
Revista de Ingeniería Sísmica No. 84 25-46 (2011) 

 

25 

 

CONFIABILIDAD DE ESTRUCTURAS CONSIDERANDO EL DAÑO 
ACUMULADO EN EL TIEMPO 

 
Dante Tolentino López (1), Sonia Elda Ruiz Gómez (2), Marco Antonio Torres Pérez-Negrón (3), Marco 

Antonio Montiel Ortega (4)  
 

 

RESUMEN 
 

Se propone un criterio para evaluar la confiabilidad estructural en el que se utiliza una expresión 
matemática que considera la acumulación de daño por sismo en un intervalo de tiempo. Dicha 
expresión toma en cuenta de manera simultánea, la variación en el tiempo de la capacidad 
estructural y de la demanda sísmica para una intensidad dada. En la formulación se consideran las 
incertidumbres epistémicas asociadas a la capacidad y a la demanda, así como la aleatoriedad de los 
eventos sísmicos y de la respuesta estructural. La confiabilidad se expresa en términos del número 
esperado de fallas al término de un intervalo de tiempo, correspondiente a diferentes estados límite. 
El criterio se ejemplifica mediante el análisis de un edificio de 10 niveles ubicado en suelo blando 
con características similares al sitio de la Secretaría de Comunicaciones y Transportes en la Ciudad 
de México.  
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ABSTRACT 
 

A criterion to evaluate the seismic structural reliability considering the accumulation of seismic 
damage is proposed using a closed mathematical expression. This expression takes into account the 
variation of the structural capacity and of the demand for a given intensity over time. The 
formulation considers epistemic uncertainties associated to capacity and demand, and randomness 
of seismic events. The structural reliability is expressed in terms of the expected number of failures 
at the end of a time interval, for different limit states. The criterion is exemplified by the analysis of 
a 10-story building located on soft soil with characteristics similar to those of the Ministry of 
Communications and Transports site in Mexico City. 
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INTRODUCCIÓN  
 
La variación de las propiedades dinámicas estructurales en el tiempo es un problema común al que 

se encuentra expuesta toda obra de Ingeniería Civil de cualquier país. Las estructuras deben mantenerse 
dentro de niveles de desempeño adecuados para garantizar su funcionalidad y evitar los costos humanos, 
económicos y sociales asociados a un mal comportamiento a lo largo de toda su vida útil. A medida que el 
daño en la estructura se acumula, también se incrementa la probabilidad de que incurra en un nivel de 
desempeño no adecuado. 

 
Al existir una disminución de la rigidez y de la resistencia de la estructura, también existe una 

variación en la respuesta que la excitación sísmica le demanda a la estructura. Esto implica que entre 
mayor sea el daño de la estructura menor será la intensidad sísmica necesaria para sobrepasar una cierta 
condición de desempeño.  

 
Lo anterior hace necesario desarrollar expresiones, herramientas y metodologías para estimar las 

variaciones en los niveles de confiabilidad a los que estará sometida una estructura a lo largo de su vida 
útil, tomando en cuenta que tanto su capacidad como su demanda (ante cierta intensidad) varían a lo largo 
del tiempo. 

  
Con la finalidad de estudiar la influencia del daño acumulado en la confiabilidad estructural, varios 

autores han desarrollado metodologías modelando dicho daño mediante procesos de Markov 
(Hamammoto, 1996; Gusella, 1998; Montes-Iturrizaga et. al., 2003; Cruz, 2007), así como mediante 
simulaciones de Monte Carlo (Díaz y Esteva, 1997; Vásquez, 2010). 

 
Aquí se presenta un criterio para evaluar la confiabilidad estructural en el que se toma en cuenta la 

variación en el tiempo tanto de la capacidad estructural como de la demanda dada una intensidad. La 
confiabilidad se expresa en términos del número esperado de fallas en un intervalo de tiempo, ���,�. El 
criterio que aquí se presenta se basa en las expresiones del método simplificado propuesto por Cornell y 
colaboradores (2002), pero que aquí se extiende para considerar que las propiedades estructurales cambian 
con el tiempo. Se hace ver que para evaluar la confiabilidad estructural no basta con considerar que la 
capacidad de la estructura se reduce, sino que también se debe tomar en cuenta que el deterioro estructural 
influye en la demanda de la estructura (que se encuentra sujeta a excitaciones de cierta intensidad). El 
criterio propuesto se ejemplifica mediante el análisis de la confiabilidad de un edificio de concreto 
reforzado de 10 niveles y tres crujías localizado en la zona IIIb del valle de México. 

 
 

EVALUACIÓN DE LA CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL EN EL TI EMPO 
 

Influencia y aleatoriedad de parámetros implícitos en la demanda y la capacidad 
 
La confiabilidad estructural normalmente se ve influenciada por parámetros inciertos relacionados 

con la capacidad y con la demanda estructural (Cornell, 1996; Wen, 1995). Debido a las limitaciones en 
información y a las metodologías empleadas para evaluar la demanda y la capacidad estructural, se 
identifican los siguientes tipos de incertidumbres (asociados tanto a la capacidad C como a las demanda 
D):  

 
La aleatoriedad. Se refiere a la variabilidad de los fenómenos físicos (cargas vivas, oleaje, sísmicas, 
nieve, granizo, viento, etc.) que afectan tanto a la demanda como a la capacidad estructural. Estas 
incertidumbres se pueden referir a magnitud, duración, tiempo de ocurrencia, etc. y pueden 
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cuantificarse con menor o mayor detalle dependiendo de la información disponible y del grado de 
exactitud de los modelos matemáticos utilizados.  
 
