
Probabilistic dynamic analysis of steel buildings with long duration 
earthquakes

S.A. Díaz1,2, L.G.Pujades, Alex Barbat1,3, Diego Hidalgo4, Y.F. Vargas5

1 Universitat Politècnica de Catalunya - BarcelonaTech

2 Universidad Juárez Autónoma de Tabasco

3 International Centre for Numerical Methods in Engineering

4 Universidad de Costa Rica

5 Universidad Politécnica de Cataluña, Campus Norte, Jordi Girona 1-3, Edificio D2, 08034 Barcelona, España

Abstract
The probabilistic analysis of the seismic performance of a structure requires quantifying the 
uncertainties of the involved variables and parameters, including the seismic action and 
mechanical properties of its elements. In this article, the seismic performance of high-rise, 
mid-rise and low-rise of steel buildings, subjected to long duration seismic actions like those 
of Mexico City, is analyzed. The analysis is conducted by using a probabilistic approach. The 
seismic actions are selected to be compatible with the design spectra of the Mexican seismic 
code for soft soils and long duration earthquakes, characteristic for this region. The dynamic 
analyses are performed by using Monte Carlo simulations. The strength and ductility of the 
beams and columns are considered random variables; the seismic actions are also modelled 
in a probabilistic way. The damage index of Park and Ang is used. The results show that the 
uncertainties expected in the response are significant, being the randomness of the seismic 
action the main cause. From the comparison between the mean values of the probabilistic 
approach and those corresponding to the deterministic case, a good consistency of the 
result obtained for low-rise and mid-rise buildings is observed. Nevertheless, the 
consistency is lower in the case of high-rise buildings. The analyzed low-rise and mid-rise 
buildings show a good seismic performance to seismic actions, but the high-rise buildings 
show slight or moderate damage. It is concluded that the probabilistic approach provides a 
more complete information on the structural response.
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Resumen
El análisis probabilista del comportamiento sísmico de una 
estructura requiere cuantificar las incertidumbres de las 
variables y parámetros involucrados, incluyendo la acción 
sísmica y las propiedades mecánicas de sus elementos. En este 
artículo se analiza el comportamiento sísmico de edificios de 
acero bajos, medianos y altos, sometidos a las acciones sísmicas 
de larga duración probables de la Ciudad de México. El análisis 
se efectúa bajo una perspectiva probabilista. Las acciones 
sísmicas se han seleccionado de forma que sean compatibles 
con los espectros de diseño, para suelos blandos y sismos de 
larga duración de esta área. Los análisis dinámicos, se llevan a 
cabo usando simulaciones Monte Carlo. La resistencia y la 
ductilidad de vigas y columnas se consideran como variables 
aleatorias; las acciones sísmicas también se consideran de 
forma probabilista. El daño esperado es evaluado con el índice 
de Park y Ang. Los resultados muestran que las incertidumbres 
esperadas en la respuesta son significativas, siendo la 
aleatoriedad de la acción sísmica la principal causa. De la 
comparación entre los valores medianos del enfoque 
probabilista con los del caso determinista se observa una buena 
consistencia de los resultados correspondientes a edificios de 
baja y mediana altura, siendo menor en el comportamiento no 
lineal de los edificios altos. Los edificios bajos y medianos 
analizados tienen un comportamiento adecuado antes las 
acciones sísmicas de la zona de estudio, pero los edificios altos 
tienen un mayor riesgo sísmico y podrían tener daños leves o 

moderados. Se concluye que el enfoque probabilista 
proporciona información más rica sobre la respuesta 
estructural.

Palabras clave: Análisis dinámico no lineal; edificios de acero; 
índice de daño de Park y Ang; Método Monte Carlo; 
incertidumbre.

1. Introducción
Para la evaluación del daño y riesgo sísmico en una estructura, 
el método del análisis dinámico no lineal (ADNL) ha mostrado 
ser el que proporciona resultados más parecidos con el 
comportamiento real. En el ADNL, las acciones sísmicas son 
descritas mediante acelerogramas reales o sintéticos. Además, 
a partir de la respuesta no lineal del sistema, es posible calcular 
el grado de daño en los elementos considerando la degradación 
de la resistencia y la energía disipada, entre otras variables. Si el 
cálculo dinámico se hace de forma incremental (Incremental 
Dynamic Analysis, IDA) [1], es posible obtener curvas de daño 
que relacionan el daño con la variable incrementada que, 
generalmente, es la intensidad de la acción sísmica como, por 
ejemplo, la aceleración máxima del suelo (PGA). El IDA ha 
mostrado ser la herramienta que mejor representa el 
comportamiento de la estructura sometida a acciones sísmicas 
conllevando, como contrapartida, un coste computacional alto.

