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Tras los sismos ocurridos en los últimos años, ha quedado en evidencia el deterioro que 

sufren las estructuras al estar sometidas a este tipo de solicitaciones, lo cual genera, 

incertidumbres sobre su comportamiento a lo largo de su vida útil, ya que al final de una 

ocurrencia de carga o secuencias de cargas sísmicas de cierta intensidad, las estructuras 

experimentan cierto deterioro en sus propiedades mecánicas (tales como pérdida de rigidez 

y resistencia). Por lo anterior, de no existir un programa de rehabilitación o reforzamiento 

en las estructuras, estas tenderían a acumular cierto daño. Dicho daño afecta directamente 

en la reducción de los niveles de confiabilidad, ya que de persistir este, se tendrían 

variaciones en la respuesta ante una siguiente excitación sísmica, es decir, a medida que 

el daño se incrementa, menor será la intensidad sísmica necesaria para sobrepasar los 

niveles de desempeño para los cuales inicialmente fue concebida la estructura. 

En un inicio, las estructuras se diseñan de acuerdo con los requisitos de los códigos de 

diseño establecidos para cada país o región. En el caso particular de México, se considera 

desde un inicio la aceptación de daño, permitiendo de esta manera que una estructura 

desarrolle deformaciones inelásticas ante una carga sísmica. Sin embargo, las 

deformaciones inelásticas debidas a secuencias de cargas sísmicas no están 

contempladas.  

Dado que el daño estructural es una característica intrínseca que surge durante y después 

de un evento sísmico de cierta magnitud, es importante conocer el tiempo en el que una 

estructura podría dejar de trabajar en condiciones de servicio, y en el caso más 

desfavorable, conocer el tiempo en el que la estructura podría colapsar. Por lo anterior, es 

necesario que las estructuras cuenten con niveles de confiabilidad aceptables, 

particularmente para proyectos considerados como especiales (como lo son edificios altos), 

para estructuras consideradas de uso esencial durante emergencias públicas (hospitales, 

escuelas, estaciones de telecomunicaciones y de bomberos, entre otros.), o bien, para 

aquellas que su colapso represente un peligro significante a la sociedad (plantas nucleares, 

plataformas marinas, fabricas con manejo de materiales peligrosos, etc.). 

En el presente estudio se propone un enfoque para evaluar la confiabilidad estructural en 

edificios expuestos a secuencias sísmicas en el tiempo. Dicho enfoque se ilustra en tres 

edificios de concreto reforzado equipados con contravientos restringidos al pandeo (CRPs) 

de 10, 15 y 20 niveles, ubicados en el suelo blando de la Ciudad de México. Considerando 

la variación de la capacidad estructural y la demanda sísmica para una intensidad dada, el 

daño estructural se cuantifica en términos de un índice de daño que relaciona la distorsión 

demandada y de falla ante secuencias sísmicas en el tiempo; con base en este, se obtienen 

funciones de distribución de no daño y de falla. Finalmente, se obtiene el índice de 

confiabilidad 𝛽(𝑡) en el tiempo. 
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Estudios sobre el comportamiento de los elementos y sistemas estructurales, en los que se 

considera los efectos de la degradación de rigidez y resistencia, ante la acción o no de 

cargas sísmicas se han planteado hace algún tiempo. Autores como Clough (1966), Mehdi 

(1982) y Takeda et al. (1970) plantean modelos para considerar la degradación de rigidez 

como una función de la amplitud máxima de deformación experimentada. Por su parte, 

Filippou (1986) considera el daño en términos de la energía total disipada durante cada 

ciclo de deformación inelástica. Rahman et al. (1993) proponen un modelo de Markov para 

evaluar el desempeño sísmico y sensibilidad al estado inicial de los sistemas estructurales 

para determinar la vulnerabilidad de las estructuras expuestas a uno o más eventos 

sísmicos. El método se basa en el desarrollo teórico mediante el uso de características de 

fuerza de restauración histerética que se pueden aplicar tanto a estructuras de concreto 

armado como a estructuras de acero, considerando la incertidumbre en el estado de daño 

inicial y condiciones de falla que incorporan la acumulación de daño durante eventos 

sísmicos consecutivos. 

Hamamoto (1996) realiza un estudio en el que propone un modelo estocástico para predecir 

la vida útil en edificios de varios niveles, en el cual maneja múltiples estados de daño y su 

evolución en el tiempo, en términos de la degradación de rigidez o resistencia. Para lo cual, 

propone un modelo de predicción de daño, formado por un sistema compuesto de varios 

elementos bilineales, deslizantes, resortes y elementos con amortiguamiento viscoso; a 

partir del cual se construye una matriz de probabilidades de transición de daño por medio 

de una simulación de Monte Carlo, considerando la variabilidad de los sismos como una 

fluctuación a largo y corto plazo. En este estudio se concluye principalmente que el modelo 

propuesto representa adecuadamente la vida útil de los edificios existentes; sin embargo, 

este no considera la interacción espacial de las fuerzas internas entre un elemento y otro.  

Ciampoli (1998) desarrolla un procedimiento probabilista para realizar el análisis de 

confiabilidad actual y futura de componentes y sistemas estructurales existentes, con la 

consideración de que estos están sujetos al deterioro en el tiempo debido a los efectos de 

envejecimiento y de eventos accidentales. Este autor involucra en su procedimiento la 

solución de una ecuación diferencial estocástica que proporciona la evolución temporal de 

la confiabilidad en el tiempo de un componente estructural deteriorado. Una vez definida la 

confiabilidad de cada elemento estructural, se evalúa la confiabilidad decreciente del todo 

sistema estructural; sin embargo, el enfoque es general y no considera la influencia de las 

incertidumbres asociadas a la demanda sísmica en la respuesta de la estructura. 

Gusella (1998) presenta un método para estimar la seguridad en estructuras con daño 

acumulado, la evolución de daño en el tiempo se describe con una cadena de Markov y las 

cargas sobre la estructura son definidas como un proceso estocástico discreto de eventos 

aleatorios. Al aplicar el criterio a una edificación y comparar los resultados correspondientes 

con un análisis clásico (sin daño), se muestra el efecto e importancia de la consideración 

del daño acumulado sobre la evaluación de la seguridad en las estructuras. 
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Jeong e Iwan (1988) realizan una investigación teórica donde estudian el efecto de la 

duración de los sismos en el daño estructural de las edificaciones, suponiendo que el daño 

se acumula mediante la aplicación cíclica de grandes deformaciones en los miembros 

estructurales; en dicho estudio se reportan resultados en donde se observa que la duración 

de los sismos puede llegar a tener un efecto importante sobre el daño esperado en una 

estructura.  

 

Heredia et al. (2000) presentan un modelo de daño para estimar la respuesta inelástica de 

estructuras al final de futuros eventos sísmicos inciertos, en términos de un daño inicial, de 

amplitudes de desplazamiento y rigidez secante en los ciclos de respuesta. Dentro de las 

aplicaciones de este modelo, se encuentra también el evaluar el posible costo de reparación 

esperado, después de un evento sísmico para un umbral de daño determinado. 

 

Miranda et al. (2002) realizan un estudio donde evalúan la influencia de la degradación de 

la rigidez en estructuras construidas sobre suelos blandos cuando se someten a 

excitaciones sísmicas; para esto, hacen uso de estructuras con degradación y sin 

degradación de rigidez. En este estudio se obtiene que las estructuras con degradación de 

rigidez son las más afectadas cuando el periodo dominante de estas es menor a la del 

suelo, y son las menos afectadas cuando su periodo de vibrar es igual o mayor al del suelo; 

lo anterior, en comparación con las estructuras sin degradación de rigidez.  

 

Montes et al. (2003) presentan un enfoque para establecer estrategias óptimas de 

mantenimiento en estructuras, considerando el daño estructural acumulado por cargas 

sísmicas hasta alcanzar un umbral de daño determinado y sin rebasar un nivel de 

confiabilidad aceptable. Para lo cual, se implementa un modelo de Markov para el proceso 

de acumulación de daño durante eventos sísmicos futuros, un proceso de Poisson para las 

ocurrencias sísmicas y simulaciones de Monte Carlo para estimar las probabilidades de 

transición entre estados de daño.   

 

Torres y Ruiz, (2007) proponen expresiones matemáticas cerradas similares al FEMA 351 

para evaluar la confiabilidad estructural considerando la degradación de la capacidad 

estructural en un intervalo de tiempo, haciendo uso de dos indicadores. El primero 

estimando el número esperado de fallas en un intervalo de tiempo y el segundo con factores 

de confianza como funciones de tiempo. Al obtener los resultados correspondientes, se 

observa que aquellos obtenidos de acuerdo a la expresión simplificada, son muy cercanos 

a los obtenidos mediante métodos numéricos de integración.  

 

Tolentino et al. (2011) proponen un criterio para evaluar la confiabilidad estructural en un 

edificio de concreto reforzado utilizando una expresión matemática que considera el daño 

acumulado ocasionado por secuencias de eventos sísmicos. En la expresión se consideran 

incertidumbres epistémicas asociadas a la capacidad y demanda, así como a las 

incertidumbres aleatorias asociadas a las cargas sísmicas y a la respuesta de la estructura. 

En dicho estudio se hace notar la importancia que tiene el considerar el efecto del daño 
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acumulado, al observar que el deterioro estructural de las propiedades mecánicas tiene 

influencia no solamente en la capacidad estructural, sino también en la demanda. 

 

Chiu (2014) realiza un estudio que se centra en un análisis del ciclo de vida de los edificios 

de concreto reforzado, donde evalúa los efectos del deterioro y los sismos de una manera 

simultánea en el desempeño estructural. Para el cual, presenta un método de simulación 

integral, que considera la capacidad estructural dependiente del tiempo de un edificio en 

deterioro y la simulación de eventos sísmicos dentro de un periodo de servicio específico. 

Presentando los resultados en términos de confiabilidad a lo largo de un periodo de tiempo, 

se puede notar la influencia que tiene el daño acumulado inducido por deterioro y eventos 

sísmicos, en la toma de decisiones para el diseño oportuno de estrategias de 

mantenimiento.  

Tolentino y Ruiz (2014) presentan una investigación para el mantenimiento de estructuras 

basado en un análisis costo-beneficio considerando tres escenarios: que la demanda 

estructural varía en el tiempo, que la capacidad estructural permanece constante y que 

tanto la capacidad estructural como la demanda estructural varían simultáneamente en el 

tiempo. Encontrando principalmente que, para estimar el intervalo de tiempo óptimo de 

inspección y mantenimiento, es necesario tener en cuenta la variación en el tiempo tanto 

de la capacidad estructural como el de la demanda; dado que, si uno de estos no fuera 

considerado, el intervalo de tiempo óptimo podría estar sobrestimado.  

Esteva et al. (2015) presentan un estudio para la estimación del daño estructural en edificios 

regulares de seis y diez niveles, con la finalidad de evaluar de manera general la magnitud 

de la influencia de la acumulación de daño. En la investigación se considera la interacción 

suelo-estructura y el uso de dispositivos de disipación de energía; expresando el daño 

estructural en términos de un indicador global de daño. Con base a los resultados obtenidos, 

se logra encontrar principalmente que se pueden generar concentraciones de daño locales 

en algunos entrepisos, incluso si estos son diseñados con un factor de seguridad uniforme 

a lo largo de la altura del edificio, mostrando una menor vulnerabilidad los sistemas con 

dispositivos disipadores de energía. Sin embargo, en el estudio no se contempla la 

influencia de la distribución espacial de los elementos, además de tomarse decisiones de 

reparación o reemplazo de los elementos, con base al indicador global de daño y no con el 

daño local en estos.  

Tolentino y Ruiz (2015) proponen un enfoque para evaluar el factor de confianza en 

estructuras de concreto reforzado considerando que la demanda y capacidad estructural 

varían en el tiempo. Se hace uso de una nueva expresión matemática cerrada del factor de 

confianza durante un intervalo de tiempo, suponiendo que la degradación de la capacidad 

estructural está representada por medio de un polinomio de segundo grado. Tras aplicar el 

criterio a un edificio de diez niveles bajo excitaciones sísmicas y ser comparado los 

resultados asumiendo que la degradación de la capacidad sigue una función lineal. se 

encuentra principalmente que los factores de confianza y sus niveles de confianza varían 

en un máximo del 5% después de los 100 años. 
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Rinaldin et al. (2017) investigan los efectos de secuencias sísmicas empleando sistemas 

de un grado de libertad con diferente comportamiento histerético; así como también el uso 

de amortiguadores viscosos lineales y no lineales. En este estudio se obtiene el espectro 

inelástico de la secuencia sísmica para diferentes niveles de ductilidad, se calcula la 

demanda de ductilidad, y se comparan con los resultados de un solo evento sísmico. Se 

demuestra principalmente que los efectos de las secuencias sísmicas son bastante 

significativos y que se debería de considerar en el diseño una reducción del factor de 

comportamiento del 15% para reglas de histéresis bilineales con endurecimiento y del 35% 

para sistemas elastoplástico con ductilidades altas. Para el caso de los amortiguadores, se 

demuestra la viabilidad de estos como una medida de mitigación, reduciendo estos la 

demanda de aceleración y desplazamiento.  

Tolentino et al. (2018) describen un enfoque general que considera el daño acumulado que 

una estructura experimenta ante la acción de eventos símicos a lo largo de un intervalo de 

tiempo, considerando las incertidumbres asociadas a la demanda y capacidad estructural; 

el daño acumulado se cuantifica por medio de un índice de daño que relaciona la distorsión 

demandada, la de fluencia y la de falla; estas bajo un instante de tiempo e intensidad dados. 

Finalmente, como resultado se presenta un índice de confiabilidad estructural en el tiempo; 

aunque dicho enfoque es general, en dicha investigación se limitó a un puente de concreto 

reforzado. 

En lo referente a contravientos restringidos al pandeo (CRPs), Sabelli et al. (2003) realizan 

una investigación analítica en la cual estudian los CRPs incorporados a marcos de 

diferentes niveles, considerando múltiples configuraciones de estos bajo excitaciones 

sísmicas del suelo. En este estudio se presentan diversos parámetros asociados al 

movimiento del suelo y a la intensidad sísmica, así como aquellos relacionados con 

configuración estructural. Con los resultados expuestos en dicha investigación, se concluye 

principalmente que los CRPs son viables para su aplicación en las edificaciones y que 

proporcionan los medios suficientes para solventar los problemas asociados en marcos con 

contravientos convencionales y marcos resistentes a momento. 

Fahnestock et al. (2003) realizan un estudio analítico de un marco plano de 4 niveles con 

CRPs. Dicho estudio se centra principalmente en las demandas de ductilidad global de la 

estructura y en las demandas de ductilidad local de los CRPs. Tras realizar un análisis no 

lineal paso a paso y obtener la respuesta de la estructura, se puede observar principalmente 

que las demandas de ductilidad máxima en estos dispositivos, pueden ser más altas que 

las recomendadas en el AISC. Sin embargo, es importante mencionar que los resultados 

aquí obtenidos son el resultado de un marco de una sola crujía, no se consideran efectos 

de modos superiores ni los demás efectos presentes en un modelo tridimensional. 