Las incertidumbres epistémicas. Son aquellas incertidumbres que resultan de la falta de 
conocimiento o información que se presenta al cuantificar las magnitudes y distribuciones de 
cargas, así como las consideraciones y restricciones que se toman al modelar la estructura.   

 
Metodología para obtener el número de fallas en un intervalo de tiempo 
 

Para calcular la tasa media anual de falla de una estructura con propiedades determinísticas en sus 
propiedades mecánicas (asociada a cierto estado límite), se puede utilizar la siguiente ecuación (Cornell, 
1968; Esteva, 1968): 

 

����	 
 � �
���	
� �∞

� ��� � �|��
�                                                                                                                           �1	 
 

donde �����	�� � representa el valor absoluto de la derivada de la curva de peligro sísmico (es necesario 

considerar el valor absoluto, debido a que la derivada es negativa), ��� � �|�� es la probabilidad de que la 
capacidad de la estructura asociada al estado limite c, sea menor que la solicitación a la que se somete el 
sistema, dada una intensidad, �.  

 
En el caso que se tomen en cuenta las incertidumbres relacionadas con la capacidad de la estructura, 

el valor esperado de �� se expresa de la siguiente forma: 
 

����� 
 �� �
���	
� �∞

� ��� � �|�, ������	
� 
� ∞

�
                                                                                                �2	 

 
donde ��� � �|�, �� es la probabilidad de falla cuando ocurre un evento de intensidad �, y ����	 es la 
función de densidad de probabilidades de la capacidad estructural del estado límite en estudio. 

 
Si además se desea tomar en cuenta la variación de la capacidad estructural en el tiempo, τ, se 

deberá considerar que la capacidad del estado límite de estudio, ��!	, así como su función de densidad de 
probabilidades, varían con el tiempo. Por lo tanto, el valor esperado del número de fallas para el intervalo 
de tiempo �0,#$	es: 

 

�%��,��0,#$	& 
 � �� �
'��	
� �∞

� ����!	 � �|�, !�����|!	
� 
� 
! ∞

�
∆)
�

                                                            �3	 
 
donde ����!	 � �|�, !� es la probabilidad de falla cuando ocurre un evento de intensidad �, y ����|!	 es 
la función de densidad de probabilidades de la capacidad estructural del estado límite en un instante de 
tiempo τ. Si τ = 0, la estructura no presenta ningún cambio en sus propiedades; sin embargo, a medida que 
transcurre el tiempo ! , la estructura va acumulando daño y, como consecuencia, se reduce su capacidad 
estructural para el estado límite en estudio. 
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El número esperado de fallas durante un intervalo de tiempo es igual a la tasa de falla integrada para 
ese intervalo de tiempo. Entonces, si se considera la variación de la capacidad en un intervalo de 
tiempo � $, $ * #$	 , el valor esperado de número de fallas se expresa como:  

 

�%��,��$, #$	& 
 � �� �
'��	
� �∞

� ����!	 � �|�, !�����|!	
� 
� 
! ∞

�
)+∆)
)

                                                         �4	 
 

Si además se considera que la demanda estructural dada una intensidad es aleatoria con cierta 
función de probabilidad en un instante de tiempo τ igual a �,�-|�, !	, entonces: 
 

�%��,��$, #$	& 
 � �  � � �
���	
� �∞

� ����!	 � ��!	|�, !�����|!	�,�-|�, !	
� 
� 
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∞

�
)+∆)
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                    �5	 
 
Método simplificado 

 
Con el fin de no realizar las integrales que se presentan en las ecuaciones 4 y 5 enseguida se 

presenta el método simplificado propuesto por Cornell y colaboradores (2002) que aquí se extiende  para  
tomar en cuenta el efecto del deterioro de las propiedades estructurales en la evaluación de la 
confiabilidad. 

 
Las integrales obtenidas en la ec. 4 se pueden simplificar con respecto a las variables � y � si se 

hacen las siguientes consideraciones: 
 

• La curva de peligro sísmico (CPS), �0��	, se puede representar para la intensidad de interés, 
mediante la expresión �0��	 
 1 · �34 , donde 5 y 1 son parámetros que se ajustan a la forma de 
la curva de peligro sísmico. 

• La capacidad estructural del estado límite en el tiempo τ, presenta una mediana de capacidad, Ĉ(t), 
de tipo lognormal y desviación estándar del logaritmo natural es igual a 678�|9. 

• La mediana de la demanda estructural D̂ , se representa como función de la intensidad, �, 
mediante la expresión 

byaD ⋅=ˆ donde a y b son parámetros que se ajustan a la CPS. Se 
considera que la demanda estructural para cierta intensidad y tiene una distribución lognormal con 
desviación estándar del logaritmo natural igual a  678:|�Ĉ,; . (Rosenblueth y Esteva, 1972; Shome y 

Cornell, 1999).   
 

