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PRESENTACIÓN 

El Ministerio de Transportes y Comunicaciones en su calidad de órgano rector a nivel 

nacional en materia de transporte y tránsito terrestre, es la autoridad competente 
para dictar las normas correspondientes a la gestión de la infraestructura vial y 

fiscalizar su cumplimiento. 

La Dirección General de Políticas y Regulación en Trasporte Multimodal es el órgano 

de línea con autoridad técnico normativo a nivel nacional responsable del diseño, 
formulación, supervisión y evaluación de las políticas nacionales y regulaciones en 

materia de infraestructura y servicios de transporte terrestre, acuático, ferroviariario, 
multimodal, entre otros; así como plataformas logísticas, puertos, vías navegables, 

circulación, seguridad vial y tránsito terrestre, en el ámbito de competencia del 
ministerio. Depende del Despacho Viceministerial de Transportes. Esto según lo 

establecido en el “Texto integrado del reglamento de organización y funciones del 

Ministerio de Transportes y Comunicaciones” aprobado mediante Resolucón 

Ministerial N° 658-2021-MTC/01. 

El “Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras Subterráneas para la 

Infraestructura Vial” formará parte de los Instrumentos de Gestión de la 
Infraestructura Vial establecidos por el Reglamento Nacional de Gestión de 

Infraestructura Vial aprobado por D.S. N° 034-2008-MTC y sus modificaciones, el 
cual constituye uno de los documentos técnicos de carácter normativo que rige a 

nivel nacional y es de cumplimiento obligatorio por los órganos responsables de la 
gestión de la infraestructura vial y ferroviaria de los tres niveles de gobierno: 

nacional, regional y local. 

El “Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras Subterráneas para la 

Infraestructura Vial” es un documento normativo que organiza y recopila las 
técnicas y procedimientos del diseño sismorresistente para la infraestructura vial y 

ferroviaria subterránea, con base en su concepción y desarrollo, y acorde con 
determinados parámetros. Contiene la información necesaria para diferentes 

procedimientos, en la elaboración del diseño geométrico de los proyectos, de acuerdo 
a su categoría y nivel de servicio, en concordancia con las demás normativas vigentes 

sobre la gestión de la infraestructura vial y ferroviaria. 

El presente Manual comprende el diseño sismorresistente de estructuras 

subterráneas o enterradas para infraestructura vial y ferroviaria, entre éstas: túneles 

de carreteras interurbanas, túneles urbanos, túneles y estaciones de ferrocarril 
(internacional, interurbano, nacional, regional o urbano), pasos inferiores para 

vehículos (“by-passes”). A su vez, este Manual también cubre elementos auxiliares u 
obras complementarias de estas construcciones, como galerías laterales, chimeneas 

de trabajo, ventilación y evacuación, instalaciones, componentes no estructurales, 

entre otros. 

Teniendo en consideración que, como toda ciencia y técnica, la ingeniería se 
encuentra en permanente cambio e innovación, es necesario que el presente 

documento sea revisado y actualizado periódicamente por el órgano normativo 

competente del Ministerio de Transportes y Comunicaciones. 

Lima, marzo de 2023 
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GENERALIDADES 

ÁMBITO DE APLICACIÓN DEL MANUAL  

El “Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras Subterráneas para la 

Infraestructura Vial”, tiene por objeto brindar los criterios técnicos de diseño 
sismorresistente que deben ser aplicados en las fases de pre-inversión, inversión y 

operación de proyectos viales y ferroviarios de estructuras subterráneas o enterradas 
para la infraestructura vial y ferroviaria, así como obras complementarias o auxiliares 

para la gestión de la infraestructura vial y ferroviaria; interurbana y urbana. Este 
Manual no trata únicamente de los elementos puramente estructurales, sino que 

también es aplicable a la totalidad de la construcción, incluyendo los componentes 

no estructurales albergadas por ésta. 

Este Manual se refiere preferentemente a proyectos de construcciones nuevas; para 

construcciones existentes puede ser empleado para determinar el grado de 

cumplimiento de sus prescripciones, pero las estrategias de acondicionamiento 

sísmico no están específicamente consideradas.  

Este Manual considera el diseño sismorresistente de estructuras enterradas o 
subterráneas, es decir, aquéllas situadas, total o parcialmente, bajo el nivel del 

terreno (sea este natural o modificado). 

Los criterios técnicos de diseño sismorresistente que desarrolla este Manual son de 

aplicación a proyectos de las siguientes construcciones nuevas enterradas o 
subterráneas: túneles de carreteras interurbanas (“túneles de montaña”), túneles 

urbanos, túneles y estaciones de ferrocarril (internacional, interurbano, nacional, 
regional o urbano), pasos inferiores para vehículos (“by-passes”), entre otros. A su 

vez, este Manual también cubre elementos auxiliares u obras complementarias de 
estas construcciones, como galerías laterales, chimeneas (pozos) de trabajo, 

ventilación y evacuación, instalaciones, componentes no estructurales, entre otros. 

Otras construcciones enterradas que no son propias de la infraestructura vial y 

ferroviaria, en los modos carretero y ferroviario, no están cubiertas por este Manual; 
entre éstas: las estructuras de cimentación (fundación) de construcciones no 

enterradas (por ejemplo, edificios ordinarios), cualquier tipo de infraestructura 
minera, instalaciones industriales, sótanos de edificios, conducciones (túneles para 

transporte de agua u otros líquidos como gas natural licuado, petróleo, etc.), 
instalaciones sanitarias (alcantarillas, depósitos de almacenamiento de aguas 

pluviales, estaciones de tratamiento de aguas residuales), estaciones de autobús, 

etc. Este Manual podrá ser utilizado como referencia para estas construcciones en la 
medida en que presenten unas características similares a las de las construcciones 

enterradas para infraestructura vial y ferroviaria. Otros aspectos relacionados con el 
comportamiento del suelo bajo acciones sísmicas (deslizamiento de taludes o laderas, 

licuación, etc.) sólo están cubiertos por este Manual en la medida en que afecten a 
estructuras enterradas (túneles, sobre todo). Los túneles sumergidos (típicamente, 

bajo el nivel del mar y en contacto directo con el agua), dadas sus peculiares 
características, quedan excluidos del ámbito de este Manual. Finalmente, los pasos 

inferiores para peatones también tienen características propias y no están cubiertos 
por este Manual; no obstante, sí que están incluidos en él los pasos que accedan a 

estaciones u otras instalaciones propias de este Manual. También es necesario 
señalar que este Manual sólo abarca estructuras subterráneas de concreto reforzado 

(hormigón armado), excluyéndose las de acero y mixtas (acero y concreto armado); 
una excepción la constituyen las tablestacas. Si se desea utilizar elementos 

estructurales de acero o mixtos (por ejemplo tubos de acero rellenos de concreto 
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“CFST, Concrete Filled Steel Tubes”) debe buscarse información en [Design Standard 

2012] (Norma Japonesa) o en la literatura técnica. 

Este Manual no es un texto de estudio, ni tampoco puede sustituir la experiencia y el 

buen criterio que debe ser parte integral del arte de la ingeniería. Las fórmulas, 

ábacos y tablas que se incluyen tienen por objeto facilitar la búsqueda de soluciones 
razonables en el diseño de la infraestructura vial y ferroviaria subterránea y sus obras 

complementarias o auxiliares. 

Este Manual podrá ser complementado con normas y documentos internacionales, 

experiencias obtenidas de nuevos terremotos y avances técnicos y científicos 

recientes. 

NORMATIVA Y DOCUMENTOS DE REFERENCIA  

En las Referencias se presenta una lista de códigos y otros textos que guardan 

relación con este Manual. Se cita la normativa peruana que tiene una correspondencia 
más directa con este Manual (en especial, las Normas [E.020 2006; E.030 2019; 

E.031 2018; E.050 2018; E.060 2009; E.070 2006], y el “Manual de Diseño de 
Puentes” [Manual 2016]), así como el artículo técnico “Re-Evaluación del Peligro 

Sísmico Probabilístico para el Perú”; estas referencias se encuentran en las secciones 
“Normativa Peruana General y Sísmica” y “Reglamentos Peruanos Viales y 

Ferroviarios”. También se incluyen entre las referencias las Normas y otros 
documentos internacionales (artículos científicos e informes de investigación, sobre 

todo) que han servido de base para su elaboración, o tienen una fuerte correlación 

con ésta. 

Debe tenerse en cuenta que la inclusión de normativa (y otros documentos similares) 
de otros países no significa en absoluto que estos textos tengan algún tipo de vigencia 

legal en el Perú; ésta corresponde en exclusiva a este Manual. La finalidad de las 
referencias es proporcionar a los usuarios del Manual la posibilidad de ampliar sus 

conocimientos acerca de los temas abordados por este. 

A medida que se actualizan las Normas y los documentos de referencia 

(reemplazados por nuevas versiones), se deben utilizar estas últimas en lugar de las 
anteriores. Las posibles contradicciones con el contenido de este Manual que pudieran 

surgir deberán ser resueltas por el MTC; en principio, a favor de este Manual. 

FILOSOFÍA DEL MANUAL 

Contenido Actualizable 

El diseño sismorresistente de estructuras subterráneas (enterradas) constituye un 
campo muy dinámico en el que se está desarrollando una importante actividad 

investigadora a nivel mundial; esta produce numerosos resultados que son 

incorporados a los códigos de diseño nacionales e internacionales con bastante 
celeridad y regularidad. Con la finalidad de que los ingenieros peruanos puedan 

aplicar los últimos avances de la investigación, se redacta este Manual de forma que 
este sea fácilmente actualizable, particularmente en aquellos aspectos en que se 

prevean más novedades. Se recomienda a la entidad responsable (MTC) publicar 
periódicamente versiones actualizadas del Manual. Ciertamente, se cumplirán los 

requisitos legales para la aprobación de las modificaciones. Esta recomendación es 
particularmente encarecida si ocurre un terremoto severo en el Perú (o en otros 

países); se debe llevar a cabo una revisión exhaustiva de este Manual, especialmente 
si afecta a estructuras subterráneas. 
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Auto–Contenido 

Este Manual debe contener, en la medida de lo posible, toda la información necesaria 

para que un ingeniero civil diseñe estructuras subterráneas que sufren excitación 

sísmica. Sin embargo, en el contexto actual de conectividad habitual a Internet, este 

objetivo tiene que interpretarse en el sentido de que todos los documentos accesorios 
deben ser fácilmente accesibles. Por otro lado, dado que el objetivo principal es 

legislativo y no docente, es necesario establecer claramente que este Manual no 
puede proporcionar todo el conocimiento necesario, y que los usuarios del Manual 

deben conocerlo o buscarlo por sus propios medios. 

Las formulaciones en este Manual están tomadas de investigaciones científicas y 

técnicas publicadas; dichas obras se listan al final de este Manual, estando dispuestas 
en varios grupos, para facilitar la búsqueda. Cada vez que se cita una determinada 

referencia en el texto del Manual, se especifica el grupo al que corresponde. 

Contenido Simple 

Se busca la mayor simplicidad en las formulaciones descritas o recomendadas, 

evitando enfoques matemáticos innecesariamente complejos. Sin embargo, se evita 

la simplificación excesiva; se consideran todos los aspectos relevantes. Se pretende 
que este Manual debe ser interpretado y aplicado por un profesional competente 

(ingeniero civil con especialización en Ingeniería Estructural y Sísmica). 

Control del Uso de Formulaciones Complejas 

El uso de estrategias de diseño sofisticadas (por ejemplo, análisis dinámico nolineal) 
sólo se permite si se lleva a cabo correctamente. En cualquier caso, se requiere 

efectuar análisis simplificados (formulaciones estáticas equivalentes basadas en 
fuerzas o desplazamientos), y no se permiten grandes reducciones con respecto a los 

resultados de éstos. 

Encaje en el Perú 

Este Manual no puede ser, ni siquiera parecer, un cuerpo extraño en el contexto 
peruano; tiene que armonizarse con la legislación y las prácticas de construcción del 

país. Además, también debe ajustarse al nivel habitual de conocimiento, expectativas 
y mentalidad de sus usuarios potenciales. Por supuesto, este Manual propuesto no 

puede contradecir ningún texto legal peruano; cuando esto sea inevitable, se indica 
claramente y se especifica la forma de resolver la contradicción. Es obvio que las 

regulaciones peruanas están fuertemente influenciadas por los documentos 
estadounidenses, por lo que este Manual no puede romper abruptamente esta 

tendencia. Por otro lado, los usuarios internacionales esperan encontrar documentos 
cercanos al contexto latinoamericano. En resumen, este Manual debe incluir lo mejor 

de los documentos internacionales (ISO [ISO 23469 2005], referencia que se 
encuentra en la sección “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”) y 

de los países avanzados (China [GB 50909 2014], Japón [Design Standard 2012], 
Nueva Zelanda [EGEP 2017], la Unión Europea [EN 1998-1 2004 y versión pendiente 

de publicación; EN 1998-5 2003 y versión pendiente de publicación], USA [Caltrans 
2018; LRFD 2017; NCHRP 2008; AASHTO 2009, 2019; ASCE/SEI 41-17 2017], 

referencias que se encuentran en la sección “Normas y otros Documentos Similares 
de otros Países”), pero tiene que tener una clara vocación peruana.  

Armonización con la Normativa Peruana 

Este Manual debe armonizarse con las otras disposiciones técnicas reglamentarias (y 

de otro rango) nacionales con las que guarde relación. Entre éstas se encuentran 
principalmente el Manual de Ensayo de Materiales, el Manual de Diseño de Puentes y 

el Manual de Túneles, Muros y Obras Complementarias del MTC, y las Normas E.020 
(Cargas), E.030 (Diseño Sismorresistente), E.050 (Suelos y cimentaciones) E.060 
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(Concreto Armado) y E.070 (Albañilería) del MVCS (Ministerio de Vivienda, 
Construcción y Saneamiento). 

Evitar las Discontinuidades Numéricas Artificiales 

Muchas normas proponen clasificaciones discretas según parámetros de ingeniería 

cuantificados; consecuentemente, pequeños cambios de los coeficientes que las rigen 
generan saltos bruscos en los parámetros de diseño. En nuestro contexto, esto 

sucede, entre otros casos, en la clasificación del suelo en categorías (S0, S1, S2, S3 y 
S4, según la nomenclatura empleada en la Norma Técnica E.030) y del territorio 

nacional en zonas sísmicas (1, 2, 3 y 4, también según la nomenclatura de la E.030). 
Para evitar este problema, se proponen clasificaciones continuas: el suelo se puede 

clasificar de acuerdo con la velocidad de la onda de corte (y otros parámetros 
similares como período fundamental del suelo) y la sismicidad del lugar a través de 

la aceleración del basamento (sustrato, más precisamente, afloramiento) rocoso 
ingenieril (PGA, equivalente aproximadamente al factor Z de [E.030 2019]). 

Lenguaje Simple 

Este Manual debe estar escrito en lenguaje sencillo, usando las palabras y 

expresiones más fáciles; todo ello, sin sacrificar el rigor, la precisión, la corrección y 
la formalidad. El texto también tiene que ser claro, inequívoco y sin prestarse a varias 

interpretaciones posibles. La versión en español se redacta de acuerdo con el 
"Glosario de términos de uso frecuente en proyectos de infraestructura vial" y 

preferiblemente utilizando las construcciones gramaticales y los términos a los que 
están acostumbrados los ingenieros peruanos. La versión en inglés se escribe usando 

el idioma americano (en lugar del británico). 

Orientación Predominante Legislativa 

Obviamente, este Manual es un documento legal, no un texto de aprendizaje. Sin 
embargo, se proporcionan descripciones breves de las formulaciones más relevantes; 

en cualquier caso, debe quedar claro que la enseñanza no es el objetivo principal del 
Manual y que no es posible describir en profundidad todos los problemas 

involucrados. 

Presentación Agradable 

Se garantiza que el texto no sea excesivamente aburrido, haciendo que este objetivo 
sea compatible con su propósito predominantemente legislativo. En este sentido, se 

utilizarán ampliamente diagramas, diagramas de flujo y representaciones 
aclaratorias; esto se aplica especialmente a los Comentarios y, principalmente, a los 

Anexos. 

ORGANIZACIÓN DEL MANUAL 

Este Manual está compuesto de Capítulos y de Anexos; éstos últimos contienen 

observaciones más particulares y pueden ser o no normativos (en este último caso 

no son obligatorios, sino meras recomendaciones). Ambas categorías se identifican 
como “Obligatorios” y “Recomendados” en este Manual. A su vez, los Capítulos están 

compuestos de Texto Técnico Normativo y de Comentarios; la diferencia entre 
ambos es que el Texto Técnico Normativo “es ley” y los Comentarios son aclaraciones 

sin valor legal; en este informe, el Texto Técnico Normativo se presenta en color 

negro sobre fondo blanco y los Comentarios están escritos también en color negro, 

pero están etiquetados como Comentario y se enmarcan en una caja rectangular 
sombreada; esto rige para bloques de texto, listas (tanto numeradas como con 

viñetas), Figuras, Tablas, ecuaciones y cualquier otro elemento del Manual. El Texto 
Técnico Normativo debe estar redactado de una forma muy cuidada, formal, escueta, 

comprensible y precisa, adecuada para su valor legislativo; los Comentarios son en 
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general más extensos y están formulados en un lenguaje más técnico, didáctico y 
descriptivo. La finalidad del Texto Técnico Normativo es proporcionar criterios de 

diseño y análisis que garanticen que las construcciones tengan un margen adecuado 
de seguridad frente a las acciones sísmicas. Como se anunció anteriormente, los 

Anexos contienen o bien prescripciones o recomendaciones no obligatorias; en todo 
caso se refieren a temas más particulares que los Capítulos; por lo tanto, su redacción 

es similar a la de los Comentarios. Por otra parte, los Anexos podrán contener 
ejemplos resueltos para facilitar el aprendizaje de los usuarios del Manual. Es 

destacable que la parte “legal” (Texto Técnico Normativo) no tiene que tener finalidad 
didáctica ni formativa; en todo caso, esos objetivos deben quedar circunscritos a los 

Comentarios y los Anexos. De hecho, los profesionales (es decir, los usuarios del 
Manual) deben ser conscientes de que este Manual no tiene finalidad formativa, sino 

regulativa; así se hace constar en la Introducción. A efectos de facilitar el aprendizaje 
de los profesionales en los temas propios del Manual, se citan explícitamente los 

elementos de la Bibliografía (artículos científicos, informes, libros, normativa 
internacional, u otros documentos) en que estén basados los desarrollos expuestos 

o propugnados. Por otra parte, para resolver las dudas de los usuarios del Manual, 
se recomienda habilitar una dirección permanente de correo electrónico a la que éstos 

puedan dirigir sus inquietudes. 

El Texto Técnico Normativo y los Comentarios se dividen en Capítulos (1, 2, 3 etc.) 

y éstos a su vez se subdividen en Secciones y Subsecciones (1.1 y 1.1.1.). Las 
subdivisiones menores serán tópicos, acápite y letras. Los Anexos están numerados 

por letras (A, B, C, etc.); a su vez se subdividen en Secciones (A.1, A.2, etc.). Las 

Referencias se clasifican en Grupos, sin numeración. 

La siguiente Figura muestra un esquema global de la organización del Manual, tal 

como se describe aquí. 

 

 
 

 
 

 
 

 
 

 

 

 

ACRÓNIMOS (SIGLAS) 

Se describen todos los Acrónimos o Siglas utilizados en el “Manual de Diseño 

Sismorresistente de Estructuras Subterráneas para la Infraestructura Vial”. 
Éstos se refieren a instituciones (AASHTO, CISMID, SENCICO), conceptos técnicos y 

científicos (SI, SSI, NATM, TBM), y aspectos propios del Manual (I1, I2, I3, OI, OR, 
SA, SC, DI, DL, DS, DG, ELSS1, ELSS2, ELUS1, ELUS2). Para mayor claridad, sólo se 

utilizan acrónimos bien establecidos y en la medida en que éstos sean claramente 
más representativos que el nombre completo. Por ejemplo, SSI se conoce como 

“Interacción entre el Suelo y la Estructura”, NATM como “Nuevo Método Austríaco de 

Construcción de Túneles”, y TBM como “Tuneladora”. No obstante, a efectos de 

familiarizar a los usuarios del Manual con los acrónimos empleados 

internacionalmente, éstos se usan también (junto con el nombre completo). Los 
acrónimos de uso exclusivo en este Manual se acompañan frecuentemente de su 

nombre completo. Finalmente, se evita al máximo el uso de abreviaciones, 
reemplazándolas con la expresión completa a la que representan; es decir, “rpta. din. 

de estr.” es “respuesta dinámica de estructuras”. 

Manual 

Capítulos 

Anexos 

Texto 
Técnico 

Normativo 

Comentarios 

Referencias 

Consideraciones 
Generales 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  23 

 

Instituciones Peruanas 

CISMID: Centro Peruano Japonés de Investigaciones Sísmicas y Mitigación de 
Desastres 

CNDG: Centro Nacional de Datos Geofísicos 
CONCYTEC: Consejo Nacional de Ciencia, Tecnología e Innovación Tecnológica 

IGP: Instituto Geofísico del Perú 
INGEMMET: Instituto Geológico, Minero y Metalúrgico 

MEM: Ministerio de Energía y Minas  
MTC: Ministerio de Transportes y Comunicaciones 

MVCS: Ministerio de Vivienda, Construcción y Saneamiento 
OSINERGMIN: Organismo Supervisor de la Inversión en Energía y Minería 

SENCICO: Servicio Nacional de Capacitación para la Industria de la Construcción 
SLUMP: Sistema Legal de Unidades de Medida del Perú 

Otras Instituciones  

AASHTO: American Association of State Highway and Transportation Officials 

(Asociación Estadounidense de Autoridades Estatales de Carreteras y 

Transporte) 

ACI: American Concrete Institute (Instituto Americano del Concreto) 
AISC: American Institute on Steel Construction (Instituto Americano de Construcción 

en Acero) 
ANSI: American National Standards Institute (Instituto Americano de Normativa 

Nacional) 
ASCE: American Society of Civil Engineers (Sociedad Estadounidense de Ingenieros 

Civiles) 
ASTM: American Society for Testing and Materials (Sociedad Americana para 

Ensayos y Materiales) 

ATC: Applied Technology Council (Consejo de Tecnología Aplicada) 
Caltrans: California Department of Transportation (Departamento de Transporte de 

California) 
CERESIS: Centro Regional de Sismología para América del Sur 

CPCMS AL&EC: Comisión Permanente del Código Modelo Sísmico de América Latina 
y el Caribe 

ECS: European Committee for Standardization (Comité Europeo de Normalización) 
FEMA: Federal Emergency Management Agency (Agencia Federal para el Manejo de 

Emergencias) 
FHWA: Federal Highway Administration (Administración Federal de Carreteras) 

ISC: International Seismological Centre (Centro Sismológico Internacional) 
JGS: Japanese Geotechnical Society (Sociedad Geotécnica Japonesa) 

JIS: Japanese Standards Association (Asociación Japonesa de Normativa) 
JR: Railway Technical Research Institute (Instituto Técnico de Investigación en 

Ferrocarriles) 
NEHRP: National Earthquake Hazards Reduction Program (Programa Nacional de 

Reducción de Amenaza Sísmica) 
NIED: National Research Institute for Earth Science and Disaster Resilience 

(Instituto Nacional de Investigaciones para las Ciencias de la Tierra y la 
Resistencia a los Desastres) 

PEER: Pacific Earthquake Engineering Research Center (Centro de Investigación del 
Pacífico en Ingeniería Sísmica) 

PIARC: Permanent International Association of Road Congresses (Asociación 
Internacional Permanente de Congresos de Carreteras) 

SEAOC: Structural Engineers Association of California (Asociación de Ingenieros 
Estructurales de California) 

TRB: Transportation Research Board (Junta de Investigación de Transporte) 
USGS: United States Geological Survey (Servicio geológico de los Estados Unidos) 

 

Conceptos Técnicos y Científicos y Magnitudes 
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CRR: Cyclic Resistance Ratio (Cociente de Resistencia Cíclica)  
CRR7,5: Cyclic Resistance Ratio (Cociente de Resistencia Cíclica) para terremotos de 

magnitud 7,5  
CSR: Cyclic Stress Ratio (Cociente de Tensión Cíclica)  

DBE/MCE: Design Basis Earthquake/Maximum Considered Earthquake (Terremoto 
Básico de Diseño/Terremoto Máximo Considerado) (período de retorno 

475/2475 años) 
DSHA: Deterministic Seismic Hazard Analysis (Análisis Determinista de Amenaza 

Sísmica) 
FE: Finite Elements (Elementos Finitos) 

GMPE: Ground Motion Prediction Equation (Ecuación de Predicción del Movimiento 
del Terreno) 

GSI: Geological Strength Index (Índice de Resistencia Geológico) 
HVSR: Horizontal/Vertical Spectral Ratio (Relación Espectral Horizontal/Vertical) 

IDA: Incremental Dynamic Analysis (Análisis Dinámico Incremental) 
LRFD: Load and Resistance Factor Design (Diseño Basado en Coeficientes de 

Seguridad de Carga y de Resistencia) 
MSF: Magnitude Scaling Factor (Factor de Escalado de Magnitud)  

MSRW: Mechanically Stabilized Retaining Walls (Muros de contención estabilizados 
mecánicamente) 

M-O: Mononobe-Okabe 
OCR: Over-Consolidation Ratio (Relación de sobre-consolidación) 

PBD: Performance-Based Design (Diseño Basado en Desempeño, Objetivo, 

Prestaciones o Rendimiento) 
PGA/PGD/PGV: Peak Ground Acceleration/Displacement/Velocity 

(Aceleración/Desplazamiento/Velocidad Máximos del Suelo) 
PSA: Peak Spectral Acceleration (Aceleración Espectral Máxima) 

PSHA: Probabilistic Seismic Hazard Analysis (Análisis Probabilista de Amenaza 
Sísmica) 

RC: Reinforced Concrete (Hormigón Armado, Concreto Reforzado) 
SEE/FEE: Safety Evaluation Earthquake/Functional Evaluation Earthquake (Sismo 

de Evaluación de Seguridad/Sismo de Evaluación de Funcionalidad o Servicio) 
SI: Sistema Internacional de Unidades 

SLUMP: Sistema Legal de Unidades de Medida del Perú (el SI en el Perú)  
SSI: Soil-Structure Interaction (Interacción entre el Suelo y la Estructura) 

SRA: Site Response Analysis (Análisis de Respuesta de Sitio)  
SSR: Seismic Stress Ratio (Cociente de Tensión Sísmica)  

TBM: Tunnel Boring Machine (Máquina Tuneladora) 

UHRS: Uniform Hazard Response Spectrum (Espectro de Amenaza Sísmica 

Uniforme)  
 

Ensayos 

CPT: Cone Penetration Test (Ensayo de Penetración de Cono) 

CPTu: Cone Penetration Test with Pore Water Pressure Measurement (Prueba de 
Penetración de Cono que Mide la Presión de Agua de Poro)  

CPTuS: Cone Penetration Test Measuring Pore Water Pressure and Shear Wave 
Velocity (Prueba de Penetración de Cono que Mide la Presión de Agua de Poro 

y la Velocidad de las Ondas de Corte) 
FVT: Field Vane Test (Prueba de Campo de Paleta, o Ensayo de Molinete) 

MAM: Microtremor Array Measurements (Mediciones de Matriz de Micro-Temblor) 
MASW: Multichannel Analysis Surface Waves (Análisis de Ondas de Superficie de 

Matriz Múltiple) 
PMT: Pressuremeter Test (Ensayo de Presímetro) 

SCPT: Seismic Cone Penetration Test (Prueba de Penetración de Cono Sísmico)  
SPT: Standard Penetration Test (Ensayo de Penetración Estándar -Normalizado-) 
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UNIDADES DE MEDIDA 

Las unidades de medida utilizadas en este Manual y sus símbolos, corresponden al 

Sistema Legal de Unidades de Medida del Perú (SLUMP aprobada con la Ley 23560), 

que adopta a su vez las unidades del Sistema Internacional de Unidades (SI). 