Takeuchi et al. (2008) proponen un método donde predicen la deformación acumulada y la 

capacidad de disipación de energía en los CRPs hasta su punto de fractura. De acuerdo a 

este método, los autores concluyen principalmente que la capacidad de deformación 

acumulada depende claramente del historial de carga aplicada.  
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Andrews et al. (2009) desarrollan modelos de capacidad de ductilidad para los CRPs 

mediante estudios experimentales, teniendo como resultado un modelo con suficiente 

precisión para la predicción de fallas en dichos elementos.  

Terán y Virto (2009) presentan una metodología preliminar basada en desplazamientos 

para el diseño de edificios equipados con CRPs. En esta metodología el área de los 

dispositivos de control se determina en función del periodo dominante de la estructura, 

dando como resultado un diseño adecuado para los niveles de seguridad objetivo; sin 

embargo, se ignoran las deformaciones por flexión y el efecto de los modos superiores, por 

lo que dicha metodología se limita a edificios dominados principalmente por un 

comportamiento a cortante.  

Takeuchi et al. (2013) realizan un estudio acerca de los parámetros que influyen en la 

estabilidad fuera del plano de los CRPs. En el estudio se proponen un conjunto de 

ecuaciones para la revisión de la estabilidad de estos dispositivos, en donde se consideran 

parámetros como la rigidez rotacional, la influencia del momento flector e imperfecciones 

iniciales, siendo de los factores que más afecta la estabilidad de los CRPs la capacidad de 

transferencia de momento. Por último, las ecuaciones desarrolladas para las resistencias 

consideradas, representan adecuadamente los resultados obtenidos experimentalmente.  

Sutcu et al. (2014) proponen un método simplificado con el cual estiman el número de CRPs 

necesarios para rehabilitar edificios de concreto existentes, así como la capacidad de los 

marcos que la contienen, dicho método es corroborado y validado mediante un análisis no 

lineal tiempo-historia. En este estudio, la rehabilitación de los marcos de concreto se realiza 

mediante la colocación de un marco de placas de acero en el lecho interior de los marcos 

existentes, con la finalidad de conectar adecuadamente los dispositivos de control. Al 

obtener los resultados correspondientes, se logra observar principalmente que la 

incorporación de los CRPs mejora significativamente el rendimiento sísmico de los marcos 

de concreto, además de una gran reducción de las distorsiones. 

Fujishita et al. (2015) realizan estudios experimentales de CRPs con conexiones soldadas 

y atornilladas para evaluar su viabilidad como dispositivos para el control de daño, en esta 

investigación se encuentra que los dispositivos son estables hasta un 3% de su deformación 

axial, determinando así que los dispositivos ofrecen un buen nivel de confianza para su 

aplicación en la práctica moderna, independientemente del tipo de conexión.  

Metelli et al. (2016) presentan una investigación experimental en CRPs, la cual se centra 

principalmente en el estudio de la presión de contacto en la camisa de acero, asociado al 

empuje lateral ocasionado por el pandeo del núcleo del elemento. En la investigación se 

estudian los principales parámetros que afectan al fenómeno, tales como la holgura, las 

características geométricas y mecánicas del núcleo de acero, la rigidez de los elementos 

de restricción y la influencia de la historia de carga; encontrando principalmente que el 

diseño de los perfiles de los elementos de restricción y las conexiones más importantes, no 

pueden realizarse correctamente sin una estimación precisa del esfuerzo del empuje lateral 

del núcleo. Lo anterior, de acuerdo a las condiciones de carga adoptadas en el estudio. 
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AlHamaydeh et al. (2016) realizan una investigación numérica basada en la modelación de 

los CRPs con elementos finitos, considerando la no linealidad de los materiales y los 

múltiples escenarios posibles de falla bajo cargas cíclicas, determinando que uno de los 

parámetros que más influyen en los modos de falla es el adelgazamiento en la sección del 

núcleo de acero.   

Guerrero et al. (2017) proponen un método de diseño sísmico basado en desempeño, 

realizando un estudio numérico en estructuras equipados con y sin CRPs, ubicadas en 

suelos blandos de la ciudad de México. Al exponer a las estructuras a secuencias sísmicas, 

se muestra que los efectos de las réplicas son significativos cuando la velocidad máxima 

del suelo es similar a la del evento principal.  

Veismoradi et al. (2018) realizan un estudio en la cual investigan la capacidad a colapso de 

los CRPs ante réplicas de eventos sísmicos, realizando para este fin, análisis dinámicos 

incrementales (IDA) y análisis de fragilidad, encontrando que las réplicas aumentan la 

probabilidad de colapso, especialmente cuando la estructura desarrolla deformaciones 

residuales importantes durante el sismo principal.  

Guerrero et al. (2018) presentan un estudio experimental en dos marcos de concreto 

prefabricado a nivel escala (con y sin CRPs), los cuales son sometidos a dos movimientos 

de suelo, uno correspondiente a un ruido blanco de baja intensidad y otro para un registro 

sísmico real. Los autores encuentran que los CRPs aumentan significativamente la relación 

de amortiguamiento en la respuesta elástica lineal, así también, que estos retrasan y 

reducen la degradación de rigidez del marco de concreto prefabricado.  

Se han realizado múltiples estudios donde se proponen nuevas configuraciones de CRP 

con la finalidad de optimizar estos dispositivos o para alcanzar niveles de carga mayores a 

los convencionales, tal es el caso del estudio experimental presentado por Wang et al. 

(2019) quienes proponen un CRP formado por un núcleo de acero de sección tipo H, donde 

se demuestra principalmente que restringiendo dicho elemento adecuadamente, es posible 

obtener comportamientos histeréticos estables. 

 

Evaluar la confiabilidad estructural en edificios de 10, 15 y 20 niveles de concreto reforzado 
con contravientos restringidos al pandeo expuestos a secuencias sísmicas en el tiempo. 

 
Objetivos específicos 

 Modelar los edificios de los casos de estudio, diseñados con las normas actuales de 

la CDMX; utilizando programas de análisis lineal y no lineal. 
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 Definir la probabilidad de no daño y de falla considerando el daño acumulado.  

 

 Investigar y presentar índices de confiabilidad recomendados por los diferentes 

códigos de diseño existentes, con o sin la consideración del enfoque aquí propuesto. 

 

 Determinar la respuesta no lineal de los casos de estudio, bajo la excitación de los 

eventos sísmicos simulados en el tiempo.   

 

 Estimar el daño evolutivo de los casos de estudio, determinar sus resultados 

probabilistas y describir su comportamiento al compararse entre estos. 

 

El enfoque propuesto es generalizado, pero este estudio se limita a edificios de concreto 

reforzado de 10, 15 y 20 niveles, equipados con CRPs y ubicados en suelos blandos de la 

CDMX sin la consideración de la interacción suelo estructura.  

Debido al alto peligro que ocasionan los sismos en México, afectando principalmente a su 

infraestructura y a su sociedad. Resulta importante realizar estudios de confiabilidad de los 

sistemas estructurales; más aún, para aquellos ubicados en zonas con mayor vulnerabilidad 

sísmica (como los es la Ciudad de México) y en donde recientemente se están empleando 

nuevas tecnologías, tales como son, los contravientos restringidos al pandeo (CRPs). Si 

bien se han realizado investigaciones sobre estos dispositivos y se ha demostrado su buen 

comportamiento, no existe estudio alguno donde se evalué su confiabilidad como parte de 

un sistema estructural, considerando el daño acumulado ante demandas de secuencias 

sísmicas en un lapso de tiempo. 
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Figura 1.1. Comportamiento histerético de un contraviento convencional 

(Ravi et al., 2007) 

Uno de los métodos más usuales para el control de las deformaciones laterales debidas a 

las acciones sísmicas, es a través del uso de contravientos tradicionales de acero, los 

cuales aportan cierta rigidez lateral; sin embargo, su comportamiento ante cargas cíclicas 

no es estable debido a que existe una gran diferencia entre sus capacidades de resistencia 

a tensión y a compresión (ver figura 1.1). En los diferentes códigos de diseño, la capacidad 

a compresión de un contraviento convencional está controlado por medio de parámetros de 

esbeltez y resistencia. Sin embargo, aún con las recomendaciones y el mejor detallado en 

estos, no ha sido suficiente para estabilizar su repuesta no lineal y así evitar su degradación 

pronunciada ante ciclos de carga y descarga a las cuales está sujeta una estructura  

(Bertero et al., 1994).     

 

 

  

 

 

 

 

 

En la actualidad, existe una gran tendencia en seguir construyendo edificios de gran altura 

y es sumamente importante el control de las deformaciones laterales en estas, por lo que a 

lo largo de los años se han ido desarrollando nuevos dispositivos que al incorporarse a la 

estructura, proporcionan un mejor comportamiento, tal como es el caso de los contravientos 

restringidos al pandeo (CRPs), cuyos conceptos básicos aparecieron en los años de 1970, 

cuando varios investigadores en Japón e India reportaron investigaciones experimentales 

limitadas. 

Fue hasta el año de 1988 cuando se presenta por primera vez un estudio experimental y 

un año después, se construyó el primer edificio equipado con CRPs en Tokio (ver figura 

1.2). Desde entonces, se empieza a popularizar este dispositivo y en la actualidad ya se 

cuenta con miles más en Japón, Estados Unidos, Taiwán, Nueva Zelanda, China y otros 

países (Takeuchi y Wada, 2018). En la figura 1.3 se muestran dos ejemplos de edificios con 

CRPs. 
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Koriyama Big-Eye,2018 Kaiser Vallejo Medicar Center, 

California 

 Prueba de carga cíclica de CRPs                        

en 1987 
Primera aplicación de CRPs                             

(Tokio, 1989) 

Figura 1.3. Aplicaciones de CRPs en el mundo 

(Takeuchi y Wada, 2018)   

Figura 1.2. Desarrollo y aplicación de CRPs en Japón                  

(Takeuchi y Wada, 2018)  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

El objetivo de un CRP es el de proporcionar resistencia lateral al núcleo de acero interno, 

con la finalidad de evitar el pandeo por efectos de esbeltez al ser sometido a cargas axiales 

de compresión; una vez logrado lo anterior, se tiene un dispositivo capaz de disipar energía 

a tensión y compresión, generando así, un comportamiento estable en presencia de cargas 

cíclicas. A continuación, en la figura 1.4, el comportamiento histerético de un CRP y en la 

figura 1.5 los principales componentes que lo integran, describiendo cada uno de estos en 

los párrafos siguientes: 
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Figura 1.4. Ciclo de histéresis de un CRP (Metelli et al., 2016) 

Figura 1.5. Elementos de un contraviento restringido al pandeo                                          

(Arroyo et al., 2009) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

          

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Núcleo de acero 

Es el elemento que se encarga de disipar energía a través de su libre deformación 

axial a tensión y a compresión, cuyas configuraciones más usuales son del tipo 

rectangular, en cruz y algunas otras como las que se observan en la figura 1.6. 
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Figura 1.6. Secciones típicas de un CRP (Zhao et al., 2014) 

Figura 1.7. Diagrama esquemático de las zonas de un CRP                                                                            

(adaptado de Sabelli et al., 2004) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Material confinante 

Es el material que se encarga de restringir el pandeo del núcleo de acero, 

usualmente el material más utilizado es el concreto. 

 

 Tubo de acero 

Denominado también como camisa de acero, comúnmente de configuración 

rectangular o circular, se encarga de mantener la integridad del material confinante 

y aporta una mayor resistencia al pandeo, por lo que su diseño está en función de 

la capacidad de la placa del núcleo de acero. 

 

 Material desadherente 

Es el material que se encuentra entre la placa de acero y el material confinante, 

cuya función principal es la de aislar estos dos elementos, evitando en lo posible 

que el material confinante proporcione una mayor resistencia a compresión en 

comparación con la de tensión. Dentro de los materiales que se han estudiado se 

encuentran: silicón, teflón, vinílicos, caucho, entre otros. 

 

A continuación, en la figura 1.7, las tres zonas de un CRP de uso común, describiendo su 

funcionamiento en los párrafos siguientes (Sabelli et al., 2004). 
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Figura 1.8. Composición de un sistema estructural  

a) Sistema total                             b) Sistema primario                  c) Sistema secundario 

A) Zona de conexión:  

Es la zona del elemento que se extiende más allá de los componentes de restricción, 

y se utiliza para conectar el dispositivo a otros elementos estructurales del marco, 

los cuales pueden ser articulados, soldados o atornillados. Es importante mencionar 

que esta zona del dispositivo debe diseñarse para evitar que este pandee cuando 

se alcance la máxima capacidad del núcleo de acero del elemento, y así garantizar 

un buen comportamiento. 

 

B) Zona de transición:  

Es la porción del elemento que se encuentra en los extremos de la zona de fluencia 

y dentro de la camisa de acero. Estos segmentos tienen un área de sección 

transversal mayor a la del núcleo de acero (zona de fluencia), y se encuentran 

restringidos de manera similar a la zona de conexión. 

 

C) Zona de fluencia: 

Es la zona central del elemento en la que se concentra principalmente la plasticidad, 

cuenta con la menor sección transversal y se encuentra totalmente restringida 

contra el pandeo, con lo que se garantiza que esta fluya de manera estable en 

tensión y compresión. 

Para el diseño de los CRPs es necesario conocer en principio como se conforma el sistema 

estructural (ver figura 1.8); para lo cual, se denomina como sistema primario al compuesto 

por los marcos de concreto, capaces de resistir tanto fuerzas laterales como 

gravitacionales, y como sistema secundario al formado por los CRPs y sus conexiones, los 

cuales se considera que solo resisten fuerzas laterales (Terán y Virto, 2009). 
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1.2.1 Fuerzas cortantes  

Para el diseño de los contravientos restringidos al pandeo se parte primeramente de las 

fuerzas cortantes de entrepiso, las cuales dependen de la ubicación del sitio donde se 

encuentra la estructura y se pueden obtener de acuerdo a los métodos descritos en las 

NTC-Sismo (NTC, 2017) en su capítulo 6 (análisis dinámico) o 7 (análisis estático), lo cual, 

para nuestro caso, se realiza con un análisis modal espectral. 

