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 RESPUESTA INELÁSTICA DE MARCOS DÚCTILES CON 

CONTRAVIENTO EXCÉNTRICO 
 

Jesús Salvador García Carrera (1, 2), Edgar Tapia Hernández (3)  

 

RESUMEN 

    

En este artículo se discuten los resultados de análisis inelásticos estáticos y dinámicos de edificios 

regulares de 6 y 9 pisos estructurados con marcos de acero dúctiles con contraventeo excéntrico. Las 

estructuras se analizaron mediante modelos detallados en OpenSees. Los resultados señalan que los 

marcos con contravientos excéntricos de mediana altura diseñados conforme a los principios de 

capacidad podrían desarrollar un comportamiento indeseable, caracterizados por una concentración 

de daño. Con el propósito de mejorar el conocimiento adquirido, se evaluaron con detalle los 

parámetros y capacidades inelásticas del sistema estructural. 
    

Palabras clave: Contraviento excéntrico, mecanismo de colapso, sobrerresistencia, ductilidad. 

 

 

INELASTIC RESPONSE OF DUCTILE ECCENTRICALLY BRACED 

FRAMES 
 

 

ABSTRACT 

    

In this paper, results of static and dynamic nonlinear analyses of 6- and 9-stories regular buildings 

structured with eccentrically braced ductile steel frames are discussed. The structures were analyzed 

through detailed models in OpenSees. The results underlined that mid-rise eccentrically braced 

structures designed in compliance with capacity design principles can develop undesired behavior, 

characterized by a damage concentration. In order to improve the knowledge acquired, parameters 

and inelastic capacities of the structural system were carefully assessed. 

    

Keywords: Eccentrically brace, collapse mechanism, overstrength, ductility. 

 

INTRODUCCIÓN 

 

Los reglamentos vigentes para el diseño sismo-resistente permiten que las estructuras, ante una demanda 

sísmica intensa, se diseñen para incursionar en el intervalo inelástico. El daño estructural relacionado con 

esa incursión inelástica permite al sistema disipar energía, que pretende garantizar que la estructura 

permanezca sin colapso. Las previsiones sobre la disipación se definen desde una etapa de diseño, donde a 
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través de factores y consideraciones se establece y presupone la respuesta inelástica esperada por los 

sistemas estructurales aplicando los criterios normativos.  

 

Específicamente, en los marcos dúctiles con contraventeo excéntrico, las diagonales generan una 

excentricidad en las vigas donde se inducen concentraciones de esfuerzos cortantes y momentos 

flexionantes significativos. Esa zona de la viga, que se denomina eslabón o viga enlace, se diseña para 

disipar energía mientras que, el resto de los elementos se diseñaran para tener un comportamiento cuasi-

elástico. Así, la premisa fundamental de diseño de un marco contraventeado excéntricamente es que la viga 

enlace sea un fusible estructural capaz de desarrollar una respuesta uniforme, dúctil y estable. En la figura 

1 se muestran los límites normativos (CNBC-05 2005; AISC 341-16 2016; NTC-DCEA-17) que establecen 

las fronteras para que una viga enlace esté gobernada por los efectos en corte, flexión o efectos combinados. 

 

 
Figura 1. Ángulo de rotación plástico admisible en función de la longitud de la viga enlace 

 

 

Algunas investigaciones recientes (Rozon et al. 2008; Koboevic y Olivia 2010) han evidenciado que 

edificios estructurados con marcos con contravientos excéntricos disipan energía de manera no uniforme en 

todos los niveles, donde la respuesta inelástica se concentra en los pisos inferiores, reportando daño por 

cortante o por flexión. Asimismo, los modelos de los edificios desarrollan ángulos de rotación inelásticos 

estables p, con magnitudes que superan los límites de reglamentos especializados vigentes que se muestran 

en la figura 1.  

 

Igualmente, los resultados de estudios experimentales (Kasai y Popov 1986; Popov y Engelhardt 

1988; Stratan et al.2007; Dubina et al. 2008; Okazaki et al. 2009; Mansour 2010; Ji et al. 2014), que 

evaluaron el comportamiento de vigas enlace bajo cargas cíclicas para diferentes conexiones, longitudes y 

perfiles, coinciden en que las vigas enlace reportan ángulos de rotación inelásticos mayores a la normativa 

vigente. El modo de falla depende del detallado, protocolo de carga y las características de los especímenes; 

sin embargo, la respuesta de las vigas enlace en demandas relacionadas con el ángulo de rotación p en el 

límite normativo (figura 1) fue estable, sin fractura o fluencia del alma, fractura del patín o en algunos casos 

fractura en la conexión.  

 

Este estudio pretende evaluar la capacidad y la respuesta inelástica de edificios estructurados con 

marcos con contraventeo excéntrico analizados y diseñados con la tendencia práctica y condiciones 

específicas del mercado mexicano. Los resultados se basan en análisis no lineales ante carga estática 

monótona creciente y un conjunto de análisis dinámicos a edificios de 6 y 9 pisos localizados en las 

condiciones de terreno blando de la Ciudad de México mediante modelos detallados. El estudio pretende 

aumentar el conocimiento adquirido, con el propósito de contribuir a establecer criterios simples que 
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permitan al diseñador predecir con mayor certidumbre la capacidad inelástica y evolución del mecanismo 

de colapso de edificaciones con este sistema estructural. 