Considerando lo anterior, se obtiene la siguiente expresión para el valor esperado del número de 
fallas durante el intervalo� $, $ * #$	 (Torres y Ruiz, 2007): 
 

���,��$, #$	 
 � 1<�Ĉ,9=34>?@ A 5B2C�!	B D678:|�Ĉ,;B * 678�|9B * 6E:|9B * 6E�|9B FG)+∆)
) 
!                                  �6	 

 

donde  �Ĉ,9 
 IĈ�9	J�9	K
LM�;	

 es la intensidad de la carga sísmica asociada con la mediana de la capacidad, Ĉ�!	, 
en el tiempo τ; 678:|�Ĉ,;B  � 678�|9B  son las desviaciones estándar de los logaritmos naturales de la demanda, 

D, y de la capacidad estructural, C, del estado límite de interés, en el tiempo τ; 6E:|9B  � 6E�|9B  son las 
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incertidumbres epistémicas relacionadas con la demanda estructural y la capacidad estructural del estado 
límite de interés, en el tiempo τ, respectivamente. 

 
Para resolver la integral de la ec. 6 se hacen las siguientes simplificaciones: 

 
• La mediana de la capacidad, Ĉ, varía en el tiempo de la forma:  

 Ĉ�!	 
 O * P�!	                                                                                                                                                            �7	 
 

       donde α>0 y β<0 
 

• Los valores de τσ Cln  y 
τ

σ
,ĈyDln

 se consideran constantes en el intervalo de tiempo, t∆ , 

expresándose de la siguiente forma: 
 678:|�Ĉ,; 
 678:|�Ĉ,Q                                                                                                                                                       �8	 
 678�|9 
 678�|)                                                                                                                                                                �9	 
 

• Los parámetros S�!	 y C�!	 tienen valores constantes durante el intervalo de tiempo t∆ , por lo 
que:  

 S�!	 
 S)                                                                                                                                                                       �10	 
 C�!	 
 C)                                                                                                                                                                       �11	 

 
Anteriormente, Torres (2006), y Torres y Ruiz (2007) encontraron que el valor esperado del número 

de fallas considerando la variación de la capacidad para un intervalo de tiempo se expresa como: 
 ���,��$, #$	 
 1<�Ĉ|9=34>?@ I 4TBUQT D678:|�Ĉ,QB * 678�|)B * 6E:|)B * 6E�|)B FK V�$, #$	                                          (12) 

 
para la cual: 
                                                                  

  �Ĉ|) 
 IĈ�$	S$ K
1C$                                                                                                                                                             �13	     

 

V�$, #$	 
 �O * P$	P C)�C) X 5	 YZ1 * P#$O * P$[
\3 4UQ X 1]                                                                                     �14	 

 
donde Ω�t,∆t	 es el factor de corrección del número esperado de fallas cuando se considera la variación 
de la capacidad estructural. 
 

En el presente estudio se extiende la formulación anterior para hacer intervenir, además, la 
alteración que sufre la demanda estructural debido a la degradación de las propiedades mecánicas de la 
estructura en el tiempo. Para ello, con el fin de resolver la ec. 6 es necesario hacer las siguientes 
consideraciones: 
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• Los valores de la mediana de la demanda en el tiempo se obtienen mediante la siguiente expresión  
  D̂ 
 S�!	 · �U * _ · !                                                                                                                                            �15	 
 

donde  S�!	 
 > * � · !, quedando la expresión igual a: 
  D̂ 
 �> * � · !	 · �U * _ · !                                                                                                                                  �16	 
 

donde e, f, b, y g >0 
 

Nótese que en la formulación anterior la ecuación 15 estaba dada por 
byaD ⋅=ˆ . 

 
La forma de la ecuación 16 se propuso con base en los resultados obtenidos del ejemplo que se 

presenta en la siguiente sección. Los parámetros > * � · ! representan la forma en la que se van 
incrementando los valores de la demanda estructural a medida que crece el intervalo de tiempo (a medida 
que se va acumulando más daño en la estructura), el parámetro _ · ! describe el daño “inicial” que 
presenta la estructura (al final de cierto intervalo de tiempo e inicio del siguiente). La forma de la ecuación 
16 tiene la ventaja de que conduce a una solución cerrada de la integral expresada por la ecuación 5. 