El análisis estructural debe tener en cuenta que las variables 
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que intervienen tienen grandes incertidumbres que pueden ser 
de dos tipos: aleatorias y epistémicas [2,3]. Las incertidumbres 
epistémicas se deben a la falta de conocimiento sobre el 
modelo o parámetro; las incertidumbres aleatorias provienen 
de las imprecisiones en las medidas. En cuanto a las acciones 
sísmicas, las incertidumbres aleatorias están asociadas a los 
movimientos esperados del terreno y, por lo tanto, no se 
pueden controlar; pero, sin duda, su influencia en la respuesta 
puede ser estimada mediante enfoques probabilistas. En cuanto 
a las estructuras, las incertidumbres aleatorias se deben a la 
falta de conocimiento preciso de sus propiedades mecánicas y 
geométricas. La respuesta no lineal de las estructuras 
sometidas a terremotos, que también tiene grandes 
incertidumbres, depende del comportamiento de los elementos 
estructurales, así como de la acción. Las incertidumbres en las 
propiedades de los materiales pueden reducirse realizando 
pruebas para determinar sus propiedades. Las normas de 
diseño sísmico consideran las incertidumbres recomendando 
realizar cálculos deterministas con valores reducidos de la 
resistencia de los materiales y aumentando las acciones 
mediante factores de seguridad. Sin embargo, en los procesos 
no lineales, los niveles de confianza asociados a la respuesta 
pueden ser diferentes de los asociados a las variables de 
entrada [4,5]. En la última década se ha hecho énfasis en la 
importancia de hacer uso del IDA desde una perspectiva 
probabilística [3]. Este enfoque ha sido utilizado en estudios 
recientes mediante el uso del método de Monte Carlo [6–11], lo 
que permite obtener una visión global del desempeño esperado 
de las estructuras y proporcionar resultados controlando la 
fiabilidad. Sin embargo, conviene recordar que para estos 
análisis es necesario llevar a cabo un número significativo de 
ADNL, lo que supone un alto coste computacional.

El comportamiento de estructuras de acero sometidas a 
acciones dinámicas ha sido estudiado por Vamvatsikos y 
Fragiadakis [12] que investigaron el efecto de las 
incertidumbres en los pórticos de acero concluyendo que las 
incertidumbres de los parámetros tienen una importante 
contribución a la dispersión de la respuesta estructural. Ibarra y 
Krawinkler [13] establecieron que el efecto del deterioro en el 
modelo histérico tiene un impacto significativo en la predicción 
del colapso para sistemas de un grado de libertad. Por esta 
razón es recomendable abordar el estudio del comportamiento 
desempeño de las estructuras de acero desde un enfoque 
probabilista, usando modelos histéricos que permitan 
incorporar las incertidumbres en la capacidad de los elementos. 
En este sentido es de mucho interés el modelo Ibarra-Medina-
Krawinkler (IMK) modificado [14–18] que detalla las relaciones 
necesarias para modelizar el deterioro cíclico de la resistencia a 
flexión y de la rigidez de elementos estructurales de acero. 
Estas relaciones quedan definidas por ecuaciones empíricas 
multi-variables desarrolladas con base en un estudio 
experimental de 300 vigas de acero de alas anchas [15]. La 
evaluación del daño y riesgo sísmico de edificios, encuentran 
una aplicación en los estudios de riesgo a nivel urbano [19–22].

En este artículo se propone evaluar el comportamiento sísmico 
de edificios acero, sometidas a acciones sísmicas similares a las 
esperadas en la Ciudad de México y considerando las 
incertidumbres en las propiedades mecánicas de las vigas y 
columnas. Las acciones sísmicas también son abordadas desde 
un enfoque probabilista. Para la evaluación de la vulnerabilidad 
y daño, se utiliza el análisis dinámico incremental, IDA, con el 
enfoque probabilístico proporcionado por el método de Monte 
Carlo. También se utiliza el algoritmo de simulación Latin 
Hypercube Sampling (LHS), que permite optimizar el número de 
muestras usadas. Los resultados se comparan con los obtenidos 
mediante un enfoque determinista clásico, para analizar y 
cuantificar los niveles de incertidumbre cuando un fenómeno 
altamente aleatorio se reduce a uno determinista.