Aquéllas que no se encuentren incluidas en la lista siguiente, se definen como lo 
establece el SLUMP o la norma ASTM E 380 “Standard Practice for Use of International 

System of Units (SI) (The Moderniced Metric System)” o, en su defecto, en las 

especificaciones y normas a las que se refiere el presente documento. 

Unidades Básicas 

Símbolo Unidad Magnitud Física 

m metro longitud 

N Newton fuerza 
kg kilogramo masa 

s segundo tiempo 
km kilómetro longitud 

h hora tiempo 

Unidades Derivadas 

Símbolo Unidad de Medida Magnitud Física 

m2 metro cuadrado área 
m3 metro cúbico volumen 

kg/m3 kilogramo por metro cúbico densidad 
m/s metro por segundo velocidad 

km/h Kilómetros por hora velocidad 
N/mm2 (MPa) Mega Pascal presión (esfuerzo) 

m/s2 
metro por segundo al 

cuadrado 
aceleración 

gal (cm/s2) 
centímetro por segundo al 

cuadrado 
aceleración 

g (9,80665 m/s2) aceleración de la gravedad aceleración 

Otras Unidades 

Símbolo Unidad de Medida Magnitud Física 

min minuto tiempo 
d día tiempo 

l litro volumen 

t tonelada métrica (1000 kg) masa 
ha hectárea (10000 m2) área 

SÍMBOLOS 

Se incluye una lista exhaustiva de todos los símbolos utilizados en expresiones 

matemáticas (amax, vs,30, PGA, cu, ’, etc.). La notación empleada es totalmente 

coherente a lo largo del Manual, es decir, una misma magnitud no se representa de 
dos formas distintas en dos partes de ésta. Salvando esta condición, se busca la 

máxima concordancia con la normativa peruana e internacional más próxima.  

Letras Latinas Mayúsculas 

A: Constante empírica en la ecuación M-7 que varía con la profundidad (estática As o 
cíclica Ac). 
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A/B: Valores empíricos en la ecuación M-8 que dependen de la naturaleza de la carga 
en la estructura subterránea (estática As/Bs o cíclica Ac/Bc). 

Aa/Av: Coeficientes adimensionales de aceleración y velocidad efectivas (sección 
5.10, ecuación 5-10). 

AL: Área transversal del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación L-22).  
As: Amplitud de vibración transversal de una onda de corte (Anexo L, ecuaciones L-17 

y L-19).  
AT: Área transversal de la sección del túnel (Anexo L, ecuaciones L-19, L-20 y L-21).  

A1⁄2: Matriz diagonal que contiene el doble de los valores de amortiguamiento objetivo 
para cada capa de suelo (Anexo K, ecuación K-6). 

AD/MD: Desplazamiento de rotura máximo y medio (Anexo N, ecuación N-2). 
 

B: Anchura de un túnel o de la sección de una estación medido según la línea media 
del revestimiento lateral (muros) (Anexos L y M, Figura L-6, ecuaciones L-13, 

L-14 y M-2). Distancia vertical entre apoyos horizontales del muro de 
contención (ecuación M-3). 

 

C: Matriz de amortiguamiento (Anexo K, ecuaciones K-4 y K-6). 

C: Factor de amplificación sísmica para estructuras aéreas (Norma [E.030 2019] -
referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”- y Anexo C). 

Factor de amplificación sísmica (ecuación 2-12). Coeficiente (Anexo M, 
ecuaciones M-9 y M-10). 

CE/CN/CN1: Coeficiente adimensional de corrección por 
energía/profundidad/sobrecarga para SPT (Prueba de penetración estándar) 

y CPT (Prueba de penetración de cono) (Anexo F, ecuaciones F-7, F-8, F-9, 
F-10 y F-23). 

CR: Relación de compresibilidad entre las rigideces del suelo y del revestimiento del 
túnel (Anexo L, ecuación L-6).  

CSPT: Coeficiente en ecuaciones F-16, F-17, F-31 y F-32. 

CRR: Relación de resistencia cíclica (secciones 3.4, F.3, F.4, F.5 y G.1, Figura F-4 y 
Figura F-5, ecuación 3-3). 

CRRMw: Relación de resistencia cíclica para terremotos con magnitud de momento Mw 
(ecuaciones F-18 y F-34).  

CRR7,5: Relación de resistencia cíclica para terremotos con magnitud de momento 7,5 
(ecuaciones F-15 y F-18). 

CRR7,5,Patm: Relación de resistencia cíclica para terremotos con magnitud de momento 
7,5 y sobrecarga nula (presión atmosférica) (ecuaciones F-14, F-15 y F-30, 

Figura F-4 y Figura F-5). 

CS: Carga de construcción (sección 1.8, ecuación 1-4, Tabla 1-9 y Tabla Q-4). 

CSR: Tensión cíclica a cortante o Cociente de Tensión Cíclica (ecuaciones 3-3 y 3-9). 
 

D: Diámetro exterior del túnel (Anexos L y M, Figura L-3, ecuaciones L-5 y M-14). 
Diámetro de una columna o un pilote (Anexo Q, Figura Q-3). Coeficiente de 

rigidez de una placa de sección constante (ecuación 7-5).  
DH: Desplazamiento lateral permanente del terreno superficial (Anexo G, ecuaciones 

G-6 y G-7). 
Dr: Densidad relativa de la arena (sección 3.5, ecuación 3-6). 

D50: Tamaño mediano de grano (tamaño para el cual la masa de las partículas que 
son mayores es el mismo que la masa de las partículas que son menores 

(sección F.4). 

DC/DW: Carga muerta para elementos estructurales y no estructurales/instalaciones 
(sección 1.8, Anexo Q, ecuaciones 1-4 y Q-1, Tabla 1-9, Tabla Q-4).  

D5015: Granulometría media (mm) media de las capas incluidas en T15 (Anexo G, 
ecuaciones G-6 y G-7). 

 
E: Módulo de deformación de suelo (Anexos L y M, ecuaciones L-6, L-7, L-9 y M-3). 

Módulo de deformación del material de una placa de sección constante 
(ecuación 7-5). 
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Ec: Módulo de deformación de la estructura (concreto) (Anexo L, ecuaciones L-13 y 
L-14). 

EL: Módulo de elasticidad del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuaciones L-6 y 
L-19). 

Em: Módulo de deformación (presiométrico) del suelo correspondiente a las pruebas 
de presiómetro PMT (subsecciones 2.2.3 y 4.5.3, Tabla 2-4). Módulo de 

deformación de la masa rocosa (Anexo M, ecuaciones M-14 y M-15). 
Ep: Módulo de deformación de un elemento estructural (Anexo M, ecuación M-14). 

𝐸oed
ref : Valor de referencia del módulo de deformación en condición edométrica del 

suelo (a una referencia de esfuerzo vertical efectivo 1
′  = 100 kPa) (Tabla 

Q-12). 
𝐸ur
ref: Valor de referencia del módulo de deformación esférico (edométrico) del suelo 

a la mitad de la resistencia del suelo (presión de confinamiento confinement 
pressure 3

′  = 100 kPa) para las ramas de carga-recarga (Tabla Q-12). 

𝐸50
ref: Valor de referencia del módulo de deformación esférico (edométrico) del suelo 

a la mitad de la resistencia del suelo (presión de confinamiento 3
′  = 100 kPa) 

(Tabla Q-12). 

Es: Módulo de deformación del acero (módulo de elasticidad, módulo de Young) 
(subsección 1.4.4). 

Esi: Coeficiente en la ecuación M-7 y la Tabla M-2. 
EH/ES/EV: Empuje horizontal/sobrecarga/presión vertical del suelo (sección 1.8, 

Anexo Q, ecuaciones 1-4 y Q-1, Tabla 1-9, Tabla Q-4). 
E I: Rigidez a flexión por unidad de longitud del muro de contención (sección 5.8, 

ecuación 5-9). 
EQ: Acción sísmica (sección 1.8, ecuaciones 1-4 y Q-1, Tabla 1-9, Tabla Q-4). 

 
F: Fuerza de interacción entre la cuña de deslizamiento y el suelo subyacente 

(Capítulo 5, Figura 5-4 y Figura 5-5).  
F(m): Reduction factor (Anexo K, ecuación K-3). 

Fa: Fuerza estática equivalente que representa la resultante de la fuerza ejercida por 

la acción sísmica sobre un determinado componente no estructural 
(subsección 7.4.4, Figura 7-5.a, ecuación 7-3). 

Ff,sup/Ff,lat/Fu,str/Fu,exc: Fuerza resistente por fricción del suelo de cubierta/fuerza de 
fricción lateral en la interacción suelo-pantalla/fuerza de levantamiento por 

presión hidrostática/fuerza de levantamiento por exceso de presión de agua 
acumulada (Anexo G, Figura G-4).  

FL: Factor de resistencia a la licuación local (Anexos F y G, ecuación F-34). 
FPGA/Fa/Fv: Coeficientes en el espectro del "Manual para el Diseño de Puentes” 

(sección 2.3). 
FR: Relación de flexibilidad (para túneles y estaciones rectangulares, relación entre 

la rigidez transversal del suelo y la estructura) (subsecciones 6.5.1 y 6.5.2, 
ecuación L-6, sección L.4, Figura 6-12, ecuación L-15, Figura L-8, Tabla L-3). 

Relación de flexibilidad (para túneles circulares, relación entre las rigideces 
del suelo y del revestimiento del túnel) (sección L.4, ecuaciones L-6, L-7 y 

L-9).  

Fbb: Función de la deformación transversal () que define la curva “backbone” (Anexo 
K, ecuación K-2). 

Fc: Contenido de finos (%) (de un suelo dado) asociado con partículas menores de 
0,075 mm (Anexo F, ecuaciones F-13, F-26 y F-29). 

F15: Contenido medio de finos (%) de capas granulares saturadas dentro de T15 
(Anexo G, ecuaciones G-6 y G-7). 

FR: Proporción normalizada de fricción (ensayo CPT, resistencia de manguito dividida 

por resistencia de punta, ecuación F-21). 

 
G: Módulo de corte (de elasticidad transversal) secante del suelo (secciones 2.5, 4.3 

y 5.8, subsección 4.6.1, Anexos L y M, ecuaciones 3-9, 5-9, L-12, L-13, M-1 
y M-2, Tabla 4-1). 
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Gm: Módulo de corte del suelo que corresponde a la deformación max (subsección 

6.5.1). 
G0: Rigidez al corte del suelo a pequeñas deformaciones(𝐺0 =  ρ 𝑣s

2), (secciones 4.3 y 

Q.12, Anexo K, ecuaciones K-1 y Q-2, Tabla 4-1). 

𝐺0
ref: Valor de referencia del módulo de deformación a corte del suelo a 3

′  = 100 kPa 

(sección Q.2, ecuación Q-2, Tabla Q-12). 
GSI: Índice de resistencia geológica (“Geological Strength Index”) (Anexo M, 

ecuación M-15). 
 

H: Altura de un túnel o de la sección de una estación medida según la línea media 
del revestimiento horizontal (losas) (Anexos L y M, Figura L-6, ecuaciones 

L-12, L-13, L-14 y M-2). Profundidad, altura (sección 2.2, Capítulo 5, Anexos 
G, H, I, J, K, L y M, ecuaciones L-12, L-13, M-1 y N-1, Figura N-1). Altura de 

un edificio que alberga un componente no estructural (subsección 7.4.4, 
Figura 7-5.b, ecuación 7-3). 

Hcov: Cobertura del suelo (profundidad, distancia vertical) entre el nivel superior 

(final) de una falla y el nivel inferior de la estructura bajo consideración (Anexo 
N, Figura N-1). 

Hi: Altura de cada capa (estrato) de los 30 m superiores (ecuación 2-1) o en la 
profundidad H (ecuación N-1). 

Hw: Altura del agua bajo el nivel freático (Anexo H, Figura H-7, ecuaciones H-6, H-8 
y H-9). 

H900: Profundidad del basamento (sustrato) rocoso ingenieril cuando este se define 
por una velocidad de las ondas S de 900 m/s (secciones 2.2 y Q.12, Figura 

Q-6). 
 

Ic: Momento de inercia por unidad de longitud de la sección transversal monolítica y 
continua del revestimiento del túnel por un plano meridional/momento de 

inercia equivalente por unidad de longitud de un anillo de revestimiento 
compuesto por ns segmentos (ns > 4)/momento de inercia por unidad de 

longitud de un segmento (Anexo L, ecuaciones L-6, L-19 y L-22). Índice de 
tipo de comportamiento del suelo (ecuación F-27). 

IL/Ie/Ij: Momento de inercia (por unidad de longitud) de la sección de un 
revestimiento (continuo y monolítico) del túnel por un meridiano (plano 

transversal)/momento de inercia equivalente de un revestimiento de túnel 
formado por ns segmentos (ns > 4)/momento de inercia de un segmento 

(Anexo L, ecuaciones L-6, L-19 y L-22). 
IT: Momento de inercia de la sección del túnel (Anexo L, ecuaciones L-6, L-19, L-20 

y L-21). En secciones rectangulares puede referirse tanto al momento de 
inercia respecto del eje horizontal como del vertical (de la sección).  

Ia/Ip: Factores de irregularidad en [E.030 2019] (sección 1.7). 
Ip: Momento de inercia de un elemento estructural (Anexo M, ecuación M-14). 

Iw/Irs/Ibs: Momento de inercia por unidad de longitud de los muros laterales/de la losa 
superior (techo)/de la losa inferior (suelo, invertida) en un túnel rectangular 

con sección en cajón (Anexo L, ecuaciones L-13 y L-14).  
 

K: Matriz de rigidez (Anexo K, ecuación K-4). 
KA/KP/KAE/KPE/K0: Coeficiente estático de empuje activo/estático de empuje 

pasivo/dinámico de empuje activo/dinámico de empuje pasivo/de empuje al 
reposo (Capítulo 5, ecuaciones 5-1, 5-3, 5-4, 5-6 y 5-7, Figura 5-6, Anexo H, 

ecuaciones H-1 y H-2, Anexo F.5, ecuación F-36). 
Kah/kav: Rigidez horizontal/vertical de los resortes discretos (Anexos L y M, ecuaciones 

L-22 y M-2). 
Ka: Coeficiente de presión activa del macizo rocoso (ecuación M-13). 

Ka/K0: Coeficientes en la ecuación M-8.  
Ki: Rigidez inicial del macizo rocoso para desplazamientos laterales (Anexo M, 

ecuaciones M-11 y M-14). 
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Ksp: Rigidez horizontal/vertical de los resortes transversales distribuidos (Anexo M, 
ecuación M-1). 

Ksi: Coeficiente (MPa/m) (Anexo M, ecuaciones M-7, M-9 y M-10, Figura M-8, Tabla 
M-2 y Tabla M-3). 

K: Factor eficaz de tensión de sobrecarga (ecuación F-16). 

K1/K2: Coeficientes adimensionales (Anexo L, ecuaciones L-7 y L-9). 
 

L: Longitud de un elemento estructural (Figura 1-1.c y Figura 1-1.d, ecuación 1-1). 
Longitud de un barra recta de sección constante (ecuación 7-4, Figura 7-7).  

LSN: Número de gravedad de la licuación (“Liquefaction Severity Number”) (ecuación 
F-35). 

LL/LS: Cargas vivas de vehículos/sobrecarga (sección 1.8, Anexo Q, ecuaciones 1-4 
y Q-1, Tabla 1-9 y Tabla Q-4).  

LPI: Índice de potencial de licuación (“Liquefaction Potential Index”) (Anexo G, 
ecuación G-5). 

L1/L2: Luces de una barra continua asimétrica (Figura 7-8.b). 
 

M, M’: Momento de flexión (interno) de una estructura (subsección 1.4.4, Figura 1-1, 

ecuación 1-1, Anexo L). 

M: Matriz de masa (Anexo K, ecuaciones K-4 y K-6). 
MFF: Momento flector en campo libre del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación 

L-19). 
MSSI: Momento flector del revestimiento del túnel teniendo en cuenta la Interacción 

Suelo-Estructura (Anexo L, ecuación L-22). 
Mu/M’u: Momento flector último en la sección final de un elemento estructural 

(subsección 1.4.4, ecuación 1-1). 
Mw: Magnitud de momento de un terremoto (subsección 2.4.2, secciones 3.2, 3.5, 

F.2, F.3, G.1, N.1, N.3, Q.7 y Q.9, ecuaciones F-19 y N-2, Figura N-2).  
MSF: Factor de escalado por magnitud (“Magnitude Scaling Factor”) (ecuaciones F-18 

y F-19). 
MSFmax: Factor de escalado por magnitud (ecuación F-20). 
 

N: Fuerza axial (interna) de una estructura, componente normal de la fuerza de 

interacción entre la cuña de deslizamiento y el suelo subyacente (subsección 
1.4.4, Figura 1-1, Capítulo 5, Figura 5-4, Figura 5-5, Anexo H). El número 

original (sin corregir) de golpes en el SPT para impulsar 30 cm el muestreador 
(Standard Penetration Test, subsecciones 2.2.2 y 2.2.3, sección 3.4 y Anexos 

F y G, ecuación F-7). Número de modos que se consideran para el cálculo del 

amortiguamiento de Rayleigh (ecuaciones K-4 y K-5). 

NFF: Fuerza axial de campo libre del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación L-19). 
NL/ML: Fuerza/momento de interacción (suelo-túnel) sísmica por unidad de longitud 

(Anexo L, ecuación L-6, Figura L-4). 
NSSI: Fuerza cortante del revestimiento del túnel teniendo en cuenta la Interacción 

Suelo-Estructura (Anexo L, ecuación L-22). 
N60: Número corregido de golpes (considerando una energía aprovechada del 60% 

de la teórica) necesarios para penetrar 30 cm en el SPT (Prueba de 
penetración normalizada) (subsecciones 2.2.2 y 2.2.3, sección 3.4, Anexo F, 

ecuaciones 2-2, 2-3, 2-4, 2-5, 2-6, 2-7, 2-8 y 2-9, Tabla 2-2). La corrección 
por energía debe considerar la eficiencia para el tipo de martillo de impacto, 

el diámetro del sondeo, el tipo de muestreador y la longitud de la varilla 

(Anexo F, ecuaciones F-7 y F-8). A efectos de clasificación de los suelos (Tabla 
2-2) se considerará un esfuerzo vertical efectivo de referencia de Patm = 100 

kPa (presión atmosférica), por lo que el factor de corrección por profundidad 
será de CN = 1 (Anexo F, ecuaciones F-9 y F-10). 

N̅60: Promedio armónico ponderado para los 30 m superiores del número de golpes 

necesarios para penetrar 30 cm con el SPT (“Standard Penetration Test”) (de 

acuerdo con [E.030 2019] y [Manual 2016], que se basa en [LRFD 2014]). 
Referencias en los grupos “Normativa Peruana General y Sísmica” y “Normas 
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y otros Documentos Similares de otros Países”. Tabla 2-1. Considera la 
corrección por energía CE (Anexo F, ecuaciones F-7 y F-8) y una corrección 

por profundidad CN = 1 (Anexo F, ecuaciones F-9 y F-10) para un esfuerzo 
efectivo de referencia de Patm = 100 kPa (presión atmosférica). 

 (N1)60: Número corregido (considerando la energía aprovechada con respecto a la 
teórica según el factor CE, así como la corrección por profundidad según CN) 

de golpes para penetrar 30 cm en el SPT (Standard Penetration Test) (sección 
3.4 y Anexo F, ecuaciones F-12 y F-13). 

(N1)60cs: Valor equivalente de arena limpia de (N1)60 (Anexo F, ecuación F-12) [Idriss, 
Boulanger 2008] (grupo “Licuación del Suelo”). 

 
OCR: Relación de sobre-consolidación (esfuerzo vertical efectivo más alto jamás 

experimentado por el suelo dividido por su esfuerzo real vertical efectivo) 
(secciones 4.2, 4.3, 5.8 y F.5). OCR = 1 corresponde a un suelo fino 

normalmente consolidado, mientras que OCR > 1 a un suelo fino sobre-
consolidado. 

 
P: Peso sísmico (Norma Técnica [E.030 2019] -referencia en el grupo “Normativa 

Peruana General y Sísmica”- y Anexo C). 
PA/PP/PAE/PPE: Fuerza estática de empuje activo/estática de empuje pasivo/dinámica 

de empuje activo/dinámica de empuje pasivo (Capítulo 5, Figura 5-4, Figura 
5-5, Anexo H, Figura H-6).  

Patm: Presión atmosférica (sección 3.5, ecuación 3-8, secciones F.3 y F.4). 

PwE: Incremento de fuerza de agua (empuje) por efecto sísmico en un muro de 
contención (Anexo H, ecuación H-8, Figura H-7). 

PL: Resistencia a la compresión uniaxial del macizo rocoso (Anexo M, ecuaciones M-12 
y M-13). 

P1/P2/P3: Coeficientes de ajuste (Anexo K, ecuación K-3).  
PGA: Peak Ground Acceleration (Z factor de [E.030 2019]) (Capítulo 6, Anexo J, 

ecuación J-1, Tabla 4-1, Tabla 6-2, Tabla J-2, Tabla Q-5, Tabla Q-7).  
PGD: Peak Ground Displacement (Anexo J, Tabla J-2). 

PGV: Peak Ground Velocity (Anexo J, ecuación J-2, Tabla J-2). 
PL: Carga viva de peatones (sección 1.8, Anexo Q, ecuaciones 1-4 y Q-1, Tabla 1-9 

y Tabla Q-4). 
 

Q: Efecto combinado de todas las acciones (sección 1.8, Anexo Q, ecuaciones 1-3 y 
Q-1). Valor adimensional de la resistencia de punta de cono normalizada a 

una presión de referencia Patm = 100 kPa (ecuaciones F-27 y F-28). 

Qi: Efecto de una acción (sección 1.8, ecuación 1-3). 

 
R: Coeficiente de reducción de las fuerzas sísmicas (Norma [E.030 2019] referencia 

en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) (sección 1.7 y Anexo C). 
Distancia horizontal desde el sitio hasta el límite más cercano de la fuente de 

energía sísmica (Anexos G y Q, ecuación G-6, sección Q.7). Longitud de los 
cables de suspensión de un componente no estructural rígido (Figura 7-11). 

Rd: Coeficiente reductor empírico (subsección 6.5.1, Figura 6-9). 
Rinter: Parámetro que representa la reducción de rigidez y resistencia en la interfaz 

entre el suelo y la estructura (Anexo Q, sección Q.14). 
Rn/Rr: Resistencia nominal/reducida (sección 1.8, ecuación 1-3). 

R0: Coeficiente básico de reducción en [E.030 2019] (sección 1.7). Factor de distancia 
que es función de Mw (sección G.1). 

R*: Distancia modificada a la fuente sísmica (Anexo G, ecuación G-6). 

 

S: Factor de suelo (Norma [E.030 2019], referencia en el grupo “Normativa Peruana 
General y Sísmica”) (subsecciones 2.2.3 y 2.3.2, Anexo C). Componente 

tangencial de la fuerza de interacción entre la cuña de deslizamiento y el suelo 
subyacente (Capítulo 5, Figura 5-4, Figura 5-5, Anexo H). Pendiente del 

terreno en % (Anexo G, ecuación G-6). 
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Sa: Ordenada espectral que representa la acción sísmica sobre un determinado 
componente no estructural (subsección 7.4.4, Figura 7-5.b, ecuación 7-3). 

SS: Ordenada espectral para período corto (0,2 s) en los documentos americanos. 
S1: Ordenada espectral para período largo (1 s) en los documentos americanos. 

 
T: Período de retorno (sección 2.6). Período natural de vibración (subsecciones 2.3.2, 

7.4.2 y 7.4.4, sección 2.6, ecuaciones 2-12 y 2-13). Período fundamental de 
un determinado componente no estructural (sección 7.4). Período 

fundamental de un componente no estructural suspendido (Figura 7-11). 
 

Ta: Período fundamental de un determinado componente no estructural (subsección 
7.4.4, Figura 7-5.b, ecuación 7-3). 

TF: Período fundamental del puente en el "Manual para el Diseño de Puentes” 
([Manual 2016], referencia en el grupo “Normativa Peruana Vial”) (sección 

2.6). 
Tm: Período representativo que incluye la respuesta frecuencial de la acción sísmica 

y la respuesta del suelo en contacto con el muro (Anexo I). 
Tr: Período de retorno de referencia (450 años) (sección 2.6, ecuación 2-13). 

Ts: Período del suelo (subsecciones 2.2.2, 2.2.3 y 2.4.2, sección 6.6, Tabla 2-1, Tabla 
2-2, ecuación 6-4, secciones Q.12 y Q.14, Anexo L, ecuación L-4). 

T0/TP/TL: Períodos de esquina del espectro entre las ramas 
creciente/horizontal/decreciente (Norma [E.030 2019], referencia en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”) (sección 2.3, ecuación 2-12, Figura 

2-4).  
T1: Período fundamental de un determinado edificio (subsección 7.4.4, Figura 7-5.b, 

ecuación 7-3). 
T15: Espesor acumulado de capas arenosas saturadas con un valor SPT N 

estandarizado (N1)60 < 15 (Anexo G, ecuaciones G-6 y G-7). 
 

