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RESUMEN 

La presente Tesis tuvo como finalidad determinar cuál es el Desempeño 

Sísmico de la infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU de acuerdo 

a los parámetros propuestos por el comité visión 2000 mediante un análisis 

Estático No Lineal usando el Método Pushover, para los diferentes niveles de 

amenaza sísmica según la norma ASCE 41-17 y ser comparados con la actual 

norma de diseño Sismo resistente E030. De los resultados obtenidos, la 

infraestructura no cumple con los propósitos de desempeño sísmico propuestos 

en el comité Visión 2000 en ambas direcciones para una edificación esencial, 

siendo como máximo punto de desempeño ubicado en la zona de colapso, 

encontrándose fuera del rango de ocupación inmediata como establece la filosofía 

y principios de diseño sismorresistente E030. El análisis estático no lineal por el 

método Pushover mostró que en los niveles de desempeño de la edificación se 

encuentra en un nivel de C (Colapso), con un desplazamiento máximo de 7.1 cm 

y 9.4 cm en la dirección X e Y respectivamente, ante un evento sísmico con una 

probabilidad del 10% en 100 años, la edificación sufrirá un daño sustantivo 

estructural y no estructural.  
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Análisis no lineal, desempeño sísmico, punto de desempeño. 
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ABSTRACT 

 

The purpose of this Thesis was to determine the Seismic Performance of 

the infrastructure of the UNU Administrative Offices according to the parameters 

proposed by the vision 2000 committee through a Non-Linear Static analysis using 

the Pushover Method, for the different threat levels. seismic according to the ASCE 

41-17 standard and be compared with the current E030 earthquake resistant 

design standard. From the results obtained, the infrastructure does not meet the 

seismic performance purposes proposed in the Vision 2000 committee in both 

directions for an essential building, with the maximum performance point being 

located in the collapse zone, being outside the range of immediate occupation as 

establishes the E030 seismic design philosophy and principles. The nonlinear 

static analysis by the Pushover method showed that at the performance levels of 

the building it is at a level of C (Collapse), with a maximum displacement of 7.1 cm 

and 9.4 cm in the X and Y direction respectively, before a seismic event with a 

probability of 10% in 100 years, the building will suffer substantial structural and 

non-structural damage. 

 

KEYWORDS 

Nonlinear analysis, seismic performance, performance point. 
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INTRODUCCIÓN 

 

Los avances científicos y tecnológicos nos han llevado a poder determinar 

con mayor precisión el comportamiento de las estructuras durante un evento 

sísmico, empleando métodos más aproximados como son los métodos de 

elementos finitos, considerando la no linealidad de los materiales durante su 

análisis. 

Esto nos facilita en la actualidad para poder determinar el verdadero 

comportamiento de las estructuras durante un sismo y poder determinar el nivel 

de desempeño de la estructura ante un nivel de amenaza determinada. 

La norma de diseño Sismorresistente vigente E.030 dentro de su filosofía 

de diseño establece  como principios, evitar la pérdida de vidas humanas, 

asegurar  la continuidad de los servicios básicos y minimizar los daños a la 

propiedad, sin embargo la norma de diseño sismorresistente no exige realizar un 

análisis considerando los diferente niveles de amenaza sísmica que se encuentra 

expuesta una edificación, como lo son los sismos frecuentes, ocasionales, raros 

y muy raros como lo establece el comité de Visión 2000, ATC-40 y la actual norma 

ASCE 41-17. 

Las ultimas actualizaciones de la norma de diseño Sismorresistente E030 

ha obligado a muchos ingenieros estructurales actualizar y verificar los diseños 

anteriores a esta norma, para garantizar su filosofía y diseño. 

El objetico de esta investigación fue realizar un análisis post diseño, para 

verificar si la infraestructura de las Oficinas Administrativas de la Universidad 

Nacional de Ucayali cumple con la norma de diseño sismorresistente vigente, y 

determinar su comportamiento según los principios del comité Visión 2000, para 

ello se utilizó el método de análisis no lineal estático Pushover. 

La investigación realizada se encuentra estructurada de la siguiente 

manera: 
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Capítulo I: Planteamiento del Problema; dentro de este capítulo se detalla 

el plan de la investigación realizado en el proyecto, formulación del problema, 

objetivos generales y específicos. 

Capítulo II: Marco Teórico; en este capítulo se muestra las investigaciones 

sobre el tema, sus conclusiones y recomendaciones más resaltantes. Asimismo, 

en este capítulo de describe las bases teóricas, definiciones y términos básicos. 

Capítulo III: Metodología de la Investigación; se detalla paso a paso la 

aplicación de la investigación, definiendo la población, muestra, diseño 

metodológico, materiales, equipos, técnicas e instrumentos usados para la 

recolección y tratamiento de datos. 

Capítulo IV: Resultados; en este capítulo se evalúa, explica los resultados, 

del análisis no lineal por el método Pushover realizado a la infraestructura de las 

Oficinas Administrativas de la Universidad Nacional de Ucayali. 

Capítulo V: Discusión de Resultados, en este capítulo se realiza la 

discusión de los resultados obtenidos del análisis no lineal Estático por el método 

Pushover realizado a la infraestructura de las Oficinas Administrativas de la 

Universidad Nacional de Ucayali 

Capítulo VI: Conclusiones obtenidas en el desarrollo de la presente tesis. 

Capítulo VII: Recomendaciones. 

 

Finalmente se presenta; la fuente bibliográfica y anexos de la investigación. 
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CAPITULO I: 

PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA 

1.1. Descripción y Fundamentación del Problema 

Los eventos símicos ocurridos a lo largo de la historia han ocasionado 

grandes pérdidas de vidas humanas, materiales y económicas. Siendo el Perú un 

país que se encuentra ubicado en el cinturón del fuego del pacifico con un alto 

riesgo sísmico es necesario aplicar a nuestra realidad los últimos avances de la 

ingeniería sísmica.  

Debido a estos últimos acontecimientos sísmicos ocurridos en el país, ha 

sido motivo de varias modificaciones de la Norma de Diseño Sismo Resistente 

E030. Los cuales muchas de las edificaciones existentes fueron diseñadas con 

normas que ahora ya no están vigentes, el cual obliga a las edificaciones realizar 

un análisis de la seguridad de la Estructura, un análisis post-diseño.  

La capacidad de deformación o ductilidad de un edificio es un factor 

determinante para obtener un comportamiento sísmico adecuado. Para lograr un 

diseño sismo resistente óptimo es indispensable conocer los posibles 

mecanismos de falla de la estructura, hasta el nivel de colapso.  Actualmente 

existen técnicas avanzadas de análisis no-lineal de estructuras, entre las que se 

encuentra el análisis estático y dinámico no-lineal. 

Sin embargo, la norma de Diseño Sismo Resistente E030, no exige realizar 

un Diseño Sísmico considerando un modelo de comportamiento no Lineal de la 

Estructura, teniendo eso como premisa, la presente tesis pretende realizar un 

análisis Sísmico por Desempeño (Análisis no Lineal), de esta manera obtener un 

comportamiento más real y aproximado de la estructura durante un sismo, 

determinado de esta manera los puntos de falla, nivel de desempeño y 

performance de una estructura ante un sismo. 

Un análisis lineal no refleja un comportamiento real de una estructura 

durante un sismo, siendo la infraestructura de las oficinas Administrativas de la 
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UNU una edificación esencial, se debe garantizar su funcionamiento y seguridad 

después de un sismo.  

 

1.2. Formulación del Problema 

1.2.1. Problema General  

- ¿Cuál será el desempeño sísmico de la Infraestructura de las 

Oficinas Administrativas de la Universidad Nacional de Ucayali, 

diseñada con la normativa peruana y evaluada por los parámetros del 

Comité Visión 2000? 

1.2.2. Problemas Específicos  

- ¿La infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU, 

diseñada con la normativa peruana cumplirá con los objetivos de 

diseño propuestas por el Reglamento Nacional de Edificaciones, 

mediante un análisis estático no lineal? 

 

- ¿La infraestructura de las oficinas Administrativas de la UNU, 

diseñada con la normativa peruana cumplirá con los niveles de 

desempeño adecuado según su importancia de la edificación, 

propuestas por el comité VISIÓN 2000? 

 

 

1.3. Objetivos de la Investigación  

1.3.1. Objetivo General 

¶ Determinar cuál es el Desempeño Sísmico de la infraestructura de 

las Oficinas Administrativas de la UNU de acuerdo a los parámetros 

propuestos por el comité visión 2000. 
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1.3.2. Objetivos Específicos 

¶ Evaluar el diseño estructural de las Oficinas Administrativas de la 

UNU, si cumple con los objetivos de diseño de la actual norma de 

diseño Sismorresistente E.030 

¶ Determinar los niveles de desempeño sísmico de la Infraestructura 

de las Oficinas Administrativas de la UNU, mediante un análisis 

Estático no Lineal- Pushover utilizando los parámetros del comité 

visión 2000. 

1.4. Justificación e Importancia 

En la actualidad se ha tenido varias modificaciones de la Norma de Diseño 

Sismo Resistente E030, esto, debido a los acontecimientos sísmicos producidos 

en el país, así como también por el avance tecnológico y la obtención de registros 

de aceleraciones durante los sismos. Sin embrago en la actualidad muchas 

edificaciones existentes fueron diseñadas considerando un comportamiento lineal 

con normas que ahora ya no están vigentes, el cual obliga a las edificaciones 

realizar un análisis de la seguridad de la Estructura, un análisis post-diseño. Las 

edificaciones en el país han venido sufriendo estragos durante los últimos eventos 

sísmicos de gran intensidad suscitado, más del 50% de las edificaciones de la 

Universidad Nacional de Ucayali fueron diseñadas bajo normas de diseño 

Sismorresistente que en la actualidad no se encuentran vigente, como lo es la 

norma de diseño sismorresistente del año 1997, 2003, 2016, 2018, 2019, es por 

eso que los ingenieros estructurales se encuentran en la obligación de realizar 

una verificación post Diseño a la infraestructura que alberga a los estudiantes 

universitarios, docentes universitarios, personal administrativo y  público en 

general que acude al campus universitario. 

La actual norma de diseño Sismorresistente E.030 con su última 

actualización en el año 2019, clasifica las edificaciones según su uso, la 

infraestructura de las oficinas administrativas de la universidad Nacional de 

Ucayali en su primer nivel alberga al centro médico de la universidad siendo este 
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la primera barrera de contención y atención a las personas que podrían sufrir 

lesiones producto de un sismo en la comunidad universitaria, convirtiéndola en 

una edificación esencial A2, el cual no fue considerada de esta manera durante 

su diseño en el año 2003, siendo clasificada esta como edificaciones comunes C, 

es por eso la importancia de un análisis post diseño del sistema estructural de las 

oficinas administrativas de la Universidad Nacional de Ucayali, para determinar 

cuál será su desempeño sísmico durante un sismo. 

Nuestro país no dispone de normas donde se considere el diseño por 

desempeño de estructuras de concreto Armado, por lo que se recurre a normas 

de otros países. Así mismo la norma de Diseño Sismo Resistente E030, no exige 

realizar un análisis no lineal de la Estructura, teniendo eso como premisa se 

pretende realizar un análisis Sísmico por Desempeño (Análisis no Lineal), de esta 

manera obtener un comportamiento más real y aproximado de la estructura 

durante un sismo, determinado de esta manera los puntos de falla, nivel de 

desempeño y performance de una estructura ante un sismo. 

En el diseño sismorresistente es fundamental verificar el desempeño 

sísmico ante varias acciones, a las que probablemente estarán sujetas las 

estructuras. En tal sentido, si la resistencia del sistema estructural a fuerzas 

laterales se desarrolla a un nivel de respuesta sísmica menor que la 

correspondiente al sismo de diseño, aparecerán deformaciones inelásticas, con 

plastificación de algunas secciones. 

Por consiguiente, se deberá realizar un diseño donde se verifique el 

desempeño sísmico, siendo el análisis no-lineal la mejor opción para dar solución 

a tal problema. En tal sentido en la presente tesis se darán los conocimientos 

necesarios para poder utilizar el análisis estático no-lineal y así obtener diseños 

estructurales que sean capaces de soportar sismos de gran magnitud sin que 

presenten daños estructurales, siendo la infraestructura de las oficinas 

Administrativas de la UNU una edificación esencial, se debe garantizar su 

funcionamiento y seguridad después de un sismo. 
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1.5. Limitaciones y alcances 

Limitaciones 

¶ La Pandemia ocasionada por el Virus SARS-CoV-2 (COVID-19) 

durante los años 2020-2021 limito el ingreso al campus universitario 

de la Universidad Nacional de Ucayali para la aplicación del ensayo 

de esclerometría para determinar la resistencia del concreto del 

pabellón de las Oficinas Administrativas de la Universidad Nacional 

de Ucayali, así como la recolección de datos de campo. 

¶ La no existencia de antecedes locales de investigaciones 

relacionados al tema de análisis no lineal de Estructuras, lo cual 

limito la comparación de los resultados obtenidos. 

Alcances 

¶ El alcance de este trabajo de investigación busca dar a conocer la 

importancia de un análisis post diseño a la comunidad ingenieril, 

determinando de esta manera las posibles fallas de la 

Infraestructura de las oficinas administrativas de UNU durante un 

acontecimiento sísmico.   

¶ Difundir los conocimientos de análisis no lineal de estructuras a los 

estudiantes de pre grado de la Universidad Nacional de Ucayali, la 

Región y el País. 

1.6. Hipótesis 

1.6.1. Hipótesis General 

HI  El diseño estructural de la infraestructura de las Oficinas 

Administrativas de la UNU, tiene un desempeño sísmico adecuado según 

los parámetros propuestos por el comité VISIÓN 2000.   
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HO  El diseño estructural de la infraestructura de las Oficinas 

Administrativas de la UNU, no tiene un desempeño sísmico adecuado 

según los parámetros propuestos por el comité VISIÓN 2000.   

1.6.2. Hipótesis Especificas  

¶ HI  La infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU, 

cumple con los objetivos de diseño propuestas en actual norma de 

diseño Sismorresistente E.030. 

HO  La infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU, no 

cumple con los objetivos de diseño propuestas en actual norma de 

diseño Sismorresistente E.030. 

¶ HI  La infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU 

cumple con los niveles de desempeño sísmico adecuado para el tipo 

de edificación, según los parámetros propuesto por el comité Visión 

2000. 

HO  La infraestructura de las Oficinas Administrativas de la UNU no 

cumple con los niveles de desempeño sísmico adecuado para el tipo 

de edificación, según los parámetros propuesto por el comité Visión 

2000. 

1.7. Sistema de Variables, Dimensiones e Indicadores 

1.7.1. Variable Independiente. 

o Infraestructura de las oficinas administrativas de la Universidad 

Nacional de Ucayali. 

1.7.2. Variable Dependiente. 

o Desempeño sísmico. 
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1.7.3. Definición operacional de variables, dimensiones e indicadores 

 

VARIABLE 
DEFINICION 

CONCEPTUAL 

DEFINICION 

OPERACIONAL 
DIMENSIONES INDICADORES UNIDAD 

TIPO DE 

VARIABLE 
ESCALA INSTRUMENTO 

VI  

Infraestructura 

de las Oficinas 

Administrativas 

de la 

Universidad 

Nacional de 

Ucayali 

 

 

 

 

 

 

Infraestructura de 

la Universidad 

Nacional de 

Ucayali construida 

en el año 2003. 

(OGI-UNU) 

Las edificaciones se 

clasifican según su 

configuración 

estructural, las 

cuales son 

determinadas 

mediante métodos 

de análisis sísmicos 

a) Análisis Sísmico 

Estático 

b) Análisis Sísmico 

Modal dinámico 

D1: 

Análisis Sísmico 

Estático 

 

 

I1: Zonificación Sísmica 
 

 

U:  Adimensional  

 

 

 

Cuantitativo Razón 

 

N.T.P E030-

2019 

RESOLUCIÓN 

MINISTERIAL 

N.º 043-2019-

VIVIENDA 

I2: Peligro Sísmico 

I3: Sistema de la 

Edificación 

D2: 

Análisis Sísmico 

Modal 

Dinámico 

I1: Espectro de 

Pseudoaceleraciones 

U1: Aceleración 

(m/s2) 

 

I2: Modos de Vibración U2: Adimensional 

I3: Periodos 

Fundamentales 
U3: Tiempo (s) 

VD  Desempeño 

Sísmico 

 

Comportamiento 

de la 

Edificación ante 

una amenaza 

sísmica (Aguiar, 

2003) 

El desempeño 

sísmico está 

asociado a los 

objetivos de 

desempeño de la 

edificación y los 

niveles de amenaza 

sísmica 

D1: 

Objetivos de 

desempeño. 

I1: Totalmente 

Operacional 

Adimensional  Cuantitativo Nominal 

Norma ASCE 

41-17, Norma 

ATC 40, Comité 

Visión 2000 

I2: Ocupación Inmediata 

I3: Seguridad de Vida 

I4: Prevención de Colapso 

D2: 

Niveles de 

amenazas sísmica  

 

I1: Sismo frecuente 

I2: Sismo Ocasional 

I3: Sismo Raro  

I4: Sismo muy Raro 
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CAPITULO II:  

MARCO TEORICO 

2.1. Antecedentes De La Investigación 

Para poder realizar la presente investigación se han considerado 

investigaciones nacionales e internacionales al tema de estudio que ha sido base 

para la elaboración teórica.   

2.1.1.  Antecedentes Locales 

Cruz & Ríos (2019). -  En su Tesis para optar el Título Profesional de 

Ingeniero Civil, ñEvaluaci·n De La Vulnerabilidad S²smica De Los Pabellones De 

Aulas NÁ1 Y NÁ2 De La Universidad Nacional De Ucayaliò, aplicaron el modelo 

italiano Benedetti y Petrini, para determinar el índice de vulnerabilidad de dos 

pabellones de aulas de la Universidad Nacional de Ucayali, teniendo como 

resultado que ante un sismo severo los pabellones de las Aulas N°01 Y N°02 

sufrirán falla de columna corta, piso blando, la tabiquería colapsaría, pudiendo 

llevar a un posible colapso de la infraestructura. 

Cordova & Mallma (2018). -  En su Tesis para optar el Título Profesional 

de Ingeniero Civil, ñEvaluaci·n Del Riesgo S²smico De Las Edificaciones 

Educativas De Módulos Construidos Por El Instituto Nacional De Infraestructura 

Educativa Y Salud (INFES), En La Región Ucayali; Durante El Periodo De 1992 

Al 2000ò,realizo la evaluación del riesgo sísmico de Institución educativa Auristela 

Dávila Zevallos, concluyendo que en la estructura de los módulos existe una mala 

estructuración el cual producirían daños severos e irreparables para la edificación 

ante un sismo de mediana intensidad. 

Cartagena & Del Águila (2018). -  En su Tesis para optar el Título 

Profesional de Ingeniero Civil, ñAn§lisis Y Evaluaci·n De La Vulnerabilidad 

Sísmica Del Hospital II De Pucallpa ï Essaludò, tuvo como resultado que algunas 

de las edificaciones presentan un índice de vulnerabilidad sísmica media y alta, 

riesgo sísmico medio y alto, con derivas que no cumplen con la norma E030. 
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Teniendo como resultados críticos en la resistencia global ocasionando fallas ante 

un evento sísmico. 

2.1.2. Antecedentes Nacionales. 

Campos & Leandro (2022). -  En su Tesis para optar el Título Profesional 

de Ingeniero Civil, ñEvaluaci·n del desempe¶o s²smico utilizando el an§lisis no 

lineal estático según la metodología ASCE 41-13 de un módulo de la Institución 

Educativa Andrés Avelino Cáceres, distrito de San Juan de Miraflores, Provincia 

de Lima, Departamento de Limaôô, concluye que los resultados obtenidos del 

análisis Pushover de una edificación de 3 niveles, arrojaron que dicha estructura 

cuenta con los propósitos de desempeño planteados por SEAOC VISION 2000, 

para la dirección XX el desempeño de la edificación es de resguardo de vida y en 

el eje YY se observa el desempeño es de resguardo de vida, excepto en las aletas 

de las placas del primer nivel que sobrepasan el nivel de resguardo de vida.  

Izquierdo & Mendoza (2022). - En su Tesis para optar el Título Profesional 

de Ingeniero Civil, ñEvaluación del desempeño sísmico en una edificación de dos 

niveles ubicada en el departamento de Lambayeque, aplicando el procedimiento 

no lineal est§ticoò , concluye que después de haber evaluado el diseño de una 

institución educativa a partir de la norma técnica peruana E.030 (2018) y de 

acuerdo a estándares internacionales que fueron utilizados como guía de análisis 

en la evaluación del desempeño sísmico, siendo los parámetros propuestos por 

el comité VISION 200 (SEAOC, 1995) y ASCE/SEI 41-17 (2017), resultó que el 

nivel de desempeño obtenido es de resguardo de vida, indicando que la estructura 

puede todavía posee suficiente resistencia y rigidez en los entrepisos, aun soporta 

cargas de gravedad , posee derivas permanentes y su reparación no es 

económicamente recomendable pese que presenta un margen de seguridad 

frente al colapso. 

Huerta (2022). ï En su Tesis para optar el Título Profesional de Ingeniero 

Civil, ñDesempeño Sísmico De Edificios Multifamiliares De Muros Estructurales 

Aplicando El M®todo De Espectro De Capacidadò, estudio cuatro edificaciones 
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multifamiliares ubicado en la zona sísmica Z4, construido sobre un suelo de perfil 

tipo S1. El cual determina el desempeño estructural de los cuatro edificios 

mediante el análisis estático no lineal (AENL), utilizando el método de espectro 

de capacidad (MEC) de la norma ATC-40 (1996) y FEMA ï 440 (2005), 

obteniendo como resultado que el punto de desempeño de cada una de las 

edificaciones estudiadas tiene un desempeño optimo ante un sismo de diseño y 

sismo máximo en las direcciones X e Y.  

Ramos (2021). ï En su Tesis para optar el Título Profesional de Ingeniero 

Civil, άEvaluación del desempeño sísmico de edificaciones multifamiliares 

mediante métodos convencionales, edificio multifamiliar Benjamín Del Solar, 

Sachaca, Arequipa 2021ò, realiza la evaluación del desempeño sísmico de 

edificaciones multifamiliares, aplicando el método de análisis lineal estático, 

dinámico modal y análisis no lineal estático, para que determine el 

comportamiento sísmico, teniendo como resultado que la edificación se encuentra 

en el nivel de seguridad de vida (LS), además menciona que la norma peruana 

de diseño sismorresistente proporciona una conservadora resistencia a las 

edificaciones de concreto armado, limitando las derivas de entre piso al 7 por mil. 

Mayhua (2018). ï En su Tesis  para optar el Título Profesional de Ingeniero 

Civil, ñDise¶o Estructural por Desempe¶o S²smico de un Edificio de 5 pisos en el 

Distrito de Ascensi·n, Provincia de Huancavelicaò, en su planteamiento del 

problema manifiesta que ñel m®todo m§s utilizado  en la ingenier²a 

sismorresistente  está basado en las especificaciones de la Norma Técnica E-

030, la cual no considera el estado ultimo de resistencia para un nivel de sismo 

severo, el cual no permite evaluar los factores importantes como son: el 

comportamiento inelástico de la estructura, el grado de ductilidad de la estructura, 

la capacidad de la estructura de formar rotulas plásticas sin alcanzar el colapso 

bajo las cargas s²smicasò. 

Calcina (2017). -  en su tesis de maestría ñEvaluaci·n Del Desempe¶o 

Sísmico De Un Edificio De Once Pisos Utilizando Análisis Estático Y Dinámico 

No-Linealò busca evaluar el desempeño sísmico de un edificio de 11 pisos 
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utilizando el análisis estático y análisis dinámico no lineal, mencionando que en la 

gran parte de los esfuerzos de la Ingeniería Sísmica están centrado en el 

desarrollo y la aplicación de los métodos de evaluación de estructuras existentes, 

con la finalidad de identificar el desempeño de las edificaciones ante una 

demanda inducida por un sismo.  