2. Modelos estructurales
El estudio de la vulnerabilidad de los edificios de acero bajo una 
perspectiva probabilista se realiza considerando 3 tipos de 
edificios: de gran altura (13 pisos), de mediana altura (7 pisos) y 
de baja altura (3 pisos). Todos tienen estructuras con pórticos 
especiales resistentes a momento (SMF, abreviatura usada en el 
ANSI/AISC 341-10 para estas tipologías), con vigas y columnas 
de secciones tipo W del ANSI/AISC 341-10 (Sección tipo I) con 
conexiones totalmente rígidas (FR) precalificas [23]. Los edificios 
se han diseñado para uso de oficinas utilizando NTC-DF [24] y 
ANSI/AISC 341-10 [25] para la zona sísmica IIIb (suelos blandos) 
de la Ciudad de México y satisfacen el criterio ANSI/AISC 341-10 
de columna fuerte-viga débil. Tienen una planta rectangular de 
3 vanos de 5 m en la dirección transversal y 4 vanos de 6 m en la 
dirección longitudinal. En los análisis realizados se han 
considerado los pórticos centrales en la dirección longitudinal 
de los edificios. Sus 3 modelos 2-D (SMF 3, SMF 7 y SMF 13) se 
muestran en la Figura 1.

Figura 1. Modelos 2D de los edificios arquetipo estudiados

Los ADNL se realizaron con el software Ruaumoko 2D [26]. El 
peso de la estructura, así como el de los acabados 
arquitectónicos e instalaciones fueron considerados como 
cargas muertas (CM), mientras que la carga viva (CV) es la 
establecida en NTC-DF [24] para uso de oficinas. La carga 
gravitacional considerada en los análisis no lineales queda 
establecida como 1.0 CM + 0.2 CV [27]. Las vigas y columnas se 
modelizan con elementos de barra con rotulas plásticas en sus 
extremos. Las rotulas plásticas siguen la ley de histéresis bi-
lineal con endurecimiento y degradación de la resistencia con 
base a la ductilidad (Appendix A - Ruaumoko 2D) [26]. Para esta 
tipología de edificios, los mayores daños son debidos a los 
efectos de los momentos y cortantes en los extremos de los 
elementos. Por esta razón, las limitaciones del modelo analítico 
adoptado, que sólo es capaz de reproducir el fallo por 
momentos y cortante y que no considera la interacción entre el 
momento flector y la fuerza axial, no afecta los resultados. La 
interacción de la superficie de fluencia se define para las 
columnas y vigas por el diagrama momento flector - rotación. 
Los edificios se suponen empotradas en la base y las losas se 
consideran rígidas en la dirección del análisis. El efecto P-Δ fue 
incluido. Las zonas panel fueron modeladas con la rigidez 
rotacional en las conexiones, obtenida con el modelo propuesto 
por Krawinkler [28] y presentado en FEMA 355C [29]. En todos 
los casos se consideró un 2% de amortiguamiento Rayleigh [30] 
para el primero y último modo de vibración considerado. Los 
periodos fundamentales, Ts, de los modelos fueron de 0.63 s 
para el edificio SMF3, 1.22 s para SMF7 y 1.92 s para SMF13.

3. Relación resistencia-ductilidad
El diagrama de momento flector – rotación (M-) en las vigas y 
columnas fue definido con base en la relación resistencia 
ductilidad del modelo IMK modificado [17,18]. Este modelo 
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establece límites de resistencia basados en su curva envolvente 
(Figura 2a) y define las características del comportamiento 
histerético considerando el endurecimiento y la degradación de 
los elementos (Figura 2b). De este modo, el desempeño de los 
elementos queda definido por 3 parámetros de resistencia (My
=momento de fluencia efectivo, Mc=momento límite máximo o 
relación post-fluencia, Mc/My, y momento residual Mr=k•My) y 
por 4 parámetros de deformación (y=rotación de fluencia, p=pre-
límite de rotación plástica, pc= post-límite de rotación plástica y u
=rotación última).