 

 

DESCRIPCIÓN DE LOS MODELOS 

 

Se estudiaron edificios de 6 y 9 niveles con alturas HT de 21.70 y 32.20 metros respectivamente, 

estructurados con marcos dúctiles de acero con contravientos excéntricos (figura 2). En el diseño se utilizó 

un factor de comportamiento sísmico Q= 4.0, que es el máximo factor de ductilidad propuesto en las NTC-

DS-17 (2017). Los edificios regulares en planta, que se supusieron de uso de oficinas, se ubicaron en la 

Zona del Lago de la Ciudad de México con un periodo del suelo Ts= 2.0 s. La configuración del modelo, el 

uso y el tipo de sección transversal se estableció mediante un muestreo de edificios existentes en el área 

metropolitana de la Ciudad de México, que puede consultarse en García (2015). Con base en la tendencia 

de la información recabada, en este estudio se decidió estudiar marcos con eslabones cortos cuyo 

comportamiento estuviera dominado por cortante. 

 

El sistema de piso se consideró como un sistema compuesto formado con una lámina acanalada y un 

firme de concreto armado (conocida localmente como losacero), con una orientación que se varió por tablero 

para favorecer que la respuesta lateral en ambas direcciones fuera equivalente, por lo que igualmente se 

varió la dirección de las columnas de los marcos como se muestra en la figura 2a.  

 
Figura 2.  Modelo de 6 y 9 niveles: a) planta tipo, b) marcos que conforman el modelo 

 

 

Procedimiento de diseño 

 

En el diseño de los marcos momento-resistentes con contraventeo excéntrico, la viga enlace o eslabón de 

cortante es el elemento que constituye la primera línea de defensa; de manera que el resto de los elementos 

estructurales dependerá de su capacidad. En este proceso, el objetivo es producir un sistema que sea capaz 

de resistir las demandas sísmicas, mediante un mecanismo plástico consistente y estable. 

 

En la filosofía de diseño por capacidad de marcos con contravientos excéntricos, el diseño queda 

gobernado por la configuración geométrica del marco y, por consiguiente, de la viga enlace (figura 3). Una 

vez que se predimensionan los elementos estructurales se deben aplicar las demandas gravitacionales (carga 
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muerta más carga viva) más las demandas sísmicas aplicando las combinaciones de carga que correspondan. 

Con las demandas máximas, se realiza el diseño por resistencia de la viga enlace y, posteriormente, el resto 

de los elementos estructurales se deben diseñar con la máxima capacidad de los eslabones cuando se forma 

el mecanismo supuesto (figura 3). Finalmente, se recomienda verificar que la estructura cumpla con los 

estados límite de deformación. 

 

 

 
Figura 3.  Filosofía de diseño por capacidad de marcos de acero dúctiles con contravientos excéntricos 

 

 

En la tabla 1 se muestran las secciones finales del edificio de 6 niveles; mientras que en la tabla 2 se 

muestran las secciones del edificio de 9 niveles. En el diseño se consideró acero A572 Grado 50 con un Fy= 

3,515 kg/cm2 en las vigas enlaces, vigas fuera del enlace y columnas; mientras que los contravientos se 

diseñaron con acero A500 Grado B con un Fy= 3,235 kg/cm2. Con base en los análisis, el periodo 

fundamental del modelo de 6 pisos es T6= 0.89 s y es igual a T9= 1.06 s en el modelo de 9 pisos.  

 

En la práctica local, IR d x w se refiere a una viga de sección I laminada con un peralte nominal d en 

milímetros y un peso lineal w en kg/m. Además, OR d x d x e se refiere a un elemento de sección cuadrada 

hueca con un peralte d y un espesor de la placa e, ambos en milímetros. 

 

 

Tabla 1.  Secciones transversales del edificio de 6 niveles (mm, kg/m) 

Piso 

Marcos con contravientos excéntricos Marcos momento-resistente 

Viga enlace 
Viga fuera del 

enlace 
Contravientos Columnas Viga Columnas 

N6 IR 356x56.7 IR 356x56.7 OR 203x203x9.5 IR 610x217.8 IR 457x68.4 IR 610x195 

N5 IR 356x101.3 IR 356x101.3 OR 305x305x12.7 IR 610x217.8 IR 533x74.4 IR 610x195 

N4 IR 406x132.7 IR 406x132.7 OR 305x305x15.9 IR 610x217.8 IR 533x74.4 IR 610x195 

N3 IR 406x148.9 IR 406x148.9 OR 406x406x15.9 IR 686x500 IR 533x74.4 IR 610x195 

N2 IR 406x148.9 IR 406x148.9 OR 406x406x15.9 IR 686x500 IR 610x82.0 IR 610x195 

N1 IR 457x144.3 IR 457x144.3 OR 406x406x15.9 IR 686x500 IR 610x82.0 IR 610x195 
 

 

En las previsiones sísmicas del AISC 341-10 y las NTC-DCEA-17, el ángulo de rotación plástico 

deberá ser menor o igual a 0.08 rad para las vigas enlace cortas; mientras que para vigas enlace largas, la 

magnitud del ángulo de rotación no deberá de exceder de 0.02 rad. Para vigas enlaces intermedias, deberá 
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de interpolarse la magnitud del ángulo de rotación. En García y Tapia (2014) es posible encontrar una 

discusión sobre el propósito de estos límites.  