U: Factor de uso (Norma [E.030 2019], referencia en el grupo “Normativa Peruana 
General y Sísmica”) (sección 1.3 y Anexo C). 

Uc: Coeficiente medio de uniformidad (sección Q.12). 
 

V: Fuerza cortante (interna) de un elemento estructural (subsección 1.4.4, Figura 
1-1, ecuación 1-1, Anexo J). Fuerza de corte en la base para estructuras 

aéreas (Norma [E.030 2019] referencia en el grupo “Normativa Peruana 
General y Sísmica”) (Anexo C). 

Vd: Fuerza cortante de diseño (subsección 1.4.4, ecuación 1-1). 

VFF: Fuerza cortante en campo libre del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación 

L-19). 
VSSI: Fuerza axial del revestimiento del túnel teniendo en cuenta la Interacción Suelo-

Estructura (Anexo L, ecuación L-22). 
Vu/Vy: Fuerza cortante última/límite de un elemento estructural (Figura 1-1). 

  
W: Peso (Capítulo 5, Figura 5-4, Figura 5-5, Anexo H). Relación de cara libre para el 

desplazamiento lateral del suelo en la superficie (Anexo G, ecuación G-7). 
West/Wsup: Peso muerto de la estructura subterránea/fuerza vertical superior que 

incluye el efecto del agua (Anexo G, Figura G-4). 
WA: Fuerza debida al agua (sección 1.8, Anexo Q, ecuaciones 1-4 y Q-1, Tabla 1-9, 

Tabla Q-4). 
 

Z: Factor de zona (Norma [E.030 2019], referencia en el grupo “Normativa Peruana 

General y Sísmica”) (sección 2.3 y Anexo C).  

Letras Latinas Minúsculas 
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a, b: Dimensiones de una placa de espesor constante (ecuación 7-5, Figura 7-9). 
a/b/c: Coeficientes de interpolación para estimar la relación G/G0 en función de la 

velocidad de la onda de corte vs y la severidad de la acción sísmica PGA 
(secciones 4.3 y 4.4, Tabla 4-2, ecuación 4-2) 

a1/b1/c1: Coeficientes de interpolación para estimar el coeficiente de amortiguamiento 
en función de la velocidad de la onda de corte vs y la severidad de la acción 

sísmica PGA (secciones 4.3 y 4.4, Tabla 4-2, ecuación 4-3) 
ah/av: Componentes horizontal/vertical de la aceleración sísmica (sección 3.3, 

ecuación 3-1, Capítulo 5, Anexos H e I). 
ai: Coeficientes de ajuste (ecuaciones K-4 y K-5).  

amax: Aceleración horizontal máxima del suelo (PGA) esperada en la superficie de 
este. 

 
cu: Cohesión (resistencia del suelo) a cortante sin drenaje (sección 4.2 y subsecciones 

2.2.2, 2.2.3, 3.3.1 y 4.6.2, ecuaciones 2-6, 2-7, 2-8, 2-9 y M-5, Tabla 2-2, 
Tabla M-1, Tabla M-2, Tabla M-3). 

𝑐�̅�: Media armónica ponderada para los 30 m superiores de la resistencia a cortante 

del suelo sin drenaje (de acuerdo con [E.030 2019] y [Manual 2016], que 

están basadas en AASHTO [LRFD 2014]). Estas referencias se encuentran en 

los grupos “Normas Peruanas Generales y Sísmicas” y “Normas y otros 
Documentos Similares de otros Países”. Subsección 2.2.2. 

c’: Cohesión (del suelo) drenada (sección 4.2). Cohesión efectiva del macizo rocoso. 
(sección 4.2, ecuaciones 5-1 y M-13). 

 
dadm: Desplazamiento admisible de un muro (sección 5.10, ecuación 5-10). 

 
e/emax/emin: Relación de vacíos in situ del suelo granular/relación de vacíos del suelo 

granular en el estado más suelto/valor correspondiente en el estado más 
denso (sección 3.5, ecuación 3-6, Tabla Q-11 y Tabla Q-12). 

 
f: Frecuencia en Hz (1/s) (sección L.5, ecuación L-18). 

fh/fv: Fuerza de volumen (fuerza por unidad de volumen) horizontal/vertical 

equivalente estática (subsección 3.3.2, ecuación 3-1/3-2). 
fn: Frecuencia específica (Hz) a la que se impone (establece) la relación de 

amortiguación objetivo para cada modo n (Anexo K, ecuación K-5). 
fs: Resistencia de manguito (CPT, sección F.4). 

fy: Límite elástico del acero (subsección 1.4.4, sección Q.14). 
𝑓c
′: Valor característico de la resistencia a compresión del hormigón (concreto) 

(subsección 1.4.4, sección Q.14, Tabla 1-3). 
 

g: Aceleración de la gravedad (sección 5.6, subsección 6.5.1, Tabla 4-1, Tabla 6-2). 
 

h: Altura del empuje total (sobre un muro) en condiciones sísmicas (ecuación H-5, 
Figura H-6). Espesor de una placa (Figura 7-9). 

 
 

i: Pendiente del relleno (Capítulo 5, Anexo H, ecuaciones 5-3, 5-4, 5-6 y 5-7, Figura 
5-4 y Figura 5-5, ecuaciones H-1, H-2, H-3 y H-4). 

i, j: Número de semiondas (de un modo propio de oscilación de una placa de sección 
constante) a lo largo de los ejes x e y, respectivamente (ecuación 7-5).  

 

k: Exponente en la expresión (T / Tr)k (sección 2.6, ecuación 2-13). Rigidez de un 

sistema de un grado de libertad (subsección 7.4.4). 

kh/kv: Componentes horizontal/vertical de la aceleración sísmica (en unidades de g) 
(Capítulo 5, Figura 5-4, Figura 5-5, Anexo H, ecuaciones 5-5, 5-8 y H-9). 
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m: Coeficiente (Anexo M, ecuaciones M-9 y M-10). Exponente en la ecuación Q-2 
(Anexo Q, Tabla Q-12). Masa de un sistema de un grado de libertad 

(subsección 7.4.4). 
m/n: Exponentes para la corrección de los efectos de sobrecarga para SPT (“Standard 

Penetration Test”) y CPT (“Cone Penetration Test”), respectivamente (Anexo 
F, ecuaciones F-10, F-11, F-23, F-24 y F-28). 

ma: Masa añadida por unidad de área de un muro (debido a la presencia de agua) 
(Anexo H, ecuación H-9). 

mb/a/s: Coeficientes de ajuste de Hoek-Brown generalizados (Anexo M, ecuación 
M-13). 

m0: Masa por unidad de longitud de un barra recta de sección constante (ecuación 
7-4, Figura 7-7). Masa por unidad de superficie de una placa de espesor 

constante (ecuación 7-5, Figura 7-9). 
 

n: Número de elementos (ecuación 3-4). Índice (Anexo K, ecuación K-5). Coeficiente 
(Anexo M, ecuaciones M-9 y M-10). 

ns: Número de segmentos (ns > 4) de un revestimiento de túnel formado por dovelas 
(Anexo L, ecuación L-9). 

 
p/y: Reacción lateral del suelo/desplazamiento transversal de un pilote o 

desplazamiento axial (acortamiento o alargamiento) de un resorte discreto 
(subsección 6.5.3, Anexo M, Figura M-3, ecuaciones M-4, M-6, M-7, M-9 y 

M-11). 

pa: Presión activa del macizo rocoso (Anexo M, ecuaciones M-12 y M-13). 
pc: Coeficiente en la ecuación M-7. 

plim: Presión límite correspondiente a las pruebas de presiómetro PMT (subsección 
2.2.3, ecuación 2-11, Tabla 2-4). 

pwE(z): Incremento de la presión del agua por efecto sísmico en un muro de 
contención a profundidad z por debajo del nivel freático (Anexo H, ecuación 

H-6).  
pu: Resistencia lateral máxima del macizo rocoso (Anexo M, ecuaciones M-11 y 

M-12). 
pk/pm/pu: Coeficientes en la ecuación M-8 y la Figura M-8 (pu/pm en las ecuaciones 

M-9 y M-10). 
pult: Resistencia lateral no drenada (Anexo M, ecuaciones M-4, M-5 y M-6, Figura M-4, 

Figura M-5). 
 

qa: Factor de comportamiento [EN 1998-1 2004] (grupo “Normas y otros Documentos 

Similares de otros Países”). Subsecciones 7.4.2 y 7.4.4, ecuación 7-3). 

qc: Resistencia de cono correspondiente a CPT (Prueba de penetración de cono) 
(subsección 2.2.3). Resistencia de punta (CPT sección F.4, Tabla 2-4, 

ecuaciones 2-10, 2-11, F-21 y F-28). 
qc1N: Resistencia adimensional normalizada y corregida de punta de cono de la prueba 

de cono CPT (sección 3.4). Resistencia de punta normalizada y corregida por 
el recubrimiento (“overburden”) (CPT, sección F.4, ecuación F-22). 

qc1Ncs: Valor de arena limpia equivalente de la resistencia de la punta corregida qc1N 
(sección F.4, ecuación F-25). 

qu: Resistencia a la compresión simple (para roca) (sección 4.2).  
 

rd: Coeficiente de reducción de tensión (ecuaciones F-1, F-2, F-3 y F-4, Figura F-3). 
rdt: Factor de reducción de la amplitud sísmica con la profundidad (Anexo J, ecuación 

J-3, Figura J-3). 

rL: Radio del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuaciones L-6 y L-7, Figura L-4). 

 
s: Asentamiento del suelo (sección 3.5, ecuación 3-4). 

 
t: Tiempo (secciones 2.4 y Q.14, subsección 6.5.4). 

tL: Espesor del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación L-6, Figura L-4). 
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tw/trs/tbs/ts: Espesor (profundidad estructural) de los muros/las losas de cubierta/las 
losas inferiores/las losas de secciones transversales rectangulares de túneles 

o estaciones (sección L.4, Anexo Q, Figura Q-3, Figura L-6). 
 

u, v, w: Desplazamientos en dirección de las coordenadas x, y, z (Anexo L, Figura 
L-10, Figura L-11, ecuación L-17).  

uw: Presión de agua intersticial (sección 5.5, ecuación 5-1). 
 

vrsFF, vbsFF: Desplazamientos transversales de campo libre correspondientes a los 
niveles de las losas superior e inferior, respectivamente (“roof slab” y 

(“bottom slab”) (ecuación 6-2). 
vs: Velocidad de las ondas S, velocidad media armónica ponderada de las ondas S 

(subsecciones 2.2.2 y 2.2.3, secciones 4.3 y 4.4, Anexo I, secciones K.6, Q.12 
y Q.14, Figura 2-1, ecuaciones 2-2, 2-3, 2-4 y 2-5, Tabla 4-1). Para suelos 

uniformes, vs = (G / )½ (sección 4.3 y ecuación L-3). 

vsc: Velocidad de onda de corte compatible con la amplitud de deformación promedio 
(Anexo J, ecuación J-2). 

vs,i: Velocidad de onda de corte de cada capa (estrato) de los 30 m superiores 

(ecuación 2-1) o en la profundidad H (ecuación N-1). 

vs,H: Promedio armónico ponderado de la velocidad de la onda de corte en la 
profundidad del suelo H (Anexo N, ecuación N-1). 

vs,30: Media armónica ponderada de la velocidad de las ondas S en los estratos de 
suelo comprendidos en los 30 m superiores (subsecciones 2.2.2 y 2.2.3, 

ecuación 2-1).  
 

w(z): Función de peso variable con la profundidad (Anexo G, ecuación G-5). 
 

x, y, z: Coordenadas (Figura 6-6, Figura L-10, Figura L-11, Anexo J). 
 

y: Desplazamiento axial (acortamiento o elongación) de un resorte discreto (Anexo 
M, Figura M-2, ecuaciones M-4, M-6, M-7, M-9 y M-11). 

yk/ym/yu: Coeficientes (intervalos de desplazamiento y) (Anexo M, ecuaciones M-9 y 
M-10). 

y50: Parámetro que depende de la consistencia de una arcilla determinada (Anexo M, 
ecuaciones M-4, M-6 y M-7). 

 
z: Profundidad (Tabla L-3, Tabla Q-11 y Tabla Q-12). Profundidad (en metros) debajo 

de la superficie del suelo (Anexos F y G). Profundidad a la que se sitúa el 

muelle (resorte, Anexo M, ecuaciones M-5 y M-8). Altura de la planta en que 

se ubica un componente no estructural en un edificio (subsección 7.4.4, Figura 
7-5.a, ecuación 7-3). 

zr: Profundidad del techo de una construcción subterránea (Anexo J, ecuaciones J-1 
y J-3, Figura J-1, Figura J-2 y Figura J-3). 

Letras Griegas Mayúsculas 

 

: Incremento, variación (secciones H.2 y L.3, Figura L-3, ecuaciones 3-4 y L-5). 

Desplazamiento lateral relativo (deriva) entre las losas superior e inferior de 
una sección transversal de un túnel o estación (subsección 1.4.4, Figura 1-1.b, 

Figura 6-10, Figura 6-13, Figura B-1, Figura L-6, Figura L-9, Anexo L, 
ecuaciones L-12 y L-15, Tabla L-3).  

FF: Desplazamiento lateral (desplazamiento) de campo libre a la profundidad de 

enterramiento de la estructura (losa superior) (Anexo L, ecuación L-15, Tabla 
L-3, Figura L-8). 

t: Intervalo de discretización temporal (período de muestreo) de un análisis 
dinámico (subsecciones 2.4.1 y 6.5.4, secciones Q.12 y Q.14). 
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Φ: Vectores propios (formas modales, matriz modal) de la columna de suelo (sección 
K.3, ecuación K-6). 

Letras Griegas Minúsculas 

 

: Pendiente del plano de deslizamiento (Capítulo 5, Figura 5-4 y Figura 5-5, Anexo 
H). Constante reológica (Anexo M, ecuación M-3). Coeficiente adimensional 

que depende de las condiciones de vinculación de una barra de sección 
constante e interviene en la expresión de su frecuencia natural (ecuación 7-4, 

Figura 7-7). 

/: Coeficientes en las ecuaciones F-5, F-6 y F-7. Coeficientes en la ecuación M-8. 
Coeficientes en la Tabla Q-11 (amortiguamiento de Rayleigh). 

 

: Pendiente del trasdós del muro (Capítulo 5, Figura 5-4 y Figura 5-5, ecuaciones 
5-6 y 5-7, Anexo H).  

/: Coeficientes para el método Newmark- de integración (subsección 6.5.2, 
sección K.6). 

/s/r: Coeficientes de forma para la ecuación K-1. 

βh: Coeficiente de reducción de la aceleración horizontal de diseño del terreno en 
superficie para disminuir el empuje sísmico sobre muros o taludes de gran 

altura (subsección 3.3.2, Anexo I, ecuación 3-1). 
 

h: Coeficiente de reducción adimensional relacionado con los desplazamientos 

residuales del terreno e (indirectamente), con el Requisito de Desempeño 
(subsección 3.3.2, ecuación 3-1, Anexo I).  

 

: Ángulo de rozamiento (fricción) entre el muro de contención y el relleno (Capítulo 
5, Figura 5-4 y Figura 5-5, ecuaciones 5-3 y 5-4, Anexo H, ecuaciones H-1, 

H-2, H-3 y H-4). Parámetro para el ángulo de dilatancia (sección Q.12). 
 

c: Deformación del hormigón (concreto) (subsección 1.4.4, Tabla 1-3). 

cu: Deformación última del hormigón (concreto) (subsección 1.4.4, Tabla 1-3, 
ecuación 1-2). 

s: Deformación del acero (subsección 1.4.4, Tabla 1-3). 

v/vi: Deformación volumétrica/deformación sísmica volumétrica de una capa de 
grano grueso ‘i’ (sección 3.5, ecuación 3-4, Anexo G). 

y: Deformación límite (de plastificación) del acero (subsección 1.4.4, Tabla 1-3). 

Coeficiente empírico (Anexo M, Tabla M-1, Tabla M-2). 

 

: Coeficiente de resistencia (sección 1.8, ecuación 1-3). 

’: Ángulo de rozamiento (fricción) drenado (Capítulo 5, sección 4.2, subsección 
4.6.2, Figura 5-4 y Figura 5-5, ecuaciones 5-3, 5-4, 5-6 y 5-7, Anexos H y M, 

sección Q.12, ecuaciones H-1, H-2, H-3, H-4, M-8 y Q-2, Tabla Q-11).  

 
: Deformación (distorsión) angular (subsección 6.5.1). Peso específico del suelo 

(secciones 5.6, 5.7 y 5.8, Anexos H, J, M y Q, ecuaciones M-8 y 5-8, Tabla 
Q-11). 

a: Factor de importancia de un determinado componente no estructural (subsección 

7.4.4, ecuación 7-3). 

cyc: Deformación cíclica transversal (de corte) (sección 3.5, ecuación 3-5). 
FF: Deformación angular de campo libre del suelo (subsección 6.5.1, Figura 6-10, 

Anexos J y L, ecuaciones J-2, J-3 y L-5, Figura L-6). 

i: Coeficiente de seguridad de la acción (ecuación 1-3, sección 1.8).  

max: Deformación máxima de corte del suelo (subsección 6.5.1). 
m: Máxima deformación de corte histórica durante la carga sísmica (sección K.3, 

ecuación K-3). 

P: Coeficiente de seguridad para acciones permanentes (ecuación 1-3, sección 1.8). 
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r: Deformación cortante de referencia (Anexo K, ecuaciones K-1 y K-7). 

ref: Deformación transversal (de corte) de referencia (sección 3.5, ecuación 3-8). 

rev/rev: Tensión/deformación de inversión (Anexo K, ecuación K-2). 

sat: Peso unitario saturado del relleno de un muro de contención dado (Anexo H, 

sección H.3). 

w: Peso específico del agua (Anexo H, ecuación H-6).  

: Deformación de corte de referencia (Anexo K, ecuaciones K-8 y K-9). 

’: Peso unitario sumergido del suelo (Anexo M, ecuación M-5). 
 

i: Coeficiente que depende de la ductilidad, la redundancia y la Importancia 
Operativa (sección 1.3) de la construcción (ecuación 1-3, sección 1.8). 

D/R/I: Coeficientes relacionados con la ductilidad, la redundancia y la Importancia 

Operativa (sección 1.3) de la construcción, respectivamente (sección 1.8). 

H/B/S/R: Índices de eficiencia para la corrección del conteo de golpes SPT 
(“Standard Penetration Test”) para el tipo de martillo, el diámetro del pozo, el 

muestreador y la longitud de la varilla, respectivamente (Anexo F, ecuación 
F-8). 

 

: Proporción geométrica (subsección 6.5.1, Figura 6-12). Coeficiente para describir 
la reducción de la acción sísmica en las capas subterráneas del suelo (Anexo 

J, ecuación J-1, Figura J-1, Figura J-3). Coeficiente adimensional en la 
verificación del Nivel de Exigencia OI-SD-ELSS1 (Tabla 1-3). 

/s: Longitud de onda en dirección del túnel/longitud de onda en dirección de 
propagación de la onda sísmica (Anexos L y M, Figura L-10, Figura L-11, 

ecuaciones L-17, L-19, L-22 y M-2). 
 

: Factor de escala de la PGA en función del periodo de retorno (ecuación 2-13). 

 

: Coeficiente de Poisson del suelo (Anexos L y M, ecuaciones L-5, L-6, L-7, L-9, L-15 
y M-2, Tabla L-3, Figura L-8, sección Q.14). Coeficiente de Poisson del 

material de una placa de sección constante (ecuación 7-5). 
L: Coeficiente de Poisson del revestimiento del túnel (Anexo L, ecuación L-6).  

 

: Frecuencia (en rad/s) (sección L.2, Figura L-1, ecuaciones L-1, L-2 and L-3). 
Frecuencia natural (subsección 7.4.4, ecuación 7-4). 

ω: Vectores propios (formas modales) de la columna de suelo (Anexo K, ecuación 
K-6).  

 

: Giro de balanceo (subsección 6.5.1, Figura 6-11). Coeficiente adimensional dado 

por tan() = kh / (1 – kv) (Capítulo 5, ecuaciones 5-4, 5-5 y 5-6, Anexo H, 
ecuaciones H-1, H-2, H-3, H-4 y H-7). 

t: Función de la deformación de corte (Anexo K, ecuaciones K-8 y K-9). 

1/2/3/4/5: Coeficientes (Anexo K, ecuación K-9). 
 

: Densidad aparente del suelo (secciones 3.3 y 4.3, ecuación 3-1). 

 
: Tensión (esfuerzo) normal.  

A/P: Esfuerzo efectivo activo/pasivo normal aplicado por el suelo sobre la estructura 

de contención (sección 5.5, ecuación 5-1). 

H: Tensión (esfuerzo) normal horizontal (ecuación 5-8). 
c: Deformación del hormigón (concreto) (subsección 1.4.4, Tabla 1-3). 

d: Tensión desviadora (Anexo F, ecuación F-36). 

s: Deformación del acero (subsección 1.4.4). 

t: Resistencia a la tracción del suelo (sección Q.12). 

v: Esfuerzo vertical normal del suelo (Capítulo 5, subsección 6.5.1, Anexo J, 
ecuaciones 5-1 y J-3). 

vo/σvo
′ : Tensión vertical total/tensión vertical efectiva en el punto considerado para 

el riesgo de licuación (Anexo F, ecuaciones F-1 y F-21). 
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σci
′ : Resistencia a la compresión no confinada de la roca intacta (ecuación M-13). 

σv
′ : Esfuerzo vertical efectivo (ecuación M-13). 
σ3
′ : Esfuerzo lateral efectivo inicial (Anexo F, ecuaciones F-1, sección Q.2, ecuación 

Q-2). 

 

: Tensión (esfuerzo) tangencial (de corte) (Anexo L, Figura L-6, ecuación L-12).  

cy,u: Resistencia cíclica al corte sin drenaje (sección 4.2 y subsecciones 3.3.1, 4.6.2 

y 4.6.3).  
max: Esfuerzo cortante máximo del suelo (subsección 6.5.1, Anexos J, K y M, 

ecuaciones J-3, K-8, M-12 y M-13, Anexo F.5). 

medio: Esfuerzo cortante promedio (Anexo F, ecuación F-36). 
 

: Ángulo entre la dirección de propagación de la onda sísmica y el eje del túnel 

(Anexo L, Figura L-10, Figura L-11, ecuaciones L-17 y L-19). Ángulo de 
dilatancia del suelo (sección Q.12, Tabla Q-11). 

A/P: Coeficientes adimensionales para empuje de tierra activo/pasivo modificado 

(sección H.1, ecuaciones H-3/H-4). 
 

: Factor de amortiguamiento (sección 4.4). 

eff: Factor de amortiguamiento efectivo (Anexo K, Figura K-3). 

n: Relación (factor) de amortiguamiento para cada modo n (ecuación K-5). 
target: Target (set) damping ratio (Anexo K, Figura K-3). 

Símbolos especiales 

 

: Cualquier valor constante (es decir, independiente de tL). Sección L.3. 

GLOSARIO DE TÉRMINOS 

La definición de los términos usados en el presente documento corresponde al vigente 
“Glosario de Términos de Uso Frecuente en Proyectos de Infraestructura Vial” 

[Glosario 2018] (referencia en el grupo “Normativa Peruana Vial”). También se aclara 
el significado de algunos términos que tienen diferente significado en el español de 

Perú (y en la mayor parte de países de América Latina) que en el de España. 

Así mismo, se incluyen términos de uso preferente en el presente Manual. Para cada 

término, se indican las partes correspondientes de este Manual; se destacan aquellas 
que están más relacionadas con el término (siendo este particularmente relevante 

para este Manual). 

Acelerograma: Representación 2-D (curva) de aceleración vs. tiempo. Puede 

corresponder a aceleración de entrada (excitación) o salida (respuesta). 
Secciones 2.4, M.3, M.4, Q.9 y Q.13, subsecciones 6.5.3 y 6.5.4, Anexo K. 

Amortiguamiento: Conjunto de mecanismos que permiten absorber (disipar) 
energía en un determinado medio (estructura, suelo o roca). El 

amortiguamiento se representa con frecuencia mediante un modelo viscoso 
lineal, en el que la fuerza es proporcional a la velocidad (sección 4.4). 

Comúnmente se distinguen varios tipos de amortiguamiento (o modelos de 
amortiguamiento): material (en este Manual, nombre genérico que se refiere 

a cualquier tiempo de amortiguamiento), viscoso (adecuado para el 
comportamiento estructural lineal), histerético (que surge del 

comportamiento estructural nolineal) y radiación (disminución en la amplitud 

de onda con distancia desde la fuente a medida que la onda se propaga en 

todas las direcciones sobre un mayor volumen de suelo o roca). Sección 4.4, 

Anexo K, Figura K-3, ecuación K-5. 
Amortiguamiento de Rayleigh: Modelo de amortiguamiento en el que el 

amortiguamiento se escribe como una combinación lineal de matrices 
relacionadas con las matrices de masa y rigidez. Sección K.3. 
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Análisis de empuje incremental (“Pushover analysis”): Cálculo estructural 
estático nolineal de una construcción en que ésta se encuentra sometida a 

acciones verticales constantes (gravitatorias) y acciones horizontales 
(laterales) crecientes (siguiendo un determinado patrón de variación a lo largo 

de la altura del edificio). Estas acciones laterales pretenden representar el 
efecto de la acción sísmica. 

Análisis de respuesta de sitio (“Site Response Analysis”, SRA): Este análisis 
consiste en obtener la respuesta en las capas superiores del suelo a partir de 

la excitación sísmica en las inferiores. Este concepto es similar a la 
propagación de ondas (sísmicas) y al fenómeno inverso (despropagación). 

Anexo K. 
Análisis en el dominio del tiempo/de la frecuencia (“Time/frequency-

domain analysis”): Cálculo de la respuesta dinámica (de una construcción 
o del terreno) que se efectúa, o bien integrando las ecuaciones del 

movimiento, o bien operando con las expresiones de éstas en función de la 
frecuencia (transformadas de Fourier o funciones de transferencia) y 

efectuando posteriormente una transformación inversa. Ya que estas 
transformaciones equivalen a sumar las respuestas para cada frecuencia, los 

análisis en el dominio de la frecuencia sólo pueden ser lineales. Sección 2.5, 
Capítulo 6, Anexo K. 