 

Sabiendo que �Ĉ,9 
 IĈ�9	J�9	K
LM�;	

 es un nivel de intensidad y que uno anticipa que causará una 

demanda (por ejemplo de distorsión máxima de entrepiso igual a la mediana de la capacidad Ĉ , entonces 

Ĉ = D̂  (Cornell, 1999), por lo que sustituyendo Ĉ  en la ec. 15, resulta: 
 Ĉ�!	 
 S�!	 · �U * _ · !                                                                                                                                            �17	 

 
Despejando y de la ecuación anterior, queda la siguiente expresión: 

 

� 
 aĈ�!	 X _ · !S�!	 b\U                                                                                                                                                  �18	 
 

Sustituyendo el valor de Ĉ (ec. 7) en la ec. 18: 
 

� 
 ZO * P · ! X _ · !O�!	 [\U                                                                                                                                          �19	 
 

Dado que β y g son constantes, entonces: 
 

� 
 aO * !�P X _	S�!	 b\U                                                                                                                                                �20	 
 

Haciendo P´ 
 �P X _	, finalmente se obtiene la siguiente expresión de �Ĉ, D̂ |9: 
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�Ĉ, D̂ |9 
 aO * P´ · !> * � · ! b
\U                                                                                                                                             �21	 

 
De aquí se tiene que el valor esperado del número de fallas considerando la variación de la 

capacidad y de la demanda estructural dada una intensidad, para un intervalo de tiempo, resulta como 
sigue:  

 

���,��$, #$	 
 1<�Ĉ, D̂ |)=34>?@ A 5B2C�$	B D678:|�Ĉ,QB * 678�|)B * 6E:|)B *6E�|)B FGV��$, #$	                            �22	 
 

donde: 
  V��$, #$	 

X UDHfghijhklhminoBF\I\3qM,3qM,B3qM,r�stu´Q	rsvwu´ KFD �wtrQ	u´vrstwu´Fv

qM�x+)y´	
�U34	y *

UDstQu´wtrQ F
qMZHfghijhklhminoBF\z\3qM,3qM,B3qM,r<stu´�Qt∆{	=rsvwu´ |[Zu´<wtr�Qt∆{	=vrstwu´ [vqM<x+y´�)+∆m	=Dstu´�Qt∆{	wtr�Qt∆{	 Fv

qM
�U34	y´                          �23	  

 
donde V��$, #$	 es el factor de corrección del número esperado de fallas al final de un intervalo de tiempo 
cuando se considera la variación en el tiempo de la capacidad y de la demanda estructural sísmica para 
una intensidad dada. 

 
 

EJEMPLO DE APLICACIÓN 
 

Descripción de la estructura 
 

La expresión propuesta (ec. 22) se aplica a un edificio de concreto reforzado de 10 niveles y tres 
crujías. Para el diseño del edificio se empleó el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF 
2004) y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo (NTCS, 2004). El edificio fue 
diseñado por  García Jarque Ingenieros, S.C. 

 
El edificio es una estructura regular a base de marcos de concreto reforzado, con una planta 

cuadrada de 30 m formada por tres crujías de 10 m, y con una altura de entrepiso de 4 m. (ver figura 1). Se 
considera ubicado en un sitio con condiciones similares al de la Secretaría de Comunicaciones y 
Transportes (SCT, Zona IIIb). Se diseñó con un factor de comportamiento sísmico Q=3 y se utilizó un 
coeficiente sísmico de diseño Cs=0.45.  
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Figura 1. Elevación y planta del edificio estudiado. 
 
Para efectuar el análisis no-lineal se modeló el edificio mediante un marco interior y uno exterior. 

Estos se consideraron unidos con barras articuladas en los extremos que solo tienen rigidez axial (ver 
figura 2). El sistema estructural (cuando se consideran sus propiedades medias) tiene un periodo 
fundamental de vibración de T=1.1s (Montiel, 2006).  

 

 

Figura 2. Modelo estructural. 

En la tabla 1 se muestran los valores nominales de las secciones de trabes y columnas. Se usó una 
resistencia a la compresión del concreto f´c=250 kg/cm2 y esfuerzo de fluencia del acero fy=4200 kg/cm2. 

 
Tabla 1. Secciones nominales del edificio en estudio. 

Marco Nivel Trabe (cm) Columna interior (cm) Columna exterior (cm) 

Interior 
1-7 

35x90 
110x110 

150x50 
8-10 90x90 

Exterior 1-10 45x130 50x150 150x150x50 (Sección L) 

 
 

MOVIMIENTOS SÍSMICOS 
 

Con el fin de realizar el análisis probabilístico de la estructura es necesario contar con un número 
suficiente de movimientos sísmicos intensos en el sitio en donde se encuentra la estructura (por lo que más 
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adelante se simula un conjunto de acelerogramas sintéticos). Por otro lado, también es necesario simular  
los tiempos de ocurrencia y las intensidades de dichos sismos en el tiempo (más adelante se explican las 
hipótesis para realizar dicha simulación).  
 
Simulación de acelerogramas 
 

Debido a que se cuenta con un número limitado de registros intensos en campo, es necesario 
generar movimientos mediante modelos numéricos estocásticos. En este estudio se simularon 100 sismos 
sintéticos a partir de los registros obtenidos en la estación SCT. El procedimiento de generación de 
movimientos sintéticos hace la hipótesis que el movimiento sísmico que se simula sigue un proceso 
estocástico ergódico gaussiano no-estacionario. Los sismos se simularon empleando el procedimiento 
descrito en (Rivera, 2001).  