Aplicando el programa ETABS 2016 v16.0.3 realiza el análisis no lineal 

estático y dinámico utilizando los parámetros de la norma FEMA 273 y ATC-40, 

el cual se obtiene como resultado final del análisis, las rotulas plásticas en los 

elementos estructurales ante la ocurrencia de un sismo podrían a llegar a producir 

daños y con esto dejar de funcionar. Todos estos resultados dieron a conocer las 

zonas débiles de la edificación. Obteniéndose la curva de capacidad y el punto de 

desempeño, permitiendo comprender los mecanismos de falla que gobiernan la 

ductilidad y de requerir una mayor ductilidad debe diseñarse el edificio para que 

las rótulas plásticas ocurran en todos los extremos de las vigas y columnas. 

Auris (2017). - En su Tesis para optar el Título Profesional de Ingeniero 

Civil; ñAn§lisis Del Desempe¶o S²smico En Estructuras De Instituciones 

Educativas Del Sector De Azapampa, Distrito De Chilca, Huancayo ï 2016ò 

concluye lo siguiente: ñEl desempe¶o s²smico en estructuras de instituciones 

educativas cumple con la propuesta del ATC-40, además menciona que los 

objetivos de desempeño pueden ser asignados a una edificación a partir de las 

consideraciones de funcionalidad, economía, y de preservación. La propuesta del 

ATC-40, muestra los objetivos de seguridad básica para estructuras 

convencionales. Así mismo utilizando el análisis Estático no lineal ï Pushover, los 

resultados numéricos obtenidos se asemejan a un comportamiento más real de 

la estructura, debido que se trabaja en el rango inelástico, en comparación con la 

norma E030 el cual recomienda trabajar en el rango el§sticoò. 

Huapaya (2017). ï En su Tesis ñEvaluaci·n de los indicadores de 

comportamiento sísmico de edificios con sistema aporticado a través del método 

est§tico no linealò indica lo siguiente; ñdise¶ar estructuras a partir de un an§lisis 

lineal resulta muy costoso y hasta innecesario, debido que al diseñar teniendo las 
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fuerzas que se generan de las aceleraciones provenientes de un análisis resultan 

reforzamientos y secciones de concreto que no son reales e incluso excesivos. 

El análisis no lineal, permite conocer un comportamiento más real de las 

edificaciones; como el coeficiente de Reducción Sísmica R, la ductilidad ɛ, 

indicadores que permiten aproximar a la realidad el sismo de diseño. 

El cual en su tesis busca evaluar la sobre resistencia y ductilidad para 

edificios aporticados mediante el método estático no lineal y comparar su 

capacidad con la demanda propuesta en la norma E030, el cual realiza en 

edificaciones de 3,6,9,12,15 y 18, que funcionan como hoteles, apoyadas sobre 

un suelo rocoso tipo S1 y perteneciente a la zona sísmica 4.  

Concluyendo con lo siguiente: El valor de la sobre - resistencia  y el factor 

de ductilidad ɛ, depende del periodo fundamental de la estructura. A medida que 

el periodo fundamental de la estructura aumenta, el valor de la sobre resistencia 

 aumentan consigo tambi®n y el valor del factor de ductilidad ɛ disminuye a 

razón de una ecuación polinómica.  

El espectro de capacidad de las estructuras es superior al espectro de 

demanda solicitado por la norma de diseño sismo E-030, además la resistencia al 

cortante última mostrada en las curvas de capacidad de las estructuras es 

superior al cortante de diseño presentado por la norma peruana de diseño sismo- 

resistente E-030ò. 

 

Cisneros (2014). - En su Tesis ñAn§lisis Y Dise¶o S²smico Por Desempe¶o 

De La Infraestructura De La Escuela Profesional De Ingenier²a Civilò. indica lo 

siguiente: ñLa mayor²a de Normas y C·digos sismorresistente tienen como 

objetivos básicos de evitar colapsos de estructuras durante sismos de gran 

intensidad que se presentan durante la vida útil de estas estructuras y que además 

éstas no presenten daños de consideración durante sismos moderados, es decir 

aquellos que son frecuentes en la mencionada vida útil. Sin embargo, el 

comportamiento observado de estructuras durante sismos de distintas 

características en diversas partes del mundo sugiere qué estos objetivos no sé 

han alcanzado de manera satisfactoria. En particular es relevante mencionar los 
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daños importantes en estructuras de concreto armado que se han observado en 

sismos moderados y que no corresponden al sismo de diseño del lugar donde 

ocurrieron estos sismos, y que sin embargo han llevado al colapso de estructuras 

o, a daños en elementos estructurales o no estructurales. Lo anterior sugiere la 

necesidad de emplear criterios alternativos de diseño sísmico en los cuales desde 

un inicio del proceso de diseño el ingeniero considere de manera explícita los 

niveles de daños esperados durante la vida útil de la estructura. Uno de estos 

criterios de diseñó sísmico es el llamado diseñó Sísmico por Desempeñoò. En ese 

sentido considera que el Diseño por Desempeño debería ser establecido en la 

Norma de Dise¶o Sismorresistente (E.030).ò 

 

2.1.3. Antecedentes Internacionales 

González (2017-2018). ï  en su trabajo final de Master: ñAn§lisis Est§tico 

No Lineal (Pushover) De Estructura Aporticada De Hormigón Armado Con 

Diferentes Grados De Ductilidad. Aplicando La Norma Sismorresistente 

colombiana 2010 (Nsr-10)ò analiza la importancia de la ductilidad en el diseño 

estructural sísmico de estructuras típicas de pórticos en hormigón armado, 

tomando diferentes criterios de ductilidad definidos por la NSR-10 que son de 

capacidad mínima de disipación de energía (DMI), capacidad moderada de 

disipación (DMO) y capacidad esencial de energía (DES). Se diseña la estructura 

cumpliendo con cada uno de los requerimientos sísmicos en las zonas de 

confinamiento de la estructura haciendo un comparativo de costo de cada uno de 

los casos incluyendo un modelo donde no se considere las cargas de sismo.  

El cual se calcula por el método PUSH-OVER, análisis no lineal estático de 

plastificación progresiva, el espectro de capacidad y el grado de ductilidad real de 

la estructura de cada uno de los modelos. 

Al realizar los análisis correspondientes de modelo, manifiesta que con el 

método de PUSH-OVER nos brinda mayores beneficios como proyectistas 

comparando con los métodos tradicionales de hoy en día, como falla y nivel falla 
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de la edificación, aunque este método cada vez es más conocido todavía no es 

incorporado por muchas normativas, la normativa americana y europea ya 

incluyen esta opción de cálculo, mientras que la normativa colombiana apenas 

fue añadida en el año 2010. 

Los resultados de sus análisis indican que las rotulas plásticas se 

presentan en las plantas inferiores, lo que lleva a pensar que, por normativa se 

debe reforzar la estructura está cumpliendo todos los requerimientos sísmicos en 

todos los elementos. Pudiéndose con este análisis localizar estos detalles y 

reducir costos. 

En tanto los costos de la edificación analizada se observa, que, en los 

costos la mejor opción no es la de disipar energía mínima (DMI) como se esperaba 

inicialmente, si no, la opción más desfavorable económicamente es aumentar el 

nivel de ductilidad a DMO, llevándonos a secciones más pequeñas principalmente 

en los pilares que viendo de la percepci·n arquitect·nica es m§s ·ptimoò. 

Medina & Music (2018). Obras y Proyectos 23,63-67 ï En su artículo 

cient²fico ñDeterminación del nivel de desempeño de un edificio habitacional 

estructurado en base a muros de hormigón armado y diseñado según normativa 

chilenaò, mencionan que, ñdebido al cambio reciente de su normativa de dise¶o 

de muros de hormigón armado en chile, existe un interés de evaluar el nivel de 

desempeño de edificios de gran altura, el cual podría contribuir en un futuro 

completar la normativa chilena vigente. El cual en su artículo determinan el nivel 

de desempeño que alcanza un edificio estructurado en base de muros de 

hormig·n armadoò.  

Villanueva (2009).-  en su tesis: ñDise¶o S²smico Por Desempe¶o Aplicado 

A Un Edificio De Hormig·n Armadoò  concluye que : ñAl analizar la estructura 

mediante la teoría de Diseño por Desempeño, concluyen que aplicando la norma 

chilena de diseño sísmico de edificios Nch.433.Of.96, específicamente usando el 

método modal espectral y diseñando los elementos usando el código de diseño 

ACI-318-05, la estructura tiene un desempeño mejor que el esperado, ya que 
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permanecerá Operacional durante un Sismo Frecuente y un Sismo Ocasional, y 

garantizará la Seguridad de Vida luego de un Sismo Raro y un Sismo Muy Raro. 

La aplicación de diseño sismo por desempeño es una herramienta que nos 

permite conocer en detalle el comportamiento de una estructura cuando esta es 

sometida a un determinado sismo, pudiendo de esta manera comprobar si el 

diseño preliminar utilizando la normativa nacional, es consistente con las 

expectativas de diseño de esta. De esta manera contamos con una herramienta 

extra de comprobación del diseño que nos permitirá asegurar la conformidad del 

mismoò. 

 

2.2. Revisión de conceptos básicos y bases teóricas. 

2.2.1. Demanda Sísmica 

La demanda sísmica es ocasionada por sismos, los cuales generan 

movimiento del suelo, reflejado a través de oscilaciones. El objetivo de un diseño 

de una edificación es brindar espacios con condiciones seguras y confortables. 

Motivo por el cual la configuración estructural debe contar con los principios de 

resistencia, rigidez y ductilidad suficientes para que pueda responder 

adecuadamente a las solicitaciones sísmicas. La demanda sísmica de la 

estructura, estando representada por espectro de respuesta de aceleraciones. 

La demanda sísmica se encuentra relacionada al riesgo de una edificación 

ubicada en una zona sísmica. Significando que la demanda sísmica está asociada 

a la fuerza cortante basal sísmica procedente del peligro sísmico y de la 

vulnerabilidad de las estructuras (Mayhua Huamán, 2018). 
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Figura Nº 1.  

Demanda Sísmica 

 

Fuente:  Mayhua Huamán, 2018 

 

El desempeño deseado de la estructura está relacionado a la definición de 

niveles de amenaza sísmica, que se pueden describir de manera probabilística y 

determinista. En la manera probabilística se da con relación a la probabilidad de 

ocurrencia de un determinado nivel de movimiento y con referencia la determinista 

se da con una magnitud dada y relacionada a una fuente especifica de un 

movimiento máximo. Para fines de diseño de estructuras se utilizan términos y 

parámetros ingenieriles tal como: intensidad macro sísmica, espectros de 

respuesta, aceleraciones pico. 

2.2.2. Peligro Sísmico  

El peligro Sísmico o peligrosidad sísmica es definida como la probabilidad 

que en una determinada región se produzcan movimientos sísmicos de una cierta 

importancia en un plazo determinado.  

El peligro sísmico está asociado a la zona sísmica y a las condiciones 

locales del suelo las cuales dependen de sus características estratigráficas y 

topográficas. Es decir, depende de las características sismotécnicas de la zona, 

de las condiciones geotécnicas y de la topografía del lugar (Quintana y León, 

2004) 
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A nivel mundial, el Perú es uno de los países de mayor potencial sísmico 

debido a que forma parte del denominado Cinturón de Fuego del Pacífico, región 

donde la Tierra libera más del 85% de la energía acumulada en su interior debido 

a los procesos de convección del manto. 

La actividad sísmica en torno de la placa del Pacífico, es debida a los 

diversos procesos de convergencia de placas con velocidades de hasta 8 cm/año. 

En América del Sur, en su borde occidental, son las placas de Nazca y 

Sudamericana las que convergen y desarrollan el proceso de subducción 

mediante el cual, la placa oceánica de Nazca se introduce por debajo de la 

continental o Sudamericana 

El registro de sismos por el IGP durante más de 60 años, ha permitido 

identificar y definir la existencia de importantes fuentes sismogénicas, clasificando 

a los sismos en función de la profundidad a la cual ocurren, en sismos de foco 

superficial (profundidad menor a 60 km), de foco intermedio (profundidad entre 61 

y 300 km) y de foco profundo (profundidad mayor a 351 km) (Tavera, Hernando 

2018) 

Los sismos de foco superficial (círculos rojos), ocurren en mayor número 

frente a la línea de costa, alcanzando mucho de ellos magnitudes de hasta M8.5, 

causando daños importantes en las áreas urbanas ubicadas en la zona costera. 

Estos sismos también ocurren a lo largo de la cordillera y en mayor número, en 

las regiones San Martin, Ancash, Junín, Ayacucho, Cusco y Arequipa. La mayoría 

de los sismos alcanzaron magnitudes de hasta M6.5 causando importantes 

porcentajes de daño en superficie. 

Los sismos de foco intermedio (círculos verdes), ocurren con mayor 

frecuencia en la región sur del Perú, en el borde oriental de la región norte y de 

manera puntual en torno de la ciudad de Pucallpa. En todos los casos, estos 

sismos alcanzaron magnitudes de hasta M7.2, aunque recientemente, el 26 de 

mayo ocurrió un sismo de M8.0 que sacudió el suelo de las localidades de 

Yurimaguas y Lagunas en la región Loreto con altas intensidades. 
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Los sismos de foco profundo (círculos azules), presentan sus epicentros 

en la zona de frontera entre Perú y Brasil con una clara distribución norte-sur, y 

en la frontera Perú y Bolivia con una orientación este-oeste. En el primer grupo 

los sismos son más frecuentes, pero en ambas regiones han alcanzado 

magnitudes de hasta M8.5, tal como ocurrió en el año 1993 en la frontera Perú ï 

Bolivia. (Tavera, Hernando 2018). 

Figura Nº 2.  

Perfiles de Sismicidad en el Perú, Tavera, Hernando (2018) 
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Figura Nº 3.   

Mapa Sísmico del Perú periodo 1960-2022 

 
Fuente: Instituto Geofísico del Perú (2023) 
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Figura Nº 4.  

Mapa Sísmico del Perú periodo 1960-2015 

 

Fuente: Instituto Geofísico del Perú (2023) 
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Figura Nº 5. 

 Mapa Sísmico del Perú periodo 1960-2015 

 

Fuente: Instituto Geofísico del Perú (2023) 

 

Figura Nº 6.   

Mapa Sísmico del Perú periodo 1960-2015 

 

Fuente: Instituto Geofísico del Perú (2023) 
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En la figura Nº05 y la figura Nº06 se observa el incremento del sismo de 

profundidad intermedia en la región Ucayali, con un sismo máximo ocurrido en el 

año 2011 con una magnitud mayor a 7 en la escala de Richter con una 

profundidad de entre 61 a 300 km. 

Figura Nº 7.  

Leyenda de mapa sísmico 

 

 

El ultimo sismo ocurrido en la región Ucayali reportando por el Instituto 

Geofísico del Perú (IGP) informó que un sismo de magnitud 5.8 se registró el 23 

de junio del 2023 a las 22:31 p.m. en la región de Ucayali. El epicentro del sismo 

fue a 43 kilómetros al norte de Pucallpa, en la provincia de Coronel Portillo. 

2.2.3. Niveles De Amenaza Sísmica 

El desempeño deseado de la estructura está relacionado a la definición de 

niveles de amenaza sísmica, los cuales se pueden describir de manera 
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probabilística y determinista. En la manera probabilística se da con relación a la 

probabilidad de ocurrencia de un determinado nivel de movimiento y con 

referencia la determinista se da con una magnitud dada y relacionada a una fuente 

especifica de un movimiento máximo. Para fines de diseño de estructuras se 

maneja términos y parámetros ingenieriles tal como: intensidad macro sísmica, 

espectros de respuesta, aceleraciones pico (Auris Romero, 2018). 

El nivel de amenaza sísmica se debe contemplar en la ubicación de la 

estructura respecto al fallas geológicas existentes, las características de la 

geología regional y del sitio. De estos parámetros depende los movimientos a los 

que se someterán en el terreno, dichas consideraciones pueden alterar el 

desempeño esperado de la estructura, así también depende de la magnitud del 

sismo, distancia del epicentro hacia la edificación, la dirección de la transmisión a 

la rotura de la falla (Lloclle Helaccama,2021). 

 

Siendo estos aspectos los que se deben estudiar y tomar en cuenta al 

momento del diseño de nuevos proyectos y/o evaluación de una estructura 

existente, basada en el desempeño. 

2.2.3.1.  Propuesta Visión 2000 

Uno de los países con mayor conocimiento dentro del campo de la 

Ingeniería Sísmica es los Estados Unidos de Norte América; sin embargo, de ello, 

dos sismos recientes de magnitud moderada, como el de Loma Prieta de 1989, 

con una magnitud de 7.1, y el de Northridge de 1994, con una magnitud de 6.7, 

dejaron ocho mil millones y cuarenta mil millones de dólares en pérdida, 

respectivamente. El número de muertos en el sismo de Loma Prieta fue de 63 y 

51 en el sismo de Northridge. Cifras demasiadas altas que motivaron la revisión 

de la filosofía de diseño, por parte del Comité VISION 2000. 
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En la nueva filosofía se da mayor importancia al diseño por desempeño 

que al diseño por resistencia, ya que este último por sí solo no garantiza un 

adecuado comportamiento de la edificación ante sismos menores. (Aguiar, 2003). 

En términos de extensiones de recurrencia o posibilidad de excedencia son 

los niveles de Sismo de Diseño. Esto está expresado en un promedio de periodo 

del tiempo, su expresión es en años, entre el retorno de un sismo que produce 

efectos de mayor severidad (Adolfo Lloclle,2021).  

Para poder evaluar el desempeño sismorresistente de una edificación el 

SEAOC (Structural Engineers Association of California) propone 4 niveles de 

peligro sísmico, los mismos denominados sismos frecuentes, sismos ocasionales, 

sismos raros y sismos muy raros, como se observa en la tabla 01.  

 

Estos niveles se definen por los posibles daños físicos en los elementos 

estructurales y no estructurales, la amenaza sobre la seguridad de los ocupantes 

debido a estos daños y la importancia de la edificación (SEAOC, 1995).  

El periodo de retorno es expresado por las siguientes ecuaciones. 

 

Ὕ
ὸ

ÌÎ ρ ὖ
 

éé.  Ecuaci·n 1 

Ὕ
ρ

ρ ρ ὖ
 

éé. Ecuaci·n 2 

  

Donde:  

Ὕ: Período de retorno (años)  

ὖ: Probabilidad de Excedencia  

ὸ: Vida útil de la edificación 

Conocido el periodo de retorno y aceleración del periodo para un nivel de sismo. 
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Ȣ

ȣȣȣȣȣȣ Ecuación 3 

 

ὥ ὥzȣȣȣȣȣ Ecuación 4 

Donde:  

Ὕ : Período de retorno para el nivel de sismo 1 

Ὕ : Período de retorno para el nivel de sismo 2  

ὥ: aceleración del sismo 1 

 ὥ: aceleración del sismo 2 

Al observar el período de retorno del sismo frecuente, se aprecia que este 

evento si se va a registrar durante la vida útil de una edificación que por lo regular 

es de 50 años. La nueva visión es que se tome en cuenta este sismo en el diseño 

y no únicamente el sismo raro, que se tome en cuenta y que se verifique el 

desempeño que va a tener la edificación acorde a lo indicado en las tablas 1.1 y 

1.2. Lo propio se puede indicar para el sismo ocasional, que tiene una alta 

probabilidad de registrarse durante la vida útil de la estructura. Finalmente se ha 

añadido un nuevo evento denominado sismo muy raro, con una baja probabilidad 

de ocurrencia. (Aguiar, R. 2003). 

Tabla 1.  

Niveles de Peligro Sísmico según SEAOC VISION 2000. 

Sismo Vida útil Probabilidad de excedencia Periodo de retorno 

Frecuente 30 años 50 % 43 años 

Ocasional 50 años 50 % 72 años 

Raro 50 años 10 % 475 años 

Muy raro 100 años 10 % 970 años 

 

Las normas que están vigentes en la mayoría de los códigos y normativas 

sísmicas, tienen como objetivo principal que la estructura tenga un buen 

comportamiento inelástico ante un sismo severo, el mismo que se define mediante 
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estudios de peligrosidad sísmica, considerando una vida útil de la estructura de 

50 años y con un 10% de probabilidad de excedencia. Este sismo tiene un período 

de retorno que está alrededor de los 475 años. Para este evento, que tiene muy 

poca probabilidad de registrarse durante la vida útil de la estructura, se desea que 

la edificación disipe la mayor cantidad de energía y no colapse. De tal forma que 

el objetivo principal de la mayor parte de los códigos es salvar vidas para el sismo 

severo. (Aguiar, 2003). 

Se indica una descripción muy resumida de las definiciones utilizadas por 

el Comité Visión 2000 para el comportamiento esperado para los diferentes 

niveles de desempeño, expresado en términos de los efectos que un sismo puede 

dejar en las edificaciones. 

Tabla 2.  

Definiciones del Desempeño Estructural según NEHRP y VISION 2000. 

GUIA NEHRP VISION  2000 Descripción 

Operacional Completamente Operacional A 

Inmediatamente Ocupacional Ocupacional B 

Seguridad de vida Seguridad de vida C 

Prevención de colapso Cerca de colapso D 

Fuente: Aguiar 2003 

A.- La edificación permanece en condiciones aptas para su uso normal, se 

esperan daños mínimos. Todos los sistemas de abastecimiento y líneas vitales 

deben estar en funcionamiento, de tal manera que el edificio entra en 

funcionamiento inmediatamente. 

 

B.- No hay daño significativo a la estructura la misma que se mantiene muy 

cerca de la resistencia y rigidez que tenia antes del sismo. Los componentes 

estructurales son seguros y mantienen su función. El edificio puede ser utilizado 

luego de pequeños arreglos. 
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C.- Daño significativo a los elementos estructurales con reducción 

sustancial en la rigidez, pero tienen un margen de seguridad antes del colapso. 

Elementos no estructurales seguros, pero con daño. La edificación podrá 

funcionar luego de ser reparada y reforzada. 

 

D.- Daño sustantivo estructural y no estructuras. Existe una gran 

degradación de la resistencia y rigidez de la estructura, solo queda un pequeño 

margen para llegar al colapso. 

 

De acuerdo al uso que va a tener una estructura, el Comité VISION 2000 

ha presentado un nivel mínimo de desempeño, el mismo que se indica en la tabla 

3, para tres tipos de edificaciones: básica, esencial y de seguridad crítica. 

La visión a futuro de diseño sísmico de estructuras, consiste en verificar el 

desempeño en términos estructurales y económicos que va a tener la edificación 

para cada uno de los sismos indicados en la tabla e, de acuerdo al uso de la 

misma. Esta verificación se la realiza sobre la base de las distorsiones máximas 

permitidas, en base al grado de daño local y global de la estructura y en base al 

Índice de Desempeño. (Aguiar, 2003). 

Tabla 3.   

Sismo de análisis y Desempeño esperado en las edificaciones 

Sismo (O) IO LS CP 

Frecuente §     

Ocasional Á  §    

Raro ×  Á  §   

Muy Raro  ×  Á  §  

 

- O  Operacional 

- IO  Ocupación Inmediata  

- LS  Seguridad de Vida 
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- CP  Prevención de colapso 

 

 

§ Edificaciones básicas, como residencias y oficinas. 

Á Edificaciones esenciales como hospitales, destacamentos militares, 

bomberos, etc. 

× Edificaciones de seguridad crítica. 

2.2.3.2. Propuesta ATC - 40 

El Consejo de Tecnología Aplicada (ATC) de la Comisión de Seguridad 

Sísmica de California (SSC), publica en 1996 la norma ATC-40 - Seismic 

Evaluation and Retrofit of Concrete Buildings (Evaluación Sísmica de Edificios y 

Rehabilitación de edificios de Hormigón) define tres niveles de sismo: sismo de 

servicio, sismo de diseño y sismo máximo, como se describe a continuación. 