Análisis en primer/segundo orden (“First/second-order analysis”): Cálculo 
estructural de una construcción en que no se tienen en cuenta/sí se tienen en 

cuenta las deformaciones de la estructura al plantear sus condiciones de 

equilibrio (cálculo estático) o del movimiento (cálculo dinámico). El análisis en 
segundo orden es siempre nolineal (nolinealidad geométrica) y, para 

estructuras asimilables a pórticos (marcos), suele conocerse como P- (o P-

). Sección Q.5, subsecciones 1.4.4 y 1.4.6, Figura 1-3. 
Análisis estático/dinámico (“Static/dynamic -time-history- analysis”): 

Cálculo estructural de una construcción o del terreno en que éstos se 
encuentran sometidos a acciones constantes/variables a lo largo del tiempo. 

La respuesta de la construcción o del terreno es acordemente 
estática/dinámica. En la Norma [E.030 2019] el análisis dinámico se conoce 

como “tiempo-historia”; esta denominación no se utiliza en este Manual por 
ser una traducción incorrecta del inglés. Secciones 2.4, 2.5, M.3, M.4, Q.8, 

Q.9, Q.13 y Q.14, subsecciones 3.3.3, 6.5.3 y 6.5.4, Anexo K. 
Análisis lineal/nolineal (“Linear/nonlinear analysis”): Cálculo estructural de 

una construcción o del terreno en que los resultados son/no son 
proporcionales a las acciones. Hay dos fuentes de nolinealidad: los efectos de 

segundo orden (nolinealidad geométrica, sección Q.5, subsección 1.4.6) y el 
comportamiento (ecuaciones constitutivas tensión-deformación) en que no 

existe proporcionalidad entre esfuerzos y deformaciones (nolinealidad 
mecánica, subsecciones 1.4.4 y 2.2.3, secciones 2.4, 2.5, 4.3, 4.4, 6.5, K.3, 

K.4, K.5, K.6, M.4 y Q.8). La nolinealidad mecánica de estructuras suele 
corresponder a existencia de daño en éstas. El concepto o lineal/nolineal 

también se puede aplicar a la distribución de presión de tierra en una 
estructura de contención (Capítulo 5, Anexos H e I). 

Análisis lineal-equivalente (“Linear-equivalent analysis”): Cálculo dinámico 
lineal de la respuesta del terreno en que sus parámetros de rigidez y 

amortiguamiento se seleccionan en base a la deformación angular esperada; 
la deformación obtenida se compara con este valor y se repite el proceso hasta 

alcanzar un nivel suficiente de convergencia. Sección 2.5, Capítulo 6, Anexo 
K. 

Análisis modal (“Modal analysis”): Cálculo estructural de una construcción (o 
suelo) en que, en ausencia de acciones (sean estáticas o dinámicas), se 

obtienen (resolviendo un problema de autovalores) sus frecuencias naturales 

y modos propios de la estructura. 
Asentamiento: Descenso vertical de un determinado punto del terreno causado por 

las acciones sobre este (gravitatoria y sísmica, preferentemente). 
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Asiento: Asentamiento. 
Balanceo (“Rocking”): Rotación de cuerpo rígido (“rigid-body”) de una sección en 

caja (rectangular) debido al movimiento sísmico del suelo (Figura 6-11 y 
Figura 6-12). 

Boca del túnel (“Tunnel mouth, entrance, exit, portal, end”): Embocadura del 
túnel. Sección 6.1. 

Bottom-up: Proceso de construcción por excavación a cielo abierto yendo de abajo 
a arriba. Se excava una zanja, dentro de la cual se va a ubicar la estación o 

el túnel, y luego se rellena ésta; la estructura se construye como un edificio 
ordinario (de abajo hacia arriba). Finalmente, se restablece la sobrecarga. La 

principal ventaja de este método constructivo es su mayor rapidez, ya que no 
es necesario esperar al endurecimiento del hormigón; como consecuencia, el 

costo es comúnmente moderado. Sección 1.9. 
Canto (“depth”): Dimensión de un determinado elemento estructural (columna, 

viga, muro, losa, etc.) sometido a flexión; esta dimensión es perpendicular al 
eje del momento flector. La importancia del canto proviene del hecho que esta 

magnitud caracteriza la resistencia a momento del elemento. Habitualmente, 
este concepto se conoce como “peralte” en Perú. 

Coeficiente de Reducción: Coeficiente de Reducción R (sección 1.7) que aparece 
en la Norma Peruana [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa 

Peruana General y Sísmica”); es comúnmente conocido como “Factor de 
Modificación de Respuesta” en los documentos americanos. Este coeficiente 

no se considera en este Manual, excepto para edificios con partes aéreas y 

subterráneas (Anexo C). Sección 1.7. 
Componentes no estructurales (elementos no estructurales): Partes de una 

construcción cuyo objetivo principal no es garantizar su integridad estructural. 
Dichos elementos generalmente se pueden dividir en arquitectónicos, 

mecánicos y eléctricos. Los componentes arquitectónicos incluyen 
plataformas, escaleras, portones, puertas, particiones que no soportan carga, 

sistemas de techo y adornos (como estatuas, letreros y vallas publicitarias). 
Los componentes y sistemas mecánicos incluyen ventiladores, equipos de aire 

acondicionado, ascensores y escaleras mecánicas, depósitos y bombas, así 
como sistemas distribuidos como sistemas de conductos y tuberías HVAC 

(calefacción, ventilación y aire acondicionado). Los componentes eléctricos 
incluyen fuente de alimentación, transformadores, paneles, interruptores, 

conductos, iluminación y sistemas de bandejas de cables. Los contenidos de 
una construcción subterránea pueden considerarse en términos generales 

como elementos no estructurales; incluye computadoras, accesorios, 

electrodomésticos, etc. Capítulo 7. 

Construcción enterrada o subterránea (“Buried or underground 
construction”): Construcción (estructura) situada, total o parcialmente, bajo 

el nivel del terreno (natural o modificado por intervención humana). 
Construcción aérea (“Aerial construction”): Construcción (estructura) situada 

sobre el nivel del terreno. 
Convolución: Algoritmo matemático que describe la propagación lineal de ondas 

sísmicas. La despropagación lineal de dichas ondas se describe mediante el 
proceso inverso, conocido como deconvolución. Sección 2.5 y Anexo K. 

Curva columna vertebral (“backbone”): En una curva fuerza-desplazamiento (u 
otras magnitudes equivalentes, como momento-curvatura o esfuerzo-

deformación) cíclica (propia de un comportamiento histerético), la curva 
columna vertebral es una curva incremental (“monotonic”) que se obtiene 

uniendo los segmentos de carga y recarga del diagrama cíclico y omitiendo 

los segmentos de descarga. Figura K-2. 

Curva de capacidad (“Capacity curve”): Resultado del análisis de empuje 
incremental (de un edificio, un puente u otras construcciones) en forma de 

gráfico fuerza horizontal vs. desplazamiento lateral de la parte superior. 
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Desagregación sísmica: Extracción de las contribuciones (a un valor de peligro 
sísmico dado) de cuestiones causales fundamentales (magnitud, distancia, 

residual normalizado, entre otros). Subsección 2.4.2, Anexo E, Capítulo 6.  
Despropagación: Determinación de la señal de aceleración (acelerograma) en un 

punto del suelo correspondiente a una determinada onda sísmica a partir de 
otra señal de esta misma onda medida en un punto posterior (propagada, 

pues). Habitualmente, la segunda señal se mide en la superficie del suelo, y 
a partir de ésta se obtiene la señal original en profundidad (frecuentemente, 

en el sustrato rocoso ingenieril). 
Diseño Basado en el Desempeño: Enfoque de diseño que consiste básicamente 

en analizar el desempeño (de la construcción que está siendo considerada) 
para una serie de Niveles de Acción Sísmica. El objetivo del diseño es múltiple: 

para cada Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6), debe cumplirse un Requisito 
de Desempeño (subsección 1.4.2) prescrito. Obviamente, cuanto mayor sea 

la severidad del Nivel de Acción Sísmica, menor (más flexible o laxo) será el 
Requisito de Desempeño. Subsección 1.4.1. 

Distorsión (“Racking”): Deformación transversal de una sección en cajón 
(rectangular) a causa del movimiento sísmico del terreno. Figura 6-6.a, Figura 

6-10 y Figura L-6. 
Empuje de Tierras Activo/Pasivo/Al Reposo: Presión sobre una estructura de 

contención cuando experimenta un desplazamiento en la dirección del 
empuje/ausencia de desplazamiento/desplazamiento en dirección opuesta al 

empuje. Secciones 5.5, 5.6, 5.7, 5.8, H.1 y H.2, subsecciones 5.9.2 y 5.9.3. 

Entrada/salida: Excitación/respuesta. 
Esfuerzo: En un punto y una dirección de un elemento estructural, fuerza interna 

por unidad de superficie (“stress”). En España, frecuentemente las fuerzas 
internas se conocen como esfuerzo; esta acepción no se utiliza en este 

Manual. 
Espectro: Representación bidimensional (curva) en la que el eje horizontal (abscisa) 

se refiere a la frecuencia o, más comúnmente, al período. En el contexto de 
este Manual, la mayoría de los espectros contienen aceleración en el eje 

vertical (ordenadas). Figura 2-4. 
Espectro de Diseño: Espectro que se utiliza para diseñar; normalmente está 

disponible en los códigos. En el contexto de este Manual, los espectros de 
diseño son espectros de pseudo-aceleración de respuesta. Figura 2-4. 

Estación: Segmento de una línea ferroviaria o de metro en que se produce 
intercambio de mercancías o pasajeros. 

Estado Límite: Límite cuantificado en términos de parámetros de ingeniería 

(generalmente, esfuerzos o deformaciones del acero o del concreto, 

subsección 1.4.4). Cada Requisito de Desempeño (subsección 1.4.2) está 
asociado con un Nivel de Daño (subsección 1.4.3); a su vez, cada Nivel de 

Daño está vinculado a un Estado Límite. Esto significa que la no superación 
del límite garantiza que no se supere el Nivel de Daño y se cumpla el Requisito 

de Desempeño. Se consideran dos tipos de Estados Límite: Estados Límite 
Últimos y Estados Límite de Servicio. Subsección 1.4.6. 

Estado Límite de Servicio: Si se excede un Estado Límite de este tipo, la seguridad 
de la construcción no se ve amenazada, sino sólo su operatividad. En otras 

palabras, estos Estados Límite no están relacionados con la seguridad 
estructural, sólo con su funcionamiento. Subsección 1.4.6. 

Estado Límite Último: Si se excede un Estado Límite de este tipo, la seguridad de 
la construcción se ve amenazada. En otras palabras, estos Estados Límite 

están relacionados con la seguridad estructural. 

Excavación a cielo abierto (“Cut-and-cover”): Procedimiento de construcción 

bajo el suelo en que se excava en primer lugar, se construye el túnel y 
finalmente este se cubre de nuevo. La sección resultante suele ser en cajón 

(rectangular). Secciones 1.9, 6.2 y 6.4, Anexos B, D, y Q. 
Excitación/respuesta: Cuando una estructura determinada es excitada por una 

acción dinámica (en el contexto de este Manual, ésta es sísmica), presenta 
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una respuesta dinámica (en términos de esfuerzo, deformación, fuerza 
interna, desplazamiento, velocidad, aceleración o cualquier otra cantidad). 

Secciones 2.5 y Q.9, subsecciones 6.5.3 y 6.5.4, Anexo K. 

Factor de Amortiguamiento: Cociente () entre el amortiguamiento real y el 

amortiguamiento crítico (viscoso); este valor de referencia representa la 

amortiguación más pequeña para la cual el movimiento libre amortiguado 
decae sin oscilar. Según , el amortiguamiento se puede clasificar en subcrítico 

( < 1), crítico ( = 1) o sobrecrítico ( > 1). En situaciones reales (cubiertas 

por este Manual), el amortiguamiento es siempre subcrítico, raramente 
excediendo el 20% (0,2). Aunque el concepto de relación (factor) 

amortiguamiento se formuló originalmente para modelos viscosos, con 
frecuencia se extiende al amortiguamiento histerético; en ese caso, se conoce 

comúnmente como relación de amortiguamiento equivalente. Sección 4.4, 
Anexo K, Figura K-3, ecuación K-5. 

Fuerza interna: Fuerza (fuerza axial, fuerza cortante, momento flector, momento 
torsor) que aparece en una sección de un determinado elemento estructural. 

Hastial (“Side wall”): Muro lateral de un túnel, especialmente de una sección en 
cajón. 

Hormigón: Así se conoce al concreto en España y en algunos países de América 
Latina. 

Importancia Operativa (“Operational Importance”): Gravedad de las 
consecuencias del colapso o la falta de funcionalidad de una construcción. 

Sección 1.3. 
Índice de plasticidad de un suelo fino: Rango de humedad del suelo (masa de 

agua / masa de sólidos) entre el límite líquido y el límite plástico. Este último 

límite se refiere la transición entre una consistencia plástica y semi-sólida. Se 
utiliza en una de las condiciones a considerar en el riesgo de licuación (Anexo 

F). 
Ladera (“Slope”): Superficie inclinada de terreno natural. Sección 3.3. 

Licuación (“Liquefaction”): Proceso en que suelos (generalmente granulares 
sueltos y saturados) pierden su capacidad sustentante, al anularse la presión 

entre granos. Este fenómeno puede verse desencadenado por acciones 
sísmicas. Secciones 3.3, 3.4 y 6.7, Anexos F y G. 

Límite líquido de un suelo fino: Humedad del suelo (masa de agua / masa de 

sólidos) en la transición entre una consistencia líquida y plástica. Se utiliza en 

una de las condiciones a considerar en el riesgo de licuación (Anexo F). 
Máquina tuneladora (TBM, “Tunnel Boring Machine”): Instrumento mecánico 

que consiste en una máquina rotatoria respecto del eje longitudinal (x) de 

túnel a excavar. La excavación se produce a causa de dicha rotación. Capítulo 

6. 
Minado (“Mining”): Procedimiento de excavación de túneles a base de medios 

mecánicos, con posible uso de explosivos. Capítulo 6. 
Movimiento de campo libre (“Free-field motion”): Movimiento sísmico del 

terreno a suficiente distancia de una construcción enterrada como para que el 
efecto de la interacción con ésta pueda considerarse despreciable. Figura L-3 

y Figura L-6. 
Muro pantalla (“Diaphragm wall”): Muro excavado y construido en el terreno 

previamente a la construcción de la estructura. Sección Q.2. 
Muy bajo, Bajo, Moderado, Alto, Muy alto, Máximo: Niveles de Acción Sísmica 

considerados en este Manual. Sección 1.6, Tabla 1-4. 
Nivel de Acción Sísmica: Este concepto es de alguna manera similar a "Sismicidad 

del sitio" ya que también representa la "cantidad" o "gravedad" de la acción 

sísmica que puede afectar una determinada construcción; la diferencia es que 

no depende sólo de su ubicación y las características del suelo, sino también 
del período de retorno considerado (puede diferir de 475 años, sección 1.6). 

En otras palabras, una estructura determinada tiene una cierta amenaza 
sísmica (para un período de retorno de 475 años), pero su comportamiento 

sísmico debe verificarse también para los niveles de acción sísmica 
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correspondientes a otros períodos de retorno (ya sean más bajos o más altos). 
En este Manual se consideran seis niveles de acción sísmica: Muy bajo, Bajo, 

Moderado, Alto, Muy alto y Máximo. Sección 1.6. 
Nivel de Daño: Nivel de daño (tanto estructural como no estructural) asociado con 

cada Requisito de Desempeño (subsección 1.4.3). Este concepto está 
formulado sólo de manera conceptual (es decir, no cuantificado), pero es 

posible que las personas que no sean ingenieros no lo entiendan por completo. 
Sección 1.3. 

Nivel de Diseño: Niveles de ductilidad (detallado estructural, sección 1.5) en los 
documentos americanos y en la Norma Peruana [E.030 2019] (referencia en 

el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”); hay tres niveles: Ordinario, 
Intermedio y Especial. Las estructuras de este Manual serán diseñadas como 

Intermedias, excepto las Estructuras de Importancia Operativa I1 (Otros, 
sección 1.3) que serán Ordinarias. Sección 1.5. 

Nivel de Exigencia: Denominación común a los tres conceptos de Requisito de 
Desempeño, Nivel de Daño, y Estado Límite. Hay cuatro Niveles de Exigencia: 

OI-DI-ELSS1, OR-DL-ELSS2, SA-DS-ELUS1 y SC-DG-ELUS2 (Tabla 1-3).  
Nivel de Sismicidad (de Amenaza o Peligro Sísmicos): Este concepto es análogo 

a "Sismicidad del sitio" ya que representa la "cantidad" o "gravedad" de la 
acción sísmica que puede afectar una determinada construcción según su 

ubicación y las características del suelo. 
Nuevo método austríaco de perforación (NATM, “New Austrian Tunneling 

Method”): Procedimiento de construcción de túneles, utilizado especialmente 

en terreno consistente, en que, tras el avance en el frente de la excavación, 
no se coloca el revestimiento hasta que las deformaciones del terreno no 

hayan alcanzado un determinado valor, reduciendo así las fuerzas sobre el 
sostenimiento (revestimiento). Sección 3.2, Capítulo 6. 

Onda de Love (“Love wave”): Onda superficial horizontal transversal de origen 
sísmico. Secciones 2.1 y 4.5.2. 

Onda de Rayleigh (“Rayleigh wave”): Onda vertical de origen sísmico que se 
transmite a través de la superficie del terreno de forma semejante a las olas 

del mar. Secciones 2.1 y L.5, subsecciones 4.5.2 y 4.5.5. 
Onda P ó de presión (“P wave or Pressure wave”): Onda de volumen, 

longitudinal y de origen sísmico. Sección 2.1. 
Onda S o de corte (“S wave or Shear wave”): Onda de volumen, transversal y 

de origen sísmico. Puede ser vertical u horizontal; en el contexto de este 
Manual esta onda se propaga verticalmente, por lo tanto, el movimiento 

transversal es horizontal. Sin embargo, cerca de la fuente (hipocentro), 

pueden existir otras direcciones. Secciones 2.1, 2.2, 2.5, 3.3, 4.2, 4.5, 4.6, 

6.5, 6.6, L.5 y N.2, Anexos I, J, K y Q. 
Ovalación (“Ovalation”): Deformación transversal de una sección circular a causa 

del movimiento sísmico del terreno. Figura 6-6.a y Figura L-3. 
Paso inferior (“By-pass”): Vial o ramal que atraviesa otro vial u otro elemento 

bajo la superficie del terreno. Capítulo 5, subsección 1.4.2. 
Peligro (o amenaza) sísmico (“Seismic hazard”): Este concepto es equivalente 

a “Sismicidad del Sitio” y se refiere a la “gravedad” o “severidad” de la acción 
sísmica que puede afectar una determinada construcción, dada su ubicación 

(Capítulo 2) y las características del suelo (sección 2.2); corresponde a un 
período de retorno de 475 años. Este concepto es independiente de las 

propiedades de la construcción, éstas están representadas en su 
vulnerabilidad. Capítulo 2, Anexo E. 

Peralte (“depth”): Canto. 

Presión de poro el agua: En un suelo, presión del agua en los vacíos entre las 

partículas. Secciones 3.4, 4.2, 4.5, 4.6, 5.8 y 6.2.  
Recubrimiento (“Overburden”): Parte del terreno que se encuentra por encima 

de la parte superior de un túnel. 
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Relación de vacíos de un suelo: Relación entre el volumen de poros (vacíos) y el 
volumen de sólidos, que está relacionada con la porosidad del suelo (sección 

3.5, ecuación 3-6, Tabla Q-11 y Tabla Q-12). 
Requisito de Desempeño: Comportamiento satisfactorio deseado (eficiencia, tanto 

estructural como no estructural) de la construcción bajo consideración 
(subsección 1.4.2). Este concepto se expresa conceptualmente para que lo 

entiendan los no ingenieros. 
Revestimiento (“Lining”): Capa, generalmente de hormigón (concreto), que cubre 

la superficie interior de un túnel. Puede ser continua (Figura L-3) o 
segmentada (Figura L-5). 

Riesgo sísmico (“Seismic risk”): Conjunción (superposición o yuxtaposición) de 
la vulnerabilidad sísmica de una determinada construcción y de la amenaza 

sísmica a la que está expuesta. Sección 2.1, Capítulos 2 y 6, Anexos B y E. 
Señal: Representación bidimensional (curva) en la que el eje horizontal (abscisa) se 

refiere al tiempo. En el contexto de este Manual, la mayoría de las señales son 
acelerogramas (señales de aceleración). Este concepto es equivalente a series 

de tiempo. Secciones 2.4, M.3, M.4, Q.9 y Q.13, subsecciones 6.5.3 y 6.5.4, 
Anexo K. 

Serie temporal: Signal. 
Servicios (“Utility”): Elemento no estructural de un túnel que se utiliza 

regularmente (por ejemplo, sistema de ventilación, iluminación, etc.). 
Capítulo 7. 

Sismicidad del sitio: Este concepto es equivalente a “Amenaza Sísmica” o “Peligro 

Sísmico”. Capítulo 2, Anexo E. 
Sistema de impermeabilización (“Watertight system”): Conjunto de elementos 

destinados a impedir la entrada de agua en una construcción. 
Suelo fino (de grano fino o cohesivo): Suelo cuyas fracciones dominantes son 

limo y arcilla. Suelo con 50% o más que pasa el tamiz #200 (0,075 mm) 
ASTM. Secciones 2.2, 4.2, 4.6, K.3 y M.4, subsección 3.3.1. 

Suelo fino normalmente consolidado: Suelo de grano fino que actualmente está 
experimentando su esfuerzo de confinamiento efectivo más alto, con relación 

de sobre consolidación OCR = 1. Secciones 5.8 y M.4.  
Suelo fino sobre-consolidado: Suelo de grano fino que experimentó su esfuerzo 

de confinamiento efectivo más elevado en el pasado, con relación de sobre-
consolidación OCR > 1. Secciones 5.8 y M.4. 

Suelo granular (grueso o de grano grueso): Suelo cuyas fracciones dominantes 
son arena y grava. Suelo con más del 50% retenido en tamiz #200 ASTM 

(0,075 mm). Arena: ≥ 50% de la fracción gruesa pasa el tamiz #4 ASTM (4,75 

mm). Gravas: > 50% retenido en el tamiz #4 ASTM (4,75 mm). 

Arenas/gravas limpias: Arenas/gravas con < 5% más fino que el tamiz #200 
ASTM. Arenas/gravas finas: Arenas/gravas con > 12% más fino que el tamiz 

#200 ASTM. Secciones 2.2, 4.2, 4.6, K.3 y M.4, subsección 3.3.1. 
Sustrato (basamento) rocoso ingenieril (“Engineering bedrock”): Nivel del 

terreno en que se considera situado el basamento (lecho o sustrato) rocoso 
geológico a efectos de clasificarlo y de situar en este la acción sísmica (iniciar 

la propagación de ondas). Subsecciones 2.2.3 y 2.2.4, secciones 2.5, K.5, Q.8 
y Q.12, Anexo E, Figura Q-6. 

Talud (“Slope”): Superficie inclinada del terreno fruto de la actividad humana. 
Sección 3.3. 

Tensión: En Perú, es un esfuerzo de tracción. En España este concepto se aplica a 
esfuerzo (“stress”). Ambas acepciones se utilizan en este Manual. 

Tensión efectiva: En un suelo, la tensión total menos la presión intersticial del agua. 

Secciones 3.4, 4.2, 4.5, 4.6, 5.8 y 6.2.  

Tracción: Esfuerzo normal de tensión (opuesto a compresión). 
Top-down: Proceso de construcción por excavación a cielo abierto yendo de arriba 

a abajo. Primero se construyen los muros de excavación (muros pantalla) y 
los pilotes-columnas internos; luego se construye el techo (losa superior) y se 

conecta a los muros y las columnas de soporte. La excavación continúa bajo 
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la losa superior hasta completar la construcción de arriba a abajo. La principal 
ventaja de este método de construcción es su mayor seguridad, ya que se 

garantiza un excelente efecto de arriostramiento (entre los muros 
enfrentados) antes de la excavación de la parte interior a través de la losa 

(superior) del techo; en consecuencia, la afectación sobre el entorno 
construido cercano es menos intensa. Secciones 1.9 y Q.2. 

Túnel: Obra subterránea lineal que comunica dos puntos para el transporte de 
personas o materiales. En el Manual de Túneles, Muros y Obras 

Complementarias se define como “Tramo de carretera largo y cubierto”. 
Túnel de montaña (“Mountain tunnel”): Túnel ubicado en zonas montañosas, 

generalmente rurales; el terreno suele ser predominantemente rocoso. 
Túnel urbano (“Urban tunnel”): Túnel ubicado en zonas urbanas. En el contexto 

de este Manual, puede ser para transporte ferroviario (habitualmente, 
ferrocarril urbano) o por carretera. 

Vida Útil (“Design Life”): Duración para la que se diseña una determinada 
construcción; durante este período de tiempo, ésta debe satisfacer los 

Requisitos de Desempeño exigidos. También se conoce como vida de diseño 
o vida de servicio. Subsección 1.4.3. 

Vulnerabilidad sísmica (“Seismic vulnerability”): Susceptibilidad de una 
determinada construcción a sufrir daños bajo acciones sísmicas. Sección 2.1, 

Capítulo 6, Anexo B. 
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CAPÍTULOS 

1 BASES DEL DISEÑO 

COMENTARIO. Se describen los principios que rigen el análisis y el diseño 
sismorresistentes de estructuras enterradas. Este Capítulo se divide en 9 

secciones, cada uno de éstos se presenta y resume brevemente a continuación. 
La sección 1.1 (Estrategia General) contiene una descripción global del 

planteamiento propuesto en este Manual. La sección 1.2 (Vida Útil) se refiere al 
intervalo de tiempo para el que, con carácter general, se diseñan las 

construcciones objeto de este Manual. La sección 1.3 (Importancia Operativa, 
relacionada con la función de la estructura) describe los niveles de este tipo de 

importancia que se consideran. La sección 1.4 (Requisitos de Desempeño, Niveles 
de Daño y Estados Límites, se enmarca en el contexto del PBD) y tiene como 

objetivo principal describir los Requisitos de Rendimiento (Desempeño, Objetivo o 
Prestaciones) exigidos a las construcciones objeto de este Manual. La sección 1.5 

(Niveles de Diseño) discute acerca de las estructuras ordinarias, intermedias y 

especiales (clasificación según los documentos americanos). La sección 1.6 
(Niveles de Acción Sísmica a Considerar) lista los niveles de sismicidad 

(cuantificados por su período de retorno) que tienen que ser considerados para 
cada Requisito de Desempeño e Importancia Operativa. La sección 1.7 

(Coeficiente de Reducción) señala que este concepto (que figura en la Norma 
peruana [E.030 2019], referencia en el grupo “Normativa Peruana General y 

Sísmica”) no se utiliza en este Manual, ya que no es adecuado para estructuras 
subterráneas. La sección 1.8 (Combinación de Acciones) especifica, en el contexto 

de la normativa peruana y los documentos Americanos, qué combinaciones de 
acciones deben considerarse en el diseño de las estructuras enterradas. La sección 

1.9 (Etapa de Construcción) tiene un contenido análogo al de la 1.6, aunque 
aplicado a dicha etapa.  