La resistencia de las secciones estructurales es definida por los 
parámetros de fuerzas del modelo IMK, las cuales pueden ser 
obtenidas con sólo dos propiedades: el módulo plástico, Z, y la 
resistencia a fluencia efectiva, fy. Los 3 parámetros son 
obtenidos, de acuerdo a Lignos y Krawinkler [16], mediante las 
siguientes ecuaciones:

My = 1.17 ⋅ Z ⋅ fy (1)

Mc = 1.11 ⋅ My (2)

Mr = 0.4 ⋅ My (3)

Figura 2. Modelo modificado IMK; (a) curva envolvente; (b) definición de modos básicos de 

deterioro cíclico [17]

 La ductilidad en las secciones estructurales se define mediante 
las variables de deformación del modelo IMK. y se determina 
con la ecuación (4), p y pc se define con las ecuaciones empíricas 
multi-varibles (5) y (6) desarrolladas por Lignos & Krawinkler 
[15] para secciones W y, finalmente, u se define mediante la 
ecuación (7), de acuerdo a la recomendación del PEER/ATC 72-1 
[27]

θy = (My

ko )/L = (My

6 ⋅ E ⋅ I )/L
(4)

θp = 0.0865 ⋅ ( h
tw )−0.365 ⋅ ( bf

2 ⋅ tf )−0.140
⋅ ( L

d )0.340 ⋅

( cunit
1 ⋅ d
533 )−0.721

⋅ ( cunit
2 ⋅ fy

355 )−0.721
σIn = 0.32

(5)

θpc = 5.63 ⋅ ( h
tw )−0.565 ⋅ ( bf

2 ⋅ tf )−0.800
⋅ ( cunit

1 ⋅ d
533 )−0.280

⋅

( cunit
2 ⋅ fy

355 )−0.430
σIn = 0.25

(6)

θu = 1.5 ⋅ (θy + θp ) (7)

donde ko es la rigidez elástica inicial; E es el módulo de 
elasticidad; I es la inercia; c1

unit y c2
unit son factores de 

conversión de unidades; h/tw es la relación de altura y espesor 
del alma de la sección; L/d es la relación de vano con la altura de 

la sección; bf/2tf es la relación de anchura y espesor de las alas 
de la sección y σIn es la desviación estándar del ajuste lognormal 
de los datos experimentales. Mediante los parámetros del 
modelo IMK modificado, se define la ley de histéresis bi-lineal 
con endurecimiento (Figura 3a) y degradación de la resistencia 
con base en la ductilidad (Figura 3b) utilizada en la modelación 
de los elementos estructurales con Ruaumoko 2D

r =
[ Mc − My

θp ]
ko

(8)

DUCT1 = θy + θp

θy

(9)

DUCT2 =
θy + θp + [ θpc (Mc − Mr )

Mc ]
θy

(10)

DUCT3 = θy + θp + θpc

θy

(11)

En estas ecuaciones, r define el endurecimiento post-fluencia; 
DUCT1, la ductilidad donde inicia la degradación de la fuerza; 
DUCT2, la ductilidad donde acaba la degradación de la fuerza y 
DUCT3, la ductilidad donde la fuerza máxima se ha degradado 
hasta su 1%. DUCT3 puede tomar el valor cero, lo que indica 
que la fuerza se debe mantener constante desde DUCT2; es 
decir cuando el elemento tenga una ductilidad mayor a DUCT2, 
se considerará que, para esa rotación el elemento tendrá un 
valor de resistencia igual a Mr en la regla de histéresis. Es 
necesario definir la constante RDUCT, que representa el valor 
de k del modelo IMK modificado que, para este estudio, se 
considera de 0.4. En la Figura 3c se muestra el modelo de 
fuerza-deformación utilizado con base en los parámetros del 
modelo IMK modificado.

Figura 3. (a) Ley de histéresis bilineal con endurecimiento; (b) modelo de degradación de 
la regla de histéresis con base de la ductilidad usado por Ruaumoko 2D [26]; (c) modelo de 

momento flector - rotación utilizado con base en el modelo IMK modificado

4. Variables probabilistas

Se considera que la masa y el amortiguamiento son 
deterministas y que sólo la relación resistencia y la ductilidad en 
los elementos estructurarles tienen incertidumbres que 
requieren un tratamiento probabilista. En el caso de la 
resistencia, el módulo plástico, Z, y la inercia, I, se consideran de 
forma determinista, ya que sus variaciones son muy pequeñas, 
menores que el 2%, y su influencia no tiene un impacto 
importante en la respuesta final [31]. Solo la fuerza de fluencia, 
fy, fue usada como una variable aleatoria en las simulaciones 
LHS considerándose una distribución normal. Es importante 
mencionar que la variación del módulo de elasticidad, E, está 
relacionada directamente con la variación en el fy. En el caso de 
la ductilidad, el parámetro y es considerado dependiente del fy, 
por lo que sólo los parámetros p y pc son considerados como 
variables aleatorias en las simulaciones, con una distribución 
lognormal. El parámetro u depende directamente de y y p. El 
valor medio, μ, la desviación estándar, σ, o el coeficiente de 
variación, COV, y las distribuciones de probabilidades supuestas 
para las variables de resistencia y ductilidad, se muestran en la 
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Tabla 1. Para las simulaciones realizadas utilizando el LHS, tanto 
la distribución normal de fy como la distribución lognormal de p 
y pc fueron truncadas en ambos extremos, estableciéndose los 
limites inferior y superior por el valor medio ± 2 veces su 
desviación estándar ( μ  ±2 σ  ). El propósito de este 
truncamiento es evitar una subestimación o sobreestimación de 
las capacidades de los elementos, es decir, evitar obtener 
muestras sin significado físico.