Sismo de servicio (SE): Movimiento del suelo con una probabilidad de 

50% de excedencia durante 50 años. Tiene un periodo de retorno (T)de 75 años. 

Sismo considerado como frecuente ya que su ocurrencia es más de una vez 

durante el tiempo de vida útil de la edificación. 

Se puede tomar de referencia como la mitad de un sismo de diseño 

además que representa un sismo ocasional. 

Sismo de servicio (DE): Movimiento del suelo con una probabilidad de 

10% de excedencia durante 50 años. Tiene un periodo de retorno (T) de 475 años. 

Movimiento sísmico considerado poco frecuente, intensidad moderada y severa 

por lo que su ocurrencia es menos de una vez durante la vida útil de la edificación. 

Por lo general es el que se establece por las normas de diseño de 

estructuras convencionales, además que representa un sismo raro 

Sismo Máximo (DM): Movimiento del suelo con una posibilidad de 2% y 

5% de excedencia durante 50 años. Tiene un periodo de retorno (T) de entre 975 
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y 2475 años. Movimiento sísmico considerado como máximo que pueda 

someterse sobre una estructura.  

Por lo general se toma como referencia entre 1.25 y 1.50 veces el valor de 

un sismo de diseño, generalmente utilizado para el diseño de edificaciones 

esenciales, representado a un sismo muy raro. 

2.2.3.3. Propuesta del ASCE/SEI 41-17 

El ASCE/SEI 41-17 establece 5 niveles de amenaza sísmico que se usan 

para la determinación de los distintos tipos de objetivos de desempeño. 

a. Evento sísmico con posibilidad de ocurrencia de 50% en el tiempo de 50 años 

con un periodo de regreso de 72 años. Es decir que es el equivalente al sismo 

ocasional de la Tabla 1.  

b. BSE-1E: Evento sísmico con posibilidad de ocurrencia de 20% en el tiempo de 

50 años con un periodo de retorno de 225 años. 

c. BSE-2E: Evento sísmico con posibilidad de ocurrencia de 5% en el tiempo de 

50 años con un periodo de retorno de 975 años. 

d. BSE-1N: Corresponde a 2/3 del BSE-2N. Representa el sismo de diseño 

definido en el ASCE 7. Es un sismo con una posibilidad de ocurrencia de 10% 

en el tiempo de 50 años con un periodo de retorno de 475 años. Es el 

equivalente al sismo raro de la Tabla 1. 

e. BSE-2N: Corresponde al MCER (Sismo considerado de riesgo máximo) que 

es igual a 1.5 veces el sismo de diseño definido por la sección 11.4 del 

estándar ASCE 7-16. Se puede considerar que corresponde a un sismo con 

la probabilidad de excedencia de 2% en el tiempo de 50 años, con un periodo 

de retorno promedio de 2475 años. 
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2.2.3.4. Según la Norma Técnica Peruana NTE E.030-2019 

La normativa peruana, así como en la mayoría de los reglamentos 

sismorresistente en Latinoamérica, establece el sismo de diseño de una 

estructura con que se debe analizar para que la edificación sea capaz de soportar 

el sismo de diseño con la probabilidad de 10% de ser excedida en 50 años, con 

un periodo de retorno de 475 años. (NTP. E-030, 2019), que de acuerdo a los 

niveles de sismo propuesto por el comité Visión 2000 hace referencia a un sismo 

raro. 

2.2.4. Objetivos de Desempeño 

El objetivo de desempeño consiste, en determinar el deseado nivel de un 

edificio para una o varias demandas símicas. El comportamiento sísmico es 

descrito por el máximo estado de daño permitido, (representado mediante rótulas 

plásticas), para un nivel de demanda símica. Un objetivo de desempeño puede 

incluir varios niveles de comportamiento del edificio para varios niveles de 

demanda sísmica y entonces es denominado un objetivo de desempeño dual o 

múltiple. 

Un Objetivo de Comportamiento dual o múltiple puede ser creado 

seleccionando dos o más niveles de comportamiento del edificio deseado, cada 

uno para un diferente nivel de sismo. 

Un Objetivo de desempeño de una estructura se define escogiendo un nivel 

de desempeño del edificio anhelado para un nivel dado de sismo. Lo cual deberá 

ser muy satisfactorio, con muy pocas deficiencias o fallas después de ocurrencia 

de un evento extraordinario esperado, por lo general se considera 50 años de 

periodo de retorno, para lo cual se ha diseñado la estructura 

Para seleccionar el objetivo de desempeño, es necesario tener en cuenta 

factores tales como: la ocupación, la importancia de las funciones que ocurren 

dentro de la estructura, consideraciones económicas, incluyendo el costo de 

reparación y el costo de la interrupción de las actividades que se realizan en su 
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interior, y consideraciones de importancia de la estructura como por ejemplo 

patrimonio histórico y cultural (Bozorgnia y Bertero, 2006). 

2.2.4.1. Propuesta del Comité Visión 2000  

El Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995), clasifica a las estructuras en tres 

grandes grupos de acuerdo a su importancia durante y después de un sismo: 1) 

estructuras críticas (ejemplo, depósitos radioactivos), 2) estructuras esenciales 

(ejemplo, hospitales) y 3) estructuras básicas (ejemplo, viviendas). La siguiente 

tabla, muestra la propuesta por el comité Visión 2000 para definir los objetivos de 

desempeño. 

Tabla 4.  

Objetivos de Desempeño propuesto por el Comité Visión 2000 

AMENAZA SISMICA PROBABILIDAD  NIVEL DE DESEMPEÑO 

NIVEL % OCURRENCIA PERIODO (TO) (IO) (LS)  (CP) 

FRECUENTE 50% EN 30 AÑOS 42 AÑOS 1 0 0 0 

OCASIONAL 50% EN 50 AÑOS 72 AÑOS 2 1 0 0 

RARO 10% EN 50 AÑOS 475 AÑOS 3 2 1 0 

MUY RARO 10% EN 100 
AÑOS 

975 AÑOS - 3 2 1 

0 Desempeño inaceptable de para cualquier edificación  

1 Edificaciones básicas  Residencias, viviendas y oficinas 

2 Edificaciones esenciales  Hospitales, bomberos 

3 Edificaciones de Seguridad Critica  Depósitos radiactivos 

Fuente  Elaboración propia 

- TO  Totalmente Operacional 

- IO  Ocupación inmediata 

- LS  Seguridad de Vida. 

- CP  Prevención de Colapso 
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El desempeño inaceptable por cada tipo de edificación corresponde a los 

casilleros ubicados por encima del color respectivo. Los casilleros en blanco 

representan un desempeño inadecuado para cualquier tipo de edificación. 

2.2.4.2. Propuesta Del ATC-40 

La propuesta del ATC-40 combina los niveles de desempeño con los 

movimientos sísmicos. Son considerados de acuerdo a sus características 

funcionales, económicas, legales y de preservación de cada estructura. 

Tabla 5.  

Objetivos de Seguridad básica para estructuras convencionales. 

Amenaza Sísmica Nivel de Desempeño 

O IO LS ES 

Sismo de Servicio, SE     

Sismo de Diseño, DE   x  

Sismo Máximo, ME    x 

Fuente: ATC 1996 

- O  Operacional 

- IO  Ocupación Inmediata 

- LS  Seguridad de vida 

- ES  Estabilidad Estructural 

 

2.2.4.3. Propuesta FEMA 440 

El Objetivo Básico de Seguridad, mostrado en la tabla, es un nivel de 

objetivo de desempeño dual, definido como un comportamiento del edificio que 

alcanza el nivel de desempeño de Seguridad de Vida, 3-C, para un Nivel de 

Sismo de Diseño y el Nivel de desempeño Estabilidad Estructural, 5-E, para el 

Nivel de Sismo Máximo. 

 
 
 

Tabla 6.  
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Objetivo Básico de Seguridad 

Amenaza Sísmica Objetivo Básico de Seguridad 

Nivel de comportamiento del Edificio 

O IO LS ES 

Sismo de Servicio, SE     

Sismo de Diseño, DE   x  

Sismo Máximo, ME    x 

 Fuente: FEMA 356 

 

Tabla 7.  

Objetivos de Rehabilitación 

Peligro Sísmico Nivel de comportamiento del Edificio 

O IO LS CP 

50%/50 años a b c d 

20%/50 años e f g h 

10%/50 años i j k l 

2%/50 años m n o p 

Fuente: (FEMA -356) 

Observación 

1. Cada celda en la matriz de arriba representa un objetivo de 

Rehabilitación Discreto. 

2.  Los Objetivos de Rehabilitación en la matriz de arriba pueden ser 

usados para representar tres específicos objetivos de rehabilitación 

como sigue: 

k+p = Objetivo Básico de Seguridad (BSO) 

k + p + cualquiera de a, e, i, b, f, j ó n = Objetivo Incrementado solo o, 

solo n, solo m = Objetivo Incrementado 

c, g, d, h, i= Objetivos Limitados. (Vergara & Zevallos, 2014) 
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2.2.4.4. Propuesta ASCE 41-17 

El Objetivo de Desempeño consistirá en uno o más pares de un Nivel de 

Riesgo Sísmico seleccionado, con un Nivel de Desempeño Estructural objetivo y 

un Nivel de Desempeño No Estructural objetivo. 

2.2.4.4.1. Nivel de Desempeño Estructural 

El Nivel de Desempeño Estructural de un edificio se seleccionará entre seis 

Niveles de Desempeño Estructural discretos y dos Rangos de Desempeño 

Estructural intermedios. 

Los niveles discretos de desempeño estructural son inmediatos, Ocupación 

(S-1), Control de Daños (S-2), Seguridad Humana (S-3), Seguridad limitada (S-

4), Prevención de colapso (S-5) y No considerado (S-6). 

Los rangos intermedios de rendimiento estructural son el rango de 

seguridad mejorada y el rango de seguridad reducida. 

- Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación Inmediata (S-1).  

El Nivel de Desempeño Estructural S-1, Ocupación Inmediata, se define 

como el estado de daño posterior al terremoto en el cual una estructura 

permanece segura para ocupar y esencialmente retiene su resistencia y rigidez 

anteriores al terremoto. Se espera que una estructura que cumpla con los criterios 

de aceptación de esta norma para Ocupación Inmediata logre este estado 

posterior al terremoto. 

- Rango de rendimiento estructural de seguridad mejorada.  

El Rango de Desempeño Estructural Mejorado se define como el rango 

continuo de estados de daño entre el Nivel de Desempeño Estructural de 

Seguridad Humana (S-3) y el Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación 

Inmediata (S-1). 

- Nivel de Desempeño Estructural de Control de años (S-2).  
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El Nivel de Desempeño Estructural S-2, Control de Daños, se define como 

un estado de daño posterior al terremoto entre el Nivel de Desempeño Estructural 

de Seguridad Humana (S-3) y el Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación 

Inmediata (S-1). Los criterios de aceptación para la evaluación o el 

reacondicionamiento basados en el nivel de rendimiento estructural de control de 

daños se tomarán a mitad de camino entre los de seguridad de vida. 

- Nivel de Desempeño Estructural de Seguridad Humana (S-3). 

El Nivel de Desempeño Estructural S-3, Seguridad Humana, se define 

como el estado de daño posterior al terremoto en el que una estructura tiene 

componentes dañados, pero conserva un margen de seguridad contra el inicio de 

un colapso parcial o total. Se espera que una estructura que cumpla con los 

criterios de aceptación especificados en esta norma para este Nivel de 

Desempeño Estructural alcance este estado. 

- Rango de Desempeño Estructural de Seguridad Reducida.  

El rango de rendimiento estructural de seguridad reducida se define como 

el rango continuo de estados de daño entre el nivel de rendimiento estructural de 

seguridad humana (S-3) y el nivel de rendimiento estructural de prevención de 

colapso (S-5). 

- Nivel de Desempeño Estructural de Seguridad Limitada (S-4). 

 El Nivel de Desempeño Estructural S-4, Seguridad Limitada, se define 

como un estado de daño posterior al terremoto entre el Nivel de Desempeño 

Estructural de Seguridad Humana (S-3) y el Nivel de Desempeño Estructural de 

Prevención de Colapso (S-5). Criterios de aceptación para la evaluación o El 

reacondicionamiento basado en el Nivel de Desempeño Estructural de Seguridad 

Limitada debe tomarse a mitad de camino entre el Nivel de Desempeño 

Estructural de Seguridad Humana (S-3) y el Nivel de Desempeño Estructural de 

Prevención de Colapso (S-5). 
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- Nivel de Desempeño Estructural de Prevención de Colapso (S-5).  

El Nivel de Desempeño Estructural S-5, Prevención de Colapso, se define 

como el estado de daño posterior al terremoto en el cual una estructura tiene 

componentes dañados y continúa soportando cargas de gravedad, pero no 

retiene margen contra el colapso. Se espera que una estructura que cumpla con 

los criterios de aceptación especificados en esta norma para este Nivel de 

Desempeño Estructural logre este. 

- Desempeño estructural no considerado (S-6).  

Cuando una evaluación o modificación no se ocupe de la estructura, el 

Nivel de Desempeño Estructural será Desempeño Estructural No Considerado (S-

6). 

2.2.4.4.2. Niveles de Desempeño No Estructural. 

El Nivel de Desempeño No Estructural objetivo para un edificio se 

seleccionará de cinco Niveles de Desempeño No Estructural discretos: 

Operacional (NA), Retención de Posición (NB), Seguridad Humana (NC), Riesgos 

Reducidos (ND) y No Considerado (NE). 

- Nivel de Desempeño Operacional No Estructural (NA). 

El Nivel de Desempeño No Estructural NA, Operacional, es el estado de 

daño posterior al terremoto en el que los componentes no estructurales pueden 

proporcionar las funciones que desempeñaban en el edificio antes del terremoto. 

- Nivel de Desempeño No Estructural (NB) de Retención de Posición. 

Nivel de rendimiento no estructural NB, Retención de posición, es el estado 

de daño posterior al terremoto en el que los componentes no estructurales pueden 

dañarse hasta el punto de que no pueden funcionar de inmediato, pero se 

aseguran en su lugar para evitar daños causados por caídas, volcaduras o roturas 

de conexiones de servicios públicos. Los sistemas de seguridad de vida y acceso 

al edificio, incluidas puertas, escaleras, ascensores, iluminación de emergencia, 
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alarmas contra incendios y sistemas de supresión de incendios, generalmente 

permanecen disponibles y en funcionamiento, siempre que los servicios públicos 

y de energía estén disponibles. 

- Nivel de Desempeño No Estructural (NC) de Seguridad Humana. 

El nivel de rendimiento no estructural NC, Life Safety, es el estado de daño 

posterior al terremoto en el que los componentes no estructurales pueden 

dañarse, pero el daño consecuente no representa una amenaza para la seguridad 

de la vida. 

- Riesgos Nivel de rendimiento no estructural reducido (ND). 

El Nivel de Desempeño No Estructural ND, Riesgos Reducidos, debe 

definirse como el estado de daño posterior al terremoto en el cual los 

componentes no estructurales están dañados y podrían potencialmente crear 

riesgos de caída, pero los componentes no estructurales de alto riesgo 

identificados en el Capítulo 13, Tabla 13-1 de la Norma ASCE 41-17, están 

asegurados para prevenir las caídas en áreas de reunión pública o los peligros de 

caídas de esos componentes podrían representar un riesgo para la seguridad de 

la vida de muchas personas. 

- Desempeño no estructural no considerado (NE). 

Cuando una evaluación o modificación no aborde todos los aspectos no 

estructurales componentes a uno de los niveles de los apartados anteriores, el 

Nivel de Desempeño No Estructural será Desempeño No Estructural No 

Considerado (NE). 

2.2.4.4.3. Niveles de Desempeño del Edificio Objetivo 

Un nivel de rendimiento del edificio objetivo se designa alfanuméricamente 

con un número que representa el nivel de rendimiento estructural y una letra que 

representa el nivel de rendimiento no estructural: 
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- Nivel de Desempeño Operacional del Edificio (1-A).  

Para alcanzar el Nivel de Desempeño Operacional del Edificio (1-A), 

los componentes estructurales del edificio deben cumplir con los requisitos 

para el Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación Inmediata (S -1), y los 

componentes no estructurales deberán cumplir con los requisitos para el Nivel 

de rendimiento operativo no estructural (NA). 

- Nivel de Desempeño del Edificio de Ocupación Inmediata (1-B).  

Para alcanzar el Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación 

Inmediata (1-B), los componentes estructurales del edificio deben cumplir con 

los requisitos para el Nivel de Desempeño Estructural de Ocupación 

Inmediata (S-1), y los componentes no estructurales del edificio deberá 

cumplir con los requisitos para el Nivel de Desempeño No Estructural (NB) de 

Retención de Posición. 

- Nivel de Desempeño del Edificio de Seguridad Humana (3-C).  

Para alcanzar el Nivel de Desempeño del Edificio de Seguridad 

Humana (3-C), los componentes estructurales del edificio deben cumplir con 

el Nivel de Desempeño Estructural de Seguridad Humana (S-3), y los 

componentes no estructurales deben cumplir con los requisitos para el Nivel 

de Desempeño No Estructural (NC) de Seguridad Humana. 

- Nivel de Desempeño del Edificio de Prevención de Colapso (5-D). 

Para alcanzar el Nivel de Desempeño del Edificio de Prevención de 

Colapso (5-D), los componentes estructurales del edificio deben cumplir con 

los requisitos para el Nivel de Desempeño Estructural de Prevención de 

Colapso (S-5), y para el Peligro Reducido Nivel de Desempeño No Estructural 

(ND).  
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2.2.4.5. Norma Técnica E-030  

La Norma Técnica E-030 Diseño Sismorresistente del Reglamento 

Nacional de Edificaciones ï RNE, Resolución Ministerial Nº355-2018 Vivienda y 

su última actualización RESOLUCIÓN MINISTERIAL N.º 043-2019-VIVIENDA, 

establece como Filosofía y Principios de Diseño Sismorresistente, evitar pérdidas 

humanas, asegurar la continuidad de los servicios básicos y minimizar los daños 

de propiedad donde, cuyos principios son los siguientes: 

a. La estructura no debería colapsar ni causar daños graves a las personas, 

aunque podría presentar daños importantes, debido a movimientos 

sísmicos calificados como severos para el lugar del proyecto. 

b. La estructura debería soportar movimientos del suelo calificados como 

moderados para el lugar del proyecto, pudiendo experimentar daños reparables 

dentro de límites aceptables. 

c. Para las edificaciones esenciales, se tendrán consideraciones especiales 

orientadas a lograr que permanezcan en condiciones operativas luego de un 

sismo severo. 

Tabla 8.  

Objetivos de Desempeño propuesto por la NTP-030 

 

Amenaza Sísmica Nivel de Desempeño de la Estructura 

Nivel Probabilidad SP-1 SP-2 SP-3 S-PR4 

Frecuente 69% /50 años B, C B, C 0 0 

Raro 10% /50 años A A B, C 0 

0 Desempeño inaceptable para cualquier edificación  

C Edificaciones Comunes  Residencias, viviendas y oficinas 

B Edificaciones Importantes  Centros Comerciales 

A Edificaciones Esenciales  Hospitales, Instituciones Educativas, etc. 

Fuente: RNE y SEAOC 1995 
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SP-1  Operacional  

SP-2 Funcional 

SP-3  Resguardo de la Vida 

SP-4  Cercal al Colapso 

2.3. Desempeño Sísmico   

El concepto de desempeño sísmico nace a partir de la necesidad de 

diseñar estructuras capaces de soportar los eventos sísmicos sin exponer en 

peligro la seguridad de sus ocupantes y sin llegar al colapso, es por tal razón, la 

tendencia de la ingeniería estructural fue impulsar el empleo y la aplicación de los 

pensamientos básicos del diseño basado en el desempeño sísmico en los últimos 

años.  

La normativa actual vigente de cualquier país latino tiene por objetivo el 

control de daños y la seguridad de vida para los sismos de servicio (frecuentes) y 

sismos de diseño (moderados) y prevención de colapso para los sismos máximos 

(severos). Sin embargo, por el procedimiento de análisis estructural empleado en 

dichas normativas es en general es el rango lineal (elástico) lo cual alcanzar los 

objetivos planteados son realmente incierta por lo que no se puede estimar el 

comportamiento de la estructura para los diferentes niveles de sismo en el rango 

no lineal (inelástico). 

El desempeño sísmico está basado en tres conceptos fundamentales que 

se describen a continuación. 

Capacidad. - La capacidad de una estructura depende de la resistencia y 

capacidad de deformación de los elementos de manera individual de la estructura, 

esta propiedad también es conocida como ductilidad de los elementos que 

conforman la estructura. El método de an§lisis est§tico no lineal ñPushoverò nos 

permite determinar la capacidad en el rango inelástico, mediante una serie de 
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análisis elásticos secuenciales super impuestos para aproximar un diagrama de 

capacidad fuerza ï desplazamiento de la estructura. (Hernández, 2010) 

Demanda. - El movimiento del suelo durante un sismo que produce un 

patrón complejo de desplazamientos en la estructura que varía con el tiempo. 

Para una estructura en análisis y un movimiento sísmico, la demanda de 

respuesta de desplazamientos es un estimado de la máxima demanda de 

respuesta esperada de la estructura en análisis durante un movimiento sísmico 

(Hernández, 2010) 

Desempeño. ï Una vez que se ha obtenido la curva de capacidad y 

desplazamiento, es posible evaluar el punto de desempeño o también 

denominado punto de máxima respuesta en la estructura (Hernández, 2010). 

2.3.1. Comportamiento De Los Elementos De Concreto Armado Ante 

Acciones Laterales 

Comprender la no linealidad de los elementos estructurales, es estudiar 

tres tipos de fuentes de no linealidad: no linealidad geométrica, no linealidad del 

material y la combinación de ambas, se muestra la siguiente ilustración como 

síntesis de lo mencionado. 

Figura Nº 8.  

Fuentes de No linealidad 

 
Fuente: Mayhua Huamán, J. A (2018). 
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Para el análisis no lineal de la presente investigación se utilizará las 

propiedades no lineales proporcionadas por el tipo de material (concreto y acero), 

utilizando la relación esfuerzo deformación; también conocidas como leyes 

constitutivas de cada material (Mayhua Huamán, J. A, 2018). 

2.3.1.1. Modelos Esfuerzo- Deformación Para El Acero 

2.3.1.1.1. Modelo Elastoplástico Perfecto. 

Es el modelo bilineal muy utilizado en el diseño por su sencillez, donde se 

ignora la resistencia superior de fluencia y el aumento en el esfuerzo debido al 

endurecimiento por deformación. El empleo de este modelo no es adecuado para 

la evaluación del desempeño sísmico ya que no estima adecuadamente los 

esfuerzos del acero más allá de la fluencia (Allauca, 2006). 

Figura Nº 9.  

Modelo Elastoplástico Perfecto. 

 

Fuente:  Mayhua Huamán, J. A, 2018 

 

2.3.1.1.2. Modelo Trilineal 

Este modelo además de la fluencia del acero, también usa un tramo 

correspondiente al endurecimiento del acero. Como se puede observar en la 

ilustración 4, el tramo lineal AB corresponde al rango elástico, donde la pendiente 

es el módulo de elasticidad (Es). El tramo BC es el escalón de fluencia (fy), aquí 

el esfuerzo permanece constante hasta llegar a la deformaci·n Ůsh (deformación 
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al inicio de la zona de endurecimiento). El tramo lineal CD corresponde a la zona 

de endurecimiento por deformación y la pendiente es Esh (Borda y Pastor, 2007). 

Figura Nº 10  

Modelo Elastoplástico Perfecto 

 
Fuente:  Mayhua Huamán, J. A, 2018 

 

2.3.1.1.3. Modelo Elastoplástico Con Endurecimiento Curvo 

Este modelo al igual que el Trilineal tiene los tramos similares AB y BC. 

Mientras que para el Tramo de endurecimiento considera una parábola de 2do o 

3er grado (Ilustración 5). Este modelo representa un mejor comportamiento y se 

usa en la presente tesis (Allauca, 2006). 