 

 
 

Tabla 2. Secciones transversales del edificio de 9 niveles (mm, kg/m) 

Piso 

Marcos contraventeados excéntricamente Marcos momento-resistente 

Viga enlace 
Viga fuera del 

enlace 
Contravientos Columnas Vigas Columnas 

N9 IR 356x56.6 IR 356x56.6 OR 254x254x12.7 IR 610x241.2 IR 457x81.9 IR 533x165.3 

N8 IR 356x71.5 IR 356x71.5 OR 254x254x12.7 IR 610x241.2 IR 457x81.9 IR 533x165.3 

N7 IR 356x71.5 IR 356x71.5 OR 254x254x12.7 IR 610x241.2 IR 457x81.9 IR 533x165.3 

N6 IR 356x101.3 IR 356x101.3 OR 304x304x12.7 IR 610x415.3 IR 533x65.5 IR 610x195.0 

N5 IR 356x101.3 IR 356x101.3 OR 304x304x12.7 IR 610x415.3 IR 533x65.5 IR 610x195.0 

N4 IR 356x101.3 IR 356x101.3 OR 304x304x12.7 IR 610x415.3 IR 533x65.5 IR 610x195.0 

N3 IR 406x114.7 IR 406x114.7 OR 355x355x15.9 IR 762x531.4 IR 610x81.9 IR 610x308.2 

N2 IR 406x114.7 IR 406x114.7 OR 355x355x15.9 IR 762x531.4 IR 610x81.9 IR 610x308.2 

N1 IR 406x114.7 IR 406x114.7 OR 355x355x15.9 IR 762x531.4 IR 610x81.9 IR 610x308.2 

 

En la figura 4 se muestra la revisión de desplazamientos en el estado límite de servicio, el estado 

límite de seguridad contra colapso y la revisión de los ángulos de rotación máximos por entrepiso en las 

direcciones globales. El diseño estructural de marcos contraventeados excéntricamente depende altamente 

de la respuesta de la viga enlace, que es gobernada por la restricción del ángulo de rotación plástico p= 0.08 

rad (AISC 341-10, NTC-DCEA-17). Con base en los resultados, este límite (figura 4c) rige el diseño aún 

sobre las revisiones de distorsión de entrepiso.  

 

   
a) Estado límite de servicio b) Prevención de colapso c) Ángulos de rotación máximos 

Figura 4. Revisión de los estados límites del modelo de 9 pisos 

 

 

MODELADO INELÁSTICO 

 

Se realizaron análisis inelásticos tridimensionales en el programa OpenSees (Mazzoni et al., 2006) 

siguiendo el criterio de modelado que se muestra en la figura 5. Las propiedades del material se modelaron 

utilizando el modelo propuesto por Giuffre-Menegotto-Pinto (GMP) con el fin de obtener una 

representación realista que incluyera el endurecimiento por deformación y el efecto Bauschinger.  
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a) Elevación del marco b) Modelo estructural 

Figura 5.  Vista en elevación y condiciones de modelado del marco contraventeado excéntricamente 
 

 

Los perfiles estructurales se modelaron con elementos que pueden desarrollar plasticidad a lo largo 

de su longitud, donde las secciones transversales se discretizaron mediante segmentos rectangulares 

fraccionados en fibras (figura 6a). La cantidad de fibras se definió mediante un estudio paramétrico para 

optimizar los resultados y el tiempo de cómputo. Es posible consultar mayor información en Terzic (2013), 

García (2015) y Tapia et al. (2016). En los análisis, los contravientos se modelaron mediante diez 

subelementos para incluir los efectos de segundo orden, donde el pandeo se modeló hacia fuera del plano. 

Los contravientos están biarticulados y fueron unidos a zonas rígidas que tienen diez veces las propiedades 

de los elementos que convergen a las uniones. Además, los contravientos están concebidos con una 

imperfección inicial al centro del elemento con una magnitud L/1000 (figura 6b) con una configuración 

parabólica. Esta magnitud es la máxima permitida en manuales especializados (IMCA, 2014) y pretende 

incluir errores en la fabricación de los perfiles, el montaje en obra y/o daño durante el transporte. 