Tabla 1. Propiedades probabilistas de las variables de resistencia y ductilidad.

Tipo Variable Media (μ )
Desviación 

estándar (σ )
Función

Límite 

superior

Límite 

inferior

Resistenci
a

fy 375.76 
Mpa*

26.68 
(COV=0.071*)

Distribució
n 

normal

429.14 
Mpa

322.4 Mpa

Rotación θp θpEc .2 0.32+ Distribució
n 

Lognormal

θpEc .2+

2σ
θpEc .2−

2σ

Rotación θpc θpcEc .3 0.25+ Distribució
n 

Lognormal

θpcEc .3+

2σ
θpcEc .3−

2σ

* Basado en el informe estadístico de Lignos y Krawinkler [16] sobre pruebas de la fuerza de 

fluencia en patines y almas de acero grado A572.

+La desviación estándar del ajuste lognormal de los datos experimentales de las ecs. (5) y 
(6), es utilizada como desviación estándar en la distribución lognormal de las rotaciones θp
yθpc. enel método LHS.

Se consideran dos tipos de correlaciones: intra e inter-
elemento. La correlación intra-elemento viene dada por la 
relación entre los tres parámetros simulados para una misma 
rotula plástica; estas correlaciones derivan de las ecuaciones (5) 
y (6) [16,17]. La correlación intra-elemento se define en la Tabla 
2. La correlación inter-elemento se atribuye a la calidad de 
mano de obra y del material entre las diferentes secciones de 
los elementos. Idota et al. [32] y Kazantzi et al. [10] propusieron 
un valor de 0.65 para la fuerza de fluencia en vigas y columnas 
del mismo lote de producción. Sobre esta base se propone aquí 
una correlación entre elementos de 0.65 para secciones del 
mismo tipo y una correlación nula para secciones diferentes.

Tabla 2 . Correlación intra-elemento para las variables aleatorias de vigas y columnas.

fy θp θpc

fy 1 0 0

θp 0 1 0.69

θpc 0 0.69 1

Para representar mejor la aleatoriedad del problema para cada 
elemento estructural (columna o viga), se genera una muestra 
aleatoria de los tres parámetros utilizados (fy, θp y θpc). Con 
éstas, se calculan la resistencia y ductilidad en las rótulas de 
cada elemento. Se supone que las rótulas son iguales en ambos 
extremos de los elementos. Por lo tanto, el modelo de 3 pisos 
con 27 elementos (15 columnas y 12 vigas) tiene 81 variables 
aleatorias; el modelo del edificio de 7 pisos con 63 elementos 
(35 columnas y 28 vigas) consta de 189 variables aleatorias y el 
modelo de 13 pisos con 117 elementos (65 columnas y 52 vigas) 
tiene 351 variables aleatorias. Con el fin de evaluar el 
comportamiento sísmico de estos tres edificios considerando un 
enfoque probabilista, se realizan 200 ADNL para cada modelo 
estructural. Este número de ADNL obedece a un análisis de 
sensibilidad basado en obtener mediante análisis estático no 
lineal, las curvas de capacidad de 1000 modelos probabilistas de 
cada uno de los 3 modelos estructurales; de manera que se 
obtuvo el valor medio y desviación estándar considerando 1000 
curvas y 200 curvas de forma aleatoria, observando que con 200 
curvas los valores medios y desviaciones estándar en todos los 
3 casos eran de valores similares al de las 1000 curvas. Esto se 

atribuye a que el método LHS usado, a diferencia del método 
Monte Carlo sin LHS, hace un muestreo estratificado sin 
reemplazo, es decir evita duplicar combinaciones de casos, por 
lo que con menos muestras se puede obtener una respuesta 
adecuada.