Figura Nº 11 

Modelo Elastoplástico con Endurecimiento  

 

Fuente:  Mayhua Huamán, J. A, 2018 
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2.3.1.2. Modelos Esfuerzo- Deformación Para El Concreto 

Los resultados de pruebas de laboratorio han demostrado que el concreto 

confinado con una adecuada distribución de refuerzo transversal en forma de 

espirales o estribos circulares o rectangulares, ilustración 6 (a) y (b), da como 

resultado un mayor aumento en la resistencia y la ductilidad del concreto 

comprimido (Park & Paulay, 1988). 

Además, la presencia del refuerzo longitudinal alrededor del perímetro de 

la sección y del refuerzo adicional transversal mejorará significativamente el 

confinamiento del concreto. El concreto apoyado contra el refuerzo longitudinal y 

el refuerzo transversal transmitirán las reacciones de confinamiento a las barras 

longitudinales, ilustración 6 (c) y (d) (Park & Paulay, 1988). 

 

Figura Nº 12  

Confinamiento columnas refuerzo longitudinal y transversal. 

 

 

Fuente: (Park & Paulay, 1988) 

2.3.1.2.1. Concreto no confinado. 

Los modelos de concreto no confinado que describiremos a continuación 

son muy empleados para el diseño de elementos estructurales. 

Á Modelo de Whitney o ACI: Reemplazó la forma del bloque de tensiones real 

por un bloque de compresiones rectangular y se usa para diseños 

conservadores. 

(a) Estribos circulares 

o espirales 

(b) Estribos rectangulares 

con ñcross tieò 

(c) confinamiento por 

el refuerzo transversal 

(d) confinamiento por las 

barras longitudinales 
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Figura Nº 13  

Modelo de Whitney  

 

Fuente: Aguiar, 2003 

Á Modelo de Hognestad:  

Es uno de los métodos más usados, compuesto por un tramo 

parabólico que llega a una deformación unitaria para el concreto de 

Ůo=2*f´´c/Ec en el esfuerzo máximo del concreto (f´´c), con una ecuación para 

la parábola de 2do grado: Reemplazó la forma del bloque de tensiones real 

por un bloque de compresiones rectangular y se usa para diseños 

conservadores. 

Después de la parábola, tiene un comportamiento lineal decreciente 

hasta alcanzar una deformación unitaria máxima de 0.0038 a la cual le 

corresponde un esfuerzo de 0.85*f´´c. 

El modelo de Honestad (1951) está basado en 120 pruebas 

experimentales de las cuales 90 fueron columnas cuadradas de 254 mm de 

lado reforzados con estribos en cuantías de1.46% a 4.8%. la resistencia a la 

comprensión varío entre 10.5 MPa a 38 MPa y es aplicable para el concreto 

confinado con secciones circulares, rectangulares y cuadradas. 

ὴὥὶὥ π ‐ ‐ȡ                  Ὢ
ς‐

‐

‐

‐
 

ὴὥὶὥ  ‐ ‐ ‐ȡ                  Ὢ Ὢ
πȢρυzὪ ‐ ‐

‐ ‐
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Figura Nº 14  

Modelo de Curva Esfuerzo-Deformación Hognestad,1951. 

 

Á Modelo del CEB (Parábola ï Rectángulo):  

Definida por el Comité Europeo de Concreto y consiste en un modelo 

inelástico perfectamente plástico, y empieza con una parábola seguida por 

una recta, donde la resistencia del concreto de la estructura real está dada 

por f´´c=0.85f´c y su correspondiente deformaci·n Ůo=0.002, luego y bajo un 

esfuerzo constante, la deformación del concreto seguirá aumentando hasta 

llegar a su m§ximo valor Ůcu=0.0035 (Ottazzi, 2011). 

Figura Nº 15  

Modelo del CEB 

 

Fuente: Ottazzi, 2011 
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2.3.1.2.2. Concreto confinado. 

En cuanto al concreto confinado, los modelos que los representan son 

usados para determinar la capacidad última de estos elementos, esto se debe a 

que debido al confinamiento le provee un aumento de resistencia debido a los 

esfuerzos de compresión triaxial del sistema (Albarracín y Gallo, 2010, Como se 

citó en Mayhua, 2018). 

¶ Modelo de Kent y Park (1971). 

Dudley Charles Kent y Robert Park, 1971, bajo la base de evidencias 

experimental existente propone el siguiente modelo de curva esfuerzo 

deformación para el concreto confinado y no confinado. El aporte del acero de 

confinamiento (estribos, espirales) ayuda a mantener un material dúctil ante 

deformaciones excesivas. Las variables que componen esta curva son la relación 

volumétrica del acero transversal- volumen del núcleo confinado de concreto, así 

también el espaciamiento del refuerzo de confinamiento y la resistencia del 

concreto. 

Figura Nº 16  

Esfuerzo - Deformación de concreto Confinado Kent y Park  

 

 

- fôc: esfuerzo m§ximo en comprensi·n del concreto. 

- ‐: deformaci·n unitaria longitudinal en el concreto al alcanzar su fôc. 
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- ‐ : deformación en el concreto sin confinar al alcanzar el 0.50 de su fôc, en 

la recta B-C. 

- ‐ : deformaci·n en el concreto confinado al alcanzar el 0.50 de su fôc, en la 

recta B-C. 

- ‐ : deformaci·n en el concreto confinado al alcanzar el 0.20 de su fôc, al 

final de la recta B-C. 

Parábola A-B: la relación entre fc y ‐ esta dada por la siguiente ecuación: 

 

Ὢ Ὢᴂ
ς‐

‐

‐

‐
 

ὈέὲὨὩ   ‐ πȢππς 

Recta B-C: la relación entre fc y ‐ esta dada por la siguiente ecuación: 

Ὢ Ὢᴂρ ὤ‐ ‐  

 

ὈέὲὨὩ   ὤ
πȢυπ

‐ ‐ ‐
 

 

‐
σ

τ
ὴᴂᴂ
ὦᴂᴂ

ί
  

ὴᴂᴂ
ςὦ Ὠ ὃᴂᴂ

ὦᴂᴂὨᴂᴂί
 

‐
σ πȢππςὪᴂὧ

Ὢὧ ρȟπππ
      Ƞ  ÆȭÃ ÄÅÂÅ ÅÓÔÁÒ ÅÎ ÐÓÉ                  

‐ ‐ ‐  

ὴᴂᴂ
ςὦ Ὠ ὃᴂᴂ

ὦᴂᴂὨᴂᴂί
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ὦ ὦ ςz ὶ ὨὦὩ 

Ὠ Ὤ ςz ὶ ὨὦὩ 

ὃί ÜὶὩὥ ὸὶὥὲίὺὩὶίὥὰ ὨὩὰ ὩίὸὶὭὦέ 

Ὓ ίὩὴὥὶὥὧὭέὲ ὩὲὸὶὩ ὩίὸὶὭὦέί 

Recta C-D: es una recta horizontal, en teoría hasta el infinito. 

¶ Modelo de Mander (1988): 

 Este modelo propone una curva para describir la relación esfuerzo ï 

deformación del concreto confinado aplicable a elementos de diferentes 

secciones transversales y diferentes niveles de confinamiento. Además, es el que 

se usa en la presente tesis. 

Figura Nº 17  

Esfuerzo-Deformación de concreto confinado de Mander 1988. 

 

Solo tiene una ecuación: 

Ὢ‐
Ὢ ὶzz

‐
‐

ὶ ρ
‐
‐
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ὶ
Ὁ

Ὁ Ὁ
 

Ὁ
Ὢᴂ

‐
 

-  Ὁ ρυπππὪᴂ 

- Ὢᴂ Ὢᴂ 

- ‐ πȢππς 

- ὉȢίὩὧ es el modulo de elasticidad secante en el punto 

máximo. 

- ‐  deformaci·n del concreto para el esfuerzo fôcc. 

- f'cc: nueva resistencia debido al refuerzo transversal. 

Esta resistencia de calcula gráficamente. 

‐ ‐ ρ υ
Ὢᴂ

Ὢᴂᴂ
ρ  

- fôcc: nueva resistencia debido al refuerzo transversal; esta 

resistencia se calcula gráficamente: 

Figura Nº 18  

Gráfico Relación esfuerzo confinado f''c/f''co
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- se debe calcula fô1x y fô1y (esfuerzos de confinamiento en la 

dirección X e Y respectivamente), para poder usar el grafico. 

 

Ὢᴂ Ὧ”Ὢ    é. Ecuación 5       ”
ᶻᶻ

ᶻ ᶻ
ȣȢ Ecuación 6 

 

Ὢᴂ Ὧ”Ὢ é.. Ecuación 7       ”
ᶻᶻ

ᶻ ᶻ
ȣ Ecuación 8 

 

ὃ ὦ Ὠz ὃ ρ
ᶻ
ᶻρ

ᶻ
é Ecuación 9 

 

                        Ὧ éEcuación 10        ὃ ὦ Ὠz ρ ”   Ecuación 11       

 

”
ᶻ ᶻᶻ

ᶻ
ȣȢȢ Ecuación 12 

 

- fyh = fy= 4200 kg/cm2 (acero grado 60) 

- bc=b-2*recubrimiento-Ø. Estribo 

- dc=h-2*recubrimiento-Ø. Estribo 

- sc: separación eje a eje entre estribos 

- sô=sc - Ø. Estribo 

- Nrtx: líneas del estribo en la dirección X 

- Nrty: líneas del estribo en la dirección Y 

- Ae: área efectiva 

- Ainf: área inefectiva o de las parábolas  
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- Ørpe: diámetro de varilla esquinera 

- Ørpi: diámetro de varilla interiores 

- Nrp: número total de varillas 

 

ὃ ςὔ ρᶻ ςz ὔ ρᶻ ȣȣ  Ecuación 13 

 

ὃ ὦ Ὠz ὃ ᶻρ ᶻρ é.. Ecuación 14 

 

ὃ ὦ Ὠzᶻρ ”  

 

”
“z ‰ ὔ τᶻ

“
τz ‰

Ὠ ‰ ᶻὦ ‰
  

 

ὃ ςὔ ρᶻ
ύ

φ
ςz ὔ ρᶻ

ύ

φ
 

 

Figura Nº 19  

Núcleo de concreto confinado 

 

ύ
ᶻ ᶻ

  ȣȣȢ  Ecuación 15 
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- bc=b-2*recubrimiento-Ø. Estribo 

- dc=h-2*recubrimiento-Ø. Estribo 

- Nrtx: líneas del estribo en la dirección X 

- Nrty: líneas del estribo en la dirección Y 

- Nrp: número total de varillas 

- Wô=wx o wy: espacio libre entre varillas longitudinales en la 

dirección X o Y, respectivamente. 

 

2.3.2. Momento Curvatura Y Formación De Rotulas Plásticas  

Cuando se termina un diseño estructural, es muy importante conocer la 

relación momento curvatura M īű, de las secciones de sus elementos, con el 

objeto de conocer cuál es la capacidad de ductilidad por curvatura ɛű, la máxima   

a flexión del elemento Mu y comparar estas cantidades con las demandas que se 

tienen 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 ɛű 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 an§lisis no lineal, es fundamental conocer la relaci·n M īű para 

encontrar la rigidez de cada una de las ramas del diagrama histerético que se 

utiliza para definir la no linealidad del material. La relaci·n M īű es la base del 

análisis no lineal dinámico y del análisis no lineal estático. (AGUIAR, 2003). 

En el diseño de elementos y estructuras de concreto armado, es importante 

lograr un comportamiento dúctil bajo cargas de gravedad y especialmente frente 

a solicitaciones sísmicas severas. La importancia de considerar las características 

cargas - deformación de un elemento o de una estructura obedecen: 
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a) La necesidad de evitar las fallas frágiles. En el caso extremo de que 

una estructura se vea sobrecargada hasta la falla, si su comportamiento es dúctil 

y ciertas porciones de la estructura puedan fluir sin fallar, la estructura es capaz 

de soportar grandes deflexiones o deformaciones cerca de su capacidad máxima 

de carga, incursionando en el rango inelástico sin colapsar. Bajo estas 

condiciones la estructura ñavisaò y es posible prevenir el colapso total. 

ɛ=Dmax/Dyéé.  Ecuación 16 

ɛű= Ductilidad de desplazamientos 

Dmax= Desplazamiento máximos 

Dy= Desplazamiento donde se inicia la fluencia de la estructura. 

 

b) Si una estructura hiperestática es dúctil, mediante la redistribución 

de momentos, puede modificarse la distribución de momentos flectores que se 

obtiene del análisis elástico. La redistribución de momentos en una estructura 

hiperestática significa que los momentos internos pueden reajustarse para permitir 

a la estructura soportar cargas adicionales, luego de la formación de una o más 

rotulas plásticas. 

 

c) La ductilidad es importante no solamente porque puede servir como 

señal de alerta de falla inminentes, también es esencial si la estructura debe 

resistir, en algún instante de su vida útil, cargas dinámicas como las que imponen 

los grandes terremotos. En zonas de alta sismicidad, la ductilidad es una 

consideración de diseño muy importante.  En la actualidad la filosofía de diseño 

sismo-resistente confía en las propiedades de absorción y disipación de energía 

de las estructuras para que estas puedan sobrevivir sin colapsar terremotos 

intensos. 
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Las características de disipación de energía o comportamiento inelástico 

de los elementos estructurales son importantes, cuyas características son 

dependientes de los diagramas Momento ï Curvatura. 

 

Para una sección de concreto armado los diagramas de Momento curvatura (M- 

ű) se suelen construir considerando que las deformaciones predominantes son 

las de flexión. 

2.3.2.1. Definición de curvatura  

La curvatura se define como el cambio de ángulo (rotación) por unidad de 

longitud en una determinada ubicación a lo largo del eje del elemento sometido a 

cargas que producen flexión. 

Figura Nº 20  

Curvatura de un elemento       

 

Fuente: Ottazzi, 2011 

 

— Ὠὼ
ρ
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Curvatura del elemento  

(Rotación por unidad de longitud) 
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•
‐

ὯὨ

‐

Ὠρ Ὧ
   •

‐

ὧ

‐

Ὠ ὧ

‐ ‐

Ὠ
   

La curvatura de la secci·n (ű) cambia a lo largo del eje del elemento debido 

a la variación en la cantidad de acero de refuerzo. En la etapa elástica (sección 

sin fisurar) se cumple la relación clásica (Ottazzi, 2011): 

Ὁ Ὅ ὓὙ ééé..  Ecuaci·n 17 

2.3.2.2. Forma General De Un Diagrama Momento Curvatura 

El diseño sísmico tiene como objetivo diseñar miembros estructurales que, 

de ser sujetos a cargas cercanas a su máxima, desarrollen grandes deflexiones y 

adviertan una eminente falla, antes de colapsar. No todos los elementos llegan a 

capacidades limite simultáneamente, cuando un elemento llega a su carga última, 

se forma una articulación plástica, la cual hace que un elemento a través de una 

deformación inelástica, absorba, transmita y redistribuya esfuerzos a elementos 

que todavía no hay llegado a su límite, y solo cuando se forman suficientes rótulas 

plásticas, se presenta un mecanismo de falla. 

El cálculo de la relación Momento-curvatura está basado en suposiciones 

similares a las utilizadas en el cálculo de la resistencia a flexión, las cuales son: 

¶ La hipótesis de Navier-Bernoulli, que sostiene que las secciones planas se 

mantienen planas en cualquier etapa de carga y deformación. 

¶ La adherencia perfecta entre concreto y acero. 

¶ Se desprecia la resistencia a tensión del concreto. 

¶ Si el elemento está afectado por una carga axial, está debe ser aplicada 

en el centroide de la sección. 

¶ Se deben escoger curvas esfuerzo-deformación del acero y concreto, 

estudiadas anteriormente para poder realizar el diagrama momento 

curvatura. 
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Existen tres posibles simplificaciones para la construcción de los 

diagramas momento curvatura de una sección de concreto armado en flexión 

pura (Ottazzi, 2011). 

 

Figura Nº 21  

Diagrama Momento - Curvatura aproximado

 
Fuente: (Ottazzi, 2011) 

Para el análisis de las secciones de concreto armado se acostumbra usar 

el modelo trilineal como se muestra en la siguiente figura, en el cual el punto A, 

se encuentra cuando el concreto llega a su máximo esfuerzo a tracción. El punto 

Y, cuando el acero a tracción alcanza el límite de fluencia y el punto U, cuando el 

concreto a compresión llega a su máxima deformación útil (Aguiar, 2003). 

Figura Nº 22  

Modelo numérico del diagrama Momento Curvatura 

 
Fuente: Aguiar, 2003 
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Figura Nº 23  

Diagrama momento curvatura viga doblemente armada. 

 

Fuente: Aguiar,2003. 

 

¶ El punto A, condición de inicio del agrietamiento del concreto, se 

alcanza cuando el hormigón llega a su máximo esfuerzo a la tracción., En la 

ilustración 17 se aprecia que la capacidad a flexión del punto A es muy baja por 

este motivo muchas veces se lo ignora, pero estrictamente es el comienzo del 

rango elástico. 

Para poder entender el comportamiento de la sección, antes y después del 

inicio de agrietamiento es necesario estudiar dos etapas, la primera donde el 

concreto no se encuentra agrietado y la segunda etapa donde el concreto ya se 

encuentra agrietado. Donde al alcanzar el punto de agrietamiento el aporte del 

concreto en tracción no se considera ya que se toma la sección agrietada limitada 

por la profundidad del eje neutro. (Mayhua Huaman, 2018) 
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Figura Nº 24  

Etapas del punto de Agrietamiento   

 

Fuente: Aguiar, 2003. 

 

I Etapa (Sección no agrietada): Esta etapa se ubica entre el momento 

cero y el momento de agrietamiento, se puede notar esta condición cuando el 

momento flector actuante es muy pequeño. En este caso, la viga no está agrietada 

y se considera que toda la sección es efectiva, es decir, que todo el concreto 

resulta efectivo para resistir los esfuerzos de compresión a un lado y de tracción 

por el otro lado, limitados por el eje neutro. Además, en esta condición los 

esfuerzos en el concreto son pequeños y proporcionales a las deformaciones, es 

por esto que se cumple la Ley de Hooke. Entonces el elemento se considera 

homogéneo y linealmente elástico. 

II Etapa (Sección agrietada): Esta etapa se ubica entre el momento de 

agrietamiento y el momento de cedencia. Este estado se inicia por un incremento 

de carga que genera el momento de agrietamiento en la sección, este momento 

se da cuando el concreto en su fibra más traccionada, alcanza su resistencia a la 

tracción por flexión (módulo de rotura) (Hernández, 2017). Esta etapa continua 

mientras los esfuerzos en la zona comprimida del concreto sean menores 

aproximadamente al 70% de la resistencia a la compresión y en la zona 

traccionada, al esfuerzo de cedencia del acero de refuerzo (Hernández, 2017). Se 
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puede calcular este punto mediante la siguiente figura y las siguientes 

expresiones derivadas de una sección de concreto armado: 

Figura Nº 25  

Punto de agrietamiento 

 

Fuente: Mayhua Huaman, 2018. 

Donde: 

-  Ὢ́ὧ= Esfuerzo del concreto a la compresión,  

- Ὢώ= Esfuerzo a la tracción del acero,  

- Ὁὧ= Módulo de elasticidad del concreto,  

- Ὁί= Módulo de elasticidad del acero,  

- ὃί= Área del acero a tracción,  

- ὃ́ί= Área del acero a compresión,  

- ‐ώ= Deformación cedente del acero   

- ‐ί= Deformación última del concreto 

- Ὢὶ = 2ãὪ́ὧ= Módulo de rotura 

- c= Profundidad del eje neutro. 
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De la ilustración 25, se pueden deducir las siguientes expresiones de la 

sección transformada, que nos ayudarán a encontrar el punto de agrietamiento: 

Relación de módulos de elasticidad: 

 

ὲ =Ὁί/Ὁὧ   éééé. Ecuación 18 

Inercia de la sección equivalente respecto al eje neutro: 

 é.. Ecuaci·n 19 

 

Área de la sección equivalente: 

éé.. Ecuación 20 

Deformación de agrietamiento: 

   ééé. Ecuaci·n 21 

Una vez encontrados estas expresiones se puede encontrar el eje neutro de la 

sección equivalente: 

ééé.. Ecuaci·n 22 

Al encontrar el eje neutro de la sección equivalente finalmente se puede 

encontrar la curvatura de agrietamiento (ūA) y el momento de agrietamiento (MA) 

ééé. Ecuaci·n 23 
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éééé.. Ecuaci·n 24 

¶ El punto Y, condición de inicio de la fluencia del acero en tracción, 

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

por un esfuerzo fy, y una deformaci·n Ůy. En varios estudios se considera el 

rango elástico a la recta que une el origen de coordenadas con el punto Y.  

Este punto se encuentra cuando el acero de refuerzo a tensión (capa de 

acero más lejana al eje neutro) fluye, o cuando la fibra extrema a compresión 

alcanza una deformación unitaria de 0.0021, lo que sea que ocurra primero. La 

ordenada correspondiente al momento en este punto se la denota como Mώ, 

mientras que a la curvatura correspondiente como ūώ. 

En esta condición se pueden presentar tres casos: 

Caso 1: El concreto se comporta de forma lineal y el acero a compresión no fluye. 

Figura Nº 26  

Gráfico de Caso 1.  

 

Fuente: Mayhua,2017 
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Figura Nº 27  

Comportamiento del concreto (<0.70*210 kg/cm2) de forma lineal. 

 

 
Fuente: Mayhua,2017 

 

Figura Nº 28  

Acero a compresión no fluye (>4200 kg/cm2),  

 

Fuente: Mayhua,2017 

 

De la figura Nº 26 y 27, se puede encontrar el valor del eje neutro a través 

de la siguiente expresión de segundo grado, que fue encontrada de los diagramas 

de deformación y esfuerzo de la sección: 

ééé. Ecuaci·n 25 
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Finalmente, al encontrar la profundidad del eje neutro se pueden encontrar la 

curvatura de cedencia (ūώ) y el momento de cedencia (Mώ): 

ééééé  Ecuación 26 

éééé Ecuaci·n 27 

Caso 2: El concreto se comporta de forma lineal y el acero a compresión ha 

cedido. 

Figura Nº 29  

Punto de Cedencia Caso 2 

 

Fuente: Mayhua,2017 

 

Figura Nº 30.  
Comportamiento del concreto (<0.70*210 kg/cm2) de forma lineal. 

 

Fuente: Mayhua,2017 
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Figura Nº 31  
Acero a compresión fluye (>4200 kg/cm2). 

 

Fuente: Mayhua,2017 

En este caso el acero en compresión alcanzo la cedencia última, entonces 

mediante esta premisa podemos encontrar la profundidad del eje neutro y los 

valores correspondientes a la curvatura de cedencia (ūώ) y el momento de 

cedencia (Mώ) con las expresiones (23) (24) y (25) respectivamente, vistas en el 

Caso I de cedencia. 

Caso 3: El concreto se comporta de forma no lineal y el acero a compresión no 

ha cedido. 

Figura Nº 32  

Punto de Cedencia Caso 3 

 

Fuente: Mayhua,2017 
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Para poder representar el comportamiento no lineal del concreto se usa un 

diagrama de formato bilineal de este que se muestra a continuación, el cual es 

aproximado. Y permite determinar el valor del esfuerzo del concreto a compresión. 

El cual se representa en la ilustración 25. 

Utilizando la ilustración 24 y relaciones de geométricas del diagrama de 

deformación y esfuerzo de la sección, se podrá encontrar la profundidad del eje 

neutro: 

 

éééé Ecuaci·n 28 

 

Figura Nº 33  

Comportamiento (fôc Ó fc >0.70*210 kg/cm2) de forma lineal. 