 

  
a) Secciones transversales  b) Imperfección inicial del contraviento 

Figura 6.  Características de los modelos en estudio 
 

Adicionalmente, los edificios considerados se analizaron con un desplome lateral igual a H/500, 

donde H es la altura del entrepiso, que es el límite de los manuales especializados (IMCA, 2014). Este 

desplome (figura 7) pretende simular las imperfecciones en las conexiones, elementos estructurales, errores 
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en la cimentación, entre otros, con el propósito de obtener resultados analíticos que tengan congruencia con 

las condiciones reales de los edificios. 

  

a) Modelo de 6 niveles b) Modelo de 9 niveles 

Figura 7.  Imperfección en los modelos por efecto del desplome vertical 

 

 

Modelo inelástico de la viga enlace 
 

La viga enlace de cortante es el punto crítico en el diseño y detallado de los marcos con contraventeo 

excéntrico; donde el resto de los elementos estructurales y las conexiones se diseñan para permanecer 

prácticamente elásticos. Con el objetivo de que el comportamiento del eslabón concuerde con el 

comportamiento de investigaciones analíticas y experimentales que se tomaron como referencia (e.g. 

Richards y Uang 2004; Rozon et al. 2008; Mansour 2010, entre otras), se incluyó un modelo detallado en 

la conexión de la viga enlace (figura 7). Consulte una discusión más amplia sobre la filosofía de diseño por 

capacidad en Berman y Bruneau (2006); Bosco y Rossi (2009); García y Tapia (2014); SMIE (2017). 

 

En algunas investigaciones (por ejemplo, Prinz 2010), se ha modelado la viga enlace como un 

elemento con resortes traslacionales y rotacionales en los extremos. Sin embargo, en este estudio debido a 

que se consideró una viga enlace corta, en la conexión del enlace a la viga fuera del enlace se consideró un 

elemento de longitud cero unido únicamente con resortes traslacionales en paralelo (figura 8a); de modo 

que se transmiten a la viga fuera del enlace únicamente demandas por cortante. La rigidez de los resortes se 

estableció como se explica en la figura 8b, con base en estudios analíticos previos (Ramadan y Ghobarah 

1995; Prinz 2010). 
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e

 
a) Subelementos del modelo de conexión de la 

viga enlace 

b) Definición de la rigidez de los resortes 

traslacionales (Prinz 2010) 

Figura 8.  Modelo de la viga enlace  
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Esfuerzos de fluencia reales del acero estructural 

 

En las NTC-DCEA-17, la resistencia esperada de un elemento estructural se define mediante el factor 

Ry que establece la sobrerresistencia del material en función del tipo de acero y está definida como la 

proporción entre el esfuerzo de fluencia real y el esfuerzo de fluencia teórico. En esta investigación se 

consideraron los resultados de investigaciones recientes (García 2015; Tapia et al. 2016) que centraron la 

atención en determinar la sobrerresistencia del material en perfiles y placas disponibles en el mercado local. 

Esta decisión obedece a que la magnitud del factor Ry estipulada en las NTC-DCEA-17 está basada 

íntegramente en el AISC 341-10, que no es (ni tendría por qué ser) una buena representación de las 

condiciones y características de los perfiles y placas disponibles en el mercado mexicano.  

 

Con base en los resultados, la media muestral del factor de sobrerresistencia del material relacionada 

con el esfuerzo de fluencia del acero A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50) fue igual a Ry= 1.20 (Fy= 

4,223 kg/cm2), que se obtuvo mediante 809 certificados de perfiles IR. Además, el factor para el acero A500 

Grado B (NMX B-199) fue igual a Ry= 1.22 (Fy= 3,955 kg/cm2), considerando los resultados de 92 

certificados disponibles. En la figura 9 se muestra la proporción de los esfuerzos obtenidos en los 

certificados de acero A572 Grado 50, el histograma asociado usando una distribución de Gumbel y los 

límites normativos (NTC-DCEA-17) para ejemplificar el procedimiento. Asimismo, se muestra el 

histograma que se calculó en el estudio estadístico, donde se supuso una distribución log-normal. Es posible 

conocer más información sobre la sobrerresistencia del material en placas y perfiles de acero en México en 

García (2015) y Tapia et al. (2016).  
 

  
a) Proporción entre el esfuerzo de los certificados y el 

esfuerzo teórico 

b) Histograma calculado 

Figura 9. Sobrerresistencia del acero ASTM-A572 Grado 50 (NMX B-284 Grado 50) en el mercado 

local 

 

 

ANÁLISIS ESTÁTICOS NO LINEALES 
 

Conforme al FEMA-356 (2000), para un análisis estático inelástico es común usar un patrón de cargas 

triangular invertido, que corresponde aproximadamente a la respuesta del primer modo fundamental de la  
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estructura. De hecho, Gutiérrez y Tapia, 2014 demostraron que edificios regulares estructurados con marcos 

de acero de baja y mediana altura son mayormente excitados por patrones de carga relacionados con el modo 

fundamental. 