Una vez calculadas las fuerzas cortantes de entrepiso se define la fuerza cortante de diseño 

que tomaran los CRPs (sistema secundario), para lo cual existen dos criterios: 

a) El primer criterio consiste en definir un porcentaje de fuerza cortante de entrepiso 

que tomará el sistema secundario, con lo cual en las NTC-Sismo se especifica que, 

en los sistemas duales, los contravientos en tensión sean capaces de resistir entre 

el 30 y 70 % de la fuerza cortante actuante, dejando esto abierto a criterio del 

diseñador estructural. Es importante mencionar que la distribución anterior se 

enfoca a contravientos convencionales, dado que se espera que los contravientos 

en tensión sean la línea de defensa una vez que se presenta la falla a compresión 

en los primeros contravientos. Sin embargo, para el caso de los CRPs, el porcentaje 

del cortante de entrepiso lo pueden tomar tanto los elementos a tensión como a 

compresión, dado que la resistencia y el comportamiento de estos ante las múltiples 

reversiones de carga son estables y muy similares.  

b) El segundo criterio y de acuerdo al capítulo 12 de las NTC-Acero (NTC, 2017), 

consiste en realizar un diseño en el que el sistema primario únicamente resista 

cargas gravitacionales, mientras que la rigidez y resistencia lateral sea 

proporcionado por el sistema secundario, con la finalidad de concentrar la 

plasticidad en estos dispositivos y conservar básicamente el sistema primario en el 

intervalo elástico. 

Con la finalidad de evaluar el comportamiento de la estructura primaria y secundaria ante 

el daño acumulado; para nuestros casos de estudio se ha considerado el primer criterio, 

dado que, en el segundo, el objetivo principal es el de no permitir daño en la estructura 

primaria, concentrándose este únicamente en los CRPs. 

1.2.2 Diseño 

Como se mencionó anteriormente, el criterio utilizado en este trabajo se basa en la 

distribución de fuerzas cortantes de entrepiso. Dicha distribución se logra proponiendo una 

estructura “A”, únicamente a base de marcos de concreto que toma la totalidad de las 

fuerzas cortantes (sin la contribución de los CRPs) y que cumple con los requisitos de las 

NTC-2017. Posteriormente, a partir de esta estructura, se realiza una reducción iterativa en 

sus secciones de trabes y columnas hasta alcanzar el porcentaje de fuerza cortante 

deseado en cada uno de sus entrepisos, teniendo como resultado una estructura “B”. Una
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vez que se encuentra la estructura “B”, se le anexan los CRPs dimensionados de acuerdo 

con el porcentaje de fuerza cortante restante. De lo anterior, la estructura “B” más los CRPs 

debe satisfacer en conjunto no únicamente los requisitos de resistencia, si no también 

cumplir con las distorsiones permisibles correspondientes. Para nuestro caso de estudio, 

se considera que la estructura primaria resiste el 70% de la fuerza cortante actuante y el 

30% restante lo absorben los CRPs; esto descrito con mayor claridad en el capítulo 4. 

De acuerdo a lo anterior, se estima el área necesaria que los CRPs deben tener para poder 

tomar el porcentaje de fuerza cortante establecido de acuerdo a las ecuaciones 1.1 a 1.4; 

cabe mencionar que para la determinación del área correcta de los CRPs es necesario un 

proceso iterativo, ya que como se menciona, el área de estos también depende de su rigidez 

para cumplir con las distorsiones permisibles de los estados límite de servicio y colapso.   

Por tanto, la resistencia de los CRPs puede conocerse mediante la siguiente ecuación. 

𝑇 = 𝐶 = 𝐹𝑟 ∗ 𝑓𝑦 ∗ 𝐴𝑣                                                        (1.1) 

La fuerza axial y el área de acero demandado en un CRP, pueden estimarse considerando 

las expresiones siguientes (Terán y Virto, 2009): 

𝑃 =
𝑉𝐿

𝑁 ∗ 𝑐𝑜𝑠 𝛳
                                                               (1.2) 

por lo que: 

𝐴𝑣 =
𝑃

𝐹𝑟 ∗ 𝑓𝑦
=    

𝑉𝐿

𝑁 ∗ 𝐹𝑟 ∗ 𝑓𝑦 ∗ 𝑐𝑜𝑠 𝛳
                                  (1.3) 

por último, la rigidez axial en los elementos se conoce mediante: 

𝐾 = 𝐾𝑓

𝐸𝐴𝑣

𝐿𝑐
𝑐𝑜𝑠2𝛳                                                          (1.4) 

donde 𝑇 y 𝐶 son la resistencia axial a tensión o compresión; 𝐹𝑟 es el factor de resistencia 

igual a 0.9; 𝑓𝑦 es el esfuerzo de fluencia del material y 𝐴𝑣 es el área del núcleo del elemento; 

𝑃 es la fuerza axial actuante; 𝑉𝐿 es la fuerza cortante de entrepiso que toman los CRPs; 𝑁 

y 𝛳, son el número de elementos y el ángulo de inclinación, respectivamente (ver figura 

1.9); 𝐾 es la rigidez efectiva del CRP; 𝐸 el módulo de elasticidad; 𝐿𝑐 es la longitud total del 

dispositivo y 𝐾𝑓 es un factor de ajuste que considera el aumento de rigidez en los CRPs 

debido a la existencia de placas de conexión y el aumento del área en los extremos de 

estos, este valor se puede proponer consultando las tablas proporcionadas por el proveedor 

para realizar las primeras iteraciones, variando este usualmente entre 1.4 a 1.6, 

dependiendo del área y longitud del dispositivo. 
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Figura 1.9. Configuración propuesta de CRPs  

 

 

 

 

 

 

  

θ 



  

18 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

CONFIABILIDAD  

ESTRUCTURAL 

               

CAPÍTULO

2 



Capítulo 2  

19 

 

El concepto de confiabilidad se asocia principalmente a la incertidumbre de que un sistema 

cumpla satisfactoriamente con las funciones objetivo para la cual fue proyectado. Dado que 

el objetivo del diseño de una estructura es lograr un comportamiento satisfactorio durante 

su tiempo de vida útil, este objetivo debe pensarse en términos probabilistas, ya que todas 

las estructuras presentan incertidumbres de tipo epistémicas y aleatorias. Las primeras, 

asociadas a la falta de conocimientos o información que se presentan en la estimación de 

cargas (magnitud, distribución, etc.), así como las consideraciones, restricciones y 

simplificaciones que se realizan al modelar la estructura. Las segundas, asociadas a la 

variabilidad de las cargas ambientales (sismo, viento, oleaje, granizo, etc.) que afectan 

directamente a la demanda y a la capacidad del sistema estructural. 

Actualmente, la normativa mexicana no contempla índices de confiabilidad estructural a 

satisfacer en las construcciones sismo-resistentes, siendo posiblemente una de las 

principales causas el tiempo, demanda computacional y los estudios adicionales que se 

requieren para llevar a cabo dichos análisis; sin embargo, este parámetro es de gran 

importancia, relevancia y utilidad para todo tipo de estructuras que se encuentren bajo la 

amenaza sísmica. En reglamentos de otros países este parámetro si se considera, en las 

tablas 2.1 a 2.3, se muestra a manera de resumen los índices de confiabilidad 𝛽 adoptados 

por algunos códigos de diseño existentes (EN 1990; JCSS, 2001; Bhattacharya et al., 2001; 

Van et al., 2017; Orta, 2018), así como los índices de confiabilidad propuestos y reportados 

en algunos estudios (Rackwitz, 2000), que han servido de base para la consideración e 

incorporación de estos parámetros en algunos códigos de diseño.  

Tabla 2.1. Índices de confiabilidad ß aceptables para elementos estructurales  

 

Código 
Clasificación de las 

consecuencias o acciones 
𝛽1 𝛽30 𝛽50 𝛽𝑙𝑖𝑓𝑒−𝑡𝑖𝑚𝑒 

CSA S408-1981      
(Canadian Standards 

Asociation) 

Alta1 - 4 - - 

Normal1 - 3.5 - - 

Baja1 - 2.5 - - 

Alta2 - 4.5 - - 

Normal2 - 4 - - 

Baja2 - 3 - - 

 EN 1990:2002 + 
A1:2005                                    

(Eurocódigo) 

Alta 5.2 - 4.3 - 

Media 4.7 - 3.8 - 

Baja 4.2 - 3.3 - 

AISC LRFD-1984    
(American Institute of 
Steel Construction) 

Gravitacional  - - - 3 

Gravitacional + viento - - - 2.5 

Gravitacional + Sismo - - - 1.75 

 

 

 

 

1Corresponde a una falla dúctil                                                                                                                                           

2 Corresponde a una falla frágil 
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Tabla 2.2. Índices de confiabilidad ß aceptables para elementos estructurales basado en costos 

 

Código 
Costos relativos de 

del nivel de seguridad 
𝛽𝑡 

Consecuencias de la falla 

Pequeño Menores Moderado Grave 

Rackwitz 
(2000) 

Alto 𝛽1 2.3 - 3.1 3.7 

Moderado 𝛽1 3.1 - 3.7 4.3 

bajo 𝛽1 3.7 - 4.3 4.7 

ISO 2394:1998 

Alto 𝛽𝑙𝑖𝑓𝑒−𝑡𝑖𝑚𝑒 0 1.5 2.3 3.1 

Moderado 𝛽𝑙𝑖𝑓𝑒−𝑡𝑖𝑚𝑒 1.3 2.3 3.1 3.8 

bajo 𝛽𝑙𝑖𝑓𝑒−𝑡𝑖𝑚𝑒 2.3 3.1 3.8 4.3 

 

Tabla 2.3. Índices de confiabilidad ß aceptables para sistemas estructurales basado en costos 

 

Código 
Costos relativos del 
nivel de seguridad 

𝛽𝑡 
Consecuencias de la falla 

Menores Moderado Grave 

JCSS                                                             
(Joint Committee for 

Structural Safety) 

Alto  3.1 3.3 3.7 

Moderado  3.7 4.2 4.4 

bajo  4.2 4.4 4.7 

                                                                                                                                                                                            

 

 

 

                                                                                                                                                             

De acuerdo a las tablas anteriores, se puede decir que los distintos índices de confiabilidad 

están asociados según la naturaleza de cargas, consecuencias de falla y al costo relativo 

necesario para incrementar la seguridad, donde el nivel de confiabilidad aumenta conforme 

aumentan las consecuencias de falla y, en su caso, cuando el costo para lograrlo tiende a 

ser bajo. Puede apreciarse también que existen dos enfoques para los valores objetivos de 

confiabilidad, los adoptados para elementos estructurales y los propuestos para sistemas 

estructurales, no siendo equivalente el primer enfoque al segundo, dado que el colapso de 

un edificio no está dominado únicamente por la falla de solo un elemento estructural. Es 

importante mencionar que ningún código de diseño antes mencionado propone un índice 𝛽 

que considere el daño acumulado causado por secuencias sísmicas en el tiempo.  

El daño estructural que una estructura experimenta bajo cargas ambientales (sismo, viento, 

oleaje, etc.), puede cuantificarse por medio de diferentes indicadores de daño (cortante, 

desplazamiento, fatiga, energía, etc.). Para el caso de edificios, el daño estructural en el 

𝛽1 

𝛽1 

𝛽1 

𝛽𝑡: índice de confiabilidad en el tiempo t 

𝛽1: índice de confiabilidad en el primer año  

𝛽30: índice de confiabilidad a los 30 años  

𝛽50: índice de confiabilidad a los 50 años  

𝛽𝑙𝑖𝑓𝑒−𝑡𝑖𝑚𝑒: índice de confiabilidad durante la vida útil de la estructura 

donde: 
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Figura 2.1. Representación del daño evolutivo 

(adaptado de Tolentino et al., 2018) 

tiempo se puede cuantificar por medio de un índice de daño, 𝐼𝑑i(𝑡, 𝑦), que relaciona 

distorsiones en el tiempo como sigue (Tolentino et al., 2018): 

  

𝐼𝑑𝑖(𝑡, 𝑦) =
[𝛿𝐷(𝑡, 𝑦) − 𝛿𝑓(𝑡, 𝑦)]

[𝛿𝐹(𝑡, 𝑦) − 𝛿𝑓(𝑡, 𝑦)]
                                              (2.1) 

 

donde 𝛿𝐷(𝑡, 𝑦) y 𝛿𝐹(𝑡, 𝑦) son los valores absolutos de la distorsión de demanda y última en 

el instante 𝑡, dada una intensidad 𝑦, respectivamente; 𝛿𝑓(𝑡, 𝑦) es la distorsión de fluencia 

en el instante 𝑡, dada una intensidad 𝑦. Considerando que en la estructura no existe ningún 

programa de rehabilitación o reforzamiento después de un evento sísmico; con la finalidad 

de entre otras cosas, evaluar el comportamiento, la evolución del daño y el tiempo de falla 

de las estructuras cuando estos programas no son implementados, y además de esta 

manera, sentar las bases generales para que en un futuro cercano, sea posible evaluar el 

impacto que tienen los programas de rehabilitación o reforzamiento en la vida útil  de las 

edificaciones. El posible daño que acumula la estructura con la consideración anterior se 

describe de la manera siguiente: 

𝐷(𝑡) = ∑[ 𝐼𝑑𝑖(𝑡, 𝑦) −

𝑁(𝑡)

𝑖=1

𝐼𝑑𝑖−1(𝑡, 𝑦) ]                                                  (2.2) 

 

donde 𝐷(𝑡) es el daño evolutivo que se acumula con incrementos de daño y 𝑁(𝑡) es el 

número de incrementos de índice de daño. Considerando que la estructura esta recién 

construida, es decir, que esta no presenta algún tipo de daño en el tiempo 𝑡 = 0, el valor de 

𝐼𝑑0(𝑡, 𝑦) = 0. El daño evolutivo 𝐷(𝑡) toma valores entre 0 y 1, donde 0, indica que no existe 

daño en la estructura y 1 representa el colapso. En la figura 2.1 se muestra la 

representación del daño evolutivo, 𝐷(𝑡), donde 𝑃0(𝑡) es la probabilidad de no daño; 𝑃𝑓(𝑡) 

es la probabilidad de falla; 𝑓𝐷(𝑡)(𝑑) es la función de densidad de probabilidad del daño y 

𝑓𝐹(𝑡) es la función de densidad de probabilidad del tiempo a la falla. 