 

Fuente: Mayhua,2017 
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Figura Nº 34  

Acero a compresión no fluye (>4200 kg/cm2) 

 
Fuente: Mayhua,2017 

 

Una vez encontrado el eje neutro de la sección en este punto, podremos 

encontrar la curvatura de cedencia (ūώ) con la expresión (24) y el momento de 

cedencia (Mώ): 

 

ééé. Ecuación 29 

 

¶ El punto U, inicio del aplastamiento del concreto, se halla cuando el 

hormig·n llega a su m§xima deformaci·n ¼til a compresi·n Ůu. No es la falla 

de la sección del elemento. Existe un punto adicional que tiene una menor 

capacidad a flexión y mayor deformación que corresponde al colapso, este 

punto de fallo F, donde interesa para evaluar daño, Aguiar y Barbat (1997).  

Este punto se encuentra cuando la deformación en la fibra de concreto más 

comprimida llega a su máximo valor con un valor de esfuerzo último de 0.85Ὢôὧ. 
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El momento correspondiente a este punto se denota con ὓό, y la curvatura 

correspondiente con ūό.  

Figura Nº 35  

Condición de agotamiento último  

 

Fuente: Mayhua,2017 

En la ilustración Nº35 se muestra el comportamiento del concreto cuando 

fôc = fc =0.70*210 kg/cm2, llegando a su punto de agotamiento ultimo. 

 

Figura Nº 36 

Punto de agotamiento último del concreto. 

 

Fuente: Mayhua,2017 
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Bajo estas condiciones y al analizar la figura 68 se pueden encontrar la 

profundidad del eje neutro y a su vez, la curvatura de agotamiento última (ūό) y 

el momento de agotamiento último (Mό): 

 éé... Ecuaci·n 30 

      ééEcuaci·n 31 

éé... Ecuaci·n 32 

Roberto Aguiar en su libro Análisis sísmico por Desempeño menciona 

que se puede mejorar el modelo trilineal del diagrama MC, considerando un 

cuarto punto entre el punto Y, y el punto U. Este sería el punto S que se 

alcanza cuando el acero llega al inicio de la zona de endurecimiento. Como 

se muestra en la siguiente figura. 

¶ El 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, en el 

modelo trilineal del acero indicado en la ilustración 3, 4, 5, se tendría este 

punto en la deformaci·n Ůsh. 

Para el análisis de las secciones de concreto armado se acostumbra usar el 

modelo trilineal como se muestra en la siguiente figura, en el cual el punto A, 

se encuentra cuando el concreto llega a su máximo esfuerzo a tracción. El 

punto Y, cuando el acero a tracción alcanza el límite de fluencia y el punto U, 

cuando el concreto a compresión llega a su máxima deformación útil (Aguiar, 

2003). 
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2.3.2.3. Relaciones Del Diagrama Momento Curvatura 

a) Ductilidad local de Curvatura. 

La ductilidad de curvatura permite medir la capacidad de rotación o 

deformación inelástica de una sección. 

 

Figura Nº 37   

Ductilidad Local por curvatura  

 

Fuente: Mayhua,2017 

 

ɛű =űmax/ űy ééé. Ecuación 33 

 

űmax =curvatura correspondiente a la falla de la sección, cuando el concreto 

alcanza su deformación de agotamiento ecu, se asume que el acero no ha llegado 

a la rotura. 

 

űy = curvatura correspondiente a la primera fluencia de acero de refuerzo 

a tracción. 

Cuando se termina un diseño estructural, es muy importante conocer la 

relación 

momento curvatura ὓ ī ‰, de las secciones de sus elementos, con el 

objeto de conocer cuál es la capacidad de ductilidad por curvatura ‘‰, la máxima 

capacidad a flexión del elemento ὓό y comparar estas cantidades con las 
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demandas que se tienen 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 ‘‰ 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 (Aguiar, 2003). 

b) DEMANDA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA  

Ante la acción de un sismo de gran magnitud la estructura incursiona 

en el rango inelástico, es cuando un momento ὓὈ actuará y si la sección en 

análisis posee suficiente ductilidad por curvatura entonces este momento será 

mayor a ὓὣ pero menor al ὓὟ. 

 

Figura Nº 38  

Modelo Trilineal y un modelo actuante MD ante un sismo de gran magnitud 

 

Fuente: Aguiar, 2003 

Asociado a ὓὈ se tiene la curvatura ‰Ὀ. Se define la demanda de ductilidad por 

curvatura como ‘Ὀ, con la siguiente relación: 

ééé. Ecuaci·n 34 
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c) RESERVA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA 

La diferencia entre la capacidad de ductilidad y la demanda de 

ductilidad por curvatura se denomina reserva de ductilidad por curvatura. 

Figura Nº 39  

Reserva de Ductilidad por Curvatura  

 

Fuente: Elaboración Propia 

ééé..  Ecuaci·n 35 

Mientras más alta sea la reserva de ductilidad por curvatura de los 

diferentes elementos que conforman una estructura, mejor será el 

comportamiento sísmico que se espera de la edificación, toda vez que se 

permitirá la redistribución de momentos, se obligará a que otros elementos 

adyacentes a los que están sobrecargados absorban parte de las cargas, 

aliviando de esta manera las zonas recargadas (Aguiar, 2003). 

d) ÍNDICE DE DAÑO  

La tendencia del diseño sismo resistente es cuantificar el 

comportamiento no lineal que se espera de una edificación y esto entre otras 

cosas significa, calcular el Índice de daño a nivel de sección de los elementos, 

a nivel de piso y a nivel de la estructura.  
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Para lo cual se presenta una manera sencilla de calcular el índice de 

daño y representarlo en función de relaciones momento curvatura: 

éééé Ecuaci·n 36 

éééé.. Ecuaci·n 37 

Si el momento actuante ὓὈ es igual al Momento de Fluencia ὓὣ, el Índice 

de Daño es Cero. Y si el momento actuante ὓὈ es igual a ὓὟ, el Índice de 

Daño será igual a la Unidad. 

Es evidente que al incursionar en el régimen inelástico se presentarán 

índices de daño mayores a cero, pero al tener una sección con alta ductilidad 

serán menores a uno. 

2.3.2.4. Rotulas Plásticas 

Se define este punto como aquel en que la sección no es capaz de 

absorber mayor momento a flexión y empieza únicamente a rotar. (Aguiar, 2003) 

Figura Nº 40  

Modelo bilineal en función de la definición de rótula plástica 

 

Fuente: Aguiar, 2023 
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En la realidad no existe la rótula plástica, pero es una definición que se la 

utiliza en el campo de la Ingeniería Sísmica para encontrar fórmulas que 

simplifican algún problema. 

2.3.2.4.1. Formulas aproximadas. 

Para encontrar los puntos notables A, Y, U, del diagrama momento 

curvatura, existen fórmulas aproximadas que se pueden utilizarlas cuando no se 

dispone de un programa de ordenador. Estás fórmulas se presentan a 

continuación. 

a) Vigas simplemente armadas 

¶ Punto A. 

 

donde es la distancia del centro de gravedad de la sección a la fibra 

más traccionada; fct es el esfuerzo máximo a tracción del hormigón, I es el 

momento de inercia de la sección.  

¶ Punto Y 

 

Siendo kd la profundidad del eje neutro, jd es el brazo de palanca o 

distancia desde el centroide de la fuerza a compresión del hormigón al 

centroide de la fuerza de tensión, d es la altura efectiva, es la armadura a 

tracción de la viga. 
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¶ Punto U  

 

donde eU es la deformación máxima útil del hormigón, para análisis se 

considera eU = 0.004. Este valor es para cuando no se considera la 

contribución de la armadura transversal, al considerar el confinamiento del 

hormigón el valor de eU es mayor al anotado. En la ecuación que define el eje 

neutro c se ha considerado b1 = 0.85 

b) Vigas doblemente armadas 

Para el cálculo del punto A se procede de igual manera que en el 

caso de vigas simplemente armadas. 

¶ Punto Y 

 

 

donde Aôs es la armadura a compresión. Las restantes variables han sido ya 

definidas. 

 

 



99 
 

¶ Punto U 

 

 

La deformación Ůc no se la conoce razón por la cual no es posible 

utilizar la ecuación (1.14). En este contexto lo más adecuado es utilizar el 

formulario propuesto por Young Park que tiene un carácter experimental y 

teórico que se indica a continuación y es aplicable para vigas y columnas. 

c) Formulario general para Vigas y Columnas 

¶ Punto A 

 

donde Po es la fuerza axial de compresión. Las otras variables han sido ya 

definidas. 

¶ Punto Y 
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Las fórmulas indicadas en (1.16) fueron propuestas por Y. Park (1985) 

tienen un respaldo teórico y experimental basado en el ensayo de 400 

elementos. Las variables todavía no definidas, son: d ' es el recubrimiento de 

la armadura a compresi·n, Ů0 es la deformación del hormigón asociado a la 

máxima resistencia.  

¶ Punto U 

 

donde pw es la cuantía de confinamiento del refuerzo transversal en 

porcentaje. Si pw > 2% se considera pw = 2 . Por otra parte, la ductilidad por 

curvatura ű ɛ ser§ igual a 1 si el valor que resulta al aplicar la respectiva 

ecuación es menor a la 1. Las variables todavía no definidas 

son: 
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Donde ӌs es la rotación por corte, Űb es el esfuerzo promedio de adherencia y 

L es la longitud del elemento. 

2.3.2.4.2. Longitud de Rotula plástica 

La ubicación de la rótula, es complicada por el hecho que las rótulas crecen 

en longitud durante el aumento de la deriva de piso. Durante el evento sísmico los 

elementos estructurales como vigas y columnas padecen daños en la zona 

adyacente a los nudos en una longitud ñLò. El da¶o se concentra en los nudos 

como se muestra en la figura. 

En el sector de daño equivalente se reúne toda la deformación inelástica, 

donde el daño y la curvatura se pueden asumir constantes. Dicho sector se 
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denomina rótula plástica, que está representada por una longitud equivalente (Lp), 

menor a la del daño total (L). 

Figura Nº 41  

Idealización de daño en vigas  

 

 

 

Fuente: Auris, 2017. 

 

Relaciones momento ï giro en rótulas plásticas 

El giro inelástico en los extremos de los elementos depende de la curvatura 

a lo largo de la longitud en comportamiento inel§stico ñLò. Como hemos asumido 

que la curvatura es constante a lo largo de la rótula plástica (longitud de daño L), 

bastará multiplicar la curvatura (constante) por la longitud equivalente de rótula 

ñLpò para obtener el valor del giro que se genera en la zona inel§stica. 
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Figura Nº 42  

Diagrama Momento giro 

 

Fuente: Mayhua, 2018 

Es importante entender la diferencia entre un diagrama momento curvatura 

y un diagrama momento giro. La diferencia está en que la curvatura se puede dar 

en cualquier punto de un elemento estructural sometido a flexión, y la rotación o 

giro plástico del mismo elemento estructural ocurre en una zona donde se 

concentra la rótula plástica con una determinada longitud (Lp: Longitud plástica o 

longitud de rótula efectiva), según se muestra en la siguiente figura y depende de 

la rotación del elemento. 

Figura Nº 43  

Diferencia entre diagrama momento curvatura y momento giro 

 

Fuente: Mayhua, 2018 
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Kent y park (1998), Se puede obtener una buena estimación de la longitud 

efectiva de la rótula plástica a partir de la expresión: 

 éééé.. Ecuaci·n 38 

Donde:  

l: la longitud del elemento 

db: Diámetro de la varilla 

fy: esfuerzo de fluencia del acero. 

Para vigas y columnas la proporción típica se aproxima a: 

lp=0.50h, 

donde h es la altura de la sección. 

Se muestra valores aproximado de longitud de rotula plástica: 

Tabla 9.   

Longitudes de rótula plástica en elementos estructurales  

 

ELEMENTO ESTRUCTURAL RANGO DE VALORES APROXIMADOS 

Viga (0.50-0.75) d 
Columna (0.60-0.85) d 

Placa (0.60-1.00) d 

 

Fuente: Asmat, 2016 

 

2.4. Análisis no Lineal de Estructuras 

Al utilizar este procedimiento, es posible aproximarse al comportamiento 

del edificio, ya que las representaciones del comportamiento de las estructuras 

tienen menor incerteza; es decir, se pueden definir los mecanismos de falla y el 

potencial colapso progresivo. 

En la actualidad en Estados Unidos y Europa las nuevas provisiones 

sísmicas requieren que los ingenieros estructurales efectúen un análisis no-lineal. 
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Para poder implementar correctamente un análisis no-lineal es necesario contar 

con a información adecuada sobre la estructura. 

Los métodos de análisis no-lineal se clasifican en dos grandes grupos: los 

análisis estáticos no-lineal y los análisis dinámicos no-lineal. Ambos requieren de 

un extenso conocimiento de las características de los materiales, principalmente 

de aquellas que tienen relación con propiedades relativas al comportamiento 

frente a cargas de tipo dinámicas (Meneses, 2006). 

2.4.1. Análisis Estático no Lineal 

(Calcina,2017) El análisis estático no-lineal considera parámetros más 

específicos sobre deformación de materiales donde los edificios son sometidos a 

cargas laterales provocadas por sismos. El objetivo principal de realizar este 

análisis no-lineal es verificar el comportamiento de la estructura en el rango 

inelástico. 

Los procedimientos estáticos más usados son: (i) El método del espectro 

de capacidad (CSM), propuesto por Freeman, incluido en el ATC-40 y mejorado 

en el FEMA-440; (ii) el método del coeficiente de desplazamiento (DCM), 

presentado inicialmente en el FEMA-273, FEMA-274 y FEMA-356 y 

recientemente mejorado en FEMA-440; y, el método N2, desarrollado por Fajfar y 

adoptado por el Euro código 8.  

El objetivo principal de todo procedimiento estático no lineal es caracterizar 

la respuesta de la estructura bajo una acción sísmica en términos de 

desplazamientos. Todos estos métodos están basados en un proceso que consta 

de dos pasos básicos.  

El primer paso consiste en determinar un sistema equivalente de un grado 

de libertad por medio de la curva de capacidad obtenida en un análisis estático 

no lineal tipo Pushover (AENL).  

El segundo paso consiste en la caracterización de la demanda sísmica en 

términos de espectro de respuesta elástica sobre amortiguada (en el caso del 
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CSM) o en términos de espectro de diseño inelástico (en el caso del DCM y N2). 

El desplazamiento m§ximo se determina a trav®s del llamado ñpunto de 

desempe¶oò, como indicador del nivel de da¶o producido en la estructura. 

En realidad, casi todas las estructuras se comportan de manera no-lineal 

pero los ingenieros realizamos una simplificación e idealización al problema y casi 

siempre hacemos análisis lineales. (Calcina,2017) 

2.4.1.1. Método de análisis de colapso (Pushover) 

Calcina (2017). El método de análisis de colapso más conocido como 

Pushover, por su nombre en inglés, o por sus siglas Análisis Estático No-lineal 

(AENL), cuya principal característica es la de usar sistemas equivalentes de un 

grado de libertad, para modelar una estructura de múltiples grados de libertad y 

que únicamente nos permiten apreciar respuestas globales de la estructura. 

Fue desarrollada por los investigadores A. K. Chopra y R. K. Goel (Chopra 

y Goel, 2001), y permite estimar la demanda sísmica y verificar el desempeño de 

una estructura para sismos severos.  

Se basa en un análisis estático no-lineal, de tipo "Pushover", con 

distribuciones de fuerzas laterales equivalentes invariantes en la altura, que 

incluye las contribuciones de los modos de vibración del comportamiento elástico, 

y emplea de manera aproximada, la teoría clásica de la dinámica de estructuras. 

A partir de esto, se determina la capacidad resistente de la estructura e 

información del comportamiento no-lineal, como, por ejemplo, la secuencia en que 

las secciones van ingresando al rango no-lineal, los desplazamientos laterales en 

cada incremento de carga, drift de entrepisos, ductilidades, fallas de elementos 

por flexión y corte, esfuerzos, etc. 

Es una técnica simple y eficiente que se sustenta en investigaciones 

realizadas sobre miembros estructurales reales aplicando cargas laterales para 

observar la formación secuencial de rótulas plásticas. 



107 
 

En este análisis primero actúan las cargas gravitacionales permanentes de 

la estructura, produciéndose las primeras deformaciones, luego actúan las cargas 

laterales que se incrementan de manera monotónica y se mantienen constantes, 

es decir, en un solo sentido hasta que se forma la primera rótula plástica, 

presentado una redistribución de la rigidez de la estructura, así continua un 

proceso iterativo hasta que la estructura falla totalmente. Sucede lo mismo con 

las cargas laterales en la otra dirección. 

En tal sentido, el análisis estático no-lineal consiste en un análisis por carga 

gravitacional y dos por cargas laterales en ambas direcciones. Asimismo, las 

curvas Pushover muestran la capacidad de la estructura y su comportamiento 

inelástico. 

Este comportamiento y capacidad variará, de acuerdo, al detallado de los 

miembros estructurales. La capacidad deberá compararse con la demanda en el 

caso de estudio de estructuras existentes y con base en esta comparación se 

tomará la decisión de si se debe reforzar o no la edificación (Calcina, 2017). 

Auris (2017). Un análisis estático no lineal, nos ayuda a determinar la 

capacidad de una estructura, resistencia ï deformación, donde se somete la 

estructura a fuerzas laterales incrementales para que la estructura alcance su 

capacidad máxima. Por este proceso se dice que este tipo análisis es simple y 

eficiente para la determinación de la capacidad estructural, además que se 

conoce la secuencia de agrietamiento, cedencia y fallo de cada uno de los 

elementos, los estados límites de servicio y la historia de deformaciones y 

cortantes de la estructura. 

La aplicación de fuerzas laterales en la estructura para el análisis estático 

no lineal (Pushover) se da en forma constante, lineal y parabólica. De esta 

distribución dependerá la determinación de la curva de capacidad, se puede 

recomendar utilizar dos tipos de aplicación de fuerzas y definir la capacidad con 

la envolvente de los ambos resultados (Auris, 2017). 
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Figura Nº 44  

Esquema de procedimiento usado para el análisis Pushover  

 

Fuente: Auris, 2017 

 

Figura Nº 45  

Esquema de procedimiento para determinar la curva capacidad 

 

Fuente: Calcina, 2017 

El análisis estático no lineal, tiene algunas limitaciones que deben ser 

consideras para su aplicación: 

- Para el análisis Pushover se supone que la estructura vibra en el primer 

modo, el cual no se cumple para edificios de gran altura, ni para edificios asimétricos. 
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Este método está basado en fuerzas estáticas, siendo imposible predecir un 

comportamiento para cargas cíclicas (Ramon, 2017). 

- El análisis pushover se enfoca solo en la energía de deformación de 

una estructura, por lo que este procedimiento puede conducir a depreciar la 

energía cinética y la energía de amortiguamiento viscoso (Nicolás Guevara, 

Sergio Osorio y Edgardo Vargas, 2006) 

- El análisis Pushover no es válido para estructuras cuyos modos más 

altos son significativos, pudiendo no detectar las debilidades en la estructura 

que se pueden generar cuando las características dinámicas de la estructura 

cambian después de la formación del primer mecanismo plástico (Bonett, 

2003). 

- El daño estructural es función tanto de la deformación como de la 

energía sísmica. El procedimiento utilizado en el análisis de Pushover asume 

implícitamente que el daño estructural depende solo de la deformación lateral 

de la estructura, despreciando los efectos de duración y disipación de la 

energía acumulada en la estructura. Entonces, la aplicabilidad de esta medida 

de daño es algo simplista, particularmente para estructuras no dúctiles, cuyos 

cíclicos histeréticos inelásticos presentan un fuerte estrechamiento y una 

forma errática (Bonett, Díaz, 2003). 

- El análisis Pushover, utiliza una distribución de fuerzas laterales 

incrementales, mas no tiene en cuenta la distribución de cargas sísmicas 

verticales. 

- Este análisis no estudia los cambios en las propiedades modales 

cuando se da la cedencia no lineal cíclica durante un evento sísmico de la 

estructura. 

2.4.1.2. Importancia de la aplicación análisis estático no lineal (Pushover) 

Para la realización del diseño estructural de una edificación, se estima a 

través de un espectro de diseño inelástico, que esto depende de un factor de 
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Reducci·n inel§stico ñRò, dicho factor obedece al sistema estructural y la 

importancia de la edificaci·n. Al asumir el factor ñRò se est§ suponiendo que la 

estructura superada su rango inelástico disipará energía en forma estable, para 

ello se requiere de una ductilidad suficiente mente capaz de disipar dicha energía. 

Esta ductilidad va a depender del sistema estructural por su capacidad de 

deformación, les irregularidades que presenta la estructura ya sean horizontales 

o Verticales. (E. Hernández, 2018) 

Aplicando el análisis estático no lineal (Pushover) se obtendrá la curva de 

capacidad establecida en términos de desplazamientos en el techo de la 

estructura versus el cortante basal. Encontrando el punto de desplazamiento de 

la cedencia y el punto de desplazamiento último se encontrará y se podrá definir 

la ductilidad del sistema. A continuación, se muestra una gráfica de la curva de 

capacidad en la que se explica donde se aprecia el punto de cedencia y el punto 

último, los cuales son producto de la relación de la fuerza cortante cedente versus 

desplazamiento cedente y la cortante ultimo versus desplazamiento último 

respectivamente (Lloclle, 2021). 

En la ilustración Nº045 se Curva fuerza-desplazamiento idealizada para un 

análisis Estático no lineal. 

Figura Nº 46  

Curva idealizada para un análisis Estático no lineal 

 

Fuente: FEMA 440 (2005). 
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2.4.1.3. Procedimiento general del análisis estático no lineal (Pushover) 

1. Se va a definir un primer caso no lineal relacionado a la carga 

gravitacional comprendido además la acción constante y variable. 

2. Se definirá un segundo caso no lineal relacionado con el patrón de 

cargas laterales, de manera que algunos elementos estén alrededor del 

10% de su resistencia bajo esfuerzos. Este caso no lineal comienza 

cuando el primer caso gravitacional termina. 

3. se ubica y define un punto control en el tope de la estructura, punto 

donde se hacer el monitoreo constante de desplazamientos en función 

al incremento de la cortante. 

4. Se realizan la aplicación de las rótulas plásticas en los elementos 

estructurales. Siguiendo los lineamientos de FEMA 356 o ASCE 41-13 y 

ASCE 41-17. 

5. Se obtiene el patrón de rótulas y la curva de capacidad en función al 

desplazamiento en el techo versus en el corte en la base. (Lloclle, 2021). 

Figura Nº 47  

Representación de la curva de capacidad 

 

Fuente: Adaptación de ATC (1996) 
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2.4.2. Análisis Dinámico no Lineal 

Calcina (2017). El an§lisis din§mico no lineal (ADNL) es la manera ñexactaò 

de obtener la respuesta sísmica inelástica de estructuras sometidas a 

movimientos sísmicos importantes. Para llevar a cabo un ADNL es necesario 

contar con registros de aceleraciones del terreno ya sean reales o simulados, o 

una combinación de estos. 

La ejecución de un ADNL requiere de programas especializados y un 

manejo minucioso de los datos, por lo que su uso se limita a estructuras 

especiales (Calcina, 2017) 

 

2.4.2.1. Análisis Dinámico Incremental (IDA) 

El IDA es un método de análisis paramétrico que se utiliza para estimar el 

desempeño estructural bajo cargas sísmicas. Implica realizar una serie de ADNL 

en los cuales se somete un modelo estructural a uno o varios registros sísmicos, 

cada uno escalado a distintos niveles de intensidad, para producir una o varias 

curvas parametrizadas versus nivel de intensidad (Vamvatsikos y Cornell, 2001). 

Cada punto de la curva IDA está asociado a un parámetro de respuesta 

definido (DM, por sus siglas en inglés Damage Measure) y a un nivel de intensidad 

(IM, por sus siglas en inglés, Intensity Measure), obtenidos de cada uno de los 

ADNL. 

Como DM se puede tomar el nivel de distorsión máxima, rotación nodal 

máxima, desplazamiento de azotea, cortante basal, aceleración de entrepiso, etc. 