 

En este artículo se discuten los resultados de la dirección global x, pero se hace notar que la respuesta 

en ambas direcciones principales fue equivalente debido a su regularidad. Con el propósito de evaluar la 

contribución total de las fuerzas laterales entre los marcos en una dirección, los marcos del modelo se 

conectan entre sí mediante elementos infinitamente rígidos y se incluyeron los efectos de un diafragma 

rígido en cada nivel (figura 10). Adicionalmente, en los análisis no lineales se consideró un amortiguamiento 

viscoso igual a = 0.05 conforme a la definición de los espectros de diseño sísmico (e.g. MDOC-08 2008).  

 

 

 

 

Figura 10.  Configuración de los modelos discretizados en OpenSees 
 

 

 

En el post-proceso de los resultados de los análisis no lineales ante carga estática monótona creciente, 

el último paso se definió mediante un estudio estadístico (García 2015) sobre la magnitud del ángulo de 

rotación inelástico reportado en pruebas experimentales de vigas enlace (Dubina et al. 2008, Okazaki et al. 

2009; Mansour 2010; Ji et al. 2014). En el proceso, se consideraron pruebas experimentales que evaluaron 

el comportamiento de vigas con características equivalentes a las propuestas en este estudio. En ellas, los 

ángulos de rotación inelásticos de las vigas enlace se definieron como el modo de falla que induce la 

demanda máxima que puede soportar el elemento por fractura en el alma, fractura en el patín, etc. Entonces, 

en los análisis de esta investigación, la máxima capacidad inelástica no está definida como una solución 

matemática, con base en el paso que numéricamente el programa puede calcular. Esta decisión pretende 

evitar que los resultados estén basados en el posible colapso matemático, sino que se definió considerando 

la capacidad que pueden desarrollar las secciones transversales que conforman el modelo. 

 

Como se muestra en la figura 11, la media muestral del estudio, que puede ser consultado en García 

(2015) resultó ser igual a = 0.154 rad. Conservadoramente, aquí se consideró una media muestral menos 

una desviación estándar que resultó ser igual a = 0.127 rad (figura 11), que es mayor al límite normativo 

= 0.08 rad. Considerar está magnitud del ángulo de rotación máximo en las vigas enlace permitirá 

relacionar los resultados analíticos con las capacidades de edificios reales con mayor certidumbre. Es posible 

consultar más información sobre el procedimiento empleado, una amplia discusión de estos resultados de 

pruebas experimentales y sobre el estudio estadístico en García (2015). 
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a) Capacidades reportadas en pruebas 

experimentales 

b) Histograma 

Figura 11. Ángulos de rotación en vigas enlaces reportadas en pruebas experimentales 

 

 

Ductilidad y sobrerresistencia 

 

El comportamiento de los modelos se analizó por medio de curvas normalizadas cortante – distorsión de 

entrepiso y curvas globales. En la figura 12 se muestran las curvas globales de los modelos estudiados, 

donde el cortante V está normalizado con el peso total de la estructura WT y la distorsión (definida como el 

desplazamiento en la azotea dividida entre la altura del edificio) está en porcentaje.  

 

Las curvas de capacidad son típicas de modelos discretizados en fibras, donde la plastificación 

paulatina de las fibras ocasiona cambios de pendiente muy ligeros entre pasos contiguos reportados en los 

análisis estáticos no lineales, puesto que reportan la fluencia sucesiva de fibras en la sección transversal. 

Este efecto ocasiona que sea complicado establecer el punto de fluencia de la estructura, porque el inicio de 

la plasticidad de algunas fibras no puede ser asociado con la fluencia de la sección transversal. Por 

consiguiente, en este estudio se estableció la fluencia como el paso donde la pendiente tangencial entre los 

puntos fuera mayor al 5 por ciento de la rigidez elástica como se muestra en la figura 12. 

 

  
a) Modelo de 6 niveles b) Modelo de 9 niveles 

Figura 12.  Curvas globales cortante – distorsión de los modelos de estudio 
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Los resultados obtenidos están relacionados con una concentración de daño en los pisos inferiores 

como se ejemplifica en las curvas de capacidad obtenidas para el modelo de seis pisos (figura 13). Esto 

concuerda con otras investigaciones (Tapia y Gutiérrez 2016; Rozon et al. 2008; Koboevic y Olivia 2010), 

donde la disipación de energía no es uniforme en todos los niveles de los modelos, debido a que únicamente 

las vigas enlace de los entrepisos inferiores o intermedios fluyen por cortante y redistribuyen la demanda a 

los elementos adyacentes concentrando el daño. 
 

   

   

Figura 13.  Curvas de entrepiso cortante – distorsión del edificio de 6 niveles 

 

 

Con las curvas de capacidad, se determinaron las capacidades inelásticas de los modelos estudiados 

(tabla 3), La ductilidad desarrollada se definió como la proporción entre la distorsión última u y la distorsión 

de fluencia y; mientras que la capacidad de sobrerresistencia se definió como la proporción entre el cortante 

máximo Vu dividido entre el cortante de diseño de la etapa elástica Vd.  
 