1.1 Estrategia General de Diseño 

El objetivo del diseño de una determinada construcción subterránea es que, durante 
un cierto período de tiempo (Vida Útil, sección 1.2), la construcción considerada 

satisfaga ciertos Requisitos de Desempeño (sección 1.4) para los Niveles de Acción 

Sísmica (sección 1.6) que se establecen de acuerdo con su Importancia Operativa 

(sección 1.3). 

COMENTARIO. Se describen más adelante (secciones 5.5 para muros de 
contención y 6.5 para construcciones enterradas) los tres tipos de formulaciones 

que se utilizan para analizar el comportamiento sísmico de la estructura: métodos 
pseudo-estáticos equivalentes basados en fuerzas o desplazamientos 

(preferentemente), o dos tipos de análisis dinámicos lineales o nolineales que 
tienen en cuenta la interacción entre el suelo y la estructura (SSI). Se discuten las 

condiciones bajo las cuales se pueden usar, o no, estas formulaciones. Los 
resultados de los métodos avanzados generales (por ejemplo, análisis dinámico 

nolineal de construcciones enterradas, subsección 6.5.4) deberán compararse con 
procedimientos más simplificados (por ejemplo, métodos pseudo-estáticos 

equivalentes basados en fuerzas o desplazamientos, subsección 6.5.1); se aceptan 
grandes diferencias entre sus resultados sólo si se proporciona una justificación 

específica, y se tiene especial cuidado en estos cálculos (estas consideraciones 

corresponden a la Filosofía del Manual, Control del Uso de Formulaciones 

Complejas). 
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1.2 Vida Útil 

En términos generales, la Vida Útil (vida de diseño o vida de servicio) de una 

determinada construcción enterrada se establece en 100 años. Este valor se utiliza 

como referencia para todos los aspectos del diseño, en particular la selección de los 

Niveles de Acción Sísmica a considerar (sección 1.6). La Vida Útil puede ser 
modificada por el propietario o gestor de la infraestructura, respetando el mínimo de 

100 años propuesto. En algunos casos se pueden considerar plazos inferiores, 
especialmente en construcciones provisionales, y siempre de forma justificada. En el 

caso de que otras estructuras se conecten a las estructuras subterráneas en estudio, 

aquéllas deben tener la misma Vida Útil que éstas. 

COMENTARIO. El valor elegido de 100 años responde a la dificultad (de 

construcción y, principalmente, de reparación), coste e importancia que tienen 
habitualmente las construcciones enterradas. Por otra parte, este valor es de uso 

común en estructuras de obras públicas (en contraposición a los 50 años que se 
toman habitualmente en edificios); en este sentido el documento americano 

[AASHTO 2017] (referencia en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de 

otros Países”) propone este mismo valor. 

1.3 Importancia Operativa 

La Importancia Operativa clasifica a las infraestructuras viales y ferroviarias objeto 
de este Manual en base al número de usuarios afectados y a la gravedad (en sentido 

holístico, es decir, amplio) de las consecuencias del colapso o la falta de funcionalidad 
de las construcciones que las componen; esta gravedad depende de las condiciones 

de evacuación y rescate, la prevención de desastres, las posibles afectaciones a 
construcciones externas y las actividades económicas. Dado que las estructuras 

enterradas forman parte de líneas de transporte, en general, a todos los elementos 
de una misma línea les debe ser asignado el mismo nivel de Importancia Operativa. 

Esta asignación tiene que ser efectuada por el MTC como propietario (o gestor) de la 

construcción de acuerdo con la normativa vial y general peruana. En este contexto, 
se proponen tres niveles de Importancia Operativa; en orden decreciente: 

Infraestructuras Críticas (Importancia Operativa I3), Infraestructuras 
Esenciales (Importancia Operativa I2) y Otras Infraestructuras (Importancia 

Operativa I1). 

COMENTARIO. Es destacable que debe evitarse confundir las Infraestructuras 

Esenciales con las edificaciones esenciales (categoría A) de la Norma E.030 [E.030 

2019] (esta referencia se encuentra en el grupo “Normativa Peruana General y 

Sísmica”). 

 

COMENTARIO. Estos niveles de Importancia Operativa han sido seleccionados 
consultando la normativa internacional más relevante [Design Standard 2012; GB 

50909 2014; LRFD AASHTO 2014; ISO 23469 2005; Model Code 2019; EN 1998-
5 versión pendiente de publicación] y buscando compatibilidad con la normativa 

peruana pertinente [E.030 2019; Manual 2016]; estas referencias se encuentran 
en los grupos “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”, “Normativa 

Peruana General y Sísmica” y “Normativa Peruana Vial”. 

 

 COMENTARIO. En relación a la normativa peruana, en el Manual de diseño de 

Túneles no se ha encontrado ninguna mención a la Importancia Operativa; en los 
dos párrafos siguientes se discute la problemática del Manual de Diseño de Puentes 

y de la Norma E.030, respectivamente. 

 Manual de Diseño de Puentes. El Manual de diseño de Puentes considera tres 

niveles de importancia: “Otros Puentes”, “Puentes Esenciales”, y “Puentes 
Críticos”; evidentemente, las categorías de este Manual se inspiran directamente 

en éstas. El Manual de diseño de Puentes no define estas categorías, simplemente 
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especifica el rendimiento exigido para un determinado nivel de sismicidad: los 
Puentes Esenciales deberían, como mínimo, estar abiertos para vehículos de 

emergencia o para fines de seguridad y/o defensa inmediatamente después de un 
sismo con un periodo de retorno de 1000 años, y los Puentes Críticos tienen que 

permanecer abiertos para el tránsito de todo tipo de vehículos inmediatamente 
después de un sismo con un periodo de retorno de 2500 años (estos objetivos 

parecen factibles para túneles de carretera, pero no para estaciones de metro o 
ferrocarril). Finalmente, los Otros Puentes no son ni Críticos ni Esenciales. 

 [E.030 2019]. En la Norma E.030 (Tabla 5) las edificaciones se clasifican en A 
(Esenciales, subdividido en A1 y A2), B (Importantes), C (Comunes) y D 

(Temporales). A pesar de que la Norma E.030 se refiere a edificios, existen 
coincidencias con este Manual que tienen que ser respetadas: puertos, 

aeropuertos, estaciones ferroviarias de pasajeros y sistemas masivos de 
transporte son de categoría A, y edificaciones donde se reúnen gran cantidad de 

personas son de categoría B. Por otra parte, tal como se ha mencionado 

previamente, no deben confundirse las Infraestructuras Esenciales (clasificación 
de este Manual) con las edificaciones esenciales (clasificación de [E.030 2019]). 

Por último, el Factor de Uso U que aparece en la Norma peruana [E.030 2019] 
(referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) no se considera 

en este Manual, ya que queda representado por la Importancia Operativa. La única 
excepción la constituyen los edificios con partes aéreas y enterradas (Anexo C), 

ya que en éstos es necesario garantizar el mismo nivel de protección para ambas 
partes. 

 

COMENTARIO. Debe enfatizarse que la Importancia Operativa, tal como su 

nombre indica, está relacionada únicamente con la función de la estructura, siendo 
independiente de la sismicidad del lugar, el Nivel de Acción Sísmica considerado 

(período de retorno) y los aspectos técnicos (como el tipo de estructura y el 
procedimiento de construcción, por ejemplo); la influencia de las cuestiones 

técnicas se tiene en cuenta de otra manera (al efectuar el análisis estructural, 
Capítulos 5 y 6). 

 

COMENTARIO. Se describe a continuación la definición precisa de los niveles de 
importancia I1, I2 e I3 y los criterios para asignarlos a una determinada estructura 

(subsecciones 1.3.1, 1.3.2 y 1.3.3, respectivamente). 

1.3.1 Infraestructuras Críticas (Importancia Operativa I3) 

Se trata del nivel de Importancia Operativa más alto. Esta categoría incluye 
estructuras que forman parte una línea de transporte extremadamente importante, 

especialmente requerida en caso de acciones sísmicas intensas; los temas principales 
para valorar la importancia son: evacuación, rescate, prevención de desastres, e 

influencia para la prevención de la vida, y las actividades económicas. Se trata de 
infraestructuras relevantes urbanas para áreas densamente pobladas, o que 

constituyan líneas de vida de difícil sustitución tras una sacudida sísmica, como 

accesos a centros sanitarios o líneas principales de carreteras o ferrocarril. 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado, la competencia en la asignación de esta 
Importancia Operativa corresponde al MTC, de acuerdo con la normativa vial, 

ferroviaria y general peruana. En este sentido, las Infraestructuras Críticas son las 
líneas de transporte más importantes del país, siendo competencia directa del 

MTC. 

1.3.2 Infraestructuras Esenciales (Importancia Operativa I2) 

Se trata del nivel de Importancia Operativa intermedio. Esta categoría incluye 
estructuras que forman parte de una línea de transporte importante, especialmente 

requerida en caso de acciones sísmicas intensas. Infraestructuras urbanas generales 
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y rurales que no son clave para prestación de servicios esenciales, o que no conectan 

áreas altamente pobladas con infraestructuras esenciales.  

COMENTARIO. Tal como se ha indicado, la competencia en la asignación de esta 

Importancia Operativa corresponde al MTC, de acuerdo con la normativa vial y 

general peruana. En este sentido, las Infraestructuras Esenciales son las líneas de 
transporte con menor importancia que las Críticas, siendo generalmente 

competencia de los gobiernos regionales. 

1.3.3 Otras Infraestructuras (Importancia Operativa I1) 

Se trata del nivel de Importancia Operativa más bajo. Esta categoría incluye 

infraestructuras que no pueden ser asignadas a las categorías esencial o crítica. Se 
trata de estructuras que no forman parte de ninguna línea de transporte importante, 

especialmente en caso de acciones sísmicas intensas. Infraestructuras rurales que no 
conectan áreas pobladas con infraestructuras requeridas en caso de desastre (como 

hospitales o centros de defensa civil) ni proporcionan acceso a áreas aisladas de 

interés notable. 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado, la competencia en la asignación de esta 
Importancia Operativa corresponde al MTC, de acuerdo con la normativa vial, 

ferroviaria y general peruana. En este sentido, Otras Infraestructuras son las 
líneas de transporte con menor importancia que las Esenciales (y que las Críticas, 

pues). En todo caso, este nivel de Importancia Operativa rara vez se asignará y, 
de hacerse, se requerirá una justificación muy clara. 

 

COMENTARIO. En resumen, dado que, lógicamente, en el Perú se tiende a 

priorizar la construcción de las infraestructuras más importantes y necesarias, la 
mayoría de las que se construyan a corto o medio plazo casi con toda seguridad 

serán asignadas a las importancias I3 e I2. En otras palabras, se considera 
altamente improbable que se promuevan, en un futuro cercano o no muy lejano, 

infraestructuras de importancia I1 (Otras Infraestructuras). 

 

COMENTARIO. Dado que la asignación de la Importancia Operativa a una 

determinada infraestructura es competencia de la entidad gestora o propietaria, 
es muy difícil presentar en este Manual ejemplos de dicha asignación. Como 

mucho, se puede mencionar que, evidentemente, el Metro de Lima debe ser de 
Importancia Operativa Crítica I3, y que esta asignación puede extenderse a otras 

líneas equivalentes. 

1.4 Requisitos de Desempeño, Niveles de Daño y Estados Límites 

1.4.1 Concepto de Diseño Basado en el Desempeño 

COMENTARIO. Este Manual se enmarca en el contexto del “Diseño basado en el 

Desempeño”; esta estrategia se puede traducir como Proyecto (Diseño) Basado 
en Rendimientos (Prestaciones, Desempeños u Objetivos) [FEMA 356 2000; Vision 

2000 1995; ASCE/SEI 41-17 2017] estas referencias se encuentran en los grupos 
“Diseño basado en el Desempeño” y “Normas y otros documentos similares de 

otros países”. Esta filosofía de diseño consiste básicamente en establecer una serie 
de rendimientos deseados (requeridos, exigidos) de la construcción en función de 

su Importancia Operativa (sección 1.3) y de la severidad del Nivel de Acción 
Sísmica (sección 1.6) considerada; estos rendimientos se conocen como 

Requisitos de Desempeño, y deben ser establecidos por el propietario (o 

administrador) de la construcción subterránea. Estos rendimientos se expresan en 

términos conceptuales, comprensibles para el público no especializado. Cada 
rendimiento se asocia con un Nivel de Daño; éstos pueden ser o bien 

estructurales o funcionales. Finalmente, cada Nivel de Daño está asociado a un 
Estado Límite, que se expresa en términos de parámetros de ingeniería 
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cuantificables. El término común que se refiere a estos tres conceptos juntos 
(Requisito de Desempeño, Nivel de Daño, Estado Límite) es Nivel de Exigencia. 

 

COMENTARIO. Debe tenerse en cuenta que la distinción entre Requisitos de 

Desempeño, Niveles de Daño y Estados Límite es ciertamente sutil, y 

frecuentemente no figura en los manuales de diseño, en los que estos tres 
conceptos suelen confundirse (en el sentido de mezclarse, identificarse). No 

obstante, para ser conscientes de las características del diseño que estén 
efectuando, los diseñadores deben comprender la lógica que hay detrás de utilizar 

los conceptos de Requisito de Desempeño, Nivel de Daño y Estado Límite, e 
incorporarla a la actividad práctica de diseño estructural. 

Las definiciones de los tres conceptos citados en el título de esta sección se presentan 

a continuación. 

 Requisito de Desempeño. Expresa un cierto rango deseado de desempeño de la 
estructura; se aplica también al contenido o a componentes no estructurales. Este 

concepto debe formularse conceptualmente para ser comprendido por personas que 

no sean ingenieros. 

 Nivel de Daño. Grado de afectación (estructural y no estructural) asociado a cada 
Requisito de Desempeño. Este concepto debe formularse conceptualmente (sin 

cuantificar), aunque es posible que los lectores que no sean ingenieros no lo alcancen 
a comprender en su totalidad. 

 Estado Límite. Frontera (umbral) que garantiza que no se supera un Nivel de Daño 
determinado. Este concepto debe formularse de manera cuantificada, generalmente 

no siendo comprensible por personas que no sean ingenieros. 

COMENTARIO. A cada Requisito de Desempeño le corresponden directamente un 

Nivel de Daño y un Estado Límite asociados. Para este Manual se consideran cuatro 
Requisitos de Desempeño y por tanto cuatro Niveles de Daño y cuatro Estados 

Límites; dos de ellos están relacionados con los daños en la estructura (y en los 
elementos no estructurales) y los otros dos se refieren específicamente a los daños 

(también estructurales y no estructurales) que afectan únicamente a su 

funcionalidad. 

1.4.2 Requisitos de Desempeño 

Los cuatro Requisitos de Desempeño (rendimientos o prestaciones) deseados 

(requeridos) se definen, de forma conceptual a continuación: 

 Operatividad Inmediata (OI). La operatividad de la instalación no se interrumpe 
en absoluto. 

 Operatividad Recuperable (OR). El funcionamiento se puede restablecer en un 
tiempo razonable (pocas horas). 

 Seguridad Absoluta (SA). La construcción sufre afectaciones importantes, pero 
sigue siendo segura. El daño es relativamente fácil de reparar (en pocas semanas). 

Pocas afectaciones humanas (bajo riesgo de heridas importantes, sin amenazas 
serias a la vida). Los túneles de carretera pueden ser transitados por vehículos de 

emergencia. 
 Sin Colapso (SC). La construcción sufre afectaciones muy importantes, pero aún 

puede ser desalojada de forma segura; es destacable que esto afecta a las escaleras, 
escaleras mecánicas y ascensores. Afectación humana moderada (riesgo importante 

de lesiones significativas, sin una amenaza alta para la vida). Los túneles de carretera 

pueden ser transitados por vehículos de emergencia. 

COMENTARIO. Estas descripciones están inspiradas en las clásicas definiciones 
de FO (Completamente Ocupacional), IO (Ocupación Inmediata), LS (Seguridad 

para la Vida) y CP (Prevención del Colapso) que figuran en los documentos y en 
la normativa internacional más relevante (VISION 2000, FEMA 356, Eurocódigo 8, 
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ASCE/SEI 41-17), pero están adaptadas específicamente a las características de 
las estructuras subterráneas objeto de este Manual. 

 

COMENTARIO. Estos Requisitos de Desempeño están presentados por orden 

decreciente de exigencia, es decir, OI es más estricto que OR, OR más que SA, y 

SA más que SC (es decir, son inclusivos). Esto significa que, para un mismo Nivel 
de Acción Sísmica (sección 1.6), la satisfacción de un determinado requisito 

implica el de los que vienen después de este; por ejemplo, si una cierta estructura 
satisface el requisito OR, también se cumplirán el SA y el SC. No obstante, debe 

tenerse presente que esta circunstancia sólo se da si todas estas comprobaciones 
corresponden al mismo Nivel de Acción Sísmica. 

 

COMENTARIO. Es destacable que estos rendimientos (Requisitos de Desempeño) 

se expresan en este Manual sólo de forma positiva (o afirmativa, en contraposición 
a negativa), dado que corresponden a objetivos que se desea alcanzar. 

 

COMENTARIO. Los Requisitos de Desempeño (rendimiento) OI y OR son los 

menos cruciales para la seguridad de la estructura y, por dicha razón, el 

administrador o propietario de la infraestructura podría estar tentado a renunciar 
a su verificación. Sin embargo, las patologías recientes observadas en el Perú 

corresponden a estas categorías; por lo tanto, se exige hacer cumplir estos 
requisitos. 

 

COMENTARIO. SC corresponde en términos generales a los requisitos de la 

cláusula 2.4.3.11.4 del Manual para el diseño de puentes [Manual 2016] 
(referencia en el grupo “Normativa Peruana Vial”). En relación a la Norma [E.030 

2019] (referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”), la 
comparación con los tres requisitos en la cláusula 3.2, indica que (a), (b) y (c) son 

aproximadamente equivalentes a SC, SA y OI (y OR), respectivamente. La 
siguiente tabla (Tabla 1-1) aclara esta correspondencia. Esta relación se entiende 

mejor al revisar los Niveles de Daño asociados (subsección 1.4.3).  

 

Tabla 1-1. COMENTARIO. Correspondencia aproximada entre los Requisitos 

de Desempeño propuestos y los de [E.030 2019] (referencia en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”) 

Requisito de 
Desempeño 

[E.030 2019] (3.2) 

SA 

(b) La estructura debería soportar movimientos del 

suelo calificados como moderados para el lugar del 
proyecto, pudiendo experimentar daños reparables 

dentro de límites aceptables 

SC 

(a) La estructura no debería colapsar ni causar daños 

graves a las personas, aunque podría presentar daños 
importantes, debido a movimientos sísmicos calificados 

como severos para el lugar del proyecto 

OI, OR (c) Mantener la funcionalidad 

 

COMENTARIO. Este Manual se basa completamente en la filosofía PBD, y el uso 

de los cuatro Requisitos de Desempeño se aclara ampliamente; más precisamente, 

se establece unívocamente en la Tabla 1-5 la correspondencia entre los Requisitos 

de Desempeño (subsección 1.4.2) y la Importancia Operativa (sección 1.3) y el 
Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6). 

 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  51 

 

COMENTARIO. En relación también a la Norma [E.030 2019] (referencia en el 
grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”), el artículo 3 indica que la filosofía 

del Diseño Sismorresistente consiste en: (a) evitar pérdida de vidas humanas, (b) 
asegurar la continuidad de los servicios básicos y (c) minimizar los daños a la 

propiedad. Estos requisitos están claramente contemplados en los Requisitos de 
Desempeño que se proponen para este Manual (OI, OR, SA, SC). 

1.4.3 Niveles de Daño 

Los correspondientes Niveles de Daño asociados a los Requisitos de Desempeño 
descritos en la subsección anterior se definen, de forma no cuantificada, a 

continuación: 

 Daño Insignificante (DI). La estructura y los componentes no estructurales sólo 

tienen daños muy ligeros, que no dan ninguna sensación de peligro y no interrumpen 
en absoluto su funcionamiento. 

 Daño Limitado (DL). La estructura y los componentes no estructurales sólo tienen 
daños ligeros, que no dan una gran sensación de peligro. Aunque el funcionamiento 

de la instalación se vea interrumpido, este puede ser reanudado en pocas horas. En 

relación al tránsito de convoyes, su descarrilamiento debe ser evitado.  

 Daño Significativo (DS). La estructura tiene daños significativos, pero es 
razonablemente fácil de reparar; básicamente, no se requiere ninguna demolición 

relevante. Los elementos no estructurales tienen daños, pero mantienen su 
integridad y no representan ninguna amenaza para la vida de las personas. En 

general, el funcionamiento se verá interrumpido sólo durante un período de tiempo 
moderado (algunas semanas). 

 Daño Generalizado (DG). La estructura tiene daños graves, pero mantiene aún 
cierta capacidad resistente, sin un grave peligro inmediato de colapso; la 

reparabilidad puede ser difícil (requiriendo demoliciones relevantes) pero nunca 
imposible. La mayor parte de elementos no estructurales tienen fuertes daños, pero 

no representan ninguna amenaza grave para la vida de las personas. 

COMENTARIO. En relación al descarrilamiento, no parece posible proporcionar 

criterios sencillos y generales para su verificación, ya que este accidente depende 
de muchos factores que están relacionados con las características de la 

infraestructura (propiedades del suelo, tipo de vía, regularidad y rigidez de los 
rieles, radio de curvatura del trazado, peralte, entre otros) y del material rodante 

(velocidad de circulación, masa de los convoyes, altura del centro de gravedad de 
los trenes, rigidez y amortiguamiento de la suspensión, entre muchos otros). Estos 

aspectos son fuertemente variables y evolucionan rápidamente con el desarrollo 

de la tecnología de las vías y del material rodante. 

 

COMENTARIO. Tal como se discute en la subsección 1.4.4, los Niveles de Daño 
insignificantes y limitados (DI, DL) pueden interpretarse como asociados a Estados 

Límites de Servicio (no tienen ninguna relación con la seguridad estructural), y los 
Niveles de Daño significativos y generalizados (DS, DG) como asociados a Estados 

Límite Últimos (están relacionados con la seguridad estructural). 

 

COMENTARIO. Como se discutió anteriormente, los Niveles de Daño se definen 
de forma no cuantificada, pero incluyen conceptos (en particular, el daño) que 

pueden resultar de difícil comprensión para profanos en el tema (ajenos a la 
profesión de ingeniería). Por esta razón, las definiciones se han redactado 

incluyendo específicamente la palabra “daño”.  

 

COMENTARIO. Por último, es importante tener en cuenta que no se esperan 

situaciones en las que los daños no sean técnicamente reparables. De hecho, la 
estación de metro o ferrocarril más dañada hasta la fecha (la estación Daikai) fue 

reparada en aproximadamente un año (sección B.2). 
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1.4.4 Comportamiento a Flexión de Elementos Estructurales de Concreto 

Reforzado (Hormigón Armado) 

Esta subsección presenta conceptos generales acerca del comportamiento a flexión 

(momento flector y fuerza cortante) de elementos estructurales (individuales) de 

concreto reforzado. Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto 
Técnico Normativo) dado su carácter general (introductorio) y debido a que está 

concebido para ser aplicado principalmente a secciones rígidas como la descrita en 

la Figura 1-1 y la Figura L-9. 

COMENTARIO. Como se discutió anteriormente, los Estados Límite deben 
definirse en términos de parámetros de ingeniería cuantificados. Por ello, en esta 

subsección se presenta un estudio conceptual sobre el comportamiento estructural 
nolineal de los elementos estructurales de Concreto Reforzado (Hormigón Armado) 

de tramos de túneles o estaciones (muros, losas o pilares). Para cubrir todos los 
niveles de degradación, se estudia el comportamiento hasta el colapso del 

elemento. 

 

COMENTARIO. Como se indica en el párrafo (Comentario) anterior, para los 

elementos estructurales principales (muros laterales o interiores, losas superiores, 
intermedias o superiores, columnas centrales, entre otros), la relación entre el 

Nivel de Daño y los valores de los parámetros ingenieriles cuantificados se 
establece en general, para cada elemento estructural individual, a partir de 

curvas fuerza-desplazamiento lateral (u otras magnitudes mecánicas y 
geométricas equivalentes) que expresan el comportamiento resistente de dicho 

elemento durante el movimiento sísmico. En este sentido, la Figura 1-1 presenta 
esquemas descriptivos. La Figura 1-1.a muestra un ejemplo de la sección 

transversal de una estación o túnel excavado a cielo abierto y sometido a una 
deformación transversal (impuesta) del terreno, y la Figura 1-1.b describe la 

distorsión (“racking”)  que se genera en la sección de la estación o túnel (Figura 

6-10, Figura 6-13, Figura B-1, Figura L-6 y Figura L-9). Por otra parte, la Figura 
1-1.c y la Figura 1-1.d contienen, respectivamente, representaciones de las 

fuerzas internas (fuerza cortante V, fuerza axial N y momentos flectores M y M’) 
que actúan sobre elementos estructurales horizontales y verticales; las fuerzas 

axiales se han representado explícitamente para subrayar que su influencia en la 
resistencia transversal de los elementos debe ser tenida en cuenta. Finalmente, la 

Figura 1-1.e ilustra una curva fuerza-desplazamiento transversal (V vs. ) que 

caracteriza el comportamiento resistente de un elemento estructural genérico. Es 
destacable que el efecto transversal horizontal de la acción sísmica sobre la 

estación (o túnel) no siempre se puede representar mediante la fuerza 
concentrada horizontal indicada en la Figura 1-1.a; en este sentido la Figura L-9 

señala distintas posibilidades, y en los párrafos adyacentes se discuten los pros y 
las contras de cada una de éllas.  