De esta manera una curva IDA muestra todas las etapas del comportamiento de 

una estructura, desde la etapa elástica lineal, el punto de la primera la fluencia, la 

progresión de daño (formación de articulaciones plásticas), hasta llegar al estado 

de colapso. 



113 
 

El mejor método para evaluar la capacidad estructural y el desempeño 

sísmico de una edificación es el análisis dinámico no-lineal, ya que es la 

representación más cercana al comportamiento real de las estructuras; sin 

embargo, la implementación de este método requiere la disponibilidad de una 

definición clara de ciertos parámetros, como, por ejemplo: Características de 

frecuencias, ruptura, etc. (Krawinkler & Seneviratna, 1998). 

En este tipo de análisis la estructura se modela de forma similar a la 

utilizada para el análisis estático no-lineal. La diferencia principal es que la acción 

sísmica se modela con historias temporales de movimiento (acelerogramas reales 

o simulados). Este es procedimiento más sofisticado para predecir las fuerzas y 

los desplazamientos internos de una estructura cuando se ve sometida a una 

acción sísmica. Sin embargo, la respuesta calculada de la estructura puede ser 

muy sensible a las características propias de la acción, por lo que se recomienda 

utilizar varios registros de historias temporales de aceleración (Safina Melone, 

2002). 

Los niveles de desempeño pueden ser identificados a través de una curva 

IDA, para ello existen varios criterios que nos señalen que se ha alcanzado un 

objetivo de diseño. De acuerdo con Vamvatsikos y Cornell (2002) estos criterios 

pueden estar asociados a un valor del parámetro de daño DM (distorsiones de 

entrepiso, rotaciones plásticas máximas, etc.), o a un nivel de intensidad IM 

(movimiento sísmico con diferentes periodos de retorno), y también como 

presentar en la curva una tangente igual o menor al 20% de la rama elástica. Sin 

embargo, hay que tener presente que puede existir uno o más puntos que 

cumplen con dichos criterios y lo más lógico sería tomar el menor de ellos. Lo 

anterior dependerá del objetivo final para el cual se está realizando el estudio. 

A diferencia de la etapa elástica lineal o el punto de fluencia, el punto de 

colapso no es fácil de identificar. Se puede tomar el colapso cuando se ha 

excedido un nivel de intensidad IM asociado a un periodo de recurrencia dado, o 

bien cuando se ha excedido un nivel de daño DM, por ejemplo, cuando se excede 

el límite de distorsión de entrepiso. El FEMA 356 (FEMA, 2000) sugiere que se 
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tome como un índice de daño el cambio de pendiente en la curva IDA, si ésta 

llegará a ser menor del 20% de la pendiente elástica, se considera que ha colapso 

la estructura.  

Resulta difícil poder identificar el punto de colapso de una estructura, entre 

otras cosas se tienen que revisar los niveles de deformaciones locales a ese punto 

y los índices de daño correspondientes. 
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CAPITULO III: 

 METODOLOGÍA DE LA INVESTIGACIÓN 

3.1. Metodología y Técnicas Utilizadas 

3.1.1. Tipo de Investigación 

El enfoque de la investigación a desarrollar de acuerdo al fin que se 

persigue es del tipo Aplicativa. 

3.1.2. Nivel de Investigación 

¶ Descriptiva. Comprende el proceso de investigación e identificación del 

comportamiento inelástico de la estructura durante un sismo. 

¶ Analítica. Se analizará los datos obtenidos del análisis no lineal de la 

estructura, para luego ser comparados con la normativa peruana y los 

parámetros de Visión 2000. 

3.1.3. Diseño de Investigación 

Esquema De La Investigación  

1) Se realizará una profunda recopilación de bibliografía sobre análisis no 

lineal de estructuras, y diseño por desempeño sísmico. 

2) Se realizará un levantamiento arquitectónico de la infraestructura para 

su análisis. 

3) Se realizará modelamiento estructural y el diseño de los elementos 

estructurales de acuerdo a la normativa vigente y se comparará con el 

diseño estructural existente. 

4) Se realizará el diseño por desempeño sísmico y se comparará con el 

diseño de la norma técnica peruana. 

5) Modelo matemático de la investigación  



116 
 

 

                

6) Conclusiones y recomendaciones. 

3.2. Población y Muestra    

3.2.1. Población  

El universo estará determinado por las edificaciones existentes en 

el campus de la sede central de la Universidad Nacional de Ucayali. 

3.2.2. Muestra  

La muestra para poder elaborar el modelo es de manera intencional, 

el cual será la Infraestructura de las oficinas administrativas de la UNU 

(Caja, Tesorería, Bienestar, Contabilidad, administración, Mesa de partes, 

Abastecimiento, Centro Médico, Escalafón, Remuneraciones, Recursos 

Humanos, Proyección y Extensión Social Universitaria, Planificación, 

Presupuesto, Control Institucional, Logística y Oficina General de 

infraestructura). 

3.3. Descripción Del Proyecto 

La edificación en estudio se encuentra ubicada dentro del campus 

Universitario de la Universidad Nacional de Ucayali, pabellón administrativo, 

cuyos ambientes vienen siendo utilizados para las actividades administrativas: 

Caja, Tesorería, administración, bienestar universitario, planificación y 

presupuesto, Recursos Humanos, Escalafón, Extensión Universitaria, 

infraestructura, logística, control Interno, entre otros. 

3.1.1. Ubicación Geográfica. 

- Región: Ucayali 

- Provincia: Coronel Portillo 

GE O1 X O2  

           

M   

----

---> 

O 
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- Distrito: Callería 

3.2. Parámetros Sísmicos 

Todos los parámetros Sísmicos para el análisis lineal serán tomados de la 

Norma E-030 de Diseño Sismorresistente. 

3.2.1. Zonificación Sísmica 

De acuerdo a la norma E 030 de Diseño Sismorresistente (Art.10, Tabla 

N°01) la edificación de estudio se encuentra en la Zona Sísmica 2, cuyo Factor 

de Zona es el Siguiente: 

 

Tabla 10.  

Factor de Zona Sísmica  

FACTOR 
DE ZONA 

"Z" 

ZONA Z 

Z2 0.25 

Fuente: Elaboración Propia, obtenido del RNE E030. 

 

3.2.2. Condiciones Geotécnicas y Factores de Sitio. 

Se tiene como antecedente para realizar el análisis sísmico de la 

infraestructura de las oficinas administrativas de la UNU el Estudio de Mecánica 
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de Suelos del Expediente Técnico, no se ha contemplado la realización de un 

nuevo estudio de mecánica de suelos, debido a que las condiciones Geotécnicas 

son las mismas, el cual es defina como un suelo Blando dentro del informe de 

estudio de Mecánica de Suelos del Expediente Técnico. (Art.15, Art. 13, Tabla 

N°03 Y N°04) 

Tabla 11.  

Factor de Zona Suelo 

FACTOR DE 

SUELO "S" 

PERFIL DE SUELO PARÁMETROS DE SITIO 

TIPO DESCRIPCION S TP TL 

S3 SUELOS BLANDOS 1.40 1.00 1.60 

Fuente: Elaboración Propia, obtenido del RNE E030. 

 

3.2.3. Factor de amplificación Sísmica. 

El factor de amplificación sísmica se interpreta como el factor de 

amplificación estructural respecto a la aceleración del suelo, cuyo valor depende 

de las características de sitio, el cual se defina por las siguientes expresiones: 

 

Donde T es el periodo fundamental de vibración de la estructura. 

3.2.4. Categoría de Edificación y Factor de Uso. 

La Norma de diseño sismorresistente estable un factor de uso de acuerdo 

al tipo de edificación y el uso que tendrá durante su vida útil. 

Las Edificaciones de Categoría A2 (Art.12, Tabla N°05) corresponden a 

edificaciones esenciales como instituciones educativas, institutos superiores y 

tecnológicos y universidades.  
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Tabla 12.  

Factor de Uso de Edificación 

FACTOR 
USO "U" 

CATEGORIA U 

"A2" EDIFICACIONES 
ESENCIALES 

1.50 

Fuente: Elaboración Propia, obtenido del RNE E030. 

 

3.2.5.  Categoría, Sistema Estructural Y Coeficiente Básico Reducción De 

Las Fuerzas Sísmicas 

De acuerdo a la configuración estructural de la edificación de análisis se 

asumirá como sistema aporticado, sistema estructural también contemplado en el 

expediente técnico.  

Tabla 13.  

Factor Básico de Reducción Sísmica R0 

FACTOR BÁSICO DE 
REDUCCIÓN DE LAS FURZAS 

SÍSMICAS "Ro" 

DIRECCION SISTEMA 
ESTRUCTURAL 

Ro 

DIR X-X Pórticos de 
concreto armado 

8 

DIR Y-Y Pórticos de 
concreto armado 

8 

Fuente: Elaboración Propia, obtenido del RNE E030. 

 

3.2.6. Coeficiente de Reducción de las Fuerzas Sísmicas (R): 

Es determinado por el producto delo coeficiente Ro (coeficiente básico de 

reducción sísmica) y el los factores Ia (irregularidades en altura) e Ip (irregularidad 

en planta). 

Ὑ ὙȢὍȢὍ 
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3.2.7. Factores De Irregularidades En La Edificación 

La norma E030 en su artículo 20, tabla N°08 y Nº 09 establece los factores 

de irregularidades de la edificación, los cuales se muestran a continuación: 

Tabla 14.  

Tabla de factores de irregularidad  

IRREGULARIDADES DESCRIPCIÓN  Factor 

 EN ALTURA (Ia) Irregularidad de Rigidez-Piso blando 0.75 

Irregularidad de Resistencia-Piso débil 0.75 

Irregularidad Extrema de Rigidez 0.50 

Irregularidad Extrema de Resistencia 0.50 

Irregularidad de Masa o Peso 0.90 

Irregularidad Geométrica Vertical 0.90 

Discontinuidad de Sistemas Resistentes 0.80 

Discontinuidad Extrema de los sistemas 
Resistentes 

0.80 

EN PLANTA (Ip) Irregularidad Torsional 0.75 
Irregularidad Torsional Extrema 0.60 

Esquinas Entrantes 0.90 

Discontinuidad del Diafragma 0.85 

Sistemas No Paralelos 0.90 

Fuente: RNE E030. 

En caso de entrarse una irregularidad en planta y en altura se tomará el 

menor valor encontrado en cada uno de los casos, de no encontrarse algún tipo 

de irregularidad se considerará el valor 1. 

Nota: Los valores de Ia e Ip serán asumidos como el valor de 1 inicialmente 

para el análisis de la estructura, para posterior corrección de los mencionados 

valores. 

3.2.8. Periodo Fundamental de Vibración (T) 

a) El periodo de vibración para cada dirección de análisis de estima por la 

siguiente expresión: 

Ὕ
Ὤ

ὅ
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Donde: 

CT = 35, para edificios cuyos elementos resistentes en la dirección de 

análisis sean únicamente: 

- Pórticos de concreto armando sin muros de corte. 

- Pórticos dúctiles de acero con uniones resistentes a momentos, sin 

arriostramiento. 

CT = 45, para edificios cuyos elementos resistentes en la dirección de 

análisis sean: 

- Pórticos de concreto armando con muros de en las cajas de los 

ascensores y escalera. 

- Pórticos de acero arriostrados. 

CT = 60, para edificios de albañilería y para todos los edificios de 

concreto armado duales, de muros estructurales, y muros de ductilidad 

limitada. 

b) Alternativamente puede usarse la siguiente expresión: 

Ὕ
В ὖȢὨ

ὫȢВ ὪȢὨ
 

Donde:  

- fi es la fuerza lateral en el nivel i correspondiente a una distribución en 

altura semejante al primer modo en la dirección de análisis. 

- di es el desplazamiento lateral del centro de masa del nivel i en 

traslación pura (restringiendo los giros en planta) debido a las fuerzas 

fi. los desplazamientos se calculan suponiendo un comportamiento 
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lineal elástico de la estructura, para el caso de estructuras de concreto 

armado y de albañilería, considerando las secciones sin fisurar. 

3.3. Procedimiento de Análisis. 

Figura Nº 48  

Modelo de Simulación para el desarrollo en el software ETABS v18 

 

Fuente: Elaboración Propia. 
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3.4. Análisis Sísmico NTP E.030 

3.4.1.  Elementos Estructurales  

Columnas: 

Figura Nº 49  

Secciones de Columna de la edificación en análisis 
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Vigas: 

Figura Nº 50  

Secciones de vigas de la edificación en análisis 

 

 



 
 

Figura Nº 51  

Detalles de vigas de la edificación en análisis 



 
 

Losa aligerada: 

Figura Nº 52  

Detalles losa aligerada de edificación en análisis 

 

3.4.2. Propiedades de los materiales: 

3.4.2.1. Determinación de la Resistencia del Concreto 

3.4.2.1.1. Formulas aproximadas 

Dada la gran cantidad de factores que intervienen en el proceso de 

endurecimiento del concreto, es muy difícil predecir la resistencia a una edad a 

partir de los resultados obtenidos a edades tempranas  

La Instrucción española EHE en su tabla 30.4.b proporciona unos valores 

estimativos de la resistencia a compresi·n a la edad de ñjò d²as en relaci·n con la 

resistencia a 28 días. Valcuende et al. (2008). 

Tabla 15.  

Evolución de la resistencia a compresión en el tiempo 

 

Fuente: Valcuende et al. (2008). 

El Ministerio de Fomento. EHE. Instrucción de Hormigón Estructura EHE-08l, 

proporciona valores a edades muy concretas. 
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ééééé. Ecuaci·n 39. 

éééé.. Ecuaci·n 40. 

Donde: 

fc (j): Es la Resistencia a la compresión a la edad j. MPa 

fc,28: resistencia a compresión a la edad de 28 días. MPa 

S: coeficiente que depende del tipo de cemento y que edad adopta los valores de  

    0.20 para cementos de endurecimiento rápido y de alta resistencia. 

    0.25 para cementos de endurecimiento normal o rápido. 

    0.38 para endurecimiento lento. 

La siguiente tabla muestra la relación de la resistencia del concreto a una 

determinada edad y su resistencia a los 28 días. 

Tabla 16.  

Evolución de fôc concreto en diferentes etapas. 

Tiempo 7  14  28  90  6  1  2  5  

 días días días días meses años años años 

fôc(t)/ fôc28 

 

0.67 0.86 1 1.17 1.23 1.27 1.31 1.35 

Fuente: Harmsen (2002) 

La información de las propiedades de resistencia del concreto, se obtienen 

usualmente mediante ensayos sobre muestras a los 28 días de edad. Sin 

embargo, el cemento continúa su hidratación y por tanto su endurecimiento, 

durante mucho tiempo a una tasa cada vez menor. 
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Como se muestra en la ilustración N°43 en donde se muestra una curva 

atípica del incremento de la resistencia del concreto en función del tiempo, donde 

su utilizaron cemento tipo I (normal) y cemento tipo III (alta resistencia inicia).  

 

Figura Nº 53  

Resistencia a compresión fôc para concretos curados al vapor. 

  
Fuente: Arthur (2001) 

 

Se puede observar que en la ilustración los cementos de alta resistencia 

inicial producen un aumento más rápido en la resistencia a edades tempranas, 

aunque la tasa de aumento de resistencia disminuye generalmente para edades 

mayores, Arthur (2001). 

 

De acuerdo a las fórmulas de aproximación la resistencia del concreto en 

el transcurso del tiempo: 

 

a) Utilizando la ecuación 39 y 40 

 

j= 2020-2006=14 años=5110 días 

fôc 28=210 kg/cm2=20.594 Mpa. 
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‍ υρρπὩ ρȢςφ 

 

ὪυρρπρȢςφzςπȢυω ςυȢωτ ὓὴὥ=264.55 kg/cm2 

 

 

b) Utilizando las relaciones de evolución de la resistencia del concreto 

estimada por Harmsen (2001). 

 

En los 5 años posteriores a la ejecución de la infraestructura de las Oficinas 

Administrativas el concreto debió haber adquirido una resistencia de 0.35 

adicionales a la resistencia de diseño inicial: 

 

fôc 28 d²as=210 kg/cm2; en 5 a¶os fôc 5 a¶os=210*1.35=283.50 kg/cm2 

 

c) Utilizando el Grafico de Arthur (2001). 

En los 5 años posteriores a la ejecución de la infraestructura de las Oficinas 

Administrativas el concreto debió haber adquirido una resistencia de 0.20 

adicionales a la resistencia de diseño inicial: 

 

fôc 28 d²as=210 kg/cm2; en 5 a¶os fôc 5 a¶os=210*1.20=252.00 kg/cm2 

 

para los años posteriores no se presentaría una evolución significativa la 

resistencia del concreto. 

 

3.4.2.1.2. Ensayo No destructivo. 

a) Ensayo de Esclerometría. 

También conocido como el ensayo del martillo de rebote, siendo una de 

las pruebas no destructivas más antiguas, ideada en el año 1948 por Ernst 

Schmidt. 
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Esta prueba se basa en el principio de que el rebote de una masa elástica 

depende de la dureza de la superficie contra la cual golpea la masa. Neville 

(1999). 

Dentro de los ensayos no destructivos, son utilizados por su economía y 

facilidad de ejecución, el ensayo debe realizarse en superficies homogéneas de 

concreto, realizándose la limpieza superficial del elemento a determinar su 

resistencia, si bien es cierto este método es fácil de realizar, es muy subjetivo, los 

resultados obtenidos dependerán del personal que lo haga, que tan capacitado 

se encuentre con el uso del equipo. Cartagena y Del Águila, (2019). 

Algunas de las causas que pueden alternar los resultados son las 

siguientes: 

- Esclerómetro no se encuentra perpendicular a la superficie al momento del 

disparo. 

- Superficie sucia y rugosa, se debe limpiar y pulir la superficie. 

- Los disparos sobre un agregado del concreto y varillas de acero, alterara 

los resultados al obtener valores muy elevados debido a su dureza. 

El ensayo de Esclerometría es muy ventajoso, porque nos permite realizar 

un gran número de ensayos sin alterar la resistencia, estética y funcionalidad de 

la estructura, a su vez es un ensayo económico. 

b) Procedimiento del ensayo. 

La norma Técnica Peruana NTP 339.181, establece el procedimiento 

técnico para realizar en ensayo por el método de rebote. 

La Norma NTP 339.181, está basada en la norma ASTM C805/C805M-18 

Standard Test Method for Rebound Number of Hardened Concrete, 
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1. Selección de la superficie de ensayo 

Las estructuras de concreto a ser ensayadas deben ser de por lo menos 

100 mm (4pulg) de espesor y deberán estar fijas dentro de una estructura. 

Los especímenes más pequeños deberán estar rígidamente soportados. 

Deberán evitarse las superficies de concreto que presenten 

escamaduras o alta porosidad. No comparar los resultados de los 

ensayos, si no es similar el material utilizado contra el cual se colocó el 

concreto (véase Nota 8). Las superficies alisadas generalmente exhiben 

números de rebote más altos que otras formas de acabado. Si es posible, 

las losas estructurales deberán ser ensayadas en la parte inferior para 

evitar superficies terminadas. 

2. Preparación de la superficie de ensayo: 

El área de ensayo debe ser de por lo menos 150 mm (6 pulgadas) 

de diámetro, Ver ilustración 44. Las superficies de textura excesivamente 

suave, blandas o con mortero suelto, deben ser pulidas con la piedra 

abrasiva descrita en el subcapítulo 5.2. Las superficies lisas o escarbadas 

a la plancha no tendrán que ser pulidas (véase Nota 8). No deberán 

compararse resultados de superficies desgastadas con superficies sin 

desgastar. Eliminar el agua libre superficial, si está presente, antes del 

ensayo. 

Figura Nº 54  

Área de Ensayo 150x150mm  

 

Fuente: Cartagena y Del Águila, (2019) 
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NOTA 8: En las superficies rugosas, los aumentos en el número 

de rebote son de 2,1 y 0,41 para superficies que corresponden a 

encofrados contraplacadas y contraplacadas de alta densidad, 

respectivamente. Las superficies de concreto secas dan números de 

rebotes más altos que las superficies húmedas. La presencia de 

carbonatación de la superficie también puede producir un número de 

rebote más alto. La carbonatación de la superficie puede ser reducida 

mojando la superficie completamente 24 horas antes del ensayo. En 

casos de una capa espesa de concreto carbonatado puede ser 

necesario quitar la capa carbonatada en el área de ensayo y utilizando 

un pulidor poderoso (esmeril) para obtener números de rebote que sean 

representativos del concreto interior. No existen datos disponibles de la 

relación entre el número de rebote y el espesor del concreto 

carbonatado. El usuario deberá utilizar su experiencia profesional al 

ensayar concreto carbonatado. 

3. Procedimiento:  

Sostener el instrumento firmemente para que el émbolo esté 

perpendicular a la superficie de ensayo. Registrar la orientación del 

instrumento con respecto a la horizontal al incremento de 45° más 

cercano. Usar un ángulo positivo si el instrumento apunta hacia arriba y 

un ángulo negativo si apunta hacia abajo con respecto a la horizontal 

durante la prueba (véase Nota 11). Gradualmente empujar el 

instrumento hacia la superficie de ensayo hasta que el martillo impacte. 

Después del impacto, mantener presionado el instrumento y, si es 

necesario, oprimir el botón situado al costado del instrumento para trabar 

el émbolo en su posición retraída. Leer y registrar el número del rebote 

en la escala, aproximándolo al entero.  

Tomar diez lecturas de cada área de ensayo, ver ilustración N°45. 

Los ensayos de impacto deben estar separados por más de 25 mm 
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(1pulg) y la distancia entre los puntos de impacto y los bordes del 

miembro debe ser al menos 50 mm (2 pulg). Examinar la impresión 

hecha sobre la superficie del concreto después del impacto, y si el 

impacto produce trituración superficial o se rompe a través de un hueco 

de aire superficial, anular la lectura y tomar otra lectura. 

Figura Nº 55  

Representación de ubicación de los puntos de rebote.  

 

Fuente: Cartagena y Del Águila, (2019) 

NOTA 11: Se encuentran disponibles medidores de ángulo 

digitales que se pueden unir al cuerpo del instrumento para permitir una 

medición rápida del ángulo con respecto a la horizontal. La orientación 

registrada sería 0 grados (horizontal), ± 45 grados (inclinada) o ± 90 

(vertical). Por ejemplo, si el instrumento apunta verticalmente hacia 

abajo durante una prueba, el ángulo se informará como ï90 grados. Si 

el ángulo se mide 55 grados hacia arriba desde la horizontal, el ángulo 

registrado al incremento de 45 grados más cercano sería + 45 grados. 

4. Cálculo:  

Descartar las lecturas que difieran del promedio de las 10 lecturas 

por más de 6 unidades y determinar el promedio de las lecturas 

restantes. Si más de dos lecturas difieren de este promedio por 6 
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unidades, desechar todas las lecturas y determinar los números del 

rebote en 10 nuevas ubicaciones dentro del área de ensayo. 

Si es necesario, aplicar el factor de corrección al número de 

rebote promedio para que el número de rebote sea para una orientación 

horizontal del martillo. Se permite la interpolación si no se dan los 

factores de corrección para ± 45 grados. 

Para la aplicación del ensayo de Esclerometría se utilizó en 

Esclerómetro ELE INTERNATIONAL Concrete Test Hammer Modelo 

35-1480, proporcionado por la Escuela de Ingeniería de Sistemas e Ing. 

Civil.  

Figura Nº 56.  

Curvas de conversión resistencia a la compresión y valor de rebote R. 

 

.   Fuente: ELE International, 2019 
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Figura Nº 57.  

ELE International Esclerómetro Test Hammer Modelo 35-1480. 

 

. Fuente: Elaboración propia. 