 

Tabla 3. Capacidades de los modelos de estudio 

Modelo Edificio 6 niveles Edificio 9 niveles 

Distorsión de fluencia, y (%) 0.277 0.288 

Distorsión última, u (%) 1.659 1.506 

Cortante de fluencia, Vy/WT 0.452 0.450 

Cortante último, Vu/WT 0.799 0.786 

Ductilidad, = u/y  5.992 5.224 

Sobrerresistencia, = Vu/Vd 1.766 1.748 

 

 

La ductilidad que desarrollaron los edificios es superior a la ductilidad objetivo en la etapa de diseño 

elástico (Q= 4). Los resultados denotan una tendencia, donde los modelos de menor altura son capaces de 

desarrollar una respuesta más dúctil, que había sido identificada previamente por Tapia y Tena (2013) y que 

no está explícitamente incluida en la reglamentación especializada.  

 

0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

V
/W

T

Distorsión,  (%)

Nivel 1

0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5
V

/W
T

Distorsión,  (%)

Nivel 2
0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

V
/W

T

Distorsión,  (%)

Nivel 3

0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

V
/W

T

Distorsión,  (%)

Nivel 4
0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

V
/W

T

Distorsión,  (%)

Nivel 5
0.00

0.25

0.50

0.75

1.00

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

V
/W

T

Distorsión,  (%)

Nivel 6



Edgar Tapia Hernández, Jesús Salvador García Carrera 
 

 

62 
 

Por otra parte, la capacidad de sobrerresistencia de los edificios resultó ser menor a la que propone la 

reglamentación vigente. Los resultados no tienen dependencia de la altura de los modelos. Algunas 

investigaciones como Hamid (2011), señalan que la sobrerresistencia global de los marcos contraventeados 

excéntricamente tiene una alta dependencia de la respuesta de la viga enlace, por lo que sería necesario 

realizar un mayor número de análisis antes de hacer alguna recomendación normativa.  

 

 
Capacidad de deformación 

 

En la figura 14 se muestran las distorsiones por entrepiso, distorsiones globales reportadas en los análisis y 

el límite propuesto en las NTC-DS-17 para la revisión del estado límite de servicio. En ambos casos, la 

distorsión máxima de entrepiso es cercana al límite permisible propuesto (yp= 0.4%), por esta razón,  el 

límite normativo parece adecuado, pese a que las distorsiones de los entrepisos intermedios del modelo de 

9 niveles exceden el límite en un 5% 

  
a) Modelo de 6 pisos b) Modelo de 9 pisos 

Figura 14.  Perfil de distorsiones en el estado límite de servicio 

 

 

Por otra parte, en la figura 15 se muestran los resultados de la revisión en el estado límite de seguridad 

contra colapso. Ambos modelos denotan una concentración de daño en los pisos intermedios, donde la 

magnitud máxima reportada en los resultados del modelo de 9 niveles difiere en un 15% al límite propuesto 

en las NTC-DS-17 igual a 2.0%. Así, los límites normativos parecen una buena estimación de la capacidad 

de deformación de este sistema estructural.  
 

  
a) Edificio de 6 pisos b) Edificio de 9 pisos 

Figura 15.  Perfil de distorsiones en el estado límite de prevención de colapso 
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Ángulos de rotación plástico, p 

 

En la figura 16 se muestran los ángulos de rotación inelástico máximos desarrollados por entrepiso en los 

análisis de los modelos de 6 y 9 niveles. Con base en los resultados, el ángulo de rotación plástico supera la 

magnitud propuesta en los reglamentos vigentes (CNBC-05; AISC 341-10; NTC-DS-17) igual a p= 0.08 

rad. Adicionalmente, en la figura 16 se hace notar el límite propuesto en esta investigación basado en 

investigaciones experimentales igual a = 0.127 rad.  

 

Con base en los resultados, los límites normativos para estimar el ángulo de rotación parecen ser 

conservadores. De hecho, esta observación coincide con los resultados de otras investigaciones analíticas 

como Rozon et al. (2008) y Koboevic y Olivia (2010). Los criterios vigentes en la normativa internacional 

sobre la respuesta de marcos con contravientos excéntricos están basados en estudios experimentales 

realizados por Popov (Roeder y Popov 1978; Malley y Popov 1984; Kasai y Popov 1986; Popov y 

Engelhardt 1988). 

 

  
a) Edificio de 6 niveles b) Edificio de 9 niveles 

Figura 16.  Perfiles de los ángulos de rotación plástico  

 

 

ANÁLISIS DINÁMICOS NO LINEALES 

 

Se realizaron análisis dinámicos no lineales, donde se seleccionaron diez acelerogramas históricos (tabla 4) 

registrados en la Ciudad de México conforme a la Base Mexicana de Sismos Fuertes (2000). En particular, 

se seleccionaron registros que tuvieran demandas de aceleración máxima en el intervalo de periodos cercano 

al periodo fundamental de los modelos de este estudio como se muestra en la figura 17.  