5. Análisis dinámico incremental probabilista

Para el análisis dinámico incremental, IDA, probabilista, se 
necesita un conjunto de acelerogramas que representen 
adecuadamente las características de las acciones sísmicas 
esperadas o de diseño en la zona de estudio considerando las 
incertidumbres, que son de gran importancia para la evaluación 
de la respuesta sísmica [33–35]. El primer paso para obtener 
este conjunto de acelerogramas ha consistido en generar un 
conjunto de espectros de respuesta aleatorios por medio de 
simulaciones de LHS de forma que cumplan las tres condiciones 
siguientes: i) el valor medio coincide con un espectro objetivo; ii) 
la desviación estándar en cada período debe ser un valor 
predefinido; y iii) las ordenadas espectrales están 
correlacionados de tal manera que son realistas. En un segundo 
paso se ha usa la técnica de ajuste espectral [36] para hacer 
coincidir el espectro de respuesta de un acelerograma real con 
cada uno de los espectros simulados. Se ha obtenido así un 
conjunto de acelerogramas que cumple las siguientes 
condiciones: i) el espectro medio se ajusta bien al espectro 
objetivo, ii) el conjunto de espectros obtenidos tiene una 
desviación estándar predefinida; y iii) los acelerogramas son 
representativos de las acciones sísmicas esperadas en la zona, 
ya que están representadas por acelerogramas semilla 
seleccionado. En este estudio se ha tomado como espectro 
objetivo el espectro de diseño para la zona IIIb de la NTC-DF 
[24] de la Ciudad de México. La desviación estándar se ha 
establecido en el 5% para períodos de 0 a 2 s, ya que es la 
banda donde se encuentran los períodos de los edificios 
estudiados, y en el 10% para períodos de más de 2 s. En cuanto 
a los acelerogramas semilla utilizados, se han seleccionado con 
el método propuesto por Vargas et al. [7] aplicado a una base 
de datos de 2554 acelerogramas (tres componentes) 
registrados en el área de la Ciudad de México. Esta base de 
datos de acelerogramas fue analizada anteriormente por Díaz 
et al. [37] . De esta manera, se seleccionaron cuatro 
acelerogramas de larga duración, ya que 4 es el número 
mínimo de acelerogramas que la NTC-DF 2004 propone se usen 
en el análisis dinámico con espectros de respuesta compatibles 
con el espectro objetivo. La Tabla 3 muestra las características 
de los acelerogramas seleccionados y los terremotos 
correspondientes. La Figura 4 muestra el espectro de respuesta 
objetivo, los acelerogramas semilla seleccionados y sus 
espectros de respuesta. Para cada acelerograma semilla, se 
utiliza la técnica del ajuste espectral para obtener 5 nuevos 
acelerogramas que cumplan las tres condiciones probabilistas 
descritas anteriormente. De esta manera, se han obtenido 20 
acelerogramas, que se han considerado adecuados y suficientes 
para abordar el enfoque probabilista. Obsérvese cómo la 
aleatoriedad tanto de las aceleraciones espectrales para los 
diferentes periodos como, en particular, para los PGA de los 
sismos generados, se va a conservar automáticamente, cuando 
estas acciones sean incrementadas con el IDA mediante 
incrementos de los valores medianos del PGA, y en 
consecuencia conservando las distribuciones de probabilidad 
con diferentes valores medianos, pero con las mismas 
dispersiones predefinidas. Los espectros de respuesta de los 20 
acelerogramas compatibles se muestran en la Figura 5 y cada 
acelerograma es seleccionado de forma aleatoria en cada 
análisis IDA probabilista. Para el caso determinista se usaron los 
4 acelerogramas ajustados mostrados en la Figura 4, de manera 
que con sus 4 respuestas se genera una curva con sus valores 
medianos, que representara para este estudio el caso 
determinista. Si bien se reconoce que en la Ciudad de México se 
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tienen una amenaza sísmica máximas de PGA de 0.165g [24], en 
este estudio, dado que se quiere analizar el comportamiento 
sísmico hasta el colapso de los edificios de acero, los 
acelerogramas son escalados hasta magnitudes muy superiores 
(del orden de 1 g).

Tabla 3 . Principales características de los 4 sismos seleccionados por su compatibilidad con 

el espectro de la zona IIIb.

Acc Est
aci

ón

Fech

a

Duraci
ón 

(seg)

Epicentro Magni
tud 

(Mw)

Co
m

p.