 

 

  

 

 

 

 

 

𝑃0(𝑡) 

𝑓 𝐷
(𝑡

)(
𝑑

) 
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Las funciones de distribución empíricas de no daño 𝑃𝑂(𝑡) y falla 𝑃𝑓(𝑡) para un instante de 

tiempo 𝑡, se pueden estimar mediante la simulación de Monte Carlo como sigue: 

𝑃𝑓(𝑡) = ∑
𝑛𝑓 (𝑡)

𝑛𝑐 

𝑛𝑐

𝑖=1

                                                            (2.3) 

 

𝑃𝑂(𝑡) = 1 − ∑
𝑛𝑜(𝑡)

𝑛𝑐 

𝑛𝑐

𝑖=1

                                                         (2.4) 

donde 𝑛𝑓(𝑡) 𝑦 𝑛𝑜 (𝑡) son el número de fallas y no daños en el instante de tiempo 𝑡, 

respectivamente; 𝑛𝑐 es el número de simulaciones. La función de distribución teórica de 

falla, dado en un instante de tiempo de falla 𝑡𝐹, puede estimarse considerando la siguiente 
ecuación: 

𝑃𝑓(𝑡) = 𝑃[𝑡𝐹 ≥ 1]                                                       (2.5) 

Tomando en cuenta que las fallas pueden ser caracterizadas mediante una función de 

distribución lognormal (Rosenblueth et al.,1972) y corroborando dicha consideración con 

los resultados de las curvas de daño evolutivo y el ajuste de las funciones de distribución 

acumulada expuestos en el capítulo 6, se tiene que:  

𝑃𝐹(𝑡) = ∫ 𝑓𝐹 (𝑡𝐹) 𝑑(𝑡𝐹)                                                 (2.6) 

 

𝑃𝐹(𝑡) = ∫
1

𝜁ln(𝑡𝐹)(𝑡𝐹)
φ [

ln(𝑡𝐹) − 𝜆ln(𝑡𝐹)

𝜁ln(𝑡𝐹)

] 𝑑(𝑡𝐹)                                      

 

𝑃𝐹(𝑡) = Φ(
ln(𝑡𝐹) − 𝜆ln(𝑡𝐹)

𝜁ln (𝑡𝐹)

)                                                          

Análogamente se tiene que: 

𝑃𝑜(𝑡) = 1 − Φ(
ln(𝑡𝑜) − 𝜆ln(𝑡𝑜)

𝜁ln (𝑡𝑜)

 )                                           (2.7) 

donde Φ es la función de distribución acumulada estándar; 𝑡𝐹 es el instante en el que se 

presenta la falla; 𝜆ln(𝑡𝐹) y 𝜁ln (𝑡𝐹) son la media y desviación estándar del logaritmo natural 

del tiempo en que se presenta la falla; 𝑡𝑜 es el instante que precede el daño; 𝜆ln(𝑡𝑜)  y  𝜁ln (𝑡𝑜) 

son la media y desviación estándar del logaritmo natural del tiempo cuando no se presenta 
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el daño. Considerando la ecuación 2.6, la confiabilidad estructural, puede estimarse de 

acuerdo a la expresión 2.8. Evaluándose así de la mejor manera posible y racional, la 

seguridad inherente de la estructura a lo largo de un periodo tiempo; tomando en cuenta 

las incertidumbres asociadas a la demanda y capacidad.  

𝛽(𝑡) = −𝛷−1𝑃𝐹(𝑡)                                                              (2.8) 

donde 𝛷−1, es la función de distribución normal estándar inversa. 
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Figura 3.2. Placas tectónicas en México 

(http://usuarios.geofisica.unam.mx/vladimir/                    

sismos/100a%F1os.html) 

Figura 3.1. Cinturón de fuego 

(https://www.gaceta.unam.mx/) 

La República Mexicana se encuentra en una de las regiones donde se concentra una gran 

parte de la actividad sísmica del mundo, ubicada en el área conocida como el cinturón de 

fuego (ver figura 3.1), sobre cinco placas tectónicas (ver figura 3.2): Placa Norteamericana, 

Placa de Rivera, Placa del Pacifico, Placa de Cocos y la Placa del Caribe (Gonzales, 2019). 

La dirección de movimiento de cada una de estas placas son: la Placa Norteamericana en 

la dirección Suroccidente, la Placa del Pacifico en dirección Noroeste a una velocidad 

aproximada de 5 cm/año, las Placas de Cocos y Rivera en dirección Noreste a una 

velocidad de 7 cm/año y 2 cm/año, respectivamente; hundiéndose una parte de estas bajo 

la Placa Norteamericana (subducción), y por último, la Placa del Caribe en dirección Este a 

1 cm/año aproximadamente; siendo esta interacción entre las fronteras de las placas, la 

principal causa de los movimientos sísmicos en México. 

 

 

 

 

 

 

 

De acuerdo a la descripción anterior, las principales fuentes sísmicas que afectan a la 

Ciudad de México pueden clasificarse en tres grupos, y en la figura 3.3 se muestran los 

principales sismos de estos. 

 Sismos corticales: ocurren dentro de la Placa Norteamericana, son sismos 

intraplaca muy superficiales, ocurren principalmente a lo largo del eje volcánico 

mexicano y pueden tener magnitudes de siete. 

 Sismos profundos: ocurren a profundidades mayores a 40 km y se producen por la 

interacción de las placas oceánicas de Rivera y Cocos. 

http://usuarios.geofisica.unam.mx/vladimir/%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20sismos/100a%F1os.html
http://usuarios.geofisica.unam.mx/vladimir/%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20%20sismos/100a%F1os.html
https://www.gaceta.unam.mx/
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Figura 3.3. Sismos más importantes en México 

(http://usuarios.geofisica.unam.mx/vladimir/sismos/100a%F1os.html) 

 Sismos de subducción: ocurren por el hundimiento de las placas oceánicas de 

Cocos y Rivera por debajo de la Placa Norteamericana, generándose sismos con 

magnitudes de hasta 8.2; haciendo a la Ciudad de México, particularmente 

vulnerable a este tipo de sismos. 

Es importante mencionar que independientemente de la fuente sísmica, la Ciudad de 

México se ve particularmente afectada debido a la amplificación de las ondas sísmicas 

al atravesar por las arcillas del lago. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

 

La sismicidad es un fenómeno natural derivado de la consecuencia de la actividad dinámica 

interna del planeta y que lastimosamente en la actualidad no pueden predecirse, es decir, 

no existe algún método, criterio o teoría confiable que presente con claridad la fecha, 

magnitud y sitio de su ocurrencia.  

 

El peligro sísmico en las estructuras puede ser estudiado desde dos enfoques, el 

determinista y el probabilista, en el primero se cuantifica el peligro considerando el sismo 

más desfavorable que pudiese ocurrir en el sitio de estudio, en el segundo se establecen 

las condiciones de peligro sísmico para un sitio en particular, en función de la probabilidad 

de excedencia y del tiempo de exposición (periodo de retorno). Desarrollando la presente 

investigación, con el segundo enfoque. 

 

http://usuarios.geofisica.unam.mx/vladimir/sismos/100a%F1os.html
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Figura 3.4. Espectros de respuesta de sismos simulados en SCT                     

(Secretaría de Caminos y transportes) 

De acuerdo a lo anterior y debido a la escasa información de registros sísmicos que 

usualmente se tiene de los sitios, es necesario simular sismos sintéticos; para esto, existen 

diferentes enfoques, por ejemplo, Gersch y Kitagawa (1985), realizan la simulación de los 

eventos sísmicos considerando un modelo de coeficiente autorregresivo variable 

(AR).  Grigoriu et al. (1988), modulando tanto la amplitud como la frecuencia como un 

proceso estacionario. En el presente trabajo se simulan 1000 acelerogramas sintéticos 

siguiendo el procedimiento descrito por Alamilla et al. (2001), el cual supone que el 

movimiento sísmico corresponde a un proceso estocástico Gaussiano no-estacionario, con 

parámetros estocásticos que dependen de la magnitud y distancia de la fuente del sismo al 

sitio en estudio. Por lo que, la generación de los sismos sintéticos se formula mediante un  

proceso de simulación de Montecarlo en dos etapas; la primera, incluye la simulación de 

los conjuntos de parámetros de los modelos de proceso estocástico del movimiento del 

terreno. La segunda etapa incluye la simulación de las propias historias de tiempo, dados 

los parámetros del modelo de proceso estocástico asociado. En la figura 3.4 se muestran 

solo 100 espectros de pseudoaceleración de los sismos simulados en el sitio de estudio. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Para realizar la simulación de las intensidades sísmicas, se toma como base la curva de 

peligro sísmico (CPS) del sitio de estudio asociada al periodo fundamental de la estructura, 

misma que representa el número de veces que un evento dado excede un nivel de 

intensidad por unidad de tiempo. La curva de peligro sísmico puede ajustarse mediante la 

siguiente expresión: 

 

𝜐(𝑦) = 𝜐𝑜 (
𝑦

𝑦𝑜
)

−𝑟

(
𝑦𝑚á𝑥 − 𝑦

𝑦𝑚á𝑥 − 𝑦𝑜
)

𝜀

                                              (3.1)  
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Figura 3.5. Curvas de peligro sísmico 

donde 𝜐𝑜 es la tasa anual asociada a una intensidad 𝑦𝑜, siendo esta la mínima aceleración 

considerada y que para este trabajo se toma igual a 100 𝑐𝑚/𝑠2, debido a que al someter a 

las estructuras a un análisis dinámico no lineal “paso a paso”, se observó que intensidades 

menores solo producían niveles de daño despreciables; 𝑦𝑚á𝑥 es la aceleración máxima 

obtenida de la curva de peligro sísmico; 𝑦, son las diversas aceleraciones; 𝑟 𝑦 𝜀 son las 

constantes de ajuste para la curva de peligro sísmico, obtenidas a partir de un proceso 

iterativo en un software especializado. 

 

En la figura 3.5 las curvas de peligro sísmico para los diferentes casos de estudio; esto es, 

para edificios de 10, 15 y 20 niveles, mismos que se describen en el capítulo 4. 

 
 

 

 

  

  

  

  

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 
La función de probabilidad acumulada de la curva de peligro sísmico está definida por la 

ecuación 3.2, mediante la cual se obtienen intensidades sísmicas para 𝑛 valores aleatorios 

entre 0 y 1 con distribución uniforme (ver figura 3.6), teniendo el conjunto de datos en este 

rango, la misma probabilidad de ocurrir, pero con niveles de intensidad sísmica en función 

de las probabilidades de excedencia. 

 

 𝐹(𝑦) = 1 −
𝜐(𝑦)

𝜐𝑜
                                                          (3.2) 
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Figura 3.6. Función de probabilidad acumula 
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Para estimar la ocurrencia sísmica a lo largo de un periodo de tiempo, es necesario estimar 

los tiempos de espera, es decir, los periodos de tiempo que transcurren entre un evento y 

otro. Dado que los eventos sísmicos son independientes entre sí; es decir, que el evento 

sísmico actual no depende del evento sísmico pasado o futuro, los tiempos de espera se 

pueden simular suponiendo que estos siguen un proceso de Poisson, por lo que dichos 

eventos siguen una distribución del tipo exponencial (Ang y Tang, 2007).  

Por lo anterior y debido a las propiedades de estacionareidad y de independencia del 

proceso de Poisson, la probabilidad de que no ocurra algún evento sísmico (𝑥), en un 

intervalo de tiempo 𝑡, es igual a la probabilidad de la duración del tiempo hasta que algún 

evento ocurra, dicha  probabilidad está dada por: 

𝑃(𝑥) =
𝑒−𝜐0 𝑡(𝜐𝑜𝑡)0

0!
= 𝑒−𝜐0 𝑡                   𝑡 ≥ 0                   (3.3) 

De lo anterior, se sabe que la función de distribución acumulada es: 

𝑃(𝑥) = 1 −   𝑒−𝜐0 𝑡                                                                   (3.4) 

Considerando el método de la transformada inversa y a la variable 𝑡 como el tiempo 

necesario para que ocurra un evento sísmico se obtiene:  

𝑢 = 1 − 𝑒−𝜐0𝑡𝑖                                                               (3.5)  

Por lo que: 

𝑡𝑖 = − [
𝑙𝑛(𝑢)

𝜐𝑜
]                                                          (3.6) 
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donde 𝑡𝑖  es el tiempo de espera al 𝑖-ésimo evento sísmico; 𝜐𝑜 es la tasa anual asociada a 

una intensidad 𝑦𝑜, y 𝑢 son valores aleatorios entre 0 y 1, con distribución uniforme. 

Con la finalidad de hacer coincidir la intensidad simulada con un acelerograma dado, se 

hace uso de un factor de escala (𝐹𝐸) que incrementa o disminuye la historia de 

aceleraciones, buscando en todo momento, que este factor de escala no esté muy alejado 

de la unidad. Es importante aclarar que dicho factor, corresponde a la intensidad simulada, 

y no a la intensidad que correspondería al espectro de diseño elástico en el periodo 

dominante de la estructura. Lo anterior, debido a que en este trabajo (bajo un enfoque 

probabilista), se consideran todas las 𝑛 posibilidades de ocurrencia de intensidades 

sísmicas que pudiesen presentarse a lo largo de la vida útil de las estructuras, y no solo a 

la del  sismo máximo probable esperado. Se tiene entonces que; el factor de escala antes 

descrito, puede estimarse considerando la siguiente expresión:                       

𝐹𝐸 =
𝐼𝑠𝑖𝑚

𝐼𝑇𝑚  
                                                                       (3.7) 

donde 𝐼𝑠𝑖𝑚 es la intensidad simulada; 𝐼𝑇𝑚 es el valor de la intensidad que presenta la 
ordenada espectral del sismo simulado en el periodo fundamental de la estructura. 

En el presente estudio se considera que el daño acumulado puede ocurrir por 𝑛 ocurrencias 

de cargas sísmicas en el tiempo. La intensidad de dichas cargas se obtiene con base en la 

CPS, es decir, se consideran todas las posibles intensidades sísmicas que pueden ocurrir 

en el sitio por cada caso de estudio. Dado que la posible intensidad y ocurrencia sísmica es 

incierta, es necesario simular un conjunto de historias de eventos sísmicos, con la finalidad 

de caracterizar de una mejor manera el conjunto de respuestas de las estructuras ante 

cargas y tiempos de ocurrencia inciertos.  

Con base en lo anterior, en la figura 3.7 se muestra el procedimiento para la estimación del 

posible daño acumulado, 𝐷(𝑡), en el instante 𝑡. En dicha figura se hace notar que sí la carga 

sísmica no le produce daño a la estructura, 𝐼𝑑𝑖(𝑡, 𝑦) = 0; para el caso contrario, se obtiene 

el valor del daño evolutivo en el tiempo, 𝐷(𝑡). Este proceso se repite hasta que la estructura 

colapse, es decir, cuando 𝐷(𝑡) = 1. Considerando el procedimiento descrito, se estima el 

daño evolutivo considerando 100 historias de intensidades y tiempos de espera simulados 

para cada uno de los edificios en estudio. Considerando dicha cantidad suficiente, debido 

a que en el comportamiento de las curvas de daño evolutivo (expuestas en el capítulo 6), 

se observa ya una tendencia razonable en la ocurrencia de las fallas, además de que los 

parámetros estadísticos para esta cantidad tienden a estabilizarse.  
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Figura 3.7. Diagrama de flujo para la estimación del daño acumulado 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 

Historia de intensidades y tiempos de espera  

Para cada evento sísmico 𝑖, en el instante 𝑡.   