   

 Particularmente en este estudio, los registros se escalaron con el propósito de que la aceleración 

espectral máxima fuera equivalente a la demanda del espectro de diseño para que correspondieran al mismo 

peligro sísmico. Con este propósito se consideraron los criterios de las NTC-DS-17 para la selección de los 

registros, donde se solicita que las formas en el tiempo de las amplitudes y de los contenidos de frecuencia 

sean congruentes con las observadas para la fuente y sitio que conducen a la intensidad considerada. Esos 

acelerogramas se afectan por factores de escalamiento que conducen a que las ordenadas de los espectros 

que miden la intensidad de las excitaciones sísmicas bajo consideración correspondan al espectro de diseño 

para periodos comprendidos entre 0.2 y 1.3 veces el periodo natural del modo dominante de vibrar de la 

estructura que está incluido en la figura 17.  
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Tabla 4.  Estaciones y acelerogramas seleccionado 

No Nombre 
Fecha de 

ocurrencia 
Tipo de suelo Identificación 

Sa máx 

(cm/s2/g) 

Factor 

de escala 

1 Alberca olímpica 14/09/95 Estratificado AO249509 0.234 7.34 

2 Jardines de Coyoacán 15/06/99 Arcilloso, Zona lago JC549906 0.198 4.44 

3 Cibeles 25/04/89 Blando, arcillas CI058904 0.303 6.48 

4 Mariano Escobedo 14/09/95 Estratificado ME529509 0.209 7.48 

5 Granjas 25/04/89 Arcilla, limo, arena GR278904 0.379 7.89 

6 Ángel Urraza 25/04/89 Estratificado AU468904 0.264 8.53 

7 Córdoba 25/04/89 Alto riesgo sísmico CO568904 0.229 5.75 

8 Plutarco Elías Calles 25/04/89 Arcilloso, Zona lago PE108904 0.275 6.20 

9 Colegio Madrid 31/05/90 Blando, arcillas DFCM9005 0.319 27.30 

10 Lindavista 25/04/89 Blando, arcillas LV178904 0.237 7.24 

 

 

 

 
Figura 17.  Comparativa entre los espectros de respuesta y el espectro de diseño elástico 

 

 

En la figura 18 se muestran algunos de los diagramas de histéresis (cortante normalizado con el peso 

total contra distorsión global) del modelo de seis pisos con las demandas de aceleración escaladas con el 

propósito de mostrar el procedimiento empleado en esta investigación. 
 

   
Figura 18.  Curvas de histéresis globales representativas de la respuesta global del modelo de 6 niveles 
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En la tabla 5 se muestran las distorsiones de fluencia obtenidas en los análisis donde la magnitud 

media es igual a 0.45% y 0.38% que es muy cercana al límite normativo igual a 0.40% (NTC-DS-17). Como 

se esperaba, ninguno de los modelos colapsó, por lo que en la tabla se muestra la distorsión máxima 

desarrollada por los modelos. Dado que las demandas están muy alejadas de la restricción de desplazamiento 

al estado límite de colapso, los resultados indican una reserva de capacidad para las demandas impuestas. 

 

 

Tabla 5. Distorsiones de fluencia y máxima por acelerograma 

Registro 
Edificio 6 niveles Edificio 9 niveles 

y (%) máx (%) y (%) máx (%) 

AO249509 0.38 0.79 0.39 0.68 

JC549906 0.46 0.62 0.34 0.53 

CI058904 0.45 1.19 0.40 0.88 

ME529509 0.0 0.63 0.34 0.48 

GR278904 0.48 0.85 0.35 0.67 

AU468904 0.44 0.81 0.34 0.56 

CO568904 0.44 0.80 0.41 0.65 

PE108904 0.45 0.83 0.38 0.66 

DFCM9005 0.47 0.94 0.48 0.85 

LV178904 0.51 0.76 0.46 0.69 

Promedio 0.45 0.82 0.39 0.66 

 

 

Ángulo de rotación inelástico, p 

 

En la figura 19 se muestra el comportamiento de las vigas enlace por entrepiso del modelo de 9 pisos ante 

el acelerograma LV178904. En la figura se incluye la rotación de diseño propuesta en los reglamentos 

especializados p= 0.08 rad y el ángulo de rotación que está basado en los resultados de pruebas 

experimentales igual a = 0.127 rad, que se discutió en secciones previas. Las curvas de histéresis 

coinciden con los resultados de pruebas experimentales a vigas enlace dúctiles (e.g. Okazaki et al. 2009). 