 

 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  53 

 

 
 

(a) Sección de una estación o 
túnel 

(b) Deformación “racking” de una 
sección de una estación o 

túnel 

 
 

(c) Elemento estructural 

horizontal de una sección de 
una estación o túnel (losa) 

(d) Elemento estructural vertical 
de una sección de una 

estación o túnel (muro o 
columna) 

 

(e) Diagrama fuerza-desplazamiento 

Figura 1-1. COMENTARIO. Comportamiento estructural transversal de 

secciones de túneles o estaciones 

 

COMENTARIO. En la Figura 1-1.a, la Figura 1-1.c y la Figura 1-1.d, las zonas 

sombreadas se refieren a segmentos de los elementos estructurales en que se 
espera que se concentre el daño en forma de rótulas plásticas (o niveles superiores 

de degradación). En cuanto al fallo frágil por corte en las rótulas plásticas, para 
asegurar un modo de fallo dúctil, aquél se impide por condiciones de capacidad de 
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equilibrio local, este modo de fallo no deseado se previene por condiciones de 
capacidad de equilibrio locales para asegurar un modo de fallo dúctil; es decir, se 

verificará que el fallo por flexión (ya sea simple o compuesta, normalmente esta 
última) precede (con un margen suficiente de seguridad)al fallo por corte. Esto se 

garantiza diseñando el elemento para que no resista la fuerza cortante de 
solicitación proporcionada por el análisis estructural, sino que resista la fuerza Vd 

dada por: 

Vd = 1,15 (Mu + M’u) / L 1-1 

 

COMENTARIO. En la ecuación 1-1, Mu y M’u representan los momentos flectores 
últimos en ambos extremos de la barra que corresponden a la fuerza cortante 

última Vu (Figura 1-1.e). Si se eliminara el factor 1,15 de la ecuación 1-1, ésta 
representaría la condición de equilibrio de momentos del elemento estructural que 

se muestra en la Figura 1-1.c o la Figura 1-1.d; por lo tanto, la ecuación 1-1 
muestra que Vd supera en un 15% la fuerza cortante que experimentaría el 

elemento en caso de que sus dos extremos alcanzasen simultáneamente sus 
capacidades máximas a momento (Mu y M’u). Por tanto, si el elemento se diseña 

para resistir Vd, la ausencia de rotura por cortante frágil está totalmente 
garantizada. Cabe destacar que este tipo de protección (el fallo dúctil por flexión 

protege contra el fallo frágil por cortante) no es posible cuando el elemento 
considerado está articulado en sus dos extremos (sección Q.2). 

 

COMENTARIO. La Figura 1-1.e muestra un diagrama de desplazamiento de 
fuerza lateral que hace referencia a la Figura 1-1.c o a la Figura 1-1.d; en un 

elemento horizontal (losa, Figura 1-1.c), éstos (fuerza y desplazamiento) son 
verticales, mientras que en un elemento vertical (muro o columna, Figura 1-1.d), 

ambos son horizontales. La curva de la Figura 1-1.e contiene nueve puntos y 
ramas (etiquetados del 1 al 9) que representan niveles crecientes de degradación; 

sus descripciones se incluyen a continuación. 

- Punto 1. Fisuración del hormigón armado (concreto reforzado). En elementos 

estructurales sin ninguna compresión axial relevante (por ejemplo, vigas de 
edificios ordinarios o columnas de pisos superiores de edificios) este efecto 

ocurre antes de cualquier otra degradación. Por el contrario, la mayoría de los 
elementos estructurales de las estaciones subterráneas de metro o ferrocarril 

(Figura 4) están muy comprimidos; por lo tanto, en las situaciones cubiertas 
por este Manual, el agrietamiento (fisuración) del concreto puede aparecer en 

etapas posteriores (o incluso estar totalmente ausente). En cualquier caso, 

esta circunstancia carece de relevancia práctica, ya que este agrietamiento 

no está considerado en este Manual como una degradación significativa 
(Figura 3); es decir, sólo se contemplan como daños relevantes las fisuras 

extensas y amplias (ver Punto 2). 
- Punto 2. Cedencia (plastificación) del acero de refuerzo principal 

(longitudinal) en tracción (tensión). Esta degradación genera varios 
resultados no deseados: deformaciones permanentes en las barras de 

refuerzo, fuerte reducción de la rigidez a la flexión del elemento y fisuras 
generalizadas y amplias en el hormigón (concreto) circundante. Por tanto, se 

considera en este Manual como una degradación significativa. En la Figura 
1-1.e, la fuerza que genera este daño se representa como Vy (“y” representa 

la cedencia). 
- Punto 3. La tensión (esfuerzo) axial de compresión del hormigón (concreto) 

alcanza su valor máximo (justo antes del aplastamiento). Esta degradación 
genera dos resultados indeseados: una deformación (acortamiento) 

permanente en el hormigón (concreto) comprimido y una reducción de la 
rigidez a flexión del elemento. Dado que estos resultados no son muy severos, 

este efecto no se considera en este Manual como un hito de degradación 
significativo. 
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- Punto 4. Pandeo del acero de refuerzo longitudinal comprimido. La 
inestabilidad axial de los segmentos (muy demandados) de las barras 

longitudinales que se encuentran comprendidas entre dos estribos (cercos) 
consecutivos puede desencadenar desplazamientos laterales bruscos (flexión) 

que generan roturas del hormigón (concreto) de recubrimiento (este efecto 
consiste en una especie de estallido y se conoce comúnmente en lengua 

inglesa como “spalling”). 
- Punto 5. Tal como se anunció en la discusión del punto 4, descascarillado de 

la capa exterior (cubierta) de hormigón (concreto). Como se comenta en el 
punto 4, este efecto es casi simultáneo al anterior. Estas degradaciones 

generan varios resultados no deseados: altas deformaciones permanentes en 
las barras afectadas, reducción muy fuerte e irreversible de la rigidez a la 

flexión del elemento (después de alcanzar su capacidad máxima), y falta de 
protección contra la corrosión en las barras de acero pandeadas. Por lo tanto, 

los puntos conjuntos 4 y 5 se consideran en este Manual como un hito de 

degradación altamente significativo. En la Figura 1-1.e, la fuerza que genera 
este daño se representa como Vu (“u” representa último). 

- Punto 6. Desplazamiento máximo que permite mantener la capacidad 

portante (axial) del elemento. Se considera que este punto corresponde a la 

misma fuerza (V) que el punto 2. Dado que traspasar este punto conduce a 
la falta de suficiente capacidad portante, se considera en este Manual como 

el hito final de degradación. 
- Punto 7. Colapso del núcleo de hormigón (concreto) (parte interior 

confinada por la armadura de acero). Después de la degradación severa en 
los puntos 4 y 5, este punto representa el final de cualquier capacidad 

estructural, en el sentido de que después de él la resistencia (en términos de 
la fuerza cortante V) cae a cero. 

- Rama 8. Rotura por cortante antes de la cedencia por flexión. El hecho de 
que esta rama decrezca claramente desde su inicio corrobora que la rotura 

por cortante es siempre frágil; de hecho, esta fragilidad es muy superior a la 
del fallo frágil por flexión (momento flector), en que este sobreviene por 

acortamiento excesivo del concreto comprimido en vez de por alargamiento 
excesivo del acero traccionado. Este tipo de fallo frágil temprano surge cuando 

no se imponen las condiciones de capacidad de equilibrio locales antes 
mencionadas (ecuación 1-1), es decir no se diseña la sección en estudio para 

que resista el cortante Vd proporcionado por dicha ecuación. 
- Rama 9. La misma rotura por cortante que en la rama 8, pero después de 

la cedencia por flexión (punto 2). Esta rama es alternativa a la anterior, y 

corresponde a un fallo menos frágil. Sin embargo, es necesario enfatizar que 

el cumplimiento de las condiciones de capacidad de equilibrio locales antes 
mencionadas conduciría a un fallo por cortante que ocurriría incluso después 

del punto 7 (ecuación 1-1) 

.  

COMENTARIO. En la generación del diagrama fuerza-desplazamiento 
representado en la Figura 1-1.e debe considerarse también el efecto de las 

acciones gravitatorias, incluyendo entre éstas el empuje del terreno (Capítulo 5, 

sección 6.2, Figura 6-5). Más precisamente, debe tomarse la combinación 
“sísmica” expresada en la ecuación 1-4, aunque el término “EQ” debe tomarse con 

valor creciente (es decir, no constante) para ir generando todos los puntos de la 
curva mencionada; en sus ejes, la fuerza cortante V y el desplazamiento  

corresponden exclusivamente a la acción sísmica (EQ). 

 

COMENTARIO. A efectos de clarificar la discusión anterior a partir de la curva en 

la Figura 1-1.e, la Figura 1-2 presenta esquemas de los diagramas de momentos 
en los elementos estructurales (horizontales y verticales) de la sección de la 

estación (Figura 1-1.b); estos diagramas se presentan descompuestos en los 
generados por la fuerza concentrada (Figura 1-1.a, origen sísmico) y en los 

causados por fuerzas distribuidas (sísmicas, Figura L-9, y gravitatorias, Figura 
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6-5). Obviamente, los diagramas de momentos producidos por la fuerza puntual 
(concentrada) son lineales (aproximadamente antisimétricos), mientras que los 

debidos a las fuerzas distribuidas son curvos (parabólicos si la distribución es 
uniforme, Figura L-9 y Figura 6-5). Para acciones sísmicas crecientes (es decir, al 

desplazarse a la derecha en la curva de la Figura 1-1.e), ambas componentes 
aumentan, ya que ambas contienen influencia sísmica; en la Figura 1-2 los 

diagramas iniciales se representan con trazo discontinuo, y los aumentados con 
trazo continuo. 

 

 
 

(a) Elemento estructural 
horizontal (losa superior) 

(b) Elemento estructural vertical 
(muro o columna) 

Figura 1-2. Diagramas de momentos en los elementos estructurales de la sección 

de la estación 

 

COMENTARIO. Figura 1-2 muestra que, a medida que avanza la severidad de la 
acción sísmica, los momentos tienden a ser claramente mayores en los extremos 

de las barras; esto corrobora que el daño se concentra en dichos segmentos. 

 

COMENTARIO. Los análisis descritos en la Figura 1-1 corresponden a una 

formulación en primer orden (es decir, formulando las condiciones de equilibrio en 
la configuración inicial de los elementos analizados); si se desea efectuar análisis 

en segundo orden (planteando las ecuaciones de equilibrio en la configuración 
deformada), la Figura 1-3 muestra (de forma análoga a la Figura 1-1.c y la Figura 

1-1.d) las modificaciones a realizar. 

  

(a) Elemento estructural 

horizontal (losa) 

(b) Elemento estructural vertical 

(muro o columna) 

Figura 1-3. Comportamiento estructural en segundo orden de elementos 
estructurales de secciones de túneles o estaciones 
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COMENTARIO. La Figura 1-3 muestra que las ecuaciones de equilibrio de 

momentos de los elementos analizados incluyen el efecto del desplazamiento 

transversal relativo () entre ambos extremos. La curva de la Figura 1-1.e puede 

ser igualmente generada a partir de estos análisis en segundo orden, obteniéndose 

una curva de aspecto similar, aunque ligeramente más desfavorable, en el sentido 
de menos capacidad y ductilidad.  

 

COMENTARIO. Para facilitar el análisis, la curva de la Figura 1-1.e se idealiza con 

frecuencia, representándose mediante versiones linealizadas. La Figura 1-4 muestra 
una ley multi-lineal de fuerza-desplazamiento que conserva la mayoría de los 

aspectos relevantes del diagrama curvo de la Figura 1-1.e. 

 

 

Figura 1-4. COMENTARIO. Aproximación tetra-lineal del diagrama fuerza-
desplazamiento en la Figura 1-1.e 

 

COMENTARIO. La Figura 1-4 presenta una versión tetra-lineal idealizada del 

diagrama de desplazamiento de fuerza lateral que se muestra en la Figura 1-1.e. 
La curva de la Figura 1-4 contiene cuatro segmentos lineales separados por el 

origen y los vértices C, Y, M y N. El punto C (“cracking”, corresponde al punto 1 

de la Figura 1-1.e) indica la primera reducción de rigidez (pendiente de la curva) 

a causa de la fisuración del hormigón (concreto) traccionado (tensionado). El 

punto Y (“yielding”, corresponde al punto 2 de la Figura 1-1.e) señala la segunda 
reducción de rigidez debida a la plastificación (cedencia) del acero tensionado. El 

punto M (“máximo”, puntos 4 y 5 de la Figura 1-1.e) corresponde a la máxima 
ordenada de la curva y al momento en que se produce el desprendimiento de la 

capa exterior de hormigón (concreto) que recubre a las armaduras (refuerzos) 
longitudinales comprimidas (generándose su pandeo, pues). Finalmente, el punto 

N (corresponde al punto 6 de la Figura 1-1.e) señala el máximo desplazamiento 
que puede ser resistido por el elemento de una forma sostenida durante una acción 

sísmica severa; tal como sucede con los puntos 2 y 6 en la Figura 1-1.e, los 
momentos para los puntos Y y N son iguales. 

 

COMENTARIO. Como se comenta a partir de la Figura 1-1.d, el punto M también 

corresponde al instante en el que se produce el desprendimiento de la capa 
exterior de hormigón (concreto) (“spalling”) que recubre las armaduras 

longitudinales comprimidas (simultáneamente a su pandeo, obviamente). En 
general (es decir, para materiales ordinarios), el punto M suele corresponder a una 

deformación del hormigón (concreto) comprimido cu = 0,0035. Más 

concretamente, este valor es válido para hormigón cuya resistencia característica 

Desplazamiento transversal () 

Vu 

Vy 

Fuerza Cortante (V)  

5 

2 

3 
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a compresión no exceda 50 MPa. Aunque no es presumible el uso de hormigones 
de resistencias superiores en las estructuras cubiertas por este Manual, la 

siguiente expresión empírica proporciona valores de cu para concreto de hasta 90 

MPa [EN 1992-1-1 2004]: 

cu = 0,0026 + 0,035 (
90 − 𝑓c

′

100
)

4

 1-2 

 

COMENTARIO. En la ecuación 1-2, la resistencia del concreto debe ser 

introducida en MPa. La expresión 1-2 muestra que la deformación última del 
hormigón decrece para valores de su resistencia característica superiores a 50 

MPa, alcanzando 0,0026 para concreto de 90 MPa. Para resistencias superiores, 
es necesario buscar información bibliográfica reciente o efectuar estudios 

experimentales específicos. 

La identificación entre el punto M y la deformación del concreto antes mencionada 

está avalada por las normas peruanas e internacionales más importantes ([E.060 
2009; ACI 318-19 2019; EN 1992-1-1 2004; Standard 2007], estas referencias se 

encuentran en grupos “ Reglamento General y Sísmico del Perú” y “Normas y otros 

Documentos Similares de otros Países”). 

 

COMENTARIO. En la Figura 1-4 el daño del elemento estructural considerado se 
clasifica en cuatro rangos (presentados en orden de severidad creciente): 1 (entre 

el origen y el punto Y), 2 (entre los puntos Y y M), 3 (entre los puntos M y N) y 4 
(más allá del punto N); es destacable que, tal como se ha discutido previamente, 

la fisuración del concreto tensionado (punto C) no se considera un hecho 
suficientemente relevante como para asignarle un mayor nivel de daño. Para 

mayor claridad, se añaden dos imágenes la Figura 1-4; éstas describen la situación 
de un elemento estructural genérico en los rangos de daño 2 (fuerte fisuración, 

debida al alargamiento plástico de las armaduras traccionadas) y 3 y 4 (armaduras 
longitudinales descubiertas, debido al desprendimiento del hormigón de 

recubrimiento). 

 

COMENTARIO. Por último, se desea subrayar que debe evitarse confundir los 

rangos de daño en la Figura 1-4 con los Niveles de Daño en la subsección 1.4.3; 
éstos constituyen una definición general, mientras que aquéllos son exclusivos de 

la curva presentada. 

 

COMENTARIO. En la Figura 1-4 conviene destacar que la posición del punto Y 

puede relacionarse directamente (mediante la ley de Hooke, ya que el acero aun 

se comporta linealmente) con la deformación del acero: y = fy / Es. Conociendo el 

tipo de acero, se obtiene inmediatamente la correspondiente deformación; por 
ejemplo, para el acero común de grado 60 (ASTM A615 Grade 60, límite elástico 

4200 kg/cm2), se tiene que y = 4200 / 2000000 = 0,0021. 

1.4.5 Mecanismos de Fallo de Secciones de Túneles y Estaciones 

COMENTARIO. La subsección 1.4.4 (Figura 1-1 y Figura 1-4) se refiere al 

comportamiento de elementos estructurales individuales; a efectos de caracterizar 
el comportamiento global de la sección de una estación o túnel hasta su fallo, la 

Figura 1-5 representa una situación más genérica de una estación formada por 
varias plantas. 
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Figura 1-5. Ejemplo genérico de estación formada por varias plantas 

 

COMENTARIO. Este último se establece a partir de los de cada elemento, 

teniendo en cuenta su responsabilidad en el mecanismo global esperado. Se 
considera que todos los elementos estructurales de la estación tienen la 

misma responsabilidad en su seguridad. 

 

COMENTARIO. En relación a esta última afirmación, podría interpretarse que las 

losas intermedias que no soportan trenes tienen una menor responsabilidad, pero 
éstas también pueden servir como puntales horizontales que arriostran ambos 

muros laterales el uno contra el otro. En relación a la reparabilidad, los elementos 
en contacto con el terreno circundante (muros y losas extremas) presentan mayor 

dificultad que los interiores (muros y columnas interiores, y losas intermedias). 

1.4.6 Estados Límites 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado previamente, cada Requisito de 
Desempeño está asociado a un Nivel de Daño; a su vez, cada Nivel de Daño se 

vincula a un Estado Límite. Los Estados Límite se definen en base a parámetros 
ingenieriles que, en general, están cuantificados (según el daño al que 

correspondan). Esta estrategia está orientada a facilitar la verificación de los 
Estados Límite mediante cálculos matemáticos. 

En este Manual se proponen cuatro Estados Límite, dos de éstos son Estados Límite 
de Servicio y dos son Estados Límite Últimos. La diferencia entre estas categorías es 

que éstos están fuertemente relacionados con la seguridad de la estructura 
(representan umbrales situados a mayor o menor “distancia” de su colapso), 

mientras que aquéllos se refieren preferentemente al funcionamiento de la 
infraestructura (es decir, están muy “lejos” de que haya daños estructurales serios, 

y más aún del colapso). En otras palabras, los Estados Límite Últimos corresponden 
a Niveles de Daño más severos que los Estados Límite de Servicio; más exactamente 

aquéllos se definen básicamente según el daño estructural, mientras que éstos 

dependen sobre todo del daño no estructural. No obstante, en la definición de ambos 
tipos de Estados Límite se consideran tanto los daños estructurales como no 

estructurales (aunque con distinto nivel de relevancia). Tal como se describe más 
adelante, los dos Estados Límite de Servicio se conocen como ELSS1 (menos daño) 

y ELSS2 (más daño); en cuanto a los Estados Límite Últimos, son ELUS1 (menos 
daño) y ELUS2 (más daño). Los Estados Límite etiquetados como “1” corresponden 

a un daño menos severo que los etiquetados como “2”. 

COMENTARIO. La determinación de los Estados Límite para estructuras 

enterradas no puede basarse en los criterios empleados habitualmente para 

z 

y 
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edificios ordinarios (situados por encima del nivel del terreno), ya que existen 
numerosas diferencias entre el comportamiento sismorresistente de edificios 

ordinarios y construcciones subterráneas: 

- La acción sísmica es claramente indirecta (es decir, se trata de un 

desplazamiento impuesto); en consecuencia, dado que la estructura está 
embebida en el terreno, la deriva y las aceleraciones absolutas no pueden 

evitarse. En este sentido, si se aumentase la rigidez lateral (transversal) de 
la estructura, la deriva sería difícil de reducir y probablemente una mayor 

rigidez redundaría en un daño estructural más severo; en última instancia, si 
se diseñase una estructura como casi infinitamente rígida en sentido lateral, 

su deriva (“drift”) ciertamente se reduciría drásticamente, pero sus 
aceleraciones absolutas serían iguales a las del terreno circundante. 

- La dificultad y el coste de las reparaciones estructurales son 
significativamente mayores. 

- El coste de reparación no es un tema crucial, dado que no existe la opción de 

demoler completamente y construir de nuevo. 
- La imposibilidad técnica de reparar no es una opción aceptable, ya que el 

esfuerzo económico efectuado y la utilidad de la infraestructura son muy 
importantes. 

- La operatividad (que permite la circulación de los trenes) y la evacuación (que 
permite la evacuación de los usuarios) son cuestiones cruciales. 

- Las derivas permanentes no deben jugar ningún papel relevante de diseño, 
ya que, a la inversa de en edificaciones ordinarias, no están claramente 

relacionadas con el daño estructural (sino más bien con el desplazamiento 
permanente del terreno circundante, estando este totalmente fuera de 

nuestro control y siendo altamente factible en terremotos fuertes). En todo 
caso, la altura de las "plantas" (de una determinada estación) es muy 

variable, por lo que el ángulo de deriva sería más significativo que la deriva. 

 

COMENTARIO. La definición de los Estados Límite para estructuras subterráneas 
no es en absoluto una tarea rutinaria, dado que existen pocos precedentes de este 

enfoque (PBD) aplicado al diseño sísmico de estructuras subterráneas [Huh et al. 
2017; Liu et al. 2014] (referencias en el grupo “Diseño basado en el Desempeño”); 

sin embargo, las condiciones impuestas para líneas de metro o ferrocarril 
particulares frecuentemente contienen tales requisitos. 

Los cuatro Estados Límite propuestos se describen a continuación: 

 Primer Estado Límite de Servicio Sísmico (ELSS1). Este Estado Límite 

corresponde al Daño Insignificante (DI). 

 Segundo Estado Límite de Servicio Sísmico (ELSS2). Este Estado Límite 
corresponde al Daño Limitado (DL).  

 Primer Estado Límite Último Sísmico (ELUS1). Este Estado Límite corresponde 
al Daño Significativo (DS).  

 Segundo Estado Límite Último Sísmico (ELUS2). Este Estado Límite corresponde 
al Daño Generalizado (DG).  

La Tabla 1-2 muestra la correspondencia entre los Requisitos de Desempeño 
(rendimiento), los Niveles de Daño y los Estados Límite propuestos, junto con los 

límites conceptuales que caracterizan dichos Estados Límite. En la primera columna 
de la Tabla 1-2 se indican, de forma conjunta, el Requisito de Desempeño, el Nivel 

de Daño y el Estado Límite asociados (la etiqueta conjunta es “Nivel”). 
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Tabla 1-2. Correspondencia entre los Requisitos de Desempeño (rendimiento), 

los Niveles de Daño y los Estados Límite 

Nivel Estructura Componentes no Estructurales 

OI-DI-ELSS1 Rango lineal Daños muy ligeros 
OR-DL-ELSS2 Rango lineal Daños ligeros 

SA-DS-ELUS1 Dominio 2 Integridad 
SC-DG-ELUS2 Dominio 3 Sin peligro 

En la Tabla 1-2, los dominios de deformación 2 y 3 para la estructura se refieren a la 
Figura 1-4. La curva multilineal representada en dicha Figura se refiere a elementos 

estructurales individuales; ya que la Tabla 1-2 trata de estructuras completas, es 
necesario aclarar que las condiciones estipuladas en dicha Tabla deben satisfacerse 

para todos los elementos que constituyen la sección de la estructura (subsección 

1.4.5). 

COMENTARIO. En la Tabla 1-2, no es posible establecer criterios globales para 
las Componentes no Estructurales (es decir, que sean válidos para todos ellos), 

dada la enorme disparidad que pueden presentar éstas. Por esta razón se indican 
sólo límites generales; éstos están relacionados con su afectación al 

funcionamiento de la estructura. El Capítulo 7 se refiere al diseño sismorresistente 
de componentes no estructurales. 

Dada la importante variedad de configuraciones estructurales que pueden presentar 
las secciones transversales de túneles y estaciones (Figura 1-5, Figura B-1, Figura 

B-3, Figura Q-3), no resulta posible proporcionar criterios sencillos y generales para 
verificar los Estados Límite en función de parámetros ingenieriles cuantificados 

(deformaciones del hormigón y del acero, rotaciones de rótulas plásticas, entre 

otros); no obstante, para mayor claridad y facilidad de utilización, la Tabla 1-3 
presenta una correspondencia entre las exigencias de rendimiento estructural 

(Requisitos de Desempeño) en la Tabla 1-2 (Rango lineal, Dominio 2 y Dominio 3) y 
los valores de los parámetros ingenieriles discutidos a partir de la Figura 1-1. Debe 

tenerse presente que la Tabla 1-3 se refiere exclusivamente a los elementos 
estructurales principales (losas, muros y columnas interiores), y esto sólo en el caso 

de que estén construidos con materiales (acero y concreto) de características 
ordinarias. Por último, es importante destacar que la Tabla 1-3 se puede aplicar 

únicamente a secciones en cajón con conexiones rígidas entre sus elementos (Figura 
B-1) y cuyo fallo lateral se produzca mediante formación de rótulas plásticas dúctiles 

en los tramos adyacentes a dichas conexiones.  
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Tabla 1-3. Correspondencia entre los Requisitos de Desempeño (Niveles de Daño 
o Estados Límites) y las deformaciones del acero y del concreto estructurales 

para secciones en cajón rígidas (Figura B-1) cuyo fallo lateral se produce 

mediante rótulas plásticas dúctiles 

Nivel de 
Exigencia 

Comportamiento 
estructural 

Deformación del 
acero (s)  

Esfuerzo o 
deformación del 

concreto (c o 

c) 

OI-DI-ELSS1 Rango lineal 
(Dominio 1) 

  y   0,4 𝑓c
′ 

OR-DL-

ELSS2 
Rango lineal 

(Dominio 1) 
 y  0,4 𝑓c

′ 

SA-DS-

ELUS1 Dominio 2  0,02  cu (0,0035) 

SC-DG-
ELUS2 

Dominio 3 - - 

Como en la Tabla 1-2, en la primera columna de la Tabla 1-3 se indican, de forma 
conjunta, el Requisito de Desempeño, el Nivel de Daño y el Estado Límite asociados 

(la etiqueta conjunta es “Nivel de Exigencia”). La segunda columna contiene la misma 
información que en la Tabla 1-2; finalmente, en las columnas tercera y cuarta se 

presentan los valores límite de la deformación del acero y del esfuerzo (fuerza por 

unidad de superficie) o la deformación del hormigón (concreto). 

Con respecto al cuarto Nivel de Exigencia (inferior) en la Tabla 1-3, el límite del 
dominio 3 no puede caracterizarse en términos de tales parámetros de ingeniería; en 

su lugar, los mecanismos de colapso tienen que ser identificados y, si se considera 
apropiado, se debe construir la curva de la Figura 1-1.e (o su versión tetra-lineal en 

la Figura 1-4), ya sea de forma numérica o experimental para cada elemento 

estructural involucrado en el mecanismo de colapso considerado. 