 
Simulación de tiempos de espera entre eventos sísmicos 
 

Para simular los tiempos de espera entre eventos se supuso que dichos tiempos presentaban una 
distribución de probabilidades de tipo exponencial. La simulación se realizó haciendo las siguientes 
consideraciones: 

 
• El número promedio de sucesos por unidad de tiempo ~ es igual a:      

 ~ 
 \��                                                                                                                                                                            �24	   
 

• En este estudio se considera un promedio de tiempos de espera de eventos (con magnitudes 
intermedias) igual a �� 
 5 años. Este valor se estimó con base en el trabajo de (Hong y 
Rosenblueth, 1988) en donde se indica que el promedio de sismos característicos (M>7.5) es de 8 
años.  

 
Simulación de intensidades 
 

  La simulación de la intensidad de cada movimiento sísmico se realizó tomando como base la curva 
de peligro sísmico correspondiente al sitio y al periodo de vibración de la estructura en estudio. El 
procedimiento que se siguió es el siguiente:  

 
• Se simulan números aleatorios con distribución uniforme entre 0 y 1. 

 
•  Se calcula la tasa anual de excedencia �, haciendo la hipótesis que la ocurrencia de eventos es un 

proceso de Poisson, 
 

• Con el valor de � se entra a la curva de peligro sísmico, y se determina el valor de la intensidad.  
 

Ocurrencia de eventos sísmicos en un intervalo de tiempo 
 

Para evaluar la acumulación de daño en la estructura (representada en la figura 2), esta se sometió 
a movimientos sísmicos consecutivos que ocurren en un intervalo de tiempo dado (aquí se usaron 50 y 150 
años).  

En este estudio solo se incluyeron intensidades mayores que 236 cm/seg2 ya que se observó que 
intensidades menores solo producían niveles de daño despreciables. Este valor se seleccionó a partir de la 
ordenada espectral para el periodo T=1.1s del espectro de pseudoaceleraciones del registro obtenido en el 
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sitio SCT el 19 de septiembre de 1985 en la Ciudad de México. El periodo T=1.1s corresponde al periodo 
fundamental del edificio en estudio. En la figura 3 se muestra un ejemplo de las intensidades de eventos 
simulados.   

Se simularon 20 conjuntos de intensidades sísmica, de las cuales solo 8 y 15 conjuntos 
presentaron valores de intensidades simuladas mayores que 236 cm/s2 para los intervalos de tiempo 50 y 
150 años, respectivamente. 

 

 
Figura 3. Ejemplos de historias de eventos simulados. 

 
 

EVALUACIÓN DE LA CAPACIDAD EN EL TIEMPO 
 

Con el fin de evaluar la capacidad de la estructura esta se excitó en la base con una secuencia de 
movimientos sísmicos simulados y, después de estos, se le aplicó una aceleración monotónicamente 
creciente simulando la acción de un análisis estático no lineal (Torres et al. 2006) (ver figura 4). Cada uno 
de los acelerogramas simulados se escaló de acuerdo a las intensidades simuladas previamente. En 
algunos conjuntos de intensidades simuladas los valores fueron menores que 236 cm/s2, por lo que en 
estos casos únicamente se aplicó la aceleración monotónica creciente a la estructura ya que se consideró 
que dichos eventos no producían daño estructural.  
  

 
Figura 4. Ejemplo de una secuencia de dos movimientos sísmicos 

 y una aceleración monotónica creciente al final 
 
 
En las figuras 5a y 5b se muestran las diferentes curvas de capacidad global (CC) correspondientes 

a distintos grupos de sismos (1, 2, 6,…, etc), en un instante de tiempo de 50 años y 150 años después de 
construida la estructura, respectivamente. Para efectuar los análisis dinámicos no lineales se utilizó en 
programa Drain 2D  modificado (Campos y Esteva, 1997), donde los autores incorporan al programa un 
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modelo de comportamiento histerético asociado al daño que presentan los elementos de concreto 
reforzado. El programa Drain 2D modificado está basado en el modelo de (Wang y Shah, 1987) y 
modificado con base en información experimental (Townsend y Hanson, 1997; Scribner y Wight, 1978; 
Uzumeri, 1997; Wang y Shah, 1987; Ma et al., 1976). 

 
En las Figuras 5a y 5b se puede observar la disminución que sufre la resistencia y la rigidez debido 

al daño originado por los sismos. 
Se consideró que la falla estructural ocurría en el instante que se presentaba el mecanismo de falla, 

es decir, en el instante cuando se articulaban todas las vigas y columnas en un entrepiso. En la figura 6 se 
muestra un ejemplo de cómo se determinó la falla de la estructura para la curva de capacidad  CC18, al 
término de 150 años después de construida la estructura (ver figura 5b). 

 
En la tabla 2 se muestran las ductilidades disponibles globales µ obtenidas de cada curva de 

capacidad CC # correspondientes a 0 (sin daño), 50 y 150 años, respectivamente (figuras 5a y 5b). Las 
ductilidades están calculadas a partir del cociente de la distorsión máxima en la azotea entre la distorsión 
de fluencia del sistema.  

 

 
(a) 50 años 

 

 
 (b) 150 años 

Figura 5. Curvas de capacidad correspondientes a diferentes conjuntos de eventos simulados.  
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Figura 6. Mecanismo de falla (tercer entrepiso) correspondiente a la curva de capacidad 

CC18, asociada a un intervalo de 150 años después de construida la estructura. 
 