 

Con base en los resultados, las vigas enlace de prácticamente todos los entrepisos de ambos modelos 

reportan una respuesta inelástica. Sin embargo, se nota que los pisos intermedios tienen una concentración 

del daño que supera ampliamente la rotación normativa (p= 0.08 rad) y cuya magnitud máxima es cercana 

al ángulo de rotación considerado en este estudio (= 0.127 rad). Estos resultados concuerdan con otras 

investigaciones analíticas como Richards y Uang (2004), Rozon et al. (2008) y Koboevic y Olivia (2010) y 

con estudios experimentales como Mansour (2010) y Ji et al. (2014), donde las vigas enlace de modelos de 

edificios con marcos con contravientos excéntricos desarrollan rotaciones plásticas en ciclos estables con 

magnitudes que superan el límite normativo (AISC 314-10; NTC-DCEA-17).  
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Figura 19.  Comportamiento histerético de vigas enlace del edificio de 9 pisos ante el registro 

LV178904 

 

En la figura 20 se muestran los perfiles de los ángulos de rotación de los análisis dinámicos inelásticos 

(ADI) en forma estadística. La línea ADI (Promedio) establece el promedio de los ángulos de rotación de 

las vigas enlace considerando los resultados de los diez acelerogramas; la línea ADI (Máximo) establece la 

magnitud máxima que se desarrolló ante alguno de los acelerogramas y como magnitud constante se muestra 

el límite de las NTC-DCEA-17 (0.08 rad) y la magnitud de la rotación de las pruebas experimentales 

discutida anteriormente (0.127 rad). 

  

a) Edificio de 6 niveles        b) Edificio de 9 niveles 

Figura 20.  Ángulos de rotación reportados en los análisis dinámicos inelásticos 
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Con base en los resultados, los modelos disipan energía a través de la fluencia de las vigas enlace. 

Sin embargo, se nota una acumulación del daño en los pisos inferiores e intermedios, pese a que el diseño 

siguió estrictamente la filosofía de un diseño por capacidad basado en los criterios de la reglamentación 

vigente. El límite propuesto para estimar la rotación de las vigas enlace parece ser una referencia adecuada 

de la capacidad que pueden desarrollar los eslabones por cortante con perfiles IR de marcos con 

contraventeo excéntrico dúctil en forma estable.  

 

 

 CONCLUSIONES 

 

En esta investigación se evalúa la respuesta de modelos de edificios de seis y nueve pisos estructurados con 

marcos contraventeados excéntricamente. La configuración, el uso y el tipo de sección transversal de los 

elementos estructurales se establecieron a través de un muestreo de los edificios más usados en el área 

metropolitana de la Ciudad de México. Los modelos de edificios de 6 y 9 pisos se diseñaron estrictamente 

siguiendo la filosofía de diseño por capacidad.  

 

Se realizaron análisis ante carga estática monótona creciente y análisis dinámicos inelásticos paso a paso en 

el programa de análisis OpenSees (Mazzoni et al. 2006). En los análisis se incluyeron los resultados de un 

muestreo de la sobrerresistencia del material que reportan los perfiles de acero disponibles en el mercado 

mexicano, a partir de los esfuerzos de fluencia reportados en certificados de calidad de laboratorio. Además, 

la capacidad inelástica máxima considerada en el post-proceso de resultados no se asoció con el último paso 

que matemáticamente puede desarrollar el programa, sino que la distorsión se limitó al ángulo de rotación 

plástica que reportan pruebas experimentales disponibles en la literatura. En los análisis dinámicos 

inelásticos se emplearon diez acelerogramas históricos registrados en la Ciudad de México, que se 

seleccionaron por corresponder al peligro sísmico supuesto en la etapa de diseño. Las principales 

contribuciones de esta investigación son las siguientes: 

 

 En la etapa del análisis elástico, el diseño queda regido por las restricciones del ángulo de rotación 

sugerido en los reglamentos especializados para la viga enlace; de modo, que los modelos satisfacen 

fácilmente las restricciones de desplazamiento relativo de los entrepisos de las NTC-DS-17. 

 Las distorsiones obtenidas en los análisis estáticos no lineales para la revisión del estado límite de 

servicio y de prevención contra colapso son aceptablemente parecidas a las magnitudes propuestas en 

las NTCS-DS-17.  

 La ductilidad desarrollada por los modelos (6= 5.99 y 9= 5.22) es superior a la que se estimó en la 

etapa de diseño (Q= 4), lo que implica que los edificios con este sistema estructural pueden desarrollar 

una ductilidad mayor a la estimada. Los resultados denotan una posible dependencia de la altura de los 

edificios. 

 La sobrerresistencia que desarrollan los edificios estudiados (6= 1.77 y 9= 1.75) es menor a la 

magnitud supuesta, pese a que los modelos tienen una sobrerresistencia del material igual a Ry= 1.20 

para acero A572 Grado 50 determinada de un muestreo de certificados de calidad comentada 

anteriormente. 

 En los análisis dinámicos no lineales, las vigas enlace desarrollan ángulos de rotación plástico superiores 

al sugerido en la reglamentación especializada. Esto implica que las vigas enlace de los edificios 

estudiados fueron capaces de disipar más energía que la estimada, a través del daño, en forma estable.  

 Pese a que la gran mayoría de las vigas enlace fluyen, los resultados indican una concentración de daño 

en los pisos intermedios e inferiores que no depende de la altura de los modelos. Esta tendencia se 

reporta en los modelos estudiados, pese a que en el diseño se aplicó estrictamente un diseño por 

capacidad riguroso y amerita un estudio detallado de la redistribución de carga como parte de futuras 

investigaciones. 
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