Concreto a los 28 días: 

- Resistencia a la comprensión de diseño: fôc = 210 kg/cm2 

- Módulo de elasticidad: Ec = ρυρππὪᴂ = 218,819.78 kg/cm2 

- Módulo de poisson: µ = 0.15 

- Módulo de Corte: G = Ec/2.3 = 95,139.04 kg/cm2 

Concreto a edad de 15 años  

Para el análisis Pushover se asignará la resistencia del concreto de 280 

kg/cm2, puesto que los valores obtenidos del ensayo de esclerometría superan 

en un 164% al valor máximo teórico para la fecha en análisis. 
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- Resistencia a la comprensi·n de dise¶o: fôc = 280 kg/cm2 

- Módulo de elasticidad: Ec = ρυρππὪᴂ = 252,671.33 kg/cm2 (NTP. 

E0.60, art 8.5) 

- Módulo de poisson: µ = 0.15 

- Módulo de Corte: G = Ec/2.3 = 109,857.095 kg/cm2 (NTP. E0.60, art 

8.5) 

Acero: 

- Esfuerzo de fluencia: fôy = 4200 kg/cm2 

- Módulo de elasticidad: Ec = 2ô000,000 kg/cm2 

- Resistencia mínima a la tracción a la rotura: fr=6300 kg/cm2 

3.4.3. Cargas 

Carga Muerta:  

- Peso Específico del concreto armado: 2400 kg/m3 

- Peso Específico del Concreto simple: 2000 kg/m3 

- Tabiquería:100 kg/m2 

- Tarrajeos y acabados: Tarrajeo espesor =1.5cm, Contrapiso = 5.00 cm 

s/c=(0.015+0.05)x2000 = 130 kg/m2 

Carga viva:  

ambientes: 250 kg/m2  

pasadizos y corredores: 400 kg/m2 

azoteas: 100 kg/m2 

3.4.4. Análisis Estático 

Para el análisis estático se tendrá los siguientes parámetros: 
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Z=0.25 (zona sísmica 2) 

U=1.5  (edificaciones esenciales A2) 

C= 2.5 (en ambas direcciones: X e Y) 

S= 1.40 (Perfil Tipo S3, suelos blandos) 

R=8 (Sistema aporticado en ambas direcciones) 

Se realizará el análisis mediante el método de coeficientes: 

ZUCS = 0.25x1.00x2.5x1.4 = 0.875 

Figura Nº 58  

Vista isométrica de Modelo en Software ETABS 

 

 

Cálculo de peso símico: 

Peso Símico: CM +0.5CV+0.25CVT 

CM = 751.43 Tn 
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CV   = 255.02 Tn 

CVT = 39.70 Tn 

PESO SIMICO= 751.43+0.5x255.02+0.25x39.70 

Peso Sísmico (P) = 888.86 Tn 

Cálculo de Cortante Basal (V)  

╥
╩╤╒╢

╡
●╟ 

R=R0.Ip.Ia 

Se asumirá inicialmente Ia e Ip el valor 1. 

Entonces  

R=R0=8  

╥
Ȣ ●Ȣ ●Ȣ ●Ȣ

● Ȣ Ȣ  ╣▪ 

 

3.4.5. Análisis Modal 

Las edificaciones construidas con diferentes materiales, poseen diferentes 

formas de vibrar frente a cargas dinámicas: como movimientos sísmicos, fuerza 

del viento, explosiones, entre otros. Estos modos de vibrar, se originan a 

diferentes periodos, haciendo que, durante un evento sísmico, puedan afectar la 

estructura de la edificación en menor o mayor escala los daños que se podrían 

producir. Estas formas básicamente dependen de la estructuración, material y tipo 

de suelo donde se encuentre la edificación. En forma genérica las estructuras se 

desplazan de un lado a otro, originado así una oscilación en el sentido que se 

mueven, correspondiente este al modo fundamental de vibración de la estructura.  

Para la edificación en estudio se tiene los siguientes modos de vibración 
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Tabla 17.  

Modos de vibración del modelo Matemático  

Modo Periodo 
(seg) 

UX UY UZ 

1 0.337 0.7808 0.0001 0 

2 0.331 0.0001 0.8042 0 

3 0.305 0.011 0.0002 0 

4 0.089 7.12E-07 0.1525 0 

5 0.087 0.1631 1.28E-06 0 

6 0.079 0.0004 4.37E-05 0 

7 0.043 0 0.043 0 

8 0.041 0.0447 0 0 

9 0.037 3.41E-06 1.73E-05 0 

Fuente: Elaboración Propia, obtenido del Software ETABS 

 

Figura Nº 59  

Modo de Vibración N°01 

 

Fuente: elaboración propia 

 

 



140 
 

Figura Nº 60  

Modo de Vibración N°02 

 

Fuente: elaboración propia 

 

CÁLCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION SISMICA "C" 

hn = 16.4 m  T = hn/CT  
CTx = 35    
CTy = 35    

Tx = 0.337  Correc X 0.337 seg 

Ty = 0.331  Correc Y 0.331 seg 

Tp = 1.00    

TL= 1.60 

 

    
Cx = 2.50   

 

Cy = 2.50    
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CALCULO DE CORTANTE BASAL (V) 

DATOS FACTORES 

Z = 0.25 

U = 1.5 

S = 1.40 

Rx = 8 

Ry = 8 

TP = 1.00 

TL = 1.60 

Cx = 2.50 

Cy = 2.50 

P= 1420.90 Tn 

 

V = (ZUCS/R)*P     
C/RÓ0.11      

      
Cx/Rx = 0.3125 OK  VX = 233.12 Tn 

Cy/Ry = 0.3125 OK  VY = 233.12 Tn 

 

 

3.4.6. Análisis Dinámico 

Para el análisis dinámico, la máxima respuesta elástica esperada se 

determinará utilizando el siguiente criterio de combinación: 

 

ὶ πȢςυz ȿὶȿ πȢχυz ὶ  
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Figura Nº 61  

Combinación de Análisis lineal Dinámico. 

 

Fuente: elaboración propia 

 VX = 191.75Tn 

VY = 195.26Tn 
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Tabla 18.  

Verificación de cortante mínimo 

Tipo de estructura: Estructura Regular 

Vd 0.80 Ve Estructura Regular 

0.90 Ve Estructura Irregular 

Vd = 0.8 Ve 
 

SISMO XX 
   

Cortante Dinámica ( Vd) = 191.95 Tn 
 

Cortante Estática (Ve ) = 233.12 Tn 
 

Vd/Ve= 82.34% Ok 
 

SISMO YY 
   

Cortante Dinámica ( Vd) = 195.26 Tn 
 

Cortante Estática (Ve ) = 233.12 Tn 
 

Vd/Ve= 84.76% Ok 
 

 

3.4.7. Verificación de Desplazamientos 

CONTROL DE LOS DESPLAZAMIENTOS   
     

 ŭc = FC*R  Rx = 8 

  Ry = 8 

     

 FC= 
0.75 Estructura Regular 

 0.85 Estructura Irregular 

   
  

 Tipo de estructura: Estructura Regular 

 

Análisis Estático 

Dirección X 

Tabla 19.  

Verificación de desplazamientos análisis estático dirección X. 

ENTREPISO H 
(m) 

ŭ  (m) 
Análisis 

ŭc  (m) 
Corregido 

ȹ 
(Distorsión) 

ȹ / H              
Deriva 

Deriva            
E.030 

 

3 3.60 0.007473 0.044838 0.015948 0.443% 0.70% OK 
2 3.60 0.004815 0.028890 0.018042 0.501% 0.70% OK 
1 3.60 0.001808 0.010848 0.010848 0.301% 0.70% OK 

Fuente. Elaboración Propia. 
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Dirección Y 

Tabla 20.  

Verificación de desplazamientos Análisis Estático dirección Y. 

ENTREPISO H 
(m) 

ŭ  (m) 
Análisis 

ŭ  (m) 
Corregido 

ȹ 
(Distorsión) 

ȹ / H              
Deriva 

Deriva            
E.030 

 

3 3.60 0.007168 0.043008 0.014466 0.402% 0.70% OK 

2 3.60 0.004757 0.028542 0.017490 0.486% 0.70% OK 

1 3.60 0.001842 0.011052 0.011052 0.307% 0.70% OK 

Fuente. Elaboración Propia. 

Figura Nº 62  

Gráfico de control de Derivas en análisis Lineal Estático 

 

 

Fuente. Elaboración Propia 

Análisis Dinámico 

Dirección X 

Tabla 21. Verificación de desplazamientos análisis dinámico dirección X. 

ENTREPISO H 
(m) 

ŭ  (m) 
Análisis 

ŭc  (m) 
Corregido 

ȹ 
(Distorsión) 

ȹ / H              
Deriva 

Deriva            
E.030 

 

3 3.60 0.006166 0.036996 0.013248 0.368% 0.70% OK 

2 3.60 0.003958 0.023748 0.014778 0.411% 0.70% OK 

1 3.60 0.001495 0.008970 0.008970 0.249% 0.70% OK 
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Dirección Y 

Tabla 22.  

Verificación de desplazamientos análisis dinámico dirección Y. 

ENTREPISO H 
(m) 

ŭ (m) 
Análisis 

ŭ (m) 
Corregido 

ȹ 
(Distorsión) 

ȹ / H              
Deriva 

Deriva            
E.030 

 

3 3.60 0.006005 0.036030 0.012192 0.339% 0.70% OK 

2 3.60 0.003973 0.023838 0.014514 0.403% 0.70% OK 

1 3.60 0.001554 0.009324 0.009324 0.259% 0.70% OK 

 

Figura Nº 63   

Gráfico de control de Derivas en análisis Lineal Dinámico  

 
Fuente. Elaboración Propia 

 

3.4.8. Verificación De Regularidad Final 

A) Irregularidades En Altura 

1) Irregularidad De Rigidez -Piso Blando 

Según la norma E030 vigente, existe irregularidad de rigidez 

cuando, en cualquiera de las direcciones de análisis, en un entrepiso 

la rigidez lateral es menor que 70% de la rigidez lateral del entrepiso 

inmediato superior, o es menor que 80% de la rigidez lateral promedio 

de los tres niveles superiore adyacentes. 
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En donde las rigideces laterales se pueden calcular como la 

razón entre la fuerza cortante del entrepiso y el correspondiente 

desplazamiento relativos en el centro de masa, ambos evaluados para 

la mima condición de carga. Que al encontrarse que existe 

irregularidad se considera el factor de 0.75. 

Ὧ πȢχz Ὧ                         

Ὧ πȢψz
Ὧ Ὧ Ὧ

σ
 

Ὧ
Ў

  

Donde: 

Ki : rigidez lateral de entre piso i 

Vi : contarte de entre piso i 

æCMi : desplazamiento relativo del centro de masa del entrepiso  

EJE Y 

ENTRE 
PISO 

Vi(tn) 
ȹCM (m) 
Análisis 
(Etabs) 

æCMi(m) 
Análisis 

Ky (Tn/m) 0.7*K(i+1) 
0.8*[K(i+1) 

+K(i+2) 
+K(i+3)]/3 

COND. 

Piso 3 95.78 0.007168 0.002411  39,726.25     Regular 

Piso 2 182.35 0.004757 0.002915  62,555.75   27,808.38    Regular 

Piso 1 225.72 0.001842 0.001842 
 

122,540.72  
 43,789.02    Regular 

       1 

EJE X 

ENTRE 
PISO 

Vi(tn) 
ȹCM (m) 
Análisis 
(Etabs) 

æCMi (m) 
Análisis 

Kx (Tn/m) 0.7*K(i+1) 
0.8*[K(i+1) 

+K(i+2) 
+K(i+3)]/3 

COND. 

Piso 3 95.78 0.007473 0.002658  36,034.61     Regular 

Piso 2 182.35 0.004815 0.003007  60,641.84  
 

25,224.23  
  Regular 

Piso 1 225.72 0.001808 0.001808 
 

124,845.13  
 

42,449.29  
  Regular 

       1 
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2) Irregularidad De Resistencia -Piso Débil 

Existe irregularidad de resistencia cuando, en cualquiera de las 

direcciones de análisis, la resistencia de un entre piso frente a fuerzas 

cortantes es inferior a 80% de la resistencia del entre piso inmediato 

superior. Que al encontrarse que existe irregularidad de resistencia se 

considera el factor de 0.75. 

Вὠὧ πȢψz Вὠὧ  

ὠὧ πȢυσz Ὢὧz ὦ Ὠz 

Вὦ Ὠz πȢψz Вὦ Ὠz  

Donde: 

bw*d: Área de los elementos estructurales 

EJE X 

ENTREPISO ×Vc(i) (Tn) 
0.8*×Vc(i+1) 

(Tn) 
CONDICION 

Piso 3 1304.04   Regular 

Piso 2 1304.04 1043.24 Regular 

Piso 1 1304.04 1043.24 Regular 

   1 

 

EJE Y 

ENTREPISO ×Vc(i) (Tn) 
0.8*×Vc(i+1) 

(Tn) 
CONDICION 

Piso 3 1240.77   Regular 

Piso 2 1240.77 992.62 Regular 

Piso 1 1240.77 992.62 Regular 

   1 

 

3)  Irregularidad Extrema De Rigidez 

Existe irregularidad extrema de rigidez cuando, en cualquiera de 

las direcciones de análisis, en un entrepiso la rigidez lateral es menor 
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que 60% de la rigidez lateral del entrepiso inmediato superior, o es 

menor que 70% de la rigidez lateral promedio de los tres niveles 

superiores adyacentes. Esto se calcula como la razón entre la fuerza 

cortante del entrepiso y el correspondiente desplazamiento relativo en el 

centro de masas, ambos evaluados para la misma condición de carga. 

Que al encontrarse que existe irregularidad de rigidez se considera el 

factor de 0.50. 

Ὧ πȢφz Ὧ  

Ὧ
ὠ

Ўὅὓ
 

Ὧ πȢψz
Ὧ Ὧ Ὧ

σ
 

Donde:  

Ki : rigidez lateral de entre piso i 

Vi : contarte de entre piso i 

æCMi : desplazamiento relativo del centro de masa del entrepiso i 

EJE X 

ENTRE 
PISO 

Vi(tn) 
ȹCM (m) 
Análisis 
(Etabs) 

æCMi 
(m) 

Análisis 
Kx (Tn/m) 0.6*K(i+1) 

0.7*[K(i+1) 
+K(i+2) 

+K(i+3)]/3 
COND. 

Piso 3 95.78 0.007473 0.002658 
           

36,034.61  
    Regular 

Piso 2 182.35 0.004815 0.003007 
           

60,641.84  
      

21,620.77  
  Regular 

Piso 1 225.72 0.001808 0.001808 
         

124,845.13  
      

36,385.10  
  Regular 

       1 
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EJE Y 

ENTRE 
PISO 

Vi(tn) 
ȹCM (m) 
Análisis 
(Etabs) 

æCMi(m) 
Análisis 

Ky (Tn/m) 0.6*K(i+1) 
0.7*[K(i+1) 

+K(i+2) 
+K(i+3)]/3 

COND. 

Piso 3 95.78 0.007168 0.002411 
           

39,726.25  
    Regular 

Piso 2 182.35 0.004757 0.002915 
           

62,555.75  
      

23,835.75  
  Regular 

Piso 1 225.72 0.001842 0.001842 
         

122,540.72  
      

37,533.45  
  Regular 

       1 

4) Irregularidad Extrema De Resistencia 

Existe irregularidad extrema de resistencia cuando, en cualquiera 

de las direcciones de análisis, la resistencia de un entrepiso frente a 

fuerzas cortantes es inferiores a 65% de la resistencia de entrepiso 

inmediato superior. Que al encontrarse que existe irregularidad de 

resistencia se considera el factor de 0.50. 

Вὠὧ πȢψz Вὠὧ  

ὠὧ πȢυσz Ὢὧz ὦ Ὠz 

Вὦ Ὠz πȢψz Вὦ Ὠz  

 

Donde: 

bw*d: Área de los elementos estructurales 

EJE X 

ENTREPISO 
×Vc(i) 
(Tn) 

0.65*×Vc(i+1) (Tn) CONDICION 

Piso 3 1304.04   Regular 

Piso 2 1304.04 847.63 Regular 

Piso 1 1304.04 847.63 Regular 

   1 
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EJE Y 

ENTREPISO 
×Vc(i) 
(Tn) 

0.65*×Vc(i+1) (Tn) CONDICION 

Piso 3 1240.77   Regular 

Piso 2 1240.77 806.50 Regular 

Piso 1 1240.77 806.50 Regular 

   1 

5) Irregularidad En Masa O Peso 

Se tiene irregularidad de masa (o peso) cuando en el peso de un 

piso, determinado, es mayor que 1.5 veces el peso de un piso 

adyacente. El cual el mencionado criterio no se aplica en azoteas ni en 

sótanos. Que al encontrarse que existe irregularidad en masa o peso se 

considera el factor de 0.90. 

ὓ ρȢυz ὓ  

 

ὓ ρȢυz ὓ  

EJE X 

ENTREPISO M(i) (Tn) 
1.5*M(i+1) 

(Tn) 
1.5*M(i-1) 

(Tn) 
CONDICION 

Piso 3 377.20   777.80 Regular 

Piso 2 518.53 565.80 765.33 Regular 

Piso 1 510.22 777.80   Regular 

    1 

 

6) Irregularidad Geometría Vertical 

Existe irregularidad cuando, en cualquiera de las direcciones de 

análisis, la dimensión en planta de la estructura resistente a cargas 

laterales es mayor que 1.3 veces la correspondiente dimensión en un 

piso adyacente. El cual el mencionado criterio no se aplica en azoteas 

ni en sótanos. Que al encontrarse que existe irregularidad de geometría 

vertical se considera el factor 0.90. 

 



151 
 

Figura Nº 64   

Irregularidad de geometría Vertical 

ὦ ρȢσz ὦ 

 

 

EJE X 

b2 1.3*b1 CONDICION 

16.00 20.80 Regular 

  1 

 

EJE Y 

b2 1.3*b1 CONDICION 

30.30 39.39 Regular 

  1 

 

7) Discontinuidad En Los Sistemas Resistentes 

Existe irregularidad cuando en cualquier elemento que resista 

más del 10% de la fuerza cortante se tiene un desalineamiento vertical, 

tanto por un cambio de orientación, como por un desplazamiento del eje 

de magnitud mayor que 25% de la correspondiente dimensión del 

elemento. Que al encontrarse que existe irregularidad de geometría 

vertical se considera el factor 0.80. 

ὠ πȢρπzὠ  

Ὡ πȢςυzὦ 
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Figura Nº 65 

Irregularidad discontinuidad de los elementos resistentes. 

 

 

EJE X 

Velem. 0.10*Vedif. Velem>0.10Vedif.? 

0.00 26.36 NO 

        
EJE X 

e b 0.25*b CONDICION 

0.00 1.20 0.30 Regular 

   1 

 

EJE Y 

Velem. 0.10*Vedif. Velem>0.10Vedif.? 

0.00 26.36 NO 

        
EJE X 

e b 0.25*b CONDICION 

0.00 1.20 0.30 Regular 

   1 
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8) Discontinuidad Extrema En Los Sistemas Resistentes 

Existe discontinuidad extrema cuando la fuerza cortante que 

resisten los elementos discontinuos, supere el 25% de la fuerza cortante 

total. Que al encontrarse que existe irregularidad de geometría vertical 

se considera el factor 0.60. 

ὠ πȢςυzὠ  

 

Ὡ πȢςυzὦ 

EJE X 

Velem. 0.25*Vedif. Velem>0.25Vedif.? 

0.00 65.90 NO 

        
EJE X 

e b 0.25*b CONDICION 

0.00 1.20 0.30 Regular 

   1 

EJE Y 

Velem. 0.25*Vedif. Velem>0.25Vedif.? 

0.00 65.90 NO 

    
    

EJE X 

e b 0.25*b CONDICION 

0.00 1.20 0.30 Regular 

   1 

 

 

 

B) Irregularidades En Planta 

1) Irregularidad Torsional 

Existe irregularidad torsional cuando, en cualquiera de las 

direcciones de análisis, el máximo desplazamiento relativo de 

entrepiso en un extremo del edificio (Ў ÜȢ) en esa dirección, 
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calculado incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.3 

veces el desplazamiento relativo promedio de los extremos del 

mismo entrepiso para la misma condición de carga (Ў Ȣ).  

Este criterio solo se aplica en edificios con diafragmas rígidos 

y solo si el máximo desplazamiento relativo de entrepiso es mayor 

que 50% del desplazamiento permisible. Que al encontrarse que 

existe irregularidad torsional se considera el factor 0.75. 

Ў ÜȢ ρȢσz Ў Ȣ 

Ў ÜȢ πȢυz Ў Ȣ 

Figura Nº 66   

Representación irregularidad Torsional. 

 

Eje X 

EJE X 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹm§x (cm)   

(Etabs) 

ȹmim 
(cm) 

(Etabs) 

ȹ(i)m§x 
(cm)   

Análisis 

ȹ(i)min 
(cm)   

Análisis 

Piso 3 360 0.6697 0.6622 0.2422 0.2360 

Piso 2 360 0.4275 0.4262 0.2738 0.2682 

Piso 1 360 0.1537 0.1580 0.1537 0.1580 

      

Rx= 8     
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EJE X 

ENTREPISO 
ȹ(i)m§x 

(cm)    
ȹ(i)prom 

(cm)    
1.3*ȹ(i)prom. 

(cm) 
ȹ(i)m§x >  
1.3 ȹ(i)prom. 

Condic. 

Piso 3 0.2422 0.2391 0.3108 Si aplicar  Regular 

Piso 2 0.2738 0.2710 0.3523 Si aplicar  Regular 

Piso 1 0.1537 0.1559 0.2026 No aplicar --- 

     1 

Eje Y 

EJE Y 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹm§x 
(cm)   

(Etabs) 

ȹmim (cm) 
(Etabs) 

ȹ(i)m§x 
(cm)   

Análisis 

ȹ(i)min 
(cm)   

análisis 

Piso 3 360 0.5466 0.5211 0.1815 0.1722 

Piso 2 360 0.3651 0.3489 0.2279 0.2175 

Piso 1 360 0.1372 0.1314 0.1372 0.1314 

      

Ry= 8     
 

 

EJE Y 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹ(i)m§x 

(cm)   
E.030 

ȹ(i)permi. 
(cm) E.030 

ȹ(i)m§x E.030 > 50% 
ȹ(i)permi. E.030 

Piso 3 360 1.09 2.52 NO 

Piso 2 360 1.37 2.52 SI 

Piso 1 360 0.82 2.52 NO 

 

 

EJE X 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹ(i)m§x 

(cm)   
E.030 

ȹ(i)permi. 
(cm) E.030 

ȹ(i)m§x E.030 > 
50% ȹ(i)permi. 

E.030 

Piso 3 360 1.45 2.52 SI 

Piso 2 360 1.64 2.52 SI 

Piso 1 360 0.92 2.52 NO 
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EJE Y 

ENTREPISO 
ȹ(i)m§x 

(cm)    
ȹ(i)prom 

(cm)    
1.3*ȹ(i)prom. 

(cm) 
ȹ(i)m§x >  
1.3 ȹ(i)prom. 

Condic. 

Piso 3 0.1815 0.1769 0.2299 No aplicar --- 

Piso 2 0.2279 0.2227 0.2895 Si aplicar  Regular 

Piso 1 0.1372 0.1343 0.1746 No aplicar --- 

     1 

 

2) Irregularidad Torsional Extrema 

Existe irregularidad torsional extrema cuando, en cualquiera de 

las direcciones de análisis, el máximo desplazamiento relativo de 

entrepiso en un extremo del edificio (Ў ÜȢ) en esa dirección, calculado 

incluyendo excentricidad accidental, es mayor que 1.5 veces el 

desplazamiento relativo promedio de los extremos del mismo entrepiso 

para la misma condición de carga (Ў Ȣ).  

Este criterio solo se aplica en edificios con diafragmas rígidos y 

solo si el máximo desplazamiento relativo de entrepiso es mayor que 

50% del desplazamiento permisible. Que al encontrarse que existe 

irregularidad torsional extrema se considera el factor 0.60. 