En la Tabla 1-3, para que la situación de un elemento estructural dado corresponda 
a un determinado dominio, es necesario que las dos condiciones que lo limitan (por 

la derecha) se satisfagan ambas. 

COMENTARIO. El párrafo del Texto Técnico Normativo indica una interpretación 
aparentemente conservadora de la Tabla 1-3, no obstante debe tenerse en cuenta 

que en una sección de un determinado elemento estructural (Figura 1-1) el fallo 

puede llegar por excesivo acortamiento del concreto comprimido (puntos 4 y 5, 

Figura 1-1) o por excesivo alargamiento del acero tensionado; ambos modos de 
fallo corresponden a los dos criterios expuestos en la Tabla 1-3, respectivamente. 

 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado previamente, la Tabla 1-3 se aplica 

únicamente a materiales (acero y concreto) ordinarios, como los que se emplean 
habitualmente en el Perú; si se utilizan concreto de alta resistencia o acero de alto 

límite elástico, los límites indicados pueden variar (ecuación 1-2). 

En la Tabla 1-3, en los Niveles de Exigencia OI-DI-ELSS1 y OR-DL-ELSS2 la exigencia 

(para los elementos estructurales) es que los materiales (concreto y acero) 
permanezcan en su rango lineal (y elástico, pues). Sin embargo, para el Nivel de 

Exigencia inferior (OI-DI-ELSS1) se introduce un coeficiente adimensional  ( 1) que 

permite aumentar la exigencia para dicho Nivel de Exigencia. En este Manual, esta 

operación no se considera estrictamente necesaria, por lo que se propone considerar 

 = 1; los propietarios (o gestores) de la infraestructura en consideración pueden 

tomar valores menores, aunque sin exceder (por debajo) 0,75 (es decir,   0,75). 

COMENTARIO. El límite inferior para  surge de aplicar la expresión 2-13 para 
los períodos de retorno correspondientes a los Niveles de Exigencia OI-DI-ELSS1 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  63 

 

y OR-DL-ELSS2 para Importancia Operativa I3 (Tabla 1-5). Como resultado de 

proponer en este Manual que  = 1, la Tabla 1-2 y la Tabla 1-3 muestran que, 
para elementos estructurales, no existe ninguna diferencia apreciable entre los 

Niveles de Exigencia OI-DI-ELSS1 y OR-DL-ELSS2; esta decisión se ha tomado 

para no complicar innecesariamente los cálculos, ya que a nivel conceptual, sí que 

existen claras distinciones entre dichos Niveles de Exigencia (subsecciones 1.4.2, 
1.4.3 y 1.4.6). En el rango lineal se limita en la Tabla 1-3 tanto la deformación del 

acero (se entiende que está tensionado) como la tensión (esfuerzo) del hormigón 
(concreto) comprimido; en este último caso, el valor considerado (40% de la 

resistencia característica a compresión) es suficientemente prudente. En algunos 
casos, el límite del esfuerzo del hormigón (concreto) puede resultar excesivamente 

conservador; el proyectista puede proponer alternativas, siempre que éstas estén 
suficientemente justificadas. La deformación del acero (2%) que se indica para 

SA-DS-ELUS1 es el límite para garantizar una reparabilidad sencilla, rápida y 
económica (por ejemplo, la estructura puede ser reparada mediante inyección de 

las fisuras) [FEMA 356 2000] (referencia en el grupo “Diseño Basado en el 
Desempeño”). 

Para modos de fallo distintos de los contemplados en la Tabla 1-3, es necesario 

buscar información en la literatura técnica o realizar ensayos.  

COMENTARIO. Sobre la verificación del Nivel de Exigencia SC-DG-ELUS2, se debe 

enfatizar que los mecanismos de colapso (fallo) tienen que estar claramente 
identificados; esta operación se realizará de forma conceptual, a partir del 

conocimiento del comportamiento estructural de la estación o túnel. En este 
sentido, un mecanismo de colapso (o fallo) se definirá como una situación 

incompatible con los requisitos de SC-DG-ELUS2. Los mecanismos típicos son el 
fallo por cortante de las conexiones articuladas entre las losas y las columnas (o 

muros), el fallo de las columnas debido al desplazamiento excesivo de las 
estanterías (que conduce a efectos relevantes de segundo orden); notablemente, 

el fallo a cortante de las conexiones articuladas es frágil, siendo esta una condición 
no deseada (subsección 1.4.4). Por el contrario, en secciones de estación (o túnel) 

cuyos principales elementos estructurales (muros, columnas y losas) están 
rígidamente conectados (es decir, impidiendo el giro relativo entre ellos -

resistentes a momentos-), la formación de rótulas plásticas en todas estas uniones 
no puede, en general, ser considerada como un mecanismo de colapso, incluso si 

la rigidez lateral de la estación cae a casi cero; la razón es que el suelo circundante 
proporciona suficiente efecto de arriostramiento para evitar el colapso lateral de 

la estación. En este sentido, el Anexo B propone soluciones estructurales que no 

tienen, deliberadamente, ninguna rigidez lateral relevante (Figura B-3). La sección 

Q.15 describe la identificación del colapso de un tramo de la Estación Mercado 
Santa Anita de la Línea 2 del Metro de Lima. En resumen, este fallo global no 

puede relacionarse en absoluto con las deformaciones del hormigón y del acero 
(Tabla 1-3). 

1.5 Niveles de Diseño 

COMENTARIO. En los documentos americanos [ASCE/SEI 7-22 2022] se 

considera tres niveles de diseño (de detallado estructural) para estructuras de 
concreto: Ordinario, Intermedio y Especial; éstos proporcionan niveles crecientes 

de ductilidad. Por otra parte, la Norma peruana [E.060 2009] contiene condiciones 
especiales a cumplir en zonas sísmicas (capítulo 21). Estas referencias se 

encuentran en los grupos “Normas y otros Documentos Similares de otros Países” 

y “Normativa Peruana General y Sísmica”).  

Las estructuras enterradas objeto de este Manual se diseñarán con el nivel 
Intermedio. Las estructuras de Importancia Operativa I1 (Otras, subsección 1.3.3) 

constituyen una excepción, y en éstas se requiere sólo un nivel Ordinario. A pesar de 
que [E.060 2009] no es aplicable a las estructuras cubiertas por este Manual (ya que 
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se refiere exclusivamente a estructuras de edificación), se respetarán sus 
prescripciones en la medida en que los elementos estructurales de aquélla sean 

homologables a los de este Manual; a su vez, este Manual se aplicará a las partes 
aéreas de los edificios con partes situadas por encima y por debajo del terreno (Anexo 

C). 

1.6 Niveles de Acción Sísmica a Considerar 

1.6.1 Períodos de Retorno Considerados 

En este Manual, el nivel de sismicidad a considerar (en el diseño sísmico de 

construcciones subterráneas) se cuantifica en términos del período de retorno al que 
corresponde, definiéndose este como el tiempo promedio transcurrido entre eventos 

sísmicos de la misma severidad. Aceptando que el comportamiento estadístico de 
tales eventos se puede describir con una ley de distribución de Poisson, el período de 

retorno se puede asociar con la probabilidad de ser excedido durante la Vida de 
Diseño (Útil) de la construcción (sección 1.2). En este Manual se consideran seis 

periodos de retorno: 60, 110, 195, 450, 950 y 2450 años; los terremotos 

correspondientes se denotan como Muy bajo, Bajo, Moderado, Alto, Muy alto y 

Máximo, respectivamente. La Tabla 1-4 describe los seis mencionados Niveles de 

Acción Sísmica considerados en este Manual. 

Tabla 1-4. Niveles de Acción Sísmica en términos de período de retorno, 
probabilidad de excedencia durante la Vida Útil de la construcción y severidad del 

terremoto 

Período de 

retorno (años) 60 110 195 450 950 2450 

Probabilidad 

de excedencia 
en 100 años 

(%) 

80 60 40 20 10 4 

Terremoto Muy bajo Bajo Moderado Alto Muy alto Máximo 

 

COMENTARIO. Para evitar posibles confusiones, es necesario aclarar que los 
Niveles de Acción Sísmica de la Tabla 1-4 son válidos para cualquier sismicidad 

del sitio (es decir, la sismicidad del lugar en consideración). En otras palabras, por 
ejemplo, la severidad de un terremoto con un período de retorno dado será mayor 

en un lugar perteneciente a la zona sísmica 4 que en lugares dentro de las zonas 
1, 2 o 3 (Figura 2-3). 

 

COMENTARIO. Los períodos de retorno considerados no son “números redondos” 

(500, 1000, 2500) porque se ha primado que dicha cualidad la adquieran las 
probabilidades de excedencia; esta decisión se fundamenta en que estos 

parámetros son más significativos (es decir, ilustrativos) que aquellos. 

1.6.2 Períodos de Retorno vs. Requisitos de Desempeño  

COMENTARIO. A cada Requisito de Desempeño (rendimiento) e Importancia 

Operativa se les asocia un determinado Nivel de Acción Sísmica, cuantificado este 
por su período de retorno (o, lo que es equivalente, la probabilidad de ser excedido 

durante la Vida Útil de la construcción). 

La Tabla 1-5 presenta los valores mínimos exigidos de los períodos de retorno para 

cada Requisito de Desempeño (subsección 1.4.2) e Importancia Operativa (sección 
1.3); entre paréntesis se indica, en tanto por ciento, la probabilidad de excedencia 

en 100 años (Vida Útil seleccionada, sección 1.2) asociada a cada período de retorno. 
La Tabla 1-5 es aplicable tanto a elementos estructurales (Tabla 1-7) como no 

estructurales (Tabla 1-8). 
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COMENTARIO. Las líneas inclinadas (“contra-diagonales”) unen casos de igual 
período; la misma información se proporciona mediante el sombreado de las 

celdas de la tabla. 

 

Tabla 1-5. Períodos mínimos de retorno (años) y probabilidad de excedencia en 

100 años (%) para cada Requisito de Desempeño e Importancia Operativa 

Requisito de 
Desempeño 

Importancia Operativa 

I1 
(Otras 

Infraestructuras) 

I2 
(Infraestructuras 

Esenciales) 

I3 
(Infraestructuras 

Críticas) 

OI 60 (80%) 110 (60%) 195 (40%) 

OR 110 (60%) 195 (40%) 450 (20%) 
SA 195 (40%) 450 (20%) 950 (10%) 

SC 450 (20%) 950 (10%) 2450 (4%) 

 

COMENTARIO. En la Tabla 1-5, los Requisitos de Desempeño (rendimiento) OI, 
OR, SA, y SC corresponden a Operatividad Inmediata, Operatividad Recuperable, 

Seguridad Absoluta, y Sin Colapso, respectivamente (Tabla 1-2); las Importancias 
Operativas están descritas en la sección 1.3. 

Tal como se ha señalado previamente, los valores de la Tabla 1-5 son sólo mínimos; 

ello significa que la entidad promotora (propietaria o gestora) de la infraestructura 
puede requerir, si lo desea, un nivel de protección más estricto (es decir, períodos 

de retorno más altos). No obstante, no se puede invertir la relación (jerarquía) entre 
los períodos de retorno mínimos propuestos. Esto significa que, por ejemplo, el 

período de SA no puede superar el de SC en ningún caso. Por otra parte, cualquier 
aumento deberá estar bien justificado por un estudio técnico, y no se permite más 

que un “desplazamiento” de período; esto último significa que, por ejemplo, de 450 

años sólo se podrá pasar a 950, nunca alcanzar 2450. 

COMENTARIO. En relación al aumento de los períodos de retorno por parte de la 
propiedad, debe tenerse en cuenta que la acción sísmica correspondiente a un 

período de retorno de 2450 años es realmente muy severa, por lo que exigir su 
cumplimiento para estructuras de Importancia Operativa I2 (sección 1.3) puede 

representar un incremento de coste importe y resultar prácticamente imposible 
(desde el punto de vista técnico). 

Para estructuras de Importancia Operativa I1, exigir cuatro verificaciones puede ser 

excesivo, por ello la comprobación de Operatividad Inmediata puede ser omitida, si 

así se establece en los Términos de Referencia (Especificaciones Técnicas, Anexo A).  

COMENTARIO. En relación al párrafo anterior (del Texto Técnico Normativo), 
debe recordarse que las verificaciones para los elementos estructurales en los 

niveles OI y OR son iguales ( = 1, Tabla 1-3). 

 

COMENTARIO. La Tabla 1-5 puede ser considerada de alguna manera como el 

núcleo fundamental de la propuesta de este Manual y por dicha razón es 
comentada a continuación en profundidad. 

 

COMENTARIO. En este párrafo se describe el funcionamiento de la Tabla 1-5. Se 

debe seleccionar en primer lugar la Importancia Operativa de la estructura 
(sección 1.3); entonces ésta precisa ser diseñada para que satisfaga cada uno de 

los Requisitos de Desempeño OI, OR, SA y SC (subsección 1.4.2) para los Niveles 
de Acción Sísmica (sección 1.6) que corresponden a la misma fila. Por ejemplo, 

una estructura de Importancia Operativa I3 (perteneciente a una Infraestructura 
Críticas) debe presentar rendimientos (Desempeño) OI (Operatividad Inmediata), 

OR (Operatividad Recuperable), SA (Seguridad Absoluta) y SC (Sin Colapso) para 
los Niveles de Acción Sísmica correspondientes a períodos de retorno de 195, 450, 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  66 

 

950 y 2450 años, respectivamente. Obviamente, para Importancia Operativa I2 
estos períodos son 110, 195, 450, y 950 años; finalmente, para Importancia 

Operativa I1 los períodos son 60, 110, 195, y 450 años. Dado que desde OI hasta 
SC el nivel de exigencia se reduce considerablemente, y al aumentar el período de 

retorno la severidad del Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6) asociado aumenta 
también considerablemente, en principio, cada una de estas verificaciones es 

independiente de las otras. Esto significa que el cumplimiento de una de ellas (o 
lo contrario) no garantiza ni impide el de las otras. En consecuencia, en general, 

para cada estructura es necesario efectuar las cuatro comprobaciones señaladas 
en la Tabla 1-5. No obstante esto último, pueden darse ciertas indicaciones del 

orden en que resulta aconsejable efectuar las cuatro verificaciones de los 
Requisitos de Desempeño OI, OR, SA (Seguridad Absoluta) y SC para la estructura 

principal (en cuanto a los elementos no estructurales, no es posible proporcionar 
indicaciones, dada su gran heterogeneidad). En los elementos estructurales 

resulta recomendable diseñar la estructura para OR, y posteriormente se verifica 

el cumplimiento para SA y SC (básicamente, proporcionándole ductilidad); 
finalmente, la verificación para OI resulta superflua (ya que la exigencia para la 

estructura es la misma que para OR, Tabla 1-2 y Tabla 1-3). En la sección 6.1 se 

discute de nuevo esta secuencia. Una aplicación práctica de esta estrategia se 

describe en la sección Q.15 (Figura Q-10). 

 

COMENTARIO. Dadas las consideraciones expuestas en los párrafos anteriores, 
se aprecia que la filosofía que inspira a la Tabla 1-5 es que es necesario 

proporcionar una mayor protección sismorresistente a las estructuras más 
necesarias (es decir, con mayor Importancia Operativa). Esta consideración se 

basa en que, desafortunadamente, los medios económicos disponibles son 
siempre limitados, por lo que las administraciones involucradas se ven obligadas 

a priorizar las inversiones más necesarias (para maximizar su beneficio social); si 
la Tabla 1-5 exigiese un nivel de protección excesivo, ello podría impedir la 

promoción de la infraestructura o, al menos, exigir reducir su extensión (u otras 
de sus características). En otras palabras, unos períodos de retorno demasiado 

altos, obligarían a que la entidad promotora tuviera las manos atadas para 
promover infraestructuras nuevas por falta de medios económicos suficientes; por 

otra parte, debe recordarse que los períodos de retorno indicados en la Tabla 1-5 
representan sólo valores mínimos, y la institución propietaria (o gestora) puede 

requerir un mayor nivel de protección (períodos de retorno más altos). Esta mayor 
protección de las estructuras más necesarias se articula en el sentido de que para 

un mismo Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6) se exige un rendimiento superior, 

y un mismo rendimiento exigido corresponde a un Nivel de Acción Sísmica de 

mayor severidad. En la Tabla 1-5, los períodos de retorno no cambian al aumentar 
un nivel la Importancia Operativa y disminuir también un nivel la exigencia 

(Requisito de Desempeño); esto se concreta en que las “contra-diagonales” de la 
Tabla contienen un único período. En otras palabras, la Tabla 1-5 sólo contiene 

seis períodos distintos (60, 110, 195, 450, 950 y 2450 años). Conviene tener 
presente que la Tabla 1-5 es la esencia del Diseño Basado en el Desempeño. Tal 

como se discute en la subsección 1.4.1, esta estrategia de diseño consiste en 

buscar conocer el rendimiento (desempeño) de la estructura para diferentes 
Niveles de Sismicidad; de ahí la necesidad de considerar cuatro períodos de 

retorno para cada situación a verificar. Tampoco debe perderse de vista que los 
períodos de retorno más bajos (60 y 110 años) corresponden, en prácticamente 

todas las situaciones, a los Niveles de Acción Sísmica muy débiles, con poca a nula 
capacidad de afectar severamente a la infraestructura. 

 

COMENTARIO. Los períodos de retorno han sido seleccionados a partir del valor 

indicado para Requisito de Desempeño SC e Importancia Operativa I2 (950 años, 
destacado en negrita) en la Tabla 1-5, ya que este período coincide 

aproximadamente con el indicado en el “Manual de Diseño de Puentes” [Manual 
2016] (1000 años o 7% de probabilidad de ser excedido en 75 años); esta 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  67 

 

referencia se encuentra en el grupo “Normativa Peruana Vial”. Como se indicó en 
la sección 1.4, SC corresponde en términos generales a los requisitos de la cláusula 

2.4.3.11.4 del Manual para el diseño de puentes para un período de retorno de 
1000 y 2500 años (para puentes esenciales y críticos, respectivamente). El resto 

de períodos en la Tabla 1-5 se seleccionan buscando una gradación adecuada; 
esto significa que al aumentar la Importancia Operativa, el período de retorno 

tiene que aumentar también (para garantizar una mayor protección 
sismorresistente a las estructuras más importantes), y que al reducirse el Nivel de 

Exigencia (desde OI hasta SC) el período de retorno debe incrementarse también. 
El hecho de que los períodos seleccionados no sean números “redondos” (como 

100, 500, 1000, etc.) es debido a que se ha buscado la “redondez” de las 
probabilidades de excedencia asociadas a cada período (Tabla 1-5). 

 

COMENTARIO. Es destacable que, en la Tabla 1-5, la relación entre el período de 
retorno y la probabilidad de excedencia durante la Vida Útil se establece 

admitiendo que los fenómenos sísmicos siguen una distribución estadística de 
Poisson. Esta hipótesis es de consideración habitual en sismología, pero representa 

únicamente una aproximación simplificada a la realidad (de hecho, la distribución 
de Poisson es bastante simple, estando caracterizada por un único parámetro); 

esta simplicidad no parece adecuada para reproducir la fuerte disparidad entre las 
situaciones de diferentes regiones sísmicas del mundo. Más concretamente, la 

distribución de Poisson puede describir con razonable exactitud el comportamiento 
estadístico en condiciones “normales”, es decir, suficientemente alejadas de las 

situaciones extremas (sismicidad muy alta y muy baja), pero cerca de éstas la 
aproximación es bastante peor; en particular, para grandes períodos de retorno, 

la probabilidad de excedencia tiende a disminuir con excesiva lentitud. En el 
contexto de Sudamérica (especialmente, del Perú), movimientos sísmicos con 

períodos de retorno de 2450 años o superiores son prácticamente imposibles, ya 
que requerirían una longitud de ruptura de la falla y un desplazamiento 

(deslizamiento) en dicha zona que son muy difíciles de alcanzar. Estas 
circunstancias señalan que, aunque la Tabla 1-5 indique que la probabilidad 

residual es aun significativa (es decir, 4% para 2450 años), los valores reales 
deben ser significativamente inferiores. 

 

COMENTARIO. Para mayor claridad, la misma información contenida en la Tabla 
1-5 se presenta en la Tabla 1-6 en un formato alternativo. 

 

Tabla 1-6. COMENTARIO. Relación entre Requisito de Desempeño (mínimo), 

período de retorno (severidad del sismo) e Importancia Operativa (Tabla 1-5) 

Periodo 

de 
retorno 

(años) 

Probabilidad de 
excedencia en 

100 años (%) 

Sismo 

Requisito de Desempeño  

OI OR SA SC 

60 80 Muy bajo I1    

110 60 Bajo I2 I1   

195 40 Moderado I3 I2 I1  

450 20 Alto  I3 I2 I1 

950 10 Muy alto   I3 I2 

2450 4 Máximo    I3 

 

COMENTARIO. Cabe destacar que la Tabla 1-6 coincide con el formato de 
presentación habitual en los documentos estadounidenses [FEMA 356 2000] y en 

los borradores del [Código Modelo versión pendiente de publicación]; estas 
referencias se encuentran en los grupos “Diseño basado en desempeño” y “Normas 

y otros Documentos Similares de otros Países”. 
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COMENTARIO. Debe destacarse por último que la Tabla 1-5 y la Tabla 1-6 se 
ajustan a las últimas tendencias de la normativa y de la práctica profesional en el 

contexto del diseño sismorresistente de estructuras subterráneas. El número de 
Requisitos de Desempeño (cuatro) es el considerado habitualmente en los códigos 

más avanzados y recientes (americanos y europeos, habiendo sido revisados muy 
recientemente); en particular, los borradores del [Código Modelo versión 

pendiente de publicación]. La consideración de cuatro requisitos permite tener 
información del comportamiento de la construcción para terremotos de diferentes 

magnitudes. Es destacable que, aunque la obtención de esta amplia información 
no puede resultar totalmente “gratuita” para el proyectista, el consiguiente 

aumento de complejidad del diseño y de coste de la construcción son bastante 
moderados. Ambos aspectos se discuten a continuación en el siguiente párrafo. 

 

COMENTARIO. Diseño y construcción vs. número de estados límites. En 
relación al diseño, el número de verificaciones a efectuar (cuatro) no representa 

un incremento significativo de la dificultad y extensión del proceso de diseño; por 
otra parte, es bastante sencillo diseñar estructuras que satisfagan todas estas 

exigencias, ya que, tal como se ha indicado previamente, éstas se “escalan” o 
“compensan” de una forma natural (es decir, a medida que aumenta la severidad 

de la acción sísmica disminuye el Nivel de Exigencia). También debe señalarse que 
el hecho de disponer de información acerca del comportamiento de la estructura 

para cuatro niveles de excitación sísmica permite efectuar un diseño más 
ajustado; al contrario, si se considerase sólo un menor número de casos, la 

información disponible sería menor, lo que obligaría a actuar de forma más 
conservadora. En otras palabras, en dicho caso las estructuras serían más caras; 

ésta una razón de peso para optar por la estrategia propuesta en la Tabla 1-5 y la 
Tabla 1-6. En todo caso, cualquier posible incremento del coste inicial se 

compensaría con creces al reducirse las necesidades de reparación tras un 
terremoto fuerte. Sobre el coste y la dificultad de construcción, no se espera un 

efecto significativo. 

1.6.3 Distinción entre Elementos Estructurales y No Estructurales 

COMENTARIO. La Tabla 1-5 rige para la estructura principal (Capítulos 5 y 6) y 

los componentes no estructurales (Capítulo 7). Para mayor claridad, se puede 
partir entre ambos tipos de elementos; de hecho, la única diferencia es que, para 

verificaciones estructurales, los requisitos para OI y OR son los mismos (tomando 
 = 1, Tabla 1-3). La Tabla 1-7 y la Tabla 1-8 muestran los períodos de retorno y 

las probabilidades de excedencia para la estructura principal y los componentes 

no estructurales, respectivamente. 

 

Tabla 1-7. COMENTARIO. Período de retorno mínimo (años) y probabilidad de 
excedencia de los Niveles de Acción Sísmica asociados en 100 años (%) para 

elementos estructurales 

Requisito de 
Desempeño 

Importancia Operativa 

I1 
(Otras 

Infraestructuras) 

I2 
(Infraestructuras 

Esenciales) 

I3 
(Infraestructuras 

Críticas) 

OI-OR 110 (60%) 195 (40%) 450 (20%) 

SA 195 (40%) 450 (20%) 950 (10%) 

SC 450 (20%) 950 (10%) 2450 (4%) 

 

COMENTARIO. La Tabla 1-7 es equivalente a la Tabla 1-5, aunque la primera fila 
ha sido eliminada, ya que los períodos de retorno para OR son mayores que para 

OI. Por otra parte, el contenido de la Tabla 1-8 es idéntico al de la Tabla 1-5. 
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Tabla 1-8. COMENTARIO. Período de retorno mínimo (años) y probabilidad de 
excedencia de los Niveles de Acción Sísmica asociados en 100 años (%) para 

elementos no estructurales 

Requisito de 

Desempeño 

Importancia Operativa 

I1 

(Otras 
Infraestructuras) 

I2 

(Infraestructuras 
Esenciales) 

I3 

(Infraestructuras 
Críticas) 

OI 60 (80%) 110 (60%) 195 (40%) 

OR 110 (60%) 195 (40%) 450 (20%) 

SA 195 (40%) 450 (20%) 950 (10%) 

SC 450 (20%) 950 (10%) 2450 (4%) 

 

COMENTARIO. El diseño sismorresistente de los elementos no estructurales (en 
relación con la Tabla 1-8) se discute en el Capítulo 7. 

1.7 Coeficiente de Reducción 

COMENTARIO. El Coeficiente de Reducción R que aparece en la Norma peruana 

[E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) no 
se considera en este Manual. La única excepción la constituyen las porciones 

emergidas (sobre el nivel del terreno) de edificios con partes aéreas y enterradas 
(Anexo C), ya que en éstos es necesario garantizar el mismo nivel de protección 

para ambas partes. 

 

COMENTARIO. La Norma peruana [E.030 2019] (referencia en el grupo 
“Normativa Peruana General y Sísmica”) considera un “Coeficiente de Reducción” 

(R, artículo 22) que acaba afectando (reduciendo, de hecho) a las acciones sobre 
las estructuras; dicho coeficiente es el producto de tres factores: el Coeficiente 

Básico de Reducción (R0) y los Factores de Irregularidad (Ia e Ip). Cuanto mayor 
es R0, más daño se está aceptando y, en consecuencia, más ductilidad debe tener 

la estructura para que dicho daño no genere colapso. En las estructuras enterradas 
objeto de este Manual no se utiliza ningún coeficiente de ese tipo, ya que el Nivel 

de Daño aceptado es el especificado en la sección 1.6. Los Factores de 
Irregularidad Ia e Ip reducen el valor de R y representan las irregularidades del 

edificio en altura y en planta, respectivamente. Tampoco se consideran 
coeficientes de irregularidad en este Manual. 

