso a paso.  

 

4.3.1 Marco transversal A2 

El resultado del análisis paso a paso corresponde a pares de 

valores del cortante de entrepiso y el correspondiente desplazamiento 

relat ivo para cada instante de tiempo.  

La f igura 4.13 muestra los resultados del análisis, en ellas se 

observa un comportamiento elástico del sistema ya que los 

desplazamientos máximos son del orden de 7cm.  
 

 
Figura 4.13: Gráfica resultante del análisis paso a paso para el marco A2 
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4.3.2 Marco longitudinal AA 

 El resultado del análisis paso a paso corresponde a pares de 

valores del cortante de entrepiso y el correspondiente desplazamiento 

relat ivo para cada instante de tiempo.  

 La f igura 4.14 muestra los resultados del análisis, en ellas se 

observa un comportamiento elástico del sistema ya que los 

desplazamientos máximos son del orden de 4cm. 
 

 
Figura 4.14: Gráfica resultante del análisis paso a paso para el marco AA 
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Figura 5.1: Gráfica Push-over del marco AA 

 

 
Figura 5.2: Gráfica Push-over del marco A2 sin excentricidad 
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