𝛿𝐷(𝑡, 𝑦)>𝛿𝑓(𝑡, 𝑦) 

 

No 
𝐼𝑑𝑖(𝑡, 𝑦) = 0 

𝑡 = 0 

𝑡 = 𝑡 +Dt 

Obtener 

𝛿𝐷(𝑡, 𝑦)  
 

Calcular 

 𝐼𝑑𝑖(𝑡, 𝑦) 

 

Fin 

Inicio 

𝛿𝐷(𝑡, 𝑦) ≥ 𝛿𝐹(𝑡, 𝑦) 
 

Si 

𝐷(𝑡) < 1 

No 

𝐷(𝑡) ≥ 1 

Si 
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Figura 3.9. Espectro de respuesta del              

sismo i (determinación de FE) 

 

Figura 3.10. Espectro de respuesta 

del sismo i con la intensidad deseada. 
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Figura 3.8. Simulación de intensidades sísmicas y tiempos de espera  

Con el fin de detallar la figura 3.7, se presenta un ejemplo paso a paso para la construcción 

de la historia de eventos sísmicos. 

1. Partiendo del ajuste correspondiente de la curva de peligro sísmico, se obtiene la 

función de probabilidad acumulada, de acuerdo a la ecuación 3.2. 

 

2. Se simulan valores aleatorios entre 0 y 1 con distribución uniforme (𝑢), y con la 

función de probabilidad acumulada se obtienen las intensidades sísmicas. Para el 

caso de los tiempos de espera, se sustituyen los valores simulados en la ecuación 

3.8, finalmente se obtiene la historia de eventos sísmicos en el tiempo (ver figura 

3.8). 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

3. Se asigna aleatoriamente un sismo a la intensidad simulada y se escala con el factor 

de escala, repitiendo este proceso para cada una de las diferentes intensidades (ver 

figuras 3.9 y 3.10). 
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Figura 3.11. Construcción de historia de eventos sísmicos   
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𝐼 = 210 𝑐𝑚/𝑠2 

4. De acuerdo a los resultados anteriores, se deja un tiempo suficiente entre cada 

sismo escalado y se genera la historia de eventos sísmicos simulados, obteniendo 

la respuesta no lineal de la estructura considerando las cargas descritas en el 

capítulo 5. A continuación, en la figura 3.11, la historia de eventos sísmicos 

correspondientes a los primeros 35 años de la simulación de intensidades y tiempos 

de espera presentados en la figura 3.8. 
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Figura 4.1. Planta estructural tipo 

En estudios realizados (Terán, 2001; Bojórquez et al., 2009), se ha observado que las 

estructuras sujetas a excitaciones sísmicas de larga duración (sismos en suelos blandos) 

son más vulnerables a la acumulación de deformaciones  plásticas y al deterioro de sus 

propiedades mecánicas, debido a efectos como el número considerable de ciclos de 

comportamiento plástico que estas experimentan, en comparación con las desarrolladas en 

estructuras sujetas a sismos de corta duración (sismos en suelos firmes). Por tal razón, en 

esta investigación se estudian tres edificios de diferentes alturas (10, 15 y 20 niveles) 

ubicados cerca de la Secretaría de Comunicaciones y Transportes (SCT) de la Ciudad de 

México, cuya ocupación se destina para uso de oficinas. El diseño se lleva a cabo 

considerando un factor de comportamiento sísmico 𝑄 = 3, con la finalidad de evaluar el 

comportamiento de la estructura, bajo esta consideración inicial de diseño; siguiendo las 

consideraciones del Reglamento de Construcciones de la Ciudad de México y sus 

diferentes Normas Técnicas Complementarias (NTC, 2017). Los edificios cuentan con una 

configuración rectangular en planta (ver figura 4.1), cuyo sistema estructural es a base de 

marcos de concreto y contravientos restringidos al pandeo con una configuración del tipo 

chevrón (V invertida), siendo está, una de las configuraciones usualmente más empleadas 

con estos dispositivos. Las estructuras cuentan con losas macizas como sistemas de piso 

y alturas de entrepiso de 4 m en todos los niveles, llegando a tener una altura total de 40, 

60 y 80 m, respectivamente. 
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Figura 4.2. Elevaciones de edificios de 10,15 y 20 niveles, ejes 1 y 4 

Tabla 4.1. Cargas gravitacionales adicionales al peso propio 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Para el diseño de los edificios se utilizaron propiedades nominales en los materiales, para 

el caso de columnas y trabes, se utiliza un concreto clase I con una resistencia a la 

compresión  de 𝑓′𝑐 = 350 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 y un módulo de elasticidad de 𝐸𝑐 = 14000√𝑓´𝑐. Para el 

acero de refuerzo longitudinal y transversal, se considera un esfuerzo de fluencia de                                           

𝑓𝑦 = 4200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2, con un módulo de elasticidad de 𝐸𝑠 = 2000000 𝑘𝑔/𝑐𝑚2. Para el caso 

de los CRPs, se considera para el núcleo de acero, un esfuerzo de fluencia de 𝑓𝑦 =

2530 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 y un módulo de elasticidad de 𝐸𝑎 = 2040000 𝑘𝑔/𝑐𝑚2.                   

Las cargas nominales que obran sobre las estructuras, se determinan de acuerdo a las 

Normas Técnicas Complementarias sobre criterios y acciones para el diseño estructural de 

las edificaciones (NTC, 2017), las cuales se resumen en la tabla 4.1.  

 

 

Cargas Entrepiso (kg/m2) Azotea (kg/m2)                                           

Carga muerta 135 190 

Carga viva máxima 250 100 

Carga viva accidental 180 70 
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Figura 4.3. Espectro de diseño para Q=3  

El espectro de diseño (ver figura 4.3) se estima conforme a lo especificado en las NTC-

Sismo (NTC, 2017) y utilizando el programa SASID; considerando las características de la 

estructura y su ubicación. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

Se consideran los requisitos mínimos de ductilidad especificados en las NTC-Concreto 

(NTC, 2017), y para la definición del tamaño de las secciones, se considera en primera 

instancia, el cortante que deben tomar los sistemas estructurales, el balance de rigidez y su 

resistencia, por lo que, para cada uno de nuestros casos de estudio, se plantea que los 

sistemas de marcos de concreto tomen el 70% de la fuerza cortante de entrepiso y el 30% 

restante los CRPs. Lo anterior, con la finalidad de evaluar la confiabilidad estructural, 

cuando el mayor porcentaje de fuerza cortante es tomado por la estructura primaria; ya que, 

como se ha mencionado anteriormente, esta consideración inicial de diseño queda abierto 

a criterio del diseñador estructural; aún para dispositivos de disipación de energía. Sin 

embargo, se considera importante estudiar el impacto de la variación de dicha distribución 

con el enfoque aquí propuesto, para así dar en un futuro próximo las recomendaciones 

correspondientes.  

Para la revisión de distorsiones de entrepiso, se considera que en todos los niveles los 

elementos no estructurales se encuentran desligados de la estructura principal, por lo que 

la distorsión límite para sismos frecuentes se toma igual a  𝛥𝑠𝑒𝑟 = 0.004, mientras que la 

distorsión máxima para la seguridad contra colapso se toma de manera conservadora y 

práctica igual a 𝛥𝑐𝑜𝑙 = 0.015; ya que si bien en las actuales NTC-Sismo se permite  

incrementar dicho límite en 0.005, esto queda abierto a criterio del diseñador. Es importante 

mencionar que, de hacer uso de dicha consideración, deberá garantizarse que la respuesta 

de la estructura sea a flexión y no a cortante (Comentarios NTC-Sismo). Por otra parte, para 

el caso de contravientos, esta consideración no es del todo clara, debido a que solo se 
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Figura 4.4. Distorsiones de entrepiso del edificio de 10 niveles                       

a) colapso, b) sismos frecuentes                                

Figura 4.5. Distorsiones de entrepiso del edificio de 15 niveles                       

a) colapso, b) sismos frecuentes                                
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indica que deberá tomarse en cuenta la relación de aspecto del edificio con respecto a su 

altura y a la dimensión en planta de la crujía o crujías que hayan sido contraventeados en 

forma consecutiva; sin especificar cuál es el criterio a seguir cuando se encuentran crujías 

contraventeadas no consecutivas, dado que al cumplir con la relación de aspecto de una 

sola de estas, no necesariamente estaríamos  garantizando un comportamiento a flexión; 

debido a  la influencia de las demás crujías tanto en la rigidez como en la geometría de la 

planta; es decir, podrían cumplir  todas las crujías de manera individual aun estando en 

edificaciones en donde la respuesta de la estructura no necesariamente sea a flexión. 

 

En las figuras 4.4, 4.5 y 4.6, se muestran las distorsiones de diseño asociados al estado 

límite de colapso y sismos frecuentes para cada uno de los casos de estudio. Se puede 

observar que, para estos casos en particular y considerando el criterio antes descrito, el 

estado limite que rige es el de colapso para los edificios de menor altura (10 y 15 niveles)  

y a medida que la altura del edificio va creciendo, el estado limite que rige es el de sismos 

frecuentes.  
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Figura 4.6. Distorsiones de entrepiso del edificio de 20 niveles                       

a) colapso, b) sismos frecuentes                                

Figura 4.7. Secciones de columnas del edificio de 10 niveles.                                

   

   

 

  

  

 

 

 

 

 

  

 

En las figuras 4.7 a 4.12, y en las tablas 4.2 a 4.8, se muestran las secciones y el diseño 

de las columnas y trabes de concreto de los edificios en estudio, mientras que en la tabla 

4.9 se muestra de manera general las áreas comerciales de los CRP utilizados. 
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Figura 4.8. Secciones de trabes del edificio de 10 niveles.                                

Tabla 4.2. Armado de columnas del edificio de 10 niveles 

.                                

Tabla 4.3. Armado de trabes del edificio de 10 niveles 

.                                

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

longitudinal 
p (cuantía)           

% 

Refuerzo para fuerza cortante 
en extremos                                     

(núm. de estribos y grapas ) 

C1 70 x 75 12#10 + 16#8 3.4 3E # 4 @15  

C2 60 x 65 4#10 + 16#8 2.9 E # 4 +2Gpas#4 @15  

C3 50 x 55 16#8 2.9 E # 4 +2Gpas#4 @10  

C4 70 x 75 20#8 + 8#6 2.36 3E # 4 @15  

C5 60 x 65 8#8 + 12#6 1.92 E # 3 +2Gpas#3 @15  

C6 50 x 55 4#8 + 16#6 2.4 E # 3 +2Gpas#3 @10  

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

lecho superior 
Armado                      

lecho inferior 
Refuerzo para fuerza cortante  
en extremos ( núm. de ramas) 

T-1 35 x 70 8#6 8#6 3#3 @10  

T-2 35 x 65 7#6 7#6 3#3 @10  

T-3 30 x 60 6#6 4#6 3#3 @10  

T-4 30 x 55 4#6 3#6 3#3 @10  

T-1 T-2 T-3 T-4 

mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
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Figura 4.9. Secciones de columnas del edificio de 15 niveles.                                

Figura 4.10. Secciones de trabes del edificio de 15 niveles.                                
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C5 C6 C7 C8 

T-1 T-2 T-3 T-4 T-5 

T-6 T-7 T-8 T-9 T-10 
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Tabla 4.4. Armado de columnas del edificio de 15 niveles 

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

longitudinal 
p (cuantía)           

% 

Refuerzo para fuerza cortante 
en extremos                                     

(núm. de estribos y grapas ) 

C1 80 x 90 24#10 + 12#8 3.5 3E # 4 @15  

C2     70 x 80 8#10 + 24#8 3.3 3E # 4 @15  

C3 60 x 70 28#8 3.40 3E # 4 @15  

C4 50 x 60 16#8 2.70 E # 4 +2Gpas#4 @10  

C5 80 x 90 12#8 + 24#6 1.80 3E # 3 @15  

C6 70 x 80 4#8 + 28#6 1.60 3E # 3 @15  

C7 60 x 70 4#8 + 16#6 1.57 E # 3 +2Gpas#3 @15  

C8 50 x 60 16#6 1.53 E # 3 +2Gpas#3 @10  

 

 

Tabla 4.5. Armado de trabes del edificio de 15 niveles  

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

lecho superior 
Armado                      

lecho inferior 
Refuerzo para fuerza cortante  
en extremos ( núm. de ramas) 

T-1 40 x 85 7#8 + 2#6 5#8 + 4#6 4#4 @15  

T-2 40 x 85 9#6 7#6 4#3 @10  

T-3 40 x 80 6#8 + 3#6 5#8 + 4#6 4#4 @15  

T-4 40 x 80 9#6 7#6 4#3 @10  

T-5 40 x 75 5#8 + 4#6 4#8 + 4#6 4#4 @15  

T-6 40 x 75 8#6  6#6 4#3 @10  

T-7 35 x 70 3#8 + 3#6 2#8 + 3#6 3#4 @15  

T-8 35 x 70 5#6 3#6 3#3 @10  

T-9 35 x 65 5#6 4#6 2#4 @10  

T-10 35 x 65 3#6 3#6 3#3 @10  
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mailto:3#4@10
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mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
mailto:4#4@10
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Figura 4.11. Secciones de columnas del edificio de 20 niveles 

Continuación 
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Figura 4.12 Secciones de trabes del edificio de 20 niveles 

 

 

  

  

  

 

 

 

 

 

 

 

  

  

 

 

 

Tabla 4.6. Armado de columnas del edificio de 20 niveles 

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

longitudinal 
p (cuantía)           

% 
Refuerzo para fuerza cortante 

en extremos  (núm. de estribos) 

C1 85 x 115 4#12 + 32#10 3.07 3E # 4 @15  

C2 85 x 115 16#10 + 20#8 2.33 3E # 4 @15  

C3 75 x 105 4#10 + 20#8 1.7 3E # 4 @15  

C4 65 x 95 20#8 + 4#10 2.16 3E # 4 @15  

C5 55 x 85 18#8 1.95 3E # 4 @10  

C6 75 x 105 16#10 + 20#8 2.9 3E # 4 @15  

C7 65 x 95 8#10 + 24#8 3 3E # 4 @15  

C8 55 x 85 4#10 + 24#8 3.3 3E # 4 @10  

 

 

T6

w 

T9 T10 T7 T8 

T11 T12 T13 T14 T15 T16 

mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
mailto:3#4@10
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mailto:3#4@10
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Tabla 4.7. Armado de trabes 1 de 2 del edificio de 20 niveles 

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

lecho superior 
Armado                      

lecho inferior 
Refuerzo para fuerza cortante  
en extremos ( núm. de ramas) 