PGA 
(cm/s2

)

Distancia 
Epicentral 

(km)

Azimu
t Eta-E

pi
Lat
itu

d

Lon
gitu

d

Profund
idad 

(Km)

1 TH3

5

20/0
3/20

12

227.47 16.
25 

N

98.5

2 W
16 7.4 S0

0E
49.6 340.58 171.34

2 AE0

2

30/0
9/19

99

290.45 15.
95 

N

97.0

3 W
16 7.5 N9

0

W

21.3 442.48 150.64

3 PCS

E

11/0
1/19

97

176.27 17.
91 

N

103.
04 

W

16 6.5 S6
5

W

14.6 442.84 248.35

4 DM

12

14/0
9/19

95

216.91 16.
31 

N

98.8

8 W
22 7.3 N0

0E
19.3 347.79 176.20

Figura 4. Espectro objetivo y espectros de respuesta de los acelerogramas semilla y 

ajustados (izquierda); y acelerogramas semilla y ajustados (derecha).

Figura 5. Espectros de respuesta de los 20 acelerogramas ajustados, su media y 

desviación estándar y periodo fundamental de los edificios

 De esta forma se han obtenido relaciones probabilistas PGA-
desplazamiento en techo y PGA-cortante en la base. La Figura 6 
muestra estas relaciones para diferentes PGA crecientes. Se 
observa que con el aumento del PGA, cada nube de puntos 
pierde su organización, aumentando su dispersión de forma 
significativa. Es decir, cuando el PGA aumenta, la incertidumbre 
en la respuesta estructural inducida por la incertidumbre en las 
propiedades mecánicas de los materiales también aumenta.

Figura 6. Relación PGA con desplazamiento en el techo y cortante basal de los edificios

Así se han obtenido curvas de capacidad dinámicas 
determinista y probabilistas; del conjunto de curvas 
probabilistas se muestran 3 curvas correspondientes a los 
percentiles 5, 50 (mediana) y 95. En la Figura 7 se muestran las 
curvas de capacidad dinámicas obtenidas. Se observa cómo la 
curva mediana tiene una buena coherencia con el caso 
determinista para los modelos SMF 3 y SMF 7, pero la 
concordancia es menor en el caso SMF 13. Los coeficientes de 
variación (COV) de los Du probabilistas son relativamente bajos 
(COVSMF3=0.209, COVSMF7=0.181 y COVSMF13=0.179), lo que indica 
que el Du medio de los análisis representa bien el 
desplazamiento de colapso. La Figura 8 muestra la relación 
PGA-desplazamiento en el techo determinista, probabilista y sus 
respectivas curvas percentiles. Los rangos de PGA disminuyen 
con el incremento de la altura de los edificios, es decir, para la 
mediana probabilista el SMF 3 tienen su colapso alrededor de 
un PGA de 1 g, el SMF 7 alrededor de 0.6 g y el SMF 13 alrededor 
del 0.4 g. Por lo tanto, para la zona de estudio, los edificios altos 
tendrían mayores desplazamientos en el techo que los edificios 
bajos para un mismo PGA. Esto resulta coherente, pues en la 
Ciudad de México son las estructuras de periodos altos las que 
están en mayor riesgo sísmico, especialmente por la 
amplificación de las ondas sísmicas con bajas frecuencias como 
efecto del suelo blando de esta área.

Figura 7. Curvas de capacidad dinámica deterministas, probabilistas y percentiles de los 

edificios
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Figura 8. Relación PGA-Desplazamiento en azotea deterministas, probabilistas y 

percentiles de los edificios

Para el análisis del daño esperado se ha elegido el índice de 
Park y Ang [38] adaptado para estructuras metálicas [39]. El 
índice de daño global, IDGPark yAng, de las estructuras se obtiene 
mediante la siguiente ecuación:

IDGPark y Ang = ∑
i

n

λi IDEi Park y Ang

(12)

donde IDEi Park yAng es el índice de daño de cada elemento 
estructural y λi es el cociente entre la energía de histéresis 
disipada por cada elemento y la energía total de histéresis 
disipada por la estructura. En la Figura 9 se muestra el índice de 
Park y Ang en función del PGA para los edificios estudiados.