Tabla 2. Ductilidades disponibles µ obtenidas a partir de las curvas de capacidad.  

0 años 50 años 150 años 

Curva de 
capacidad 

µ 
Curva de 
capacidad 

µ 
Curva de 
capacidad 

µ 
Curva de 
capacidad 

µ 
Curva de 
capacidad 

µ 

Sin daño 2.8 CC 1 2.6 CC 11 2.8 CC 1 2.6 CC 11 2.6 

  CC 2 1.6 CC 12 2.8 CC 2 2.3 CC 12 1.3 
  CC 3 2.8 CC 13 2.8 CC 3 2.8 CC 13 2.8 
  CC 4 2.8 CC 14 1.1 CC 4 2.8 CC 14 1.2 
  CC 5 2.8 CC 15 2.8 CC 5 2.8 CC 15 1.4 
  CC 6 2.8 CC 16 2.8 CC 6 1.8 CC 16 1.9 
  CC 7 2.8 CC 17 2.8 CC 7 2.8 CC 17 1.3 
  CC 8 2.8 CC 18 1.3 CC 8 2.8 CC 18 1.2 
  CC 9 2.8 CC 19 2.8 CC 9 1.2 CC 19 2.0 
  CC 10 2.8 CC 20 2.6 CC 10 2.8 CC 20 2.6 

 
Se verificó que las ductilidades globales presentan una distribución de probabilidades de tipo 

lognormal. En  tabla 3 se presentan los valores de la mediana de la capacidad Ĉ  y de la desviación 
estándar del logaritmo natural  para los instantes de tiempo de 0, 50 y 150 años después de construida 
la estructura, respectivamente. 

 

Tabla 3 Medianas de la capacidad Ĉ  y desviaciones estándar del 
logaritmo natural  σlnC de las ductilidades disponibles globales. 

Intervalo de tiempo (años) Ĉ   σlnC 

0 2.8 0 
50 2.5 0.2900 
150 2.0 0.3633 

0< θ =0.005

0.005> θ =0.01

0.01> θ =0.02
θ >0.02
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Obtención de los parámetros α y β  
 

El daño acumulado en un intervalo de tiempo disminuye la capacidad de la estructura (generalmente 
mientras más grande es el intervalo de tiempo, hay mayor disminución de la capacidad estructural). Esto 
es lo que se representa en la figura 7, la cual muestra la disminución de la mediana de la capacidad 
representada por la ductilidad disponible global , en instantes de tiempo de 0, 50 y 150 años después de 
haber construido la estructura. También se presentan los valores de los parámetros α y β, ajustados de 
acuerdo con la ec. 7.  El intervalo de tiempo igual a cero (τ = 0) indica el instante que se construyó la 
estructura. Los otros dos intervalos indican que han pasado 50 o 150 años después de construido el 
edificio, y que no ha tenido ninguna rehabilitación en dichos intervalos de tiempo. 

 

 
 

Figura 7. Mediana de la capacidad estructural, expresada en términos de la ductilidad disponible global, al 
término de los intervalos de tiempo de 0, 50 y 150 años. 

 
EVALUACIÓN DE LA DEMANDA ESTRUCTURAL EN EL TIEMPO 

 
Para evaluar la demanda estructural dada una intensidad en un instante de tiempo, la estructura se 

somete a una secuencia de movimientos sísmicos simulados y escalados de acuerdo con las intensidades 
simuladas (ver figura 8). Estos movimientos son los mismos que se usaron para determinar la capacidad 
estructural en los instantes de tiempo de 50 y 150 años después de haber construido la estructura. Al final 
de la secuencia de historias de sismos se realiza un Análisis Dinámico Incremental (Vamvatsikos y 
Cornell 2002). Para ello se agrega un movimiento sísmico que se escala en cada análisis hasta que la 
estructura llega a la falla. Para el análisis se utilizó el programa Drain 2D modificado (Campos y Esteva, 
1997). 

 

Figura 8. Serie de movimientos sísmicos para calcular la demanda estructural. 
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En la figura 9 se muestran los valores de la mediana de la demanda D̂  dada una intensidad  (en 
función de la ductilidad global), para instantes de tiempo de 0, 50 y 150 años después de construida la 
estructura. A partir de los resultados se verificó que la mediana de la demanda presenta una distribución 
de probabilidades de tipo lognormal, para las distintas intensidades. La dispersión de los resultados se 
debe a la respuesta que presentan las estructuras sujetas al conjunto de historias aleatorias de aceleración. 

 
 
 

 

Figura 9. Valores de la mediana de la demanda D̂ , en función de la ductilidades globales, al término de 
los intervalos de tiempo de 0 ,50 y 150 años, respectivamente. 

 

La figura 9 muestra que los valores de D̂  para 0 años (estructura sin daño acumulado) presenta 
menor demanda de ductilidad. El caso contrario sucede para los instantes de tiempo de 50 y 150 años 

después de construida la estructura. Nótese que el daño acumulado incrementa los valores iníciales de D̂ . 
 