T-1 50 x 105 4#10 + 4#8 2#10 + 6#8 4#4 @10  

T-2 50 x 105 2#10 + 4#8 6#8 3#4 @10  

T-3 50 x 105 6#10 + 2#8 6#10 + 2#8 4#4 @10  

T-4 50 x 100 2#10 + 6#8 8#8 4#4 @10  

T-5 50 x 100 1#10 + 5#8 5#8 3#4 @10  

T-6 50 x 100 4#10 + 4#8 2#10 + 6#8 4#4 @10  

T-7 50 x 100 2#10 + 4#8 6#8 3#4 @10  

T-8 45 x 95 1#10 + 5#8 5#8 3#4 @10  

 

Tabla 4.8. Armado de trabes 2 de 2 del edificio de 20 niveles 

Tipo 
Sección  

(cm) 
Armado                      

lecho superior 
Armado                      

lecho inferior 
Refuerzo para fuerza cortante  
en extremos ( núm. de ramas) 

T-9 45 x 95 3#8 + 3#6 3#8 + 1#6 2#4 @10  

T-10 45 x 95 1#10 + 5#8 6#8 3#4 @10  

T-11 45 x 95 5#8  4#8 2#4 @10  

T-12 45 x 95 3#8 + 1#6 2#8 + 1#6 2#4 @10  

T-13 45 x 95 2#10 + 2#8 1#10 + 3#8 3#4 @10  

T-14 40 x 90 3#8 + 2#6 3#8 2#4 @10  

T-15 40 x 90 3#8 3#8 2#4 @10  

T-16 40 x 90 4#8 3#8 + 1#6 2#4 @10  

 

Tabla 4.9. Áreas comerciales de CRP  

No. CRP 
Área                 
(cm2) 

No. CRP 
Área                        
(cm2) 

1 206.5 9 77.4 

2 193.5 10 71.0 

3 180.6 11 51.6 

4 167.7 12 21.0 

5 154.8 13 38.7 

6 142.0 14 32.3 

7 129.0 15 22.6 

8 96.8 16 16.1 
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Figura 5.1 Edificio de 10 niveles                    

Te=1.1s  

Figura 5.2 Edificio de 15 niveles                    

Te=1.3s  

Figura 5.3 Edificio de 20 niveles                    

Te=1.5s  

Considerando las características geométricas y mecánicas de las estructuras, se llevaron a 

cabo los modelos de análisis no lineal en el programa Ruaumoko 3D (ver figura 5.1, 5.2 y 

5.3), a los cuales se les asignaron propiedades medias en cargas, propiedades mecánicas 

y secciones, resultando periodos fundamentales de 𝑇𝑒 = 1.1𝑠, 1.3s y 1.5s, para los edificios 

de 10, 15 y 20 niveles, respectivamente.  
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Con la finalidad de reducir las incertidumbres epistémicas asociadas a cargas, propiedades 

mecánicas y secciones de los elementos estructurales; que se derivan principalmente de  

factores como la calidad en los materiales, dosificación, consideraciones constructivas, 

deficiencias de encofrados, entre otros;  en este trabajo se toman en cuenta las propiedades 

medias de los elementos estructurales, y las cuales se describen en lo                             

subsecuente. 

5.2.1 Carga muerta media 

Durante el proceso de diseño se consideran valores nominales en las cargas, que son 

valores conservadores con respecto a los que pueden ocurrir en la estructura. Meli (1976), 

propone que la relación entre dicho valor nominal (𝑊𝑛) y la media de la carga muerta  

(𝑚𝑐𝑚 ) sea expresada de la siguiente forma: 

 

 𝑚𝑐𝑚 =
Wn

1 + 2Cv
                                                                    (5.1) 

 

donde 𝐶𝑣 es el coeficiente de variación para carga muerta, el cual se considera igual a 0.08.  

5.2.2 Propiedades mecánicas medias 

Meli y Mendoza (1991) determinan que el concreto puede ser caracterizado por medio de 

los primeros momentos estadísticos de la resistencia a compresión en el concreto, y 

proponen un valor medio de 𝑓´𝑐 = 268 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  para el concreto con resistencia nominal 

de 𝑓´𝑐 = 250 𝑘𝑔/𝑐𝑚2. Por lo que, extrapolando valores para nuestros casos de estudio,  se 

tiene un valor medio de 𝑓´𝑐 = 375 𝑘𝑔/𝑐𝑚2, para un concreto de resistencia nominal de 𝑓´𝑐 =

350 𝑘𝑔/𝑐𝑚2. 

 
Por otro lado, para el caso del acero de refuerzo, se utilizan los valores especificados en 

las NTC-Concreto (NTC, 2017) en su apéndice D, en el cual se considera las características 

del acero fabricado en México; mismos que se resumen en la tabla 5.1. 

Tabla 5.1. Parámetros del acero 

 

 

 

En lo referente a los CRPs, de acuerdo al manual de los proveedores, el núcleo de acero 

de estos elementos puede estar formado por acero  ASTM A-36 o ASTM A572 gr.50, 

determinando estos, las resistencias medias esperadas de fluencia a partir de un factor de 

sobrerresistencia (𝑅𝑦); o bien, las proporcionan directamente. Para nuestros casos de 

estudio, el núcleo de acero de los CRPs está formado por placas de acero ASTM A-36, y 

con la finalidad de considerar las características del acero del mercado nacional, se ha 

Parámetros kg/cm2 

𝑓𝑦 (esfuerzo de fluencia  4487 

𝑓𝑠𝑢 (esfuerzo ultimo) 7280 

𝐸𝑠(Modulo de elasticidad) 2052433 
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estimado la resistencia media de fluencia a partir del factor de sobrerresistencia 

especificado en las NTC-Acero (NTC, 2017) e indicado en la tabla 5.2. Por lo anterior, se 

utiliza una resistencia media de fluencia de 𝑓𝑦 = 3289 𝑘𝑔/𝑐𝑚2, derivado de la multiplicación 

del esfuerzo nominal de fluencia por el factor 𝑅𝑦. Es importante mencionar que el resultado 

anterior no difiere en un más del 2% cuando se es comparada con los valores que 

usualmente proporciona el proveedor.  

Tabla 5.2. Valores 𝑅𝑦 y 𝑅𝑢 para estimar el esfuerzo esperado de fluencia y  fractura 

 

 

Para el módulo de elasticidad, Johnston y Opila (1941) realizan un estudio en el cual 

consideran que, para un sistema sometido a cargas axiales de tensión y compresión, el 

módulo de elasticidad nominal debe ser afectado por un factor de 1.03, por lo que en este 

caso se obtiene un módulo de elasticidad de 𝐸 = 2101200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2. 

5.2.3 Secciones medias 

Las propiedades medias en trabes, se tomaron del trabajo de Mirza y McGregor (1979),                  
empleando los valores que se muestran en la ver tabla 5.3. 
 

Tabla 5.3.Secciones estructurales medias 

 
 

 

 

 

Para el caso de columnas, Gant (1976) recomienda una distancia media respecto de la 

nominal de +0.159 cm para las dimensiones de la base y la altura, con una desviación 

estándar de 0.634 cm. 

Dado que el programa Ruamoko 3D, caracteriza las articulaciones plásticas con momento-

curvatura, se obtuvieron los diagramas correspondientes de estos para los diferentes 

elementos estructurales de concreto reforzado, con la finalidad de obtener  los parámetros 

de interés y considerarlos en el modelo de análisis no lineal; para ello, se determinan el 

momento de fluencia, la curvatura de fluencia y la curvatura última (𝑀𝑦, ϕ𝑦 y ϕ𝑢). En dichos 

diagramas, se considera el nivel de carga axial en las columnas de concreto, debido a que 

dicha fuerza afecta directamente en la capacidad de ductilidad del elemento; así mismo, se 

consideran también las características de los modelos constitutivos del acero de refuerzo y 

Tipo de acero   

 

NMX B-254 (ASTM A36) 1.3 1.2 

Sección 
Desviación media                                                                                 

respecto  de la nominal (cm) 
Desviación 

estándar (cm) 

Base 0.254 0.366 

Altura -0.279 0.544 

Recubrimiento inferior 0.160 1.110 

Recubrimiento superior 0.320 1.588 

Placas 

𝑅𝑦 𝑅𝑢 
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Figura 5.4 Diagrama momento-curvatura  

del concreto confinado. Lo anterior, de acuerdo a las especificaciones descritas en el 

apéndice D, de las NTC-Concreto (NTC, 2017). 

 

En la figura 5.4, el diagrama momento-curvatura real e idealizada, de uno de los elementos 

estructurales de concreto reforzado, obtenidos a partir del programa SAP 2000; cuyos 

valores de interés, son obtenidos a partir del diagrama idealizado, para fines prácticos. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

En la actualidad existe una gran cantidad de modelos histeréticos que representan el 

comportamiento de los diferentes elementos estructurales, ya sean estos de concreto 

reforzado o acero, los cuales representan principalmente la fluencia, la degradación de 

rigidez y degradación de resistencia. 

Dentro de los modelos de comportamiento más usuales se encuentran el modelo lineal, el 

cual es uno de los más simples y tiene la finalidad principal de establecer la proporcionalidad 

de las fuerzas con las deformaciones de un elemento estructural, por lo que con este es 

posible obtener el módulo de elasticidad. El modelo elastoplástico, el cual incorpora la 

fluencia de un elemento, pero sin la consideración del endurecimiento por deformación, 

manteniendo siempre la carga y descarga con la misma pendiente. El modelo de 

Remennikov, usualmente utilizado para modelar el comportamiento de contravientos de 

acero convencionales, el cual considera la diferencia de resistencia a tensión y compresión, 

así como la degradación de rigidez y resistencia posterior al pandeo; por medio de 

parámetros como el módulo tangente, donde se consideran las relaciones de esbeltez del 

elemento. En este estudio se utiliza el modelo bilineal para los CRPs y el modelo de Takeda 

modificado para trabes y columnas, los cuales representan de manera adecuada el 

comportamiento histerético de estos elementos; mismos que se detallan en los capítulos 

subsecuentes. 

= 0.00484 1/𝑚 

= 0.00442 1/𝑚 

ϕ𝑢  

 

ϕ𝑦  

 

𝑀𝑦 = 627 𝑡𝑜𝑛 − 𝑚 
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Figura 5.5 Modelo histerético de Takeda modificado (Carr,2007)  

5.4.1 Modelo de Takeda modificado 

Para la consideración del comportamiento de los elementos de concreto reforzado ante las 

reversiones de carga generadas por las diferentes solicitaciones sísmicas, se usa el modelo 

de Takeda modificado, que es un modelo que incluye la rigidez pos fluencia y que es capaz 

de modelar la degradación de rigidez de descarga y recarga (ver figura 5.5). 

 

 

 

 

 

 

 

 
 
 
 
 
 

 
donde 𝛼 y 𝛽 son los parámetros de control de rigidez en la rama de descarga y recarga, 

tomando valores entre 0.5 y 0.6, respectivamente; 𝑟 es el factor que controla la pérdida de 

rigidez después de que el elemento cede (0 < 𝑟 ≤ 1); k0 y 𝑘𝑢 son la rigidez inicial y la rigidez 

de la rama de descarga. Es importante mencionar que la rigidez inicial, se ha considerado 

con las características de la sección gruesa de los elementos, y no con las secciones 

agrietadas que actualmente se recomiendan en las NTC- Concreto (NTC, 2017). Lo 

anterior, debido a que en el presente trabajo, se parte principalmente con la consideración 

de que todos nuestros casos de estudio son edificaciones recién construidas, por lo que 

todo el posible daño que estas pudiesen experimentar y acumular a lo largo de su vida útil, 

se consideran y se cuantifican a través de las  𝑛 excitaciones sísmicas  presentes en las 

100 historias de eventos sísmicos simulados a las que estas son sometidas; lo anterior 

desde el enfoque probabilista descrito en el capítulo 3. Es importante mencionar también 

que, la simplificación y consideración de una rigidez efectiva, donde la inercia promedio en 

vigas y columnas es del 50 y 70% de la inercia de la sección gruesa (debido al 

“agrietamiento” asociado a la primera fluencia del refuerzo longitudinal) es cuestionable. 

Dentro de algunas de las razones se encuentran en el supuesto que,  de acuerdo a las 

NTC-Concreto, todos los elementos estructurales deberán ser agrietados por el mismo 

factor en todos los niveles de la estructura (0.5 Ig en vigas y 0.7 Ig en columnas); sin 

embargo, esto no es realmente cierto, pues como se han demostrado en diversos estudios 

y como en este (ver figuras 6.17 a 6.20), se observa que aún en el estado más crítico, no 

todos los elementos desarrollan deformaciones plásticas, y aquellas que las desarrollan, no 

lo hacen con el mismo nivel de intensidad de rotaciones inelásticas, aun cuando los 

armados de los diferentes elementos son tipo en los diferentes niveles. Por otra parte, 

considerar un agrietamiento inicial, no necesariamente da un diseño conservador, sino que 

este dependerá siempre de en qué parte de la rama del espectro de diseño se encuentre el 
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Figura 5.6 Modelo histerético Bi-lineal  (Carr,2007)  

periodo fundamental de la estructura. Lo anterior y otras razones más, ampliamente 

discutidos en Tena (2019). 

5.4.2 Modelo bilineal 

Se estima el comportamiento de los CRP mediante el modelo bilineal, en el cual la primera 

parte es un modelo elástico lineal hasta alcanzar la fuerza de fluencia. Posteriormente, la 

segunda parte representa el comportamiento elastoplástico considerando una rigidez pos 

fluencia debido al endurecimiento por deformación, además, este modelo considera que la 

rigidez en la zona de carga y descarga es la misma, logrando de esta manera un 

comportamiento estable (ver figura 5.6). 

 

 

 

 

 

 
 

 
 
donde 𝐹𝑦 es la fuerza de fluencia a tensión y compresión; 𝐾𝑜 es la rigidez inicial y 𝑟 es el 

factor que considera el endurecimiento por deformación, expresado como una fracción de 

la rigidez elástica inicial. Es importante mencionar que pruebas experimentales muestran 

que este factor no es el mismo a compresión y tensión, variando estos desde 0.035 a 0.07 

(Guerrero et al., 2016 y Qu et al., 2017). Sin embargo, dentro de una de las limitaciones del 

programa se encuentra el no poder realizar dicha diferencia, por lo que para nuestros casos 

de estudio se ha utilizado 𝑟 = 0.04 en ambos casos. 