Figura 9. Relación PGA-IDG Park y Ang deterministas, probabilistas y percentiles de los 

edificios

Finalmente, para tener una idea del daño esperado en términos 
de los 4 estados de daño normalmente usados (1 Leve, 2 
Moderado, 3 Grave y 4 completo), se han considerado los 
umbrales de estos estados tal como se propone en Pujades et 
al. [11] también en base al índice de daño de Park y Ang. Los 
valores del IDGPark y Ang respectivamente para estos umbrales 
son 0.05, 0.2, 0.4 y 0.65 [38,40,41] . Así, teniendo en cuenta que 
las aceleraciones de diseño en la zona IIIb de acuerdo con la 
NTC-DF son respectivamente de 0.11g y 0.165 g para 

estructuras normales (TIPO A=Casa-Habitación, oficinas, etc.) y 
para estructuras de mayor importancia (TIPO B=Hospitales, 
escuelas, etc.) [24] puede estimarse el estado de daño esperado 
para los 3 edificios y para estas aceleraciones de diseño. Los 
resultados se muestran en la Figura 10. Los edificios fueron 
diseñados como TIPO A, obsérvese cómo para los edificios SMF 
3 (Ts=0.63 seg.) y SMF 7 (Ts=1.22 seg.) no se espera daño, pero 
para los edificios tipo SMF 13 (Ts=1.92 seg.) podrían darse 
daños leves. Si se supusiera que los edificios son especiales 
(TIPO B), el daño esperado para los edificios tipo SMF 3 y SFM 7 
también sería nulo, pero los de tipo SMF 13 (edificios 
relativamente altos) podrían sufrir daño moderado. No 
conviene perder de vista que las especiales características de 
México DF con suelos blandos que amplifican las bajas 
frecuencias, afectan más a los edificios relativamente altos 
debido a efectos de resonancia.

6. Discusión y conclusiones

En este trabajo se ha presentado y aplicado una metodología 
para la evaluación sísmica mediante análisis estructural 
dinámico. El método se ha aplicado de forma determinista y 
probabilista. El enfoque probabilista permite cuantificar las 
incertidumbres en la respuesta y en el desempeño de los 
edificios inducidas por las incertidumbres en sus propiedades 
mecánicas (resistencia y ductilidad) y en las acciones sísmicas. 
Las aproximaciones determinista y probabilista se han aplicado 
a tres tipos de edificios de acero (bajos -3 niveles, de altura 
intermedia-7 niveles y altos-13 niveles) situados en suelos 
blandos de la ciudad de México (DF-IIIb). Las acciones sísmicas 
se han considerado también mediante un enfoque probabilista 
avanzado, usando acelerogramas seleccionados de acuerdo con 
la amenaza sísmica de la Ciudad de México y con características 
de larga duración propia de los registros de esta en la zona. Se 
ha usado una técnica de ajuste espectral para obtener un 
conjunto de 20 acelerogramas compatibles con el espectro de 
diseño de la zona de estudio; vale la pena mencionar que la 
técnica usada permite el control de error. Las principales 
conclusiones derivadas de la comparación entre los resultados 
obtenidos a partir del enfoque determinista clásico y del 
probabilista son las siguientes: i) El enfoque determinista 
proporciona resultados adecuados, ya que el análisis 
determinista usando valores medianos de resistencia-ductilidad 
de los materiales lleva a resultados comparables con los valores 
medianos del enfoque probabilistas; la similitud de los 
resultados con todo es menor para edificios altos. ii) El 
desplazamiento de daño completo (Du) determinista representa 
adecuadamente el desplazamiento de colapso de la curva 
mediana probabilista de los edificios analizados. iii) Los 
resultados obtenidos muestran que las incertidumbres 
esperadas en la respuesta son significativas y que su dispersión 
aumenta al aumentar la intensidad sísmica; debido a que con 
mayor intensidad sísmica se tienen una mayor incursión en el 
campo no lineal. Estudios más detallados [42] confirman que la 
acción sísmica es responsable de la mayor dispersión en la 
respuesta, siguiendo en importancia la variable fy. La 
contribución de las dos rotaciones, aunque también 
significativa, es menor. iv) Los edificios altos han mostrado 
tener un mayor nivel de daño sísmico para la zona de estudio, lo 
cual resulta razonable por las amplificaciones que sufren los 
sismos de largas duraciones en suelos blandos, afectando 
principalmente a edificios con largos periodos propios de 
vibración entre 1.5 y 3 segundos. v) Con base en la curva 
IDGPark y Ang mediana, el comportamiento de los edificios bajos y 
medianos cumple adecuadamente las condiciones de diseño 
para el sitio de estudio, sin embargo, los edificios altos podrían 
tener daños leves o moderados. vi) Finalmente, es importante 
hacer énfasis en que la evaluación de la vulnerabilidad y del 
daño sísmico físico, debe considerar el comportamiento no 
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lineal de la estructura, la aleatoriedad de las propiedades 
mecánicas de los materiales y la incertidumbre asociada a la 
acción sísmica.

Figura 10. Estimación del daño sísmico esperado en los edificios para la zona de estudio 

(DF-IIIb).
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