El comportamiento ascendente de la curva para τ = 0 años (estructura sin daño acumulado) en la 

Figura 9, obedece al hecho que la intensidad (Sa/g) crece hacia el lado derecho del eje de las abscisas. Un 
comportamiento similar lo muestran las curvas correspondientes a τ = 50 años y τ = 150 años, excepto 
que en estos casos la ordenada al origen también se incrementa al crecer el intervalo de tiempo de interés. 
Dicho incremento se debe a que la estructura presenta una deformación permanente al final del intervalo 
de tiempo (ya sea 50 ó 150 años). Dicha deformación permanente es consecuencia del daño que ha sufrido 
la estructura (que presenta un comportamiento no-lineal) como consecuencia de la acción de los 
movimientos sísmicos intensos. 

 
Obtención de los parámetros b, e, f y g  
 

En las figuras 10a, 10b y 10c se muestra el ajuste de la ec. 16 para al término de los intervalos de 
tiempo de 0, 50 y 150 años, respectivamente. Los parámetros b, e f y g están relacionado con la tendencia 

que presenta la demanda de la estructura )ˆ(D  con la intensidad ��S/_	. En estas figuras se puede 
observar que mientras más grande es el intervalo de tiempo (por consecuencia más daño estructural 
acumulado), los valores de la mediana de la demanda se incrementan. La expresión que ajusta a la 

mediana de la demanda D̂ , es la misma para los tres instantes de tiempo en estudio.  
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(a) Estructura sin daño acumulado 

 

                              

(b) 50 años 

                
(c) 150 años 

 

Figura 10. Ajuste de las funciones que representan la mediana de la demanda D̂ , al término de los 
intervalos de tiempo de 0, 50 y 150 años. 
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En la tabla 4 se presentan las desviaciones estándar del logaritmo natural . Cabe mencionar que 
los valores de las desviaciones estándar del logaritmo natural de la demanda se incrementan a medida que 
el intervalo de tiempo crece. Esto se debe a que mientras más grande es el intervalo de tiempo, mayor es la 
probabilidad de que la estructura esté sometida a más movimientos sísmicos intensos, por lo que se 
acumula mayor daño estructural. Esto se refleja en que la estructura presenta un número mayor de 
elementos con articulaciones plásticas y/o estas desarrollan mayor ductilidad ante la acción de dichos 
movimientos. El comportamiento dinámico no lineal de dichos elementos correspondientes a estructuras 
sujetas a un conjunto de historias aleatorias de aceleración da lugar a una mayor variabilidad de la 
respuesta estructural. 

 
Tabla 4. Desviaciones estándar del logaritmo natural de la demanda estructural,  σlnD. 

 
 

 

 

 
 

Obtención de parámetro r  
 

El parámetro r corresponde a la curva de peligro sísmico de la forma , donde k y r 
son constantes que se ajustan a la forma de la CPS para la intensidad de interés. En la figura 11 se 
muestran los ajustes a la CPS correspondiente a T = 1s del sitio SCT. En este estudio se analizan 
resultados correspondientes a dos estados límite: a) estado límite de servicio para el que µ = 1, y b) estado 
límite cercano al colapso, para el que µ = 2.8. Los valores de las ductilidades para cada estado límite se 
estimaron a partir de la curva de capacidad sin daño (figuras 5a y 5b).  

 
Con el valor de estos estados límite seleccionados (μ=1 y μ=2.8), se ingresa a las curvas de ajuste 

de la mediana de la demanda D̂  para los tres instantes de tiempo 0, 50 y 50 años después de construida la 
estructura versus  (figuras 10a, 10b y 10c) y se obtiene el valor de la intensidad  asociada a 
dichos valores de demanda. A partir de la intensidad obtenida, se ingresa a la curva de peligro sísmico 
(Alamilla, 2001) correspondiente al periodo fundamental de la estructura (T = 1s) (ver figura 11).  

 

 
Figura 11.  Ajuste de los valores r en la curva de peligro sísmico sitio SCT para una sistema con periodo 

de vibración T = 1s. 
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Obtención del número de fallas en un intervalo de tiempo 
 

En lo que sigue se compara el número de fallas de la estructura en el tiempo ���,�	 considerando 
solamente la variación en el tiempo de la capacidad estructural (Torres, 2006; Torres y Ruiz, 2007) (ec. 
12) versus el número de fallas en el tiempo ���,�	 considerando, la variación en el tiempo de la capacidad 
y de la demanda dada una intensidad (ec. 22). Se supone que las incertidumbres epistémicas asociadas con 
la demanda 6E:|9B , y con la capacidad 6E�|9B , son iguales a 0.2.  

 
Los valores de α y β, que están relacionados con la tendencia que tiene la mediana de la capacidad 

Ĉ  con la intensidad, se obtienen a partir de la figura 7. Los valores b, e, f  y g que están relacionados con 

el incremento de la mediana de la demanda D̂  con la intensidad, se obtienen de las figuras 10a, b y c para 
0, 50 y 150 años, respectivamente. 