Con la finalidad de conocer la evolución del daño en los diferentes elementos de concreto 

reforzado, se determinaron las rotaciones plásticas en los extremos de estos; para esto, se 

considera que la rotación de la articulación plástica puede estimarse a partir de las 

curvaturas que desarrollan los elementos en sus extremos (ver figura 5.7). Por lo anterior, 

las expresiones para determinar las rotulas plásticas son las siguientes: 

 

   
 
 

donde 𝛳𝑝, es la capacidad de rotación plástica del elemento;     y    , son la curvatura ultima 

y de fluencia, ya definidas anteriormente; 𝛳, es la rotación plástica demandada; ϕ, es la 

𝛳𝑝 = 𝐿𝑝 (               )                                                                    (5.1)                                    ϕ𝑢 −ϕ𝑦 

𝛳 = 𝐿𝑝 (            )    𝑝𝑎𝑟𝑎        <      ≤                                                        (5.2) ϕ−ϕ𝑦 ϕ  ϕ𝑦    ϕ𝑢  

 ϕ𝑢  ϕ𝑦 
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Figura 5.7 Rotación plástica en columnas de concreto 

reforzado (adaptado de Caltrans, 2010) 

curvatura demandada en el elemento, obtenidos directamente del modelo de análisis;  𝐿𝑝, 

es la longitud plástica del elemento y considerada en este trabajo como 0.5𝑑, donde 𝑑 es el 

peralte de la sección. 
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Figura 6.1 Ejemplo de una curva IDA, para un sismo en particular  

La capacidad estructural de un edificio usualmente se determina con el máximo 

desplazamiento lateral que este puede desarrollar antes del colapso, actualmente dentro 

de los métodos más comunes para realizar esto se encuentra el análisis estático no lineal 

(AENL) y el análisis dinámico incremental, por sus siglas en ingles IDA. 

El análisis estático no lineal se ha ido popularizando poco a poco debido a que ofrece 

resultados razonablemente buenos con bajo esfuerzo computacional; sin embargo, dentro 

de las limitaciones de este se encuentra que podría resultar ineficiente para el caso de 

estructuras altas y asimétricas en planta como en elevación, dado que los modos superiores 

en este tipo de estructuras influyen en la respuesta global. Por lo anterior, en un AENL se 

debe garantizar que el primer modo de la estructura domine sobre los demás, con lo que la 

presencia de torsión en este modo no deberá ser representativo en la respuesta. 

En esta investigación, se realizan análisis dinámicos incrementales (IDAs), debido a que es 

un método paramétrico que estima de una manera más “exacta” el comportamiento de las 

estructuras; además, con este es posible incluir los efectos de los modos superiores. Es 

importante mencionar que, con los resultados de estos análisis, es posible conocer la 

capacidad estructural y la distorsión de fluencia, siendo esta última uno de los parámetros 

de interés para poder determinar el índice de daño (ecuación 2.1).  

El análisis dinámico incremental consiste en obtener la respuesta de la estructura al ser 

sometido a una cantidad de registros sísmicos que se escalan gradualmente, hasta que la 

estructura alcance el nivel de desempeño deseado e incluso el colapso de la estructura (ver 

figura 6.1).    
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Figura 6.2 Curvas IDA (distorsiones vs intensidad)  

Distorsiones 

6.1.1 Comportamiento de curvas IDA. 

Como se menciona previamente, el análisis dinámico incremental es un estudio para 

conocer la respuesta de la estructura cuando es sometida a diferentes intensidades 

sísmicas, que en muchos de los casos son difíciles de predecir. Por esta razón, en la figura 

6.2 se muestran las curvas IDA de algunos casos típicos del comportamiento de estas; 

obtenidas a partir de la respuesta de uno de nuestros casos de estudio y donde se puede 

observar que en todos los casos las curvas muestran un rango elástico e inelástico. Por lo 

anterior, las curvas IDA pueden clasificarse en cuatro casos: reblandecimiento, poco 

endurecimiento, fuerte endurecimiento y comportamiento ondulatorio (Vamvatsikos y 

Cornell, 2002). 

  

 

    

   

    

 

  

  

 

  

  

  

   

 

 

 

Reblandecimiento 

Es el caso que ocurre cuando una vez que la estructura fluye, se generan grandes 

distorsiones a pocas demandas de intensidades sísmicas, hasta que la estructura colapsa. 
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Poco endurecimiento 

Se presenta cuando en el intervalo inelástico, la pendiente pos elástica de la curva no decae 

rápidamente, por lo que las demandas de distorsión provocadas por las múltiples 

intensidades parecieran ser proporcionales.  

Fuerte endurecimiento 

Ocurre cuando en las curvas IDA, la respuesta inelástica de la estructura tiende a oscilar o 

a seguir la pendiente elástica; para nuestro caso de estudio, este tipo de comportamiento 

fue muy poco usual. 

Comportamiento ondulatorio. 

Este tipo de comportamiento no es inusual, a pesar de que no resulta intuitivo que un 

sistema que muestra cierta tendencia en su respuesta pueda exhibir el mismo o incluso un 

menor valor de respuesta ante intensidades sísmicas mayores; sin embargo, a menudo 

tener intensidades altas no necesariamente significa tener medidas de daño grandes, sino 

que en ocasiones esto depende del fenómeno de endurecimiento, del patrón de 

oscilaciones y del tiempo en que estas la reciben.  

A partir de lo anterior se puede decir, que los patrones oscilatorios que se pueden observar 

en la figura 6.2 d), son segmentos sucesivos de “reblandecimiento” y “endurecimiento”, en 

zonas donde la rigidez decrece con mayores intensidades sísmicas y en otros se 

incrementa. En términos generales, esto significa que en instantes la estructura 

experimenta una aceleración de las medidas de daño (distorsiones) y en otros momentos 

tiende a tener una desaceleración de estas (Vamvatsikos y Cornell 2002). 

6.1.2 Resultados de los análisis IDA 

Como se ha visto en párrafos anteriores, un solo registro IDA no es suficiente para conocer 

la respuesta estructural, por lo que en las figuras 6.3 a 6.5, se muestran los resultados de 

50 curvas IDA, de cada uno de nuestros casos de estudio. En dichas figuras, se puede 

apreciar que, para el caso del edificio de 10 niveles, las curvas tienen un comportamiento 

elástico hasta una intensidad promedio de 650 cm/s2, correspondientes a una distorsión 

promedio de 0.0045; incursionando estos posteriormente en el intervalo inelástico hasta 

una intensidad promedio de falla igual a 1000 cm/s2, que corresponden a una distorsión 

media de 0.019. De igual manera, para el caso de los edificios de 15 y 20 niveles, se observa 

un comportamiento elástico en las curvas IDA hasta una intensidad media de 600 y 550 

cm/s2, respectivamente; correspondientes a una distorsión promedio de 0.0042 y 0.0035. 

Por otra parte, las curvas incursionan en el rango inelástico hasta una intensidad y distorsión 

promedio de falla igual a 1100 cm/s2 y 0.018 en el edificio de 15 niveles; mientras que, en 

el edificio de 20 niveles, estas lo hacen hasta una intensidad promedio de 1200 cm/s2 a una 

distorsión promedio de falla de 0.018.  
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Figura 6.5 Curvas IDA del edificio 20 niveles 
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Figura 6.3 Curvas IDA del edificio 10 niveles 

Figura 6.4 Curvas IDA del edificio 15 niveles 
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Figura 6.6 Curva descriptiva del daño evolutivo  

En la figura 6.6 se muestra de manera conceptual el cambio del daño evolutivo, se observa 

que mientras el índice de daño no sea mayor a cero, la estructura permanece en el rango 

elástico (sin daño alguno). Posteriormente, el primer y segundo punto representan la 

respuesta de un sismo 𝑥, con una intensidad 𝑦, en un tiempo 𝑡, que genera la demanda 

suficiente para exceder la distorsión de fluencia del sistema, generando así el primer índice 

de daño, posteriormente a este el daño tiende a crecer. La parte constante en la curva de 

daño evolutivo representa los intervalos de tiempo en los cuales no se presentan sismos, o 

bien, suceden, pero con intensidades pequeñas que no generan cambio en el índice de 

daño acumulado. El penúltimo punto indica la distorsión previa a la falla y el último refleja 

el colapso de la estructura, es decir cuando D (t) = 1.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

Considerando lo anterior y siguiendo la metodología descrita en la sección 3.7, en las 

figuras 6.7 a 6.9 se muestran los resultados de las curvas de daño evolutivo de los casos 

de estudio, tras ser sometidas a 100 historias de simulaciones de intensidades y tiempos 

de espera. 
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Figura 6.9 Curvas de daño evolutivo del edificio de 20 niveles 
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Figura 6.7 Curvas de daño evolutivo del edificio de 10 niveles 

Figura 6.8 Curvas de daño evolutivo del edificio de 15 niveles 
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Figura 6.10 Ciclos de histéresis edificio de 10 niveles: a) 35 años b) 167 años 

a)      b)      
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De acuerdo a los resultados mostrados en las figuras 6.7 a 6.9 y considerando que en  las 

estructuras no hubo ningún programa de reahabilitación o reforzamiento a lo largo de su 

vida útil, se puede comentar que para el edificio de 10 niveles el primer índice de daño se 

presenta a los 69 años, por ende, el daño es nulo en años anteriores. Posteriormente, 

conforme los eventos sísmicos se presentan, la estructura acumula daño hasta dar lugar a 

la primera y última falla, presentandose estas a los 170 y 558 años, respectivamente. Por 

otra parte, se aprecia una tendencia de la ocurrencia de las fallas en un intervalo de tiempo 

entre los 170 a 430 años. 

Para  las estructuras de 15 y 20 niveles, los primeros índices de daño se presentan a los 

65 y 45 años, respectivamente. Se hace notar también que ambas estructuras acumulan 

daño a medida que ocurren las intensidades sísmicas en el tiempo, dando lugar a la primera 

y última falla a los 146 y 486 años para el edificio de 15 niveles, y a los 104 y 396 años para 

el edificio de 20 niveles. La tendencia de las fallas se presentan en un intervalo de tiempo 

entre los 146 a 356 años para el edificio de 15 niveles, y entre los 104 a 266 años para el 

edificio de 20 niveles. 

Considerando una historia de eventos sísmicos, en las figuras 6.10 a 6.15 se muestran los 

ciclos de histéresis que desarrollan las estructuras con respecto al nivel de azotea, en las 

cuales se puede observar el rango elástico, inelástico y la degradación de rigidez y 

resistencia en el tiempo. 
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Figura 6.11 Ciclos de histéresis edificio de 10 niveles: a) 207 años b)284 años 

Figura 6.12 Ciclos de histéresis edificio de 15 niveles:  a) 37 años b) 164 años 

-1500

-1000

-500

0

500

1000

1500

-0.02 -0.01 0 0.01 0.02

C
o

rt
an

te
 b

as
al

 (
to

n
)

Distorsión de azotea

-1500

-1000

-500

0

500

1000

1500

-0.02 -0.01 0 0.01 0.02

C
o

rt
an

te
 b

as
al

 (
to

n
)

Distorsión de azotea

a)      b)      

Figura 6.13 Ciclos de histéresis edificio de 15 niveles: a) 244 años b) 326 años 
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Figura 6.14 Ciclos de histéresis edificio de 20 niveles: a) 35años b) 156 años 

Figura 6.15 Ciclos de histéresis edificio de 20 niveles:  a) 205 años b) 219 años 
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De acuerdo a las figuras anteriores, se puede observar que durante los primeros años las 

estructuras disipan la energía demandada en el rango elástico (ver figura 6.10, 6.12 y 6.14), 

posteriormente, se presentan sismos de cierta intensidad que ocasionan que la estructura 

acumule daño y esta incursione en el rango inelástico (ver figuras 6.11, 6.13 y 6.15), 

formandose asi el daño evolutivo 𝐷 (𝑡). 

El colapso estructural en los edificios de estudio se considera cuando se presenta el 

mecanismo de falla, es decir, en el instante cuando se articulan vigas y columnas en algún 

entrepiso; o bien, cuando la estabilidad de la estructura se encuentra comprometida. Dado 

que el mecanismo de colapso de la estructura se debe a la acumulación de daño generado 

por las secuencias de excitaciones sísmicas en el tiempo. La magnitud de las rotaciones 

inelásticas (𝛳)  en vigas y columnas, así como las deformaciones plásticas normalizadas 

(ε εmax⁄ ) en el núcleo de acero de los CRPs, se muestran con la escala de colores indicados 

en la figura 6.16. En las figuras 6.17 a 6.20, un ejemplo detallado del daño evolutivo en el 

edificio de 15 niveles hasta que se presenta el colapso, es decir, cuando 𝐷 (𝑡) = 1. 
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Figura 6.17 Daño evolutivo  𝐷 (𝑡) = 0.15 Figura 6.18 Daño evolutivo  𝐷 (𝑡) = 0.51 

Figura 6.19 Daño evolutivo  𝐷 (𝑡) = 0.92 Figura 6.20 Daño evolutivo  𝐷 (𝑡) = 1 

0.005 < 𝛳 ≤ .01 0.01 < 𝛳 ≤ .02 𝛳 > 0.02 
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a) Rotaciones inelásticas en extremos de  vigas y columnas 

Figura 6.16 Rotaciones y deformaciones plásticas en elementos estructurales 

b) Deformaciones plásticas normalizadas en CRPs. 
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Figura 6.21 Comportamiento histerético de un CRP:  a) 𝐷 (𝑡) = 0   b) 𝐷 (𝑡) = 0.51 
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Como se observa en las figuras anteriores, para el indice de daño 𝐷 (𝑡) = 0.15, la estructura 

comienza a trabajar en el rango inelástico en conjunto, presentandose articulaciones con 

valores relativamente pequeños; por otro lado, para el caso de las vigas que reciben los 

CRPs, se nota que estas se encuentran aún en el rango elástico. Posteriormente, para el 

caso de 𝐷 (𝑡) = 0.51, se puede observar que el rango inelástico en la estructura crece 

notablemente, concentrandose principalmente entre los niveles 4 a 6; se aprecia también  

que en esta etapa del daño evolutivo, se cumple con la premisa de diseño: columna fuerte-

viga débil-contraviento más débil; si bien, en una de las vigas que reciben los CRPs del 

nivel 5 se muestra que ya se rebasó la rotación límite, la rotación presentada en estos 

elementos es ligeramente mayor a 0.02; aunado a esto, durante el proceso de la exitación 

sísmica se observa que estas vigas se articulan una vez que fallan los CRPs que reciben. 

Para cuando el daño evolutivo es 𝐷 (𝑡) = 0.92, se puede notar principalmente una evolución 

del daño de vigas y CRPs en los niveles inferiores y en un nivel superior, con respecto a su 

estado anterior; por consiguiente, la inelasticidad de la estructura se concentra 

principalmente entre los niveles 3 a 7. Por otra parte, uno de los daños más importantes en 

esta etapa, es el inicio de la plasticidad en las columnas de los niveles 3 y 7, derivado esto 

de la consecuencia del daño evolutivo presentado. Es importante mencionar que en esta 

etapa se tiene la mayor degradación de rigidez y resistencia de la estructura; sin embargo, 

su integridad aún se mantiene debido a la resistencia que le proporcionan el resto de 

elementos. Finalmente, para cuando 𝐷 (𝑡) = 1, se puede notar que el daño en vigas y CRPs 

se mantiene igual al  estado anterior; sin embargo, se tiene la plastificación total en la base 

de todas las columnas del nivel 3, estado en el que la estructura colapsa. 