Ў ÜȢ ρȢυz Ў Ȣ 

Ў ÜȢ πȢυz Ў Ȣ 

 

EJE X 

EJE X 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹm§x (cm)   

(Etabs) 

ȹmim 
(cm) 

(Etabs) 

ȹ(i)m§x 
(cm)   

Análisis 

ȹ(i)min 
(cm)   

Análisis 

Piso 3 360 0.6697 0.6622 0.2422 0.2360 

Piso 2 360 0.4275 0.4262 0.2738 0.2682 

Piso 1 360 0.1537 0.1580 0.1537 0.1580 

      

Rx= 8     
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EJE X 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹ(i)m§x 

(cm)   E.030 
ȹ(i)permi. 
(cm) E.030 

ȹ(i)m§x E.030 > 50% 
ȹ(i)permi. E.030 

Piso 3 360 1.45 2.52 SI 

Piso 2 360 1.64 2.52 SI 

Piso 1 360 0.92 2.52 NO 

 

EJE X 

ENTREPISO 
ȹ(i)m§x 

(cm)    
ȹ(i)prom 

(cm)    
1.5*ȹ(i)prom. 

(cm) 
ȹ(i)m§x >  
1.5 ȹ(i)prom. 

Condic. 

Piso 3 0.2422 0.2391 0.3587 Si aplicar  Regular 

Piso 2 0.2738 0.2710 0.4065 Si aplicar  Regular 

Piso 1 0.1537 0.1559 0.2338 No aplicar --- 

     1 

EJE Y 

EJE Y 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹm§x 
(cm)   

(Etabs) 

ȹmim (cm) 
(Etabs) 

ȹ(i)m§x 
(cm)   

Analisis 

ȹ(i)min 
(cm)   

Análisis 

Piso 3 360 0.5466 0.5211 0.1815 0.1722 

Piso 2 360 0.3651 0.3489 0.2279 0.2175 

Piso 1 360 0.1372 0.1314 0.1372 0.1314 

      

Rx= 8      

EJE Y 

ENTREPISO hi(cm) 
ȹ(i)m§x 

(cm)   
E.030 

ȹ(i)permi. 
(cm) E.030 

ȹ(i)m§x E.030 > 50% 
ȹ(i)permi. E.030 

Piso 3 360 1.09 2.52 NO 

Piso 2 360 1.37 2.52 SI 

Piso 1 360 0.82 2.52 NO 

 

EJE Y 

ENTREPISO 
ȹ(i)m§x 

(cm)    
ȹ(i)prom 

(cm)    
1.5*ȹ(i)prom. 

(cm) 
ȹ(i)m§x >  
1.5 ȹ(i)prom. 

Condic. 

Piso 3 0.1815 0.1769 0.2653 No aplicar --- 

Piso 2 0.2279 0.2227 0.3341 Si aplicar  Regular 

Piso 1 0.1372 0.1343 0.2015 No aplicar --- 

     1 
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3) Esquinas Entrantes 

La estructura se califica como irregular cuando tiene esquinas 

entrantes cuyas dimensiones en ambas direcciones son mayores que 

20% de la correspondiente dimensión total en plantan. Que al 

encontrarse que existe irregularidad en esquinas entrantes se 

considera el factor 0.90. 

Figura Nº 67  

Irregularidad esquinas entrantes 

 

ὥ πȢςz ὃ 

EJE X 

a A 0.2*A Condición 

0 20 4 Regular 

   1 

╫ Ȣ ║z 

EJE Y 

b B 0.2*B Condición 

0 20 4 Regular 

   1 

 

4) Discontinuidad De Diafragma 

La estructura se califica como irregular cuando los diafragmas 

tienen discontinuidades abruptas o variaciones importantes en rigidez, 
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incluyendo aberturas mayores que 50% del área bruta del diafragma. 

También existe irregularidad cuando, en cualquiera de los pisos y para 

cualquiera de las direcciones de análisis, se tiene alguna sección 

transversal del diafragma con un área neta resistente menor que 25 % 

del área de sección transversal total de la misma dirección calculada 

con las dimensiones totales en planta. Que al encontrarse que existe 

irregularidad de discontinuidad del diafragma se considera el factor 

0.85. 

Figura Nº 68  

Representación irregularidad discontinuidad de diafragma. 

 

═ᴂ Ȣ ═z 

 

 A'(m2) A(m2) 0.5*A Condición 

D1 0 20 10 Regular 

    1 

Ў◄ Ȣ ◄z 

Ў◄ ◄ ◄ 

 EJE X 

 t1 (cm) t2(cm) 0.25*t Condición 

D1 20 20 0 Regular 

    1 
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 EJE Y 

 t1 (cm) t2(cm) 0.25*t Condición 

D1 20 20 0 Regular 

    1 

5) Sistemas No Paralelos 

Se considera que existe irregularidad cuando en cualquiera de 

las direcciones de análisis los elementos resistentes a fuerzas laterales 

no son paralelos. No se aplica sí los ejes de los pórticos o muros forman 

ángulos menores que 30º ni cuando los elementos no paralelos 

resisten menos que 10% de la fuerza cortante del piso. Que al 

encontrarse que existe irregularidad de discontinuidad del diafragma 

se considera el factor 0.90. 

╥▄■▄□▄▪◄▫Ȣ ╥z▄▀░█░╬░▫     y  ὃὲὫόὰέσπЈ 

EJE X 

Velem. Vedif. Velem>0.10Vedif.? 

0.00 263.62 NO 

 

ángulo CONDICION 

0.0 --- 

 1 

 

EJE Y 

Velem. Vedif. Velem>0.10Vedif.? 

0.00 263.62 NO 

ángulo CONDICION 

0.0 --- 

 1 

Resumen  

IRREGULARIDADES EN ALTURA (Ia) 

ITEM DESCRIPCIÓN EJE X EJE Y 

1 Irregularidad de Rigidez-Piso blando 1.00 1.00 

2 Irregularidad de Resistencia-Piso débil 1.00 1.00 

3 Irregularidad Extrema de Rigidez 1.00 1.00 

4 Irregularidad Extrema de Resistencia 1.00 1.00 
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5 Irregularidad de Masa o Peso 1.00 1.00 

6 Irregularidad Geométrica Vertical 1.00 1.00 

7 Discontinuidad de Sistemas Resistentes 1.00 1.00 

8 
Discontinuidad Extrema de los sistemas 
Resistentes 1.00 1.00 

     1.00 1.00 

 

IRREGULARIDADES EN PLANTA (Ip) 

ITEM DESCRIPCIÓN EJE X EJE Y 

1 Irregularidad Torsional 1.00 1.00 

2 Irregularidad Torsional Extrema 1.00 1.00 

3 Esquinas Entrantes 1.00 1.00 

4 Discontinuidad del Diafragma 1.00 1.00 

5 Sistemas No Paralelos 1.00 1.00 

     1.00 1.00 

╡ ╡▫Ȣ╘╪Ȣ╘▬ 

DIRECCION "X" 
  

Ro = 8.00 

Ia "X" = 1.00 

Ip "X" = 1.00 

Rx= 8 

 
DIRECCION "Y" 
  

Ro = 8.00 

Ia "Y" = 1.00 

Ip "Y" = 1.00 

Ry= 8 

Nota  La verificación del Factor de Reducción Símica se realizó 

en función del porcentaje de cortante basal y el Diagrama de Momento 

Flector de los elementos verticales (columnas), el Ing. Antonio Blasco 

Blanco hace una recomendación sobre el diseño de muros de concreto 

armado (placas de concreto armado). La norma peruana y el ACI 318 no 

indican un criterio que distinga una columna de un muro, sin embargo, 

Algunos ingenieros consideran a un elemento vertical como muro o 
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columna, según la distribución de momentos que presente ante cargas 

laterales. 

Figura Nº 69  

Momento Flector en Placas y Columnas debido a una fuerza Sísmica. 

 

Fuente. - Conferencia Conceptos De Diseño Estructural De 

Muros De Concreto Armado En El Perú, ASOCEM 2015 

Se muestran los diagramas de momento flector de los elementos 

verticales del modelo realizado en donde se puede observar que solo 

los elementos verticales presentan una similitud al diagrama de 

momento flector de las columnas de la ilustración Nº69. 

Figura Nº 70  

Momento Flector debido a las fuerzas sísmicas  

 

Fuente. - Elaboración Propia 
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3.5.  Análisis Inelástico Determinación Del Desempeño Sísmico Mediante 

El Método Pushover 

3.5.1. Modelo de comportamiento de los materiales 

En este capítulo vamos a definir la no linealidad de los materiales a utilizar 

en la aplicación del método pushover, tanto para el concreto y el acero de 

refuerzo, para este modelo se tiene definido el acero de refuerzo de los elementos 

de concreto. 

Para la presente investigación se utilizará el modelo de Mander para los 

elementos de concreto, puesto que este se aproxima con mayor precisión al 

comportamiento de los elementos de concreto. 

Figura Nº 71 

Deformación de concreto para el análisis pushover- Etabs 2018. 

 

En la ilustración Nº71 Se muestra el Diagrama de esfuerzo 

deformación unitaria para el concreto Tomada de Etabs 2018 
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Figura Nº 72  

Diagrama de esfuerzo deformación unitaria del concreto 

 

Para el acero se utilizará el modelo de Park y Paulay 

En la ilustración Nº72 Se muestra el Diagrama de esfuerzo deformación 

unitaria para el acero Tomada de Etabs 2018 

Figura Nº 73  

Diagrama de esfuerzo deformación unitaria del acero  
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3.5.2. Pushover 

3.5.2.1. Caso de Carga por Gravedad (CGNL). 

Para el análisis se ingresaron al Software manualmente los datos del caso 

gravitacional no lineal mostrados en la ilustración N°55. Las cargas de gravedad 

deben ser incluidas junto a las cargas sísmicas (ASCE/SEI 41-17, 2017). Para 

este caso se genera para una posición sin deformar. El peso sísmico se define 

mediante la siguiente combinación: 

100% Carga muerta + 50% de Carga viva de entre piso +25% carga viva 

de Techo, esto debido que la edificación está clasificada como una edificación 

esencial A2. Iniciando posteriormente El análisis Pushover empieza 

posteriormente. 

Figura Nº 74  

Caso de cargas por gravedad Tomada de Etabs 2018. 

 

Fuente: Adaptación propia 
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3.5.2.2. Caso de carga Monotónica. 

La carga monotónica es definida como la fuerza que es aplicada en la 

dirección, un sentido, la norma ASCE 41-17 establece que la fuerza monotónica 

para realizar un análisis estático no lineal, deben ser proporcional al modo 

fundamental de vibración de la dirección de análisis. 

 

Figura Nº 75  

Masa participativa de ambas direcciones Etabs 2018 

 

Fuente: Adaptación propia 

Generamos el caso de carga análisis estático no Lineal para ambas direcciones, 

eje ñXò y eje ñYò 

Para el eje X se tomará como patrón de cargas al modo de vibración Nº1 
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Figura Nº 76  

Caso de cargas monotónicas dirección X Etabs 2018. 

 

 

Fuente: Adaptación propia 

 

Para el eje Y se tomará como patrón de cargas al modo de vibración Nº2 
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Figura Nº 77   

Caso de cargas monotónicas dirección Y Etabs 2018 

 

 

Fuente: Adaptación propia 

 

3.5.2.3. Definición de punto de control.   

La norma ASCE 41-17, indica que el nudo de control debe estar ubicado 

en el centro de masa del techo del edificio, para nuestra edificación se asignó al 

Label 67. Se estimará un desplazamiento de 15 cm para el análisis. 
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Figura Nº 78 

  Definición del punto de control dirección X Etabs 2018 

 

Fuente: Adaptación propia 
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Figura Nº 79  

Definición del punto de control dirección Y Etabs 2018  

 

Fuente:  Adaptación propia 

3.5.3.  Modelo de comportamiento para los elementos estructurales 

3.5.3.1. Vigas 

Para la evaluación del comportamiento de las vigas se ha elegido la viga 

más esforzada, siendo esta la viga en el eje F entre los ejes 2-2 y 3-3, esta viga 

será evaluada con la tabla 10-7 del ASCE 41-17. 
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Los esfuerzos cortantes de diseño son obtenidos del análisis no lineal 

por el método Pushover, para este elemento el punto de máximo rendimiento 

es el punto 09, con un esfuerzo cortante máximo de 24.70 TN 

Figura Nº 80  

Fuerzas cortantes de la viga De análisis- Etabs 2018 

 

Fuente:  Adaptación propia 

Características de la Viga y materiales 

As (cm2) 36.86 

Asô(cm2) 10.20 
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fôc (kg/cm2) 280 

V(kg) 24698.10 

bw(cm) 30 

d(cm) 65 

 

Primero se realiza el cálculo de la cuantía de acero de la sección: 

cuantía balanceada, cuantía en tracción y cuantía en compresión. 

Determinación de Cuantía balanceada, en tracción y compresión 

Balanceada En Tracción En Compresión 

ⱬ╫ ♫ ᶻ Ȣ ᶻ
█
╬

█◐

ᶻ
█◐

 

 

ὴὥὶὥ █◐  ▓▌Ⱦ╬□ 

ⱬ╫ Ȣ ᶻ █z
╬
♫z  

 

 

ⱬ
═▼
╫z ▀

 

 

ⱬᴂ
═ᴂ▼
╫z ▀

 

ⱬ╫ Ȣ  ⱬ Ȣ  ⱬᴂ Ȣ   

♫  se tiene la siguiente consideración: 

♫ Ȣ             ▬╪►╪           █ᴂ╬  ▓▌Ⱦ╬□ 

♫ Ȣ Ȣ ᶻ
█
╬       ▬╪►╪        ▓▌Ⱦ╬□ █ᴂ╬ ▓▌Ⱦ╬□  

♫ Ȣ              ▬╪►╪           █ᴂ╬  ▓▌Ⱦ╬□ 
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Se calcula los parámetros para poder utilizar la tabla 10-7 de la Norma ASCE 

41-17. 

Parámetros para la normativa ASCE 41-17 

 

ⱬ ⱬᴂ

ⱬ╫
 

 

ⱬ ⱬᴂ

ⱬ╫
Ȣ  

╥

╫◌ ▀zᶻ █ᴂ╬
   ▄▪  ■╫ȟ░▪ 

Ȣ ᶻ
╥

╫◌ ▀zᶻ █
╬

   ▄▪ ▓▌ȟ╬□ 

 

Ȣ ᶻ
╥

╫◌ ▀zᶻ █
╬

 Ȣ  

 

Se verifica que la sección se encuentre confinada para lo cual FEMA 

356 propone las siguientes expresiones: 

 

ừ
Ử
Ừ

Ử
ứ Ὓ

Ὠ

σ

ὠ
σ

τ
ὠz

          ὠ
ὃ Ὢz Ὠz

Ὓ ữ
Ử
Ữ

Ử
ử

 

 

Donde ὃ  es el área de refuerzo transversal, Ὢ es el limite de fluencia, 

Ὠ es el peralte efectivo de la sección, Ὓ es el espaciamiento de los estribos, 

ὠ es la capacidad al corte de la armadura transversal y ὠ es el cortante 

actuante. 
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ὠ ςτφωψȢρπ ὯὫ,  ὃ ρȢτς ὧά <> ςᶮσȾψᴂᴂ  y ί ρςȢυ ὧά 

 

Verificamos que el espaciamiento sea menor a d/3:   

 

Ὠ

σ

φτ

σ
ςρȢσσὧά ρςȢυ ὧά    ὕὑȟὧέὲὪέὶάὩ 

 

Ahora verificamos que el cortante que proporciona los estribos (Vs) 

sea menos a 3/4 del cortante ultimo (Vu). 

 

ὠ
ὃ Ὢz Ὠz

Ὓ

ρȢτςzτςππzφτ

ρςȢυ
σπȟυσυȢχπ  ὯὫ 

 

ὠ σπȟυσυȢχπ ὯὫ ὠ ρψȟυςσȢυχυ ὯὫ ; ὕὑȟὧέὲὪέὶάὩ 

 

Se concluye que la sección se encuentra confinada. 

Ahora procedemos a realizar el cálculo de los valores de a, b y c, así 

como también los valores de IO, CP y LS para este elemento. 

 

ὥ πȢπςυ,     ὦ πȢπυ 

ὥ πȢπςπ,     ὦ πȢπσ 

ὥ πȢπςπ,     ὦ πȢπς 
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El primer valor equivale a 0.48 el cual se encuentra en el rango de 0 y 0.5 

y el valor por corte es igual a 3.295, estando este en el rango de 3 y 6, debido a 

esto será necesario realizar una doble interpolación para determinar el 

desempeño. Primero interpolamos entre 0 y 0.50 

 Cuantías  IO LS CP 

Límite superior 0 0.010 0.025 0.05 

Valor 0.48 0.0052 0.0202 0.0308 
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Límite inferior 0.50 0.005 0.02 0.03 

Realizamos la segunda interpolación de acuerdo a la cortante  

 Cortantes IO LS CP 

Límite Superior 3 0.010 0.025 0.05 

Valor 3.295 0.009508 0.024017 0.04705 

Límite inferior 6 0.005 0.015 0.02 

Los resultados obtenidos se comparan con los valores del modelo 

realizado en el programa ETABS, para revisar cual es el valor de la rotación de la 

viga más esforzada de la estructura, como verificación se utiliza el punto numero 

22 primer nivel para ver el desempeño del elemento, el cual se encuentra en 

ocupación inmediata cuyo valor es 0.0002 como se muestra en la figura N°81. 

Figura Nº 81  

Respuesta de rotación de viga más esforzada de la estructura 

 

Fuente  Adaptación propia programa ETABS. 
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3.5.3.2. Columnas 

Para determinar el comportamiento de las columnas del modelo se utilizará 

la tabla 10-8 de la norma ASCE 41-13, como ejemplo se realiza para una sola 

columna, la fuerza cortante y carga axial se obtiene con ayuda del análisis línea 

desarrollado en el programa ETABS. 

 

Figura Nº 82  

Esfuerzos Axial y Momento torsor, de columna en L. 

 

Fuente  Adaptación propia programa ETABS. 
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Figura Nº 83  

Esfuerzos cortantes y Momento flector de columna en L. 

 

Fuente  Adaptación propia programa ETABS. 

Tenemos los datos geométricos de la columna, acero de refuerzo de 

diseño, resistencia a la comprensión. 

Características de la columna y materiales 

P (kg) 168,194.9 

Ag (cm2) 4,650  

fôc (kg/cm2) 280  

V(kg) 14,835.5 

bw(cm) 105 

d(cm) 85 

 

Obtenido estos datos, calculamos los parámetros de la norma ATC-40  
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ὖ

ὃὪ
 

ὖ

ὃὪ

ρφψȟρωτȢω

τφυπzςψπ
πȢρςωρψρωυ 

ὠ

ὦ Ὠzz Ὢᴂ
   Ὡὲ  ὰὦȟὭὲ 

σȢχχz
ὠ

ὦ Ὠzz Ὢ
   Ὡὲ ὯὫȟὧά 

 

σȢχχz
ὠ

ὦὨ Ὢ

ρτȟψσυȢυ

ρπυzψυzЍςψπ

πȢσχτυπτ 

   

Comprobamos que la sección se encuentre confinada para lo cual utilizamos 

lo establecido en la norma FEMA 356. 

ừ
Ử
Ừ

Ử
ứ Ὓ

Ὠ

σ

ὠ
σ

τ
ὠz

          ὠ
ὃ Ὢz Ὠz

Ὓ ữ
Ử
Ữ

Ử
ử

 

Donde ὃ  es el área de refuerzo transversal, Ὢ es el limite de fluencia, 

Ὠ es el peralte efectivo de la sección, Ὓ es el espaciamiento de los estribos, 

ὠ es la capacidad al corte de la armadura transversal y ὠ es el cortante 

actuante. 

ὠ ρφψρωτȢω ὯὫ,  ὃ ρȢτς ὧά <> ςᶮσȾψᴂᴂ  y ί ρπȢπ ὧά 

 

Verificamos que el espaciamiento sea menor a d/3:   

 

Ὠ

σ

φτ

σ
ςρȢσσὧά ρπȢπ ὧά    ὕὑȟὧέὲὪέὶάὩ 
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Ahora verificamos que el cortante que proporciona los estribos (Vs) 

sea menos a 3/4 del cortante ultimo (Vu). 

 

ὠ
ὃ Ὢz Ὠz

Ὓ

ρȢτςzτςππzψυ

ρπ
υπ φωτ  ὯὫ 

 

ὠ σπȟυσυȢχπ ὯὫ ὠ ρρȟρςςφȢφ ὯὫ ; ὕὑȟὧέὲὪέὶάὩ 

 

 

Realizamos el mismo procedimiento utilizado en las vigas, el valor 

0.13 es nuestro primer parámetro el cual se encuentra dentro del rango de 

0.1 y 0.40 por el cual se procedió a interpolar. Para el caso de la fuerza 
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cortante se mantiene igual debido 0.37 es menor que 3. Interpolamos para 

obtener el rango de desempeño estructural para el elemento. 

  IO LS CP 

Límite superior 0.1 0.010 0.015 0.02 

Valor 0.37 0.0067 0.01358 0.01763 

Límite inferior 0.40 0.003 0.012 0.015 

Se realizo la comparación en el programa ETABS el valor de 0.0067 

rad, el cual es 0.000241 cuyo valor es inferior, esto indicaría que se 

encuentra en el desempeño sísmico de ocupación inmediata. 

Figura Nº 84  

Respuesta de rotación de columna más esforzada de la estructura. 

 

Fuente: Adaptación propia obtenido del programa ETABS. 
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3.5.4. Resultados del Análisis Pushover 

El resultado del análisis Pushover se encuentra representado por la curva 

de capacidad, que representa la respuesta del sistema equivalente a 1GDL de la 

edificación. 

3.5.4.1. Dirección X-X 

La edificación llega a su máxima capacidad de respuesta en el momento 

que logra alcanzar un desplazamiento de 2.31 cm y un cortante basal de 703.85 

Tn, significando que el análisis se detiene cuando se alcanza el desplazamiento 

máximo de 2.31 cm, llegando al colapso. 

Figura Nº 85  

Curva de capacidad dirección X. 

 

Fuente  Adaptación propia tomada del programa Etabs 2018. 
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Ahora realizamos el cálculo de la ductilidad y sobre resistencia de la curva 

capacidad en el eje X respecto a la primera rotula plástica. El valor de ductilidad 

nos permitirá conocer cuanto la edificación se encuentra dentro del rango plástico. 

Dando un sentido de cuanto se va desplazar plásticamente respecto a su 

comportamiento elástico. La sobre resistencia nos permite conocer la fuerza 

adicional de cortante hay en la estructura. 

 

Dirección Punto de Interés V (Tn) D(cm) 

X-X 

1er rotula 516.83 1.75 

Colapso 703.85 2.31 

Ductilidad: 

‘
Ὀ

Ὀ Ȣ

ςȢσρ

ρȢχυ
ρȢσς 

Sobre resistencia  

ὛὙ
ὠ

ὠ Ȣ

χπσȢψυ

υρφȢψσ
ρȢσφ 

 

3.5.4.2. Dirección Y-Y 

La edificación llega a su máxima capacidad de respuesta en el momento 

que logra alcanzar un desplazamiento de 4.21 cm y un cortante basal de 761.91 

Tn, significando que el análisis se detiene cuando se alcanza el desplazamiento 

máximo de 4.21 cm, llegando al colapso. 

 

 

 



184 
 

Figura Nº 86  

Curva de capacidad dirección Y 

 

Fuente  Adaptación propia tomada del programa Etabs 2018. 

Ahora realizamos el cálculo de la ductilidad y sobre resistencia de la curva 

capacidad en el eje Y respecto a la primera rotula plástica. El valor de 

ductilidad nos permitirá conocer cuanto la edificación se encuentra dentro 

del rango plástico. Dando un sentido de cuanto se va desplazar 

plásticamente respecto a su comportamiento elástico. La sobre resistencia 

nos permite conocer la fuerza adicional de cortante hay en la estructura. 

Dirección Punto de Interés V (Tn) D(cm) 

Y-Y 

1er rotula 520.29 1.50 

Colapso 761.91 4.21 

 

 






























































































