 
A partir de los valores de α, β, e, f, g, r y b que se obtienen para cada estado límite, se calcula la 

función hipergeométrica (que está implícita en la ec. 23) y se obtiene una expresión de factor de 
corrección V��$, #$	 para cada estado límite, como sigue: 
 

• Estado límite de servicio: 
 V��$, #$	 


X U<\.����+\.������\�v�)=D�wtrQ	uvrstwuFv
qM�x+)y	

�U34	y *
UDstQuwtrQF

qMD\.����+\.������\�v��)+�m	FZu<wtr�Qt�{	=vrstwu [vqM<x+y�)+�m	=Dstu�Qt�{	wtr�Qt�{	 Fv
qM

�U34	y                                                          (25)    
 

• Estado límite cercano al colapso: 
 V��$, #$	 

X U<�.����\3�.������\�v�)=D�wtrQ	uvrstwuFv

qM�x+)y	
�U34	y *

UDstQuwtrQF
qMD�.����\3�.������\�v��)+�m	FZu<wtr�Qt�{	=vrstwu [vqM<x+y�)+�m	=Dstu�Qt�{	wtr�Qt�{	Fv

qM
�U34	y                                                        (26)    

 

En las figuras 12a y 12b se presentan las relaciones entre los factores de corrección 
���),�)	��),�)	  

obtenidos con la ecs. 23 y 14. Dichas relaciones corresponden a los estados límite de servicio y cercano al 
colapso, respectivamente. 

 
En las tablas 5 y 6 se muestra el número de fallas esperado al término de un intervalo de tiempo 

(���,�) para los estados límite de servicio y cercano al colapso, respectivamente. Para ello se consideraron 
la ec. 12 (Torres, 2006; Torres y Ruiz 2007) y la ec. 22 (este estudio). 
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a) Estado límite de servicio 
 

 
 

b) Estado límite cercano al colapso 
 

Figura 12. Relación de factores de corrección .   

 
 
Tabla 5. Valores esperados del número de fallas al término de diferentes intervalos de tiempo para 

el estado límite de servicio. 

Estado Límite de Servicio 

Intervalo 
(años) 

 

(ec. 12) 
 

(ec. 22) 

0 0.0005 0.0005 
50 0.1460 0.1511 
150 0.4944 0.5660 
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Tabla 6. Valores esperados del número de fallas al término de diferentes intervalos de tiempo para 
el estado límite cercano al colapso. 

Estado Límite Cercano al Colapso 

Intervalo 
(años) 

���,� 

(ec. 12) 
���,� 

(ec. 22) 

0 0.0003 0.0003 
50 0.0934 0.0981 
150 0.3430 0.4211 

 
Las tablas 5 y 6 muestran que el considerar la variación de la demanda estructural (dada la 

intensidad) con el tiempo, en el cálculo del número esperado del número de fallas al final de cierto 
intervalo de tiempo, ���,�, cobra mayor importancia a medida que el intervalo de tiempo crece. Esto ocurre 
tanto para el estado límite de servicio como para el estado límite cercano al colapso.  

 
 

CONCLUSIONES 
 

Se propuso un criterio para evaluar la confiabilidad estructural considerando la variación en el 
tiempo de la capacidad y de la demanda para una intensidad dada por medio de expresiones matemáticas 
cerradas. La confiabilidad se expresa en términos del número esperado de fallas en un intervalo de tiempo. 

 
Los resultados obtenidos en el ejemplo que se presenta hacen ver la importancia que tiene 

considerar el daño acumulado en las estructuras en la evaluación de la confiabilidad sísmica estructural.  
 
El ejemplo de aplicación hace ver que el deterioro estructural de las propiedades mecánicas tiene 

influencia no solamente en la capacidad estructural sino también en la demanda (como función de la 
intensidad). Esto se reflejó en el hecho que el número esperado de fallas en un intervalo de tiempo, ���,�, 

resultó mayor cuando se incluyó en el análisis el efecto de la variación de la demanda estructural en el 
tiempo que cuando solamente se consideró deterioro de las propiedades mecánicas en la capacidad 
estructural. La diferencia entre ambos casos resultó mayor a medida que el intervalo de tiempo en 
consideración era más grande.  

 
El valor de ���,�se incrementa un 3.5% y un 5%, para los estados límite de servicio y de colapso, 

respectivamente, cuando el intervalo considerado es de 50 años; sin embargo, dichos incrementos son de 
14.5% y 22.7%, para los estados límite de servicio y cercano al colapso, respectivamente, cuando el 
intervalo es de 150 años. Estos resultados muestran que cuando no se considera la variación de la 
demanda estructural con el tiempo se subestima la tasa de excedencia de la estructura para cierto intervalo 
de tiempo, y por lo tanto se sobre-estima su confiabilidad. Esto tiene repercusiones indeseables, por 
ejemplo para el caso en que se tomaran decisiones sobre el mantenimiento estructural basadas en riesgo, o 
si se realizara un diseño estructural basado en confiabilidad o en optimación de costos esperados en el 
ciclo de vida de la estructura.  

 
El criterio propuesto es aplicable a cualquier tipo de estructura (p.ej., plataformas marinas, torres de 

transmisión, etc), y puede adaptarse para considerar solicitaciones asociadas a diferentes tipos de 
fenómenos naturales (por ejemplo oleaje, viento, etc). 
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