A continuación, a manera de ejemplo, se muestra en la figura 6.21 el comportamiento 

histerético de un CRP de uno de los niveles más demandados (nivel 4) del edificio de 15 

niveles; correspondientes a la historia de eventos sísmicos que genera el mecanismo de 

colapso mostrado anteriormente, asociados con el nivel de daño evolutivo de la estructura. 

  

 

 

 

 

 

   

 

a) b) 



Capítulo 6                                                                                                      

 

66 

 

Figura 6.22 Función de distribución acumulada de no daño y de falla 

del edificio de 10 niveles 
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De las figuras anteriores, se puede comentar que cuando D (t) = 0, los CRPs  disipan la 

energía demandada en el rango elástico, posteriormente cuando se presentan ciertas 

excitaciones sísmicas que generan índices de daño en la estructura, los dispositivos disipan 

la energía demandada en el rango inelástico (ver figura 6.21 b).  

De acuerdo a los resultados del daño evolutivo de los tres casos de estudio y a las 

expresiones descritas en el capítulo 2, en la tabla 6.1 se muestran los parámetros 

principales de las funciones de distribución acumulada de no daño y de falla teóricas, 

mientras que en las figuras 6.22 a 6.24 se muestra la representación gráfica de estas en 

conjunto con las funciones de distribución empíricas.  

 

Tabla 6.1. Parámetros principales de las funciones de distribución acumulada 

Edificio 
    

        

10 Niveles 5.400 0.400 5.703 0.270 

15 Niveles 5.136 0.364  5.547  0.311  

20 Niveles 4.570   0.457 5.268 0.332  
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Figura 6.24 Función de distribución acumulada de no daño y de falla 

del edificio de 20 niveles 

Figura 6.23 Función de distribución acumulada de no daño y de falla 

del edificio de 15 niveles 
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Como se puede observar en las figuras anteriores, las distintas funciones de distribución 

acumulada teóricas de las diferentes estructuras, se ajustan considerablemente a las 

empíricas calculadas, por lo que de acuerdo a estos resultados, se puede decir que la 

probabilidad de que no exista daño alguno, 𝑃0(𝑡), se mantiene constante hasta el tiempo 

donde se presentan los primeros índices de daño, decreciendo conforme se van 

presentando los diferentes eventos sísmicos a lo largo del tiempo; se observa también que 

la probabilidad de  falla, 𝑃𝑓(𝑡), comienza a crecer una vez que se presenta el año donde 

ocurre la  primera falla, aumentando este hasta al año donde se presenta la última falla, es 

decir, cuando se tiene una probabilidad de falla igual a 1.   
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Figura 6.25 Índice de confiabilidad β(t) con daño acumulado para los 

edificios de 10,15 y 20 niveles 
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Considerando las expresiones del capítulo 2 y con base a los parámetros mostrados en la 

tabla 6.1, en la figura 6.25 se muestran los índices de confiablidad 𝛽(𝑡) para los diferentes 

casos de estudio, en dicha figura se muestra que los índices de confiabilidad decrecen a lo 

largo del tiempo, teniendo valores de 𝛽 = 2 a los 169, 137 y 100 años, que corresponden 

al edificio de 10, 15 y 20 niveles con probabilidades de falla del 2.2 %. De igual manera, se 

tienen valores de 𝛽 = 0 a los 300, 255 y 193 años, tiempos en los cuales se espera tener 

una probabilidad de falla del 50% en los edificios de 10, 15 y 20 niveles, respectivamente. 

Decreciendo  totalmente los índices, a los 396, 486 y 558 años, tiempos donde 𝛽(𝑡) tiende 

a -∞, es decir, cuando se alcanza una probabilidad de falla igual a 1. 

Por otra parte, se puede notar que los índices 𝛽(𝑡) tienden a no interceptarse entre sí, esto 

debido principalmente a que las de tasas de excedencia dadas para una intensidad 𝑦, son 

distintas para cada una de nuestras estructuras. Puede esperarse entonces en una etapa 

inicial de una determinada historia de eventos simulados, que mientras en la estructura de 

mayor periodo (edificio de 20 niveles) se estén formando los primeros índices de daño, en 

las estructuras de menor periodo (edificio de 10 niveles) las intensidades sísmicas sean tan 

bajas que prácticamente el daño sea nulo o menor, prologándose de esta manera la vida 

de la estructura. Es importante mencionar que, lo anterior, dependerá también de en qué 

parte de la rama del espectro de respuesta se encuentren las estructuras en estudio, siendo 

las más afectadas, aquellas estructuras cuyo periodo fundamental de vibrar se encuentren 

cercanos o iguales al periodo del terreno. 
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Considerando lo descrito en las especificaciones y comentarios de las NTC-Sismo (NTC, 

2017), se tiene como propósito principal de estas, obtener en las estructuras un 

comportamiento adecuado; tal que, bajo los sismos en los que se basa la revisión del estado 

límite de servicio, se tengan, a lo más, daños que no conduzcan a la interrupción de la 

ocupación del edificio. De la misma manera, bajo el sismo en que se basa la revisión del 

estado límite de prevención de colapso, no ocurran fallas estructurales mayores ni pérdidas 

de vidas humanas; aunque pueden presentarse daños o deformaciones residuales de 

consideración que lleguen a afectar el funcionamiento del edificio y requerir de una 

rehabilitación importante. Siendo las ordenas espectrales para el estado límite de colapso, 

asociadas a un periodo de retorno de 250 años, y para el caso del estado límite de servicio 

a un periodo de retorno de 20 años. Es importante mencionar que, el periodo de retorno es 

una cantidad de tiempo en el cual la probabilidad de ocurrencia de un evento determinado 

se distribuye uniformemente en los periodos que componen dicha cantidad de tiempo, y no 

debe de confundirse como la probabilidad de que un evento con periodo de retorno “ 𝑇𝑟" 

ocurra una vez cada " 𝑇𝑟".   

 

Considerando lo descrito en el párrafo anterior, se presenta en la tabla 6.2, los resultados 

de los índices de confiabilidad, para los años en los cuales se estima que las estructuras 

corresponderían al estado límite de servicio y al estado límite cercano al colapso.  

Adicionalmente, se indican también en dicha tabla, los índices de confiabilidad a un año, 

para fines comparativos con los valores propuestos por el JCSS (Joint Committee for 

Structural Safety) para sistemas estructurales. 

 

 

 

Edificio       

10 Niveles 21.1 10 0.66 

15 Niveles 17.8 8.2 0.06 

20 Niveles 15.8 6.8 -0.8 

 

Con base a los resultados de la tabla 6.2, se puede observar que los índices de confiabilidad 

para los estados límite de servicio son altos, mientras que para el caso del estado límite 

cercano al colapso, son bajos, e inclusive negativos (para el caso del edificio de 20 niveles); 

sin embargo, no existe código de diseño que recomiende algún nivel de confiabilidad a nivel 

estructura en estos periodos de tiempo, y con el cual se pueda realizar alguna comparativa. 

El Joint Committee for Structural Safety (JCSS) sugiere niveles de confiabilidad para el 

primer año de 𝛽1 = 3.1 a 4.7; observando que los resultados obtenidos para este periodo de 

tiempo están muy por arriba de lo recomendado, lo cual resulta beneficioso; sin embargo, 

es importante mencionar que este enfoque es distinto al aquí presentado, en el sentido que 

el JCSS trata de cubrir desde un enfoque basado en costos y  consecuencias de falla, las 

determinaciones subjetivas que se consideran al estimar la confiabilidad actual de una 

estructura y que no necesariamente tienen relación con el estado actual de una estructura. 

𝛽20 𝛽1 𝛽250 

Tabla 6.2. Índices de confiabilidad ß(t) con daño acumulado                                                                               
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Por otra parte, se tiene como limitante la aplicabilidad de dicho código, en los casos donde 

se tengan coeficientes de variación superiores al 40% en los niveles de incertidumbre de 

cargas o resistencia. 

 

Con la finalidad de realizar una comparativa razonable; se presenta en la tabla 6.3, los 

índices de confiabilidad con daño acumulado y sin daño acumulado, para los años  

correspondientes al estado límite cercano al colapso; obteniendo estos últimos, a partir de 

los resultados de las curvas IDA y con base a las curvas de peligro sísmico descritos en el 

capítulo 3.  

 

 

Edificio 
Sin daño acumulado Con daño acumulado 

    

10 Niveles 6 0.66 

15 Niveles 4.3 0.06 

20 Niveles 1.5 -0.8 

 

De acuerdo a los resultados presentados en esta última tabla, se puede notar la influencia 

del daño acumulado en la respuesta de las estructuras, pues existen diferencias 

considerables entre un índice y otro. Siendo estas diferencias mucho mayores para el caso 

de la estructura de 10 niveles y menores para el edificio de 20 niveles. Por otra parte, se 

puede volver a observar que aun sin daño acumulado, las estructuras con periodos de vibrar  

cercanos al periodo del terreno, son las más susceptibles a tener niveles de confiabilidad 

bajos. Finalmente, considerando lo anterior, se puede llegar a decir que, de no considerar 

el daño acumulado en las estructuras, se estaría sobreestimando en mayor o menor medida 

la confiabilidad en las edificaciones, lo que podría llegar a generar  que estas incurran en 

niveles de desempeño no deseados. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabla 6.3. Comparativa de índices de confiabilidad 

𝛽250 𝛽250 
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Se presentó un enfoque  para evaluar la confiabilidad estructural en el tiempo considerando 

el daño acumulado causado por secuencias sísmicas en un instante de tiempo 𝑡. El enfoque 

toma en cuenta las incertidumbres asociadas a la variabilidad en la ocurrencia e 

intensidades sísmicas. Aunque dicho enfoque es general y puede ser aplicado a cualquier 

sistema estructural (puentes, tanques elevados, torres de transmisión, plataformas marinas, 

etc.), en esta investigación se aplicó a edificios de concreto reforzado con dispositivos de 

disipación de energía de tipo CRPs. 

Con base a los resultados presentados, se puede notar que los índices de confiabilidad 

tienden a ser menores conforme las estructuras se acercan al periodo dominante del suelo, 

de lo anterior, los edificios de 20, 15 y 10 niveles, dejan de ser confiables a partir de los 

100, 137 y 169 años; respectivamente, tiempos en los cuales las estructuras presentan un 

índice de confiabilidad con daño acumulado de 𝛽(𝑡) menor o igual a  2, que es un índice de 

confiabilidad deseable para este tipo de estructuras y que implícitamente indica que las 

estructuras aún son seguras. Por otra parte, se presenta una probabilidad de falla del 50% 

a los 193, 255 y 300 años para los edificios de 20, 15 y 10 niveles, respectivamente. 

Finalmente, se alcanza una probabilidad de falla igual a 1 a los 396, 486 y 558 años, tiempos 

donde el índice 𝛽(𝑡) tiende a -∞.  

Se hace ver que los índices de confiabilidad son distintos para cada edificio, por lo cual, no 

es posible exigir un mismo nivel de confiabilidad 𝛽(𝑡) en todas las estructuras para el mismo 

periodo de tiempo; el nivel de confiabilidad depende de parámetros como la configuración, 

sistema estructural, propiedades dinámicas y del sitio donde se encuentren desplantadas. 

Por lo anterior, es necesario sumar esfuerzos para obtener la confiabilidad en el tiempo de 

un número considerable de estructuras, y estar en posibilidades de dar alguna 

recomendación para poder incluir el efecto del daño acumulado en el diseño estructural de 

edificios. 

Con el mecanismo de daño evolutivo presentado, se corrobora el trabajo conjunto de la 

estructura primaria y secundaria, bajo la premisa inicial del diseño basado en la distribución 

de fuerzas cortantes. Se observa que los CRPs, disipan la energía demandada  hasta un 

cierto nivel de daño; por lo que, para este caso en particular, se podría considerar el 

reemplazo de estos dispositivos para un nivel de daño evolutivo a partir de D (t) = 0.15; 

esto, para los entrepisos más demandados en el edificio.  

Se observa que los índices de confiabilidad obtenidos para los estados límite de servicio de 

nuestros casos de estudio son aceptables; sin embargo, para el estado límite cercano al 

colapso estos se encuentran muy cercanos a cero e inclusive en negativos. 

Lamentablemente, no existe código de diseño que recomiende algún nivel de confiabilidad 

a nivel estructura en el tiempo con el enfoque aquí propuesto y con el cual se pueda realizar 

alguna comparativa razonable.  
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En la normativa mexicana actual no se recomiendan índices de confiabilidad para satisfacer 

estados límite, y en algunos otros códigos de diseño, solo se consideran a nivel de elemento 

estructural; sin embargo, de acuerdo al mecanismo de daño evolutivo presentado, se 

evidencia que estos no son convenientes para evaluar la confiabilidad de todo un sistema 

estructural, dado que el colapso no está dominado por la falla de solo un elemento. Por lo 

anterior, es importante contar con índices de confiabilidad para sistemas estructurales que 

indiquen el nivel de confiabilidad que se espera en un instante de tiempo dado, una vez 

construida la estructura. Por consiguiente, con base en el enfoque aquí propuesto y los 

resultados obtenidos, se pretende sentar las bases generales para que en un futuro cercano 

se realicen más estudios como este y estos sean considerados en alguna normativa de 

diseño. 

Con base al enfoque propuesto, es posible estimar el nivel de daño evolutivo en cualquier 

estructura dada. Lo anterior, es notablemente importante para la implementación oportuna 

de programas de rehabilitación o reforzamiento. Por lo que, con base a lo aquí expuesto, 

se pretende también dar pauta a que en investigaciones futuras se considere estimar el 

daño evolutivo y que, mediante modelos analíticos, se logre establecer un nivel de daño 

“ideal” en el cual una estructura sea razonablemente reparable; todo esto, bajo un equilibrio 

óptimo de costo beneficio.  

Finalmente, con los resultados derivados de los casos de estudio, se hace notar la 

importancia que tiene el considerar en las estructuras el efecto del daño acumulado en el 

tiempo; de lo contrario, se estaría sobrestimando la confiabilidad estructural al evaluarse 

esta, solo para un determinado nivel de intensidad sísmica. 

Como trabajos futuros se considera importante estudiar el daño acumulado en edificaciones 

con diferentes configuraciones en planta y en elevación, considerando los diferentes 

sistemas estructurales y los tres tipos de materiales más usuales de la construcción 

(concreto, acero y mampostería), considerando el análisis de interacción suelo estructura 

en donde así lo amerite. Adicionalmente, se considera importante extender el estudio para 

considerar la influencia de los programas de rehabilitación o reforzamiento en los sistemas 

estructurales, con la finalidad de evaluar su impacto en la vida útil de las estructuras ante 

la acción de eventos sísmicos en el tiempo.  
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