1.8 Combinación de Acciones 

El diseño de las estructuras objeto de este Manual se llevará a cabo en el contexto 

de la versión americana de la LRFD (“Load and Resistance Factor Design”) [LRFD 
2017] (esta referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos 

Similares de otros Países”). En esta estrategia, las acciones se afectan por 
coeficientes de seguridad (sus valores son mayores que la unidad, a menos que su 

efecto sea favorable) que dependen de su grado de variabilidad; la resistencia local 

(seccional) se reduce por un coeficiente  (factor de resistencia) que depende de la 

fuerza interna considerada (fuerza axial, momento flector, fuerza cortante). 

COMENTARIO. Notablemente, a diferencia de las formulaciones europeas, las 
resistencias de los materiales no se ven reducidas por ningún factor de seguridad 

del material. El mencionado coeficiente  desempeña este mismo papel. 

El documento [LRFD 2017] (ecuación 1.3.2.1-1) presenta la expresión general de las 
combinaciones de acciones para comprobar la satisfacción de los Estados Límites 

(sección 1.4): 

Q =  i i Qi   Rn = Rr 1-3 
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En la ecuación 1-3, Q es el efecto combinado de todas las acciones, Qi es el efecto 

de la acción i, i es un coeficiente que depende de la ductilidad, la redundancia y la 
Importancia Operativa (sección 1.3) de la construcción, i es el coeficiente de 

seguridad de la acción,  es el mencionado coeficiente de resistencia ( 1), Rn es la 

resistencia nominal a la acción y Rr es el valor reducido de dicha resistencia. Cuando 

el efecto de la carga Qi sea desfavorable para el efecto comprobado, entonces i = D 

R I  1; en caso contrario, i = 1 / (D R I)  1. En estas expresiones, D, R y I 

están relacionados con la ductilidad, la redundancia y la Importancia Operativa, 

respectivamente. En relación a D, ya que en este Manual se exige un nivel de 
detallado estructural especial (sección 1.5), tiene que considerarse en todos los casos 

D = 1. Con respecto a R, debe tomarse R = 1,05 para elementos no redundantes y 

R = 1 para elementos redundantes. En este sentido, el artículo 1.3.4 de [LRFD 2017] 
(esta referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de 

otros Países”) indica que los elementos estructurales de túneles excavados a cielo 

abierto deben ser diseñados para que sean suficientemente redundantes. Por otra 
parte, los comentarios al artículo 1.3.4 de [LRFD 2017] aclaran que los 

revestimientos de túneles perforados y minados pueden ser considerados como 
redundantes debido a la interacción entre el suelo y la estructura y a la redistribución 

de carga a lo largo del túnel. En resumen, R = 1. Finalmente, en este Manual debe 

considerarse I = 1, ya que la influencia de la Importancia Operativa (sección 1.3) 
se toma en consideración a través del Nivel de Acción Sísmica asociado (sección 1.6). 

Finalmente, el resumen global es que i = 1 en cualquier caso. 

Los coeficientes de seguridad de las acciones (i) están descritos en las Tablas 3.4-1 
y 3.4-2 de [LRFD 2017] (esta referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros 

Documentos Similares de otros Países”). Para las acciones permanentes se indican 
en la Tabla 3.4-2 valores máximos y mínimos del coeficiente (modificador de carga) 

para acciones permanentes (P); éstos corresponden a efecto desfavorable y 

favorable, respectivamente. 

COMENTARIO. En relación a la acción sísmica, el coeficiente es igual a la unidad 

(i = 1). En relación a la Tabla 3.4-1 deben considerarse, al menos, las siguientes 

combinaciones: (i) Resistencia I (“Strength T-I”), correspondiente a la operación 
del túnel, (ii) Resistencia II (“Strength T-II”), correspondiente a la excavación del 

túnel, y (iii) Situación Sísmica (“Extreme Event T-I”), correspondiente a la acción 
sísmica (10.6.1 de [LRFD 2017]). En las Tablas 3.4-1 y 3.4-2, las acciones más 

relevantes son: DC y DW (cargas muertas, DC para elementos estructurales y no 
estructurales y DW para instalaciones y pavimento, artículo 3.5.1 de [LRFD 

2017]), EH (empuje horizontal del suelo, artículo 3.5.2 de [LRFD 2017]), ES 

(sobrecarga del suelo situado por encima de la estructura en estudio, artículo 3.5.3 

de [LRFD 2017]), EV (presión vertical del suelo, artículo 3.5.2 de [LRFD 2017]), 
LL, LS y PL (cargas vivas, LL para vehículos, LS para sobrecarga sobre el suelo 

situado por encima de la estructura en estudio, y PL para peatones, artículo 3.6 
de [LRFD 2017]), WA (fuerza debida al agua, artículo 3.7 de [LRFD 2017]), CS 

(carga de construcción, artículo 3.15 de [LRFD 2017]) y EQ (acción sísmica, debe 
determinarse según las prescripciones y recomendaciones de este Manual). 

Se presenta en la Tabla 1-9 una versión simplificada y adaptada de las Tablas 3.4-1 
y 3.4-2 de [LRFD 2017]. En la Tabla 1-9 se incluyen únicamente las acciones más 

comunes. 
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Tabla 1-9. Coeficientes de seguridad para cada combinación de carga (de las 

Tablas 3.4-1 y 3.4-2 de [LRFD 2017]) 

Acciones 

Combinación de carga  

Resistencia 

I 

Resistencia 

II 
Sísmica 

Permanente 

DC 1,25  0,90 1,25  0,90 1,25  0,90 
DW 1,50  0,65 1,50  0,65 1,50  0,65 
EH 1,35  0,75 1,35  0,75 1,35  0,75 

ES 1,35  0,75 1,35  0,75 1,35  0,75 

EV 1,35  0,75 1,35  0,75 1,35  0,75 

Variable 

LL 1,75  0,5 

LS 1,75  0,5 

PL 1,75  0,5 

Agua WA 1 1 1 

Construcción CS  1,3  

Sísmica EQ   1 

 

COMENTARIO. En la Tabla 1-9, los coeficientes de seguridad pareados (para 

cargas permanentes) corresponden a los valores máximos y mínimos (efecto 
desfavorable y favorable, respectivamente). Para acciones variables, se indica un 

único valor, ya que se sobreentiende que cuando la acción es favorable, ésta no 
debe ser considerada (es decir, el coeficiente es nulo). 

 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado previamente, la combinación “Resistencia 

I” se refiere a la situación permanente de la estructura (durante su Vida Útil), la 
“Resistencia II” corresponde a la fase de construcción, y la Sísmica a la actuación 

de un terremoto (tanto durante el funcionamiento de la estructura como en la 
etapa de construcción). 

 

COMENTARIO. Como ejemplo, la ecuación 1-4 presenta las combinaciones a 
tener en cuenta para una estructura ordinaria ubicada en una zona sísmica; en 

este contexto, ”ordinaria” no se refiere a su Importancia Operativa, sino 
meramente a que posee características estructurales habituales. Por sencillez, se 

ha supuesto que todas las acciones consideradas presentan un efecto desfavorable 
en relación a la verificación efectuada (ésta es, de largo, la situación más común). 

Los valores de P se obtienen de la Tabla 3.4-2 de [LRFD 2017] (esta referencia se 

encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”): 

P = 1,25 (DC), P = 1,50 (DW) y P = 1,35 (EH, ES y EV). 

Resistencia I 
Q = 1,25 DC + 1,50 DW + 1,35 (EH + ES + EV) + 

1,75 (LL + LS + PL) + WA  

1-4 Resistencia II 
Q = 1,25 DC + 1,50 DW + 1,35 (EH + ES + EV) + 

WA + 1,3 CS  

Sísmica 
Q = 1,25 DC + 1,50 DW + 1,35 (EH + ES + EV) + 

0,5 (LL + LS + PL) + WA + EQ 

Para definir los conceptos de carga muerta (permanente) y viva (variable, transitoria) 

se sigue lo estipulado en la Norma peruana de cargas [E.020 2006] y en [LRFD 2017]; 

en caso de conflicto, predomina esta última. Los valores del coeficiente  seguirán 
las indicaciones de los documentos del ACI [ACI 318-19 2019] y la Norma Peruana 

[E.060 2009] (estas referencias se encuentran en los grupos “Normativa Peruana 

General y Sísmica” y “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”). 

Si el diseño sísmico (EQ) se efectúa mediante métodos estáticos equivalentes y la 
estructura analizada puede recibir efectos sísmicos en cualquier dirección horizontal, 

cada efecto en una determinada dirección principal de la estructura (en caso de ser 
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una estación o un túnel, longitudinal y transversal) debe ser combinado con el 30% 

del efecto en la dirección perpendicular. 

COMENTARIO. En estaciones, se propone que la carga debida a los usuarios se 

multiplique por 0,5; esto equivale a considerar que, cuando llegue el terremoto la 

estación tiene la mitad del máximo número posible de usuarios. Este criterio es 
consistente con la Tabla 3.4-1 de [LRFD 2017]; esta referencia se encuentra en el 

grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”. En otras 
condiciones de menor intensidad de uso, no se debe tener en cuenta la carga viva. 

Los coeficientes de las combinaciones descritas en esta sección no coinciden con 
los propugnados por la Norma Peruana de concreto [E.060 2009]; debe tenerse 

en cuenta que ésta no es aplicable a las estructuras cubiertas por este Manual. 

1.9 Etapa de Construcción 

Durante la construcción pueden darse condiciones distintas que en la situación final; 
además, frecuentemente éstas pueden ser más exigentes en algunos aspectos. Dada 

esta realidad, se definirán las condiciones exigibles en esta etapa. 

Mientras las estructuras están siendo construidas, éstas también tienen que ser 

diseñadas para que sean suficientemente sismorresistentes; ello se aplica a todas las 
etapas que éstas atraviesen. Sin embargo, debido a la brevedad de la etapa de 

construcción, se debe considerar una sismicidad menor que en la situación final (a lo 
largo de su Vida Útil, sección 1.2). Para procesos de construcción que no excedan de 

2 años, se toma un Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6) de período de retorno 195 
años; este corresponde a una probabilidad del 10% de ser superado en 2 años (Tabla 

1-5). Para procesos de construcción más prolongados, se requiere un estudio 
estadístico especial. Por sencillez (teniendo en cuenta la brevedad del proceso de 

construcción) tampoco se considerarán distintos Niveles de Daño (equivalentes a 
Requisitos de Desempeño, sección 1.4); la verificación consiste en comprobar que 

para el citado Nivel de Acción Sísmica se satisface el Requisito de Desempeño SA 

(Seguridad Absoluta). 

Estas prescripciones también son aplicables a estructuras temporales, que sólo duran 

mientras se desarrolla el proceso de construcción. 

Ya que las consecuencias de los posibles daños afectarán más directamente al 

proceso de construcción que a la utilidad final de la estructura, no se distingue la 
Importancia Operativa (sección 1.3) de la construcción (es decir, ésta no será tomada 

en consideración, y todas las estructuras serán consideradas de la misma manera, 

independientemente de su importancia). 

COMENTARIO. Las combinaciones de acciones a considerar son las indicadas 
como “Resistencia II” y “Sísmica” en la ecuación 1.4 (sección 1.8), involucrando a 

las acciones que se encuentren presentes durante la etapa de construcción; 
obviamente, la acción sísmica EQ) toma el valor indicado en esta sección. 

 

COMENTARIO. La comparación con la Tabla 1-5 y la Tabla 1-6 muestra que, para 

estructuras de Importancia Operativa I3, las condiciones exigidas en esta sección 
son igualmente severas que para la situación final (durante la Vida Útil, sección 

1.2). 

 

COMENTARIO. Con respecto a la excavación a cielo abierto para estaciones y 

túneles poco profundos, se puede emplear cualquier metodología de construcción 

bien sancionada; esto incluye las conocidas estrategias “bottom-up” 

(convencional) y “top-down”. En cada caso, se debe garantizar la resistencia de 
los elementos estructurales involucrados (principalmente, los muros de 

contención) a lo largo de todo el proceso. 
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2 AMENAZA (PELIGRO) SÍSMICO 

COMENTARIO. Este Capítulo describe cómo cuantificar la sismicidad del lugar 

donde se construirá la estructura subterránea bajo consideración. La sección 1.6 

establece que la severidad de la sismicidad de la acción sísmica se expresa 
comúnmente en términos de su período de retorno; este Capítulo se refiere a la 

acción sísmica correspondiente a 450 años.  

Este Capítulo se armoniza, en la medida de lo posible, con la normativa peruana 

aplicable, en particular la Norma [E.030 2019] y el Manual de Diseño de Puentes 
[Manual 2016].  

Este Capítulo se divide en 6 secciones, cada una de éstas se resume brevemente 
a continuación. La sección 2.1 explica los efectos causados por movimientos 

sísmicos del suelo en construcciones subterráneas. La sección 2.2 describe los 
criterios de clasificación del suelo para ser utilizados en este Manual. Las secciones 

2.3 y 2.4 presentan la expresión básica (general) de la acción sísmica y su 
expresión particular para análisis dinámicos, respectivamente. La sección 2.5 

discute la determinación de acelerogramas subterráneos a partir de registros de 
superficie. Finalmente, la sección 2.6 propone criterios simplificados para estimar 

la variación de la PGA con el período de retorno; es decir, obtener sus valores para 
periodos de retorno distintos de 450 años. 

2.1 Efectos de los Terremotos en las Construcciones 
Subterráneas 

Esta sección presenta conceptos generales acerca de los efectos que causan los 
movimientos sísmicos en las construcciones subterráneas objeto de este Manual. Este 

contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico Normativo) dado 

su carácter básicamente general (conceptual). 

COMENTARIO. Esta sección se refiere a las afectaciones de los sismos sobre las 
estructuras enterradas. Otras consideraciones similares se incluyen en la sección 

B.1 y el Anexo C. Lo primero que se debe señalar es que tales efectos son 
marcadamente diferentes de los que experimentan las construcciones de 

ingeniería civil “ordinarias” (es decir, ubicadas principalmente por encima del nivel 
del suelo): éstas son sacudidas en su base por el movimiento superficial del suelo 

mientras que las construcciones subterráneas quedan incrustadas en el suelo y, 
por lo tanto, se ven obligadas a experimentar sus deformaciones. En resumen, las 

estrategias habituales para el diseño sísmico ya no son válidas para las 
construcciones subterráneas. Por otro lado, en términos generales, las 

construcciones subterráneas se ven significativamente menos afectadas por los 
movimientos sísmicos del suelo que las aéreas (sobre el suelo); sin embargo, las 

estructuras enterradas no están totalmente libres de riesgo, de ahí la necesidad 
de este Manual. Además, estas construcciones son particularmente necesarias en 

caso de terremotos severos (sección 1.3), y sus reparaciones son claramente más 
costosas y dificultosas. Estas circunstancias fundamentan que el diseño sísmico de 

estructuras enterradas es fuertemente necesario. 

 

COMENTARIO. El movimiento sísmico del suelo se propaga desde la fuente por 

ondas de superficie (Rayleigh y Love) y de volumen (P y S). En cuanto a las ondas 
superficiales, dado que su influencia se limita a los últimos metros del terreno, su 

influencia en las construcciones subterráneas es limitada y está restringida a sus 

partes más superficiales; el trabajo [Kouretzis et al. 2011] discute la influencia de 

las ondas de Rayleigh en el comportamiento longitudinal de túneles (esta 
referencia se encuentra en el grupo “Propagación y Despropagación de Ondas en 

el Terreno”). En cuanto a las ondas de volumen, obviamente ambas afectan a las 
estructuras enterradas; sin embargo, en la mayoría de los casos, la influencia de 

las ondas P puede despreciarse, ya que la deformación del suelo es claramente 
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menor que en las ondas S. En cuanto a las ondas S, generalmente se propagan 
verticalmente; las deformaciones del suelo generadas pueden afectar las 

estructuras tanto en dirección transversal como longitudinal (Figura 6-3, Figura 
L-3, Figura L-6, Figura L-9, Figura L-10 y Figura L-11). Las deformaciones de 

túneles o estaciones son el resultado de la interacción entre el suelo y la estructura 
[Wang 1993] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”). 

 

COMENTARIO. Otra consideración global importante es que, en general, los 
efectos sísmicos sobre las estructuras subterráneas son más exigentes si el suelo 

es blando (en lugar de rígido, Tabla 2-2). La razón es que, evidentemente, en 
suelo blando la deformación por cortante es significativamente mayor que en suelo 

rígido; aunque la interacción suelo-estructura antes mencionada va en sentido 
contrario, no es suficiente para invertir esa tendencia. 

2.2 Clasificación del Suelo 

2.2.1 Consideraciones Generales 

COMENTARIO. La clasificación del sitio consiste en la categorización del suelo en 
distintos tipos dependiendo de su respuesta dinámica a la excitación (acción 

sísmica) que llega a su base (basamento o sustrato rocoso ingenieril); ésta llega 
en forma de ondas sísmicas, (especialmente ondas S) y después se propaga hacia 

arriba. Este tema es de gran interés para diseño sismorresistente de estructuras 
subterráneas (y de cualquier tipo sobre estructura, de hecho), por lo tanto, debe 

ser discutido cuidadosamente en este Manual. 

2.2.2 Clasificación del Suelo en la Normativa Peruana e Internacional 

Esta subsección describe la clasificación del suelo en la normativa peruana e 
internacional que se encuentra vigente en el momento de la elaboración de este 

Manual. Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico 
Normativo) ya que no es aplicable a las estructuras objeto de este Manual; se 

presenta básicamente como introducción a la subsección 2.2.3 que contiene la 

clasificación del suelo que se propone en este Manual. 

COMENTARIO. La clasificación del suelo para este Manual tiene que ser 
consistente con los códigos de diseño peruanos actuales; entre ellos, sólo el 

“Manual de diseño de puentes” [Manual 2016], la Norma [E.030 2019] y, más 
recientemente, la Norma [E.031 2018] (referencias en los grupos “Normativa 

Peruana General y Sísmica” y “Normativa Peruana Vial”) contienen indicaciones 

sobre la clasificación del suelo en el Perú. Notablemente, a pesar de que este 

Manual trata con estructuras subterráneas, la categorización del sitio se refiere a 
la superficie del suelo; este enfoque se emplea en la mayoría de los códigos de 

diseño de estructuras subterráneas, en particular los AASHTO [LRFD 2017], ISO 
[ISO 23469 2005] y los japoneses [Design Standard 2012] (y los peruanos, por 

supuesto); (estas referencias se encuentran en el grupo “Normas y otros 

Documentos Similares de otros Países”). Esta clasificación del suelo permite 
conocer la sismicidad de la superficie; entonces la acción sísmica que realmente 

afecta la construcción subterránea se determina mediante técnicas de 
despropagación adecuadas (sección 2.5). La comparación entre los códigos 

peruanos mencionados anteriormente muestra algunas discrepancias entre ellos; 
en este sentido, la Tabla 2-1 resume la categorización del sitio de acuerdo con 

cada uno de dichos códigos. 
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Tabla 2-1. COMENTARIO. Clasificación del suelo según la normativa peruana 

Manual para Diseño de 

Puentes (Tabla 

2.4.3.11.2.1.1-1) 

[E.030 2019] (Tabla 2) 
[E.031 2018] 

(Tabla 4) 

Tipo vs,30 (m/s) N̅60 Tipo 
vs,30 

(m/s) 
N̅60 Tipo TS (s) 

A > 1524 - S0 > 1500 - S0 < 0,15 

B 762-1524 - S1 
500-
1500 

> 50 S1 < 0,30 

C 366-762 > 50 S2 180-500 15-50 S2 < 0,40 

D 183-366 15-50 S3 < 180 < 15 S3 < 0,60 

E < 183 < 15 S4 - -   

F - -      

 

COMENTARIO. En la Tabla 2-1, vs,30 se refiere al promedio ponderado armónico 
de la velocidad de la onda de corte en las capas comprendidas en los 30 m 

superiores, N̅60 es el promedio ponderado armónico para los 30 m superiores del 

número de golpes necesarios para penetrar 30 cm en el ensayo SPT (Prueba de 
Penetración Normalizada, subsección 4.5.3 y Anexo F), y Ts es el período del suelo, 

según lo determinado a partir de las pruebas de micro-trepidación de la superficie 

del suelo. N̅60 incorpora la corrección por energía CE que considera la eficiencia 

para el tipo de martillo de impacto, el diámetro del sondeo, el tipo de muestreador 

y la longitud de la varilla (Anexo F, ecuaciones F-7 y F-8). A efectos de clasificación 
de los suelos se considera un esfuerzo vertical efectivo de referencia de Patm = 100 

kPa (presión atmosférica), por lo que el factor de corrección por profundidad será 
de CN = 1 (Anexo F, ecuaciones F-9 y F-10). La Tabla 2-1 muestra discrepancias 

relevantes entre las clasificaciones de [Manual 2016] y [E.030 2019]; con respecto 
a [E.031 2018], los tipos de suelo son los mismos, pero se requieren verificaciones 

adicionales en [E.031 2018] (en términos del período del suelo). Estas diferencias 
resaltan la imposibilidad de una adaptación directa de las Normas Peruanas 

existentes a este Manual.  

 

COMENTARIO. La última columna en la Tabla 2-1 contiene el período 
fundamental del suelo; la cláusula 14.2 de la Norma [E.031 2018] (esta referencia 

se encuentra en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) establece que 
la categoría del suelo debe coincidir con la condición correspondiente 

(desigualdad) que involucra el período del suelo. Notablemente, la Norma [E.031 

2018] no contiene ninguna recomendación para cuando este ajuste (entre la 

categoría de suelo y el período) no se cumple; entendemos que, en tal caso, el 
grupo de suelo se debe "degradar" un nivel (es decir, por ejemplo, de S1 a S2). 

Por lo tanto, en resumen, es evidente que la Norma [E.031 2018] va en la dirección 
de que el suelo no sólo se clasifica a través de la velocidad de onda de corte, sino 

también a través de su período. Notablemente, de acuerdo con la expresión bien 
conocida para suelos uniformes de una sola capa (Ts = 4 H / vs, ecuación L-4), los 

períodos del suelo en la última columna de la Tabla 2-1 corresponden a velocidades 

de onda de corte superiores a 800, 400, 300 y 200 m/s, respectivamente (para H 
= 30 m). Dichos rangos de velocidad no coinciden con los de los suelos S0, S1, S2 

y S3, respectivamente; esta circunstancia precisa ser tenida en cuenta en la 
clasificación propuesta (subsección 2.2.3). 

 

COMENTARIO. Las clasificaciones del sitio (del suelo) clásicas relacionan 

aproximadamente vs,30 con el promedio ponderado del número equivalente de 

golpes N̅60 de SPT (principalmente para suelos granulares) o con la media 

armónica ponderada en los 30 m superiores de la resistencia al corte sin drenaje 
𝑐�̅� (principalmente para suelos finos). Sin embargo, la velocidad de la onda de 

corte se refiere a la rigidez del suelo más que a su resistencia; por lo tanto, se 
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debe hacer un esfuerzo para medir directamente vs,30 a través de pruebas de 
campo. Se ha considerado la resistencia al corte no drenado para suelos de grano 

fino ya que, bajo acciones sísmicas, estos suelos saturados se comportan en 
condiciones no drenadas (sólo los materiales permeables con alta permeabilidad 

al agua > 5  10-3 m/s puede considerarse que se comportan en condiciones 

cíclicas drenadas). N̅60 y 𝑐�̅� se indican sólo como referencia. 

2.2.3 Clasificación del Suelo para este Manual 

COMENTARIO. Con respecto a la categorización del sitio, existe evidencia 

científica suficiente [Anastasiadis, Riga 2015; Pinzón et al. 2019; Verdugo 2019] 
(estas referencias se encuentran en el grupo “Clasificación del Suelo”) de que la 

velocidad de onda cortante promedio antes mencionada (vs,30) por sí sola no lleva 
suficiente información para permitir una buena caracterización de la respuesta 

sísmica del suelo; en otras palabras, varios suelos con el mismo valor de vs,30 
pueden proporcionar diferentes propiedades de amplificación de ondas sísmicas. 

Una limitación importante del uso exclusivo de vs,30 es que este parámetro se 
obtiene como un promedio de las capas de suelo incluidas en los 30 m superiores, 

por lo que es independiente del orden en que éstas aparezcan; en otras palabras, 
el valor de vs,30 para una capa blanda situada encima de una rígida es el mismo 

que para la situación opuesta (una capa rígida por encima de una blanda). En la 
mayoría de las situaciones, este no es un inconveniente importante, dado que 

generalmente las capas superiores son las más blandas; por el contrario, cuando 
esta condición no se cumple, la respuesta del suelo es significativamente diferente 

[Verdugo 2019]. Por lo tanto, muchos otros parámetros han sido sugeridos para 
complementarlo: período del suelo, estratigrafía, profundidad hasta la roca madre 

(basamento o sustrato rocoso ingenieril), rigidez del suelo, etc. La referencia 
[Verdugo 2019] contiene una lista bastante completa (muy extensa, de hecho). 

Además, se ha propuesto que la velocidad de onda cortante promedio ordinaria 
sea reemplazada por la "velocidad de onda cortante equivalente", siendo ésta más 

específica [Verdugo 2019]. Entre estos parámetros, el período fundamental del 
suelo (Ts) es uno de los más significativos y es relativamente fácil de estimar 

[Anastasiadis, Riga 2015; Pinzón et al. 2019; Verdugo 2019], principalmente 

utilizando la formulación de Nakamura [Nakamura 2000, 2008] (esta referencia 
se encuentra en el grupo “Método de Nakamura”). Además, aparentemente, la 

Norma peruana [E.031 2018] también va en la misma dirección, como se 
desprende de la Tabla 2-1. Otra razón importante para usar el período del suelo 

para fines de clasificación, es que este planteamiento también es recomendado 
aparentemente por la regulación japonesa [Norma de diseño 2012] (Tabla 7.3.2, 

esta referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos Similares 
de otros Países”), aunque no se recomienda el uso del método de Nakamura. 

 

COMENTARIO. Como se menciona en el párrafo (Comentario) anterior, un 

método generalizado para estimar Ts es la formulación de Nakamura o HVSR que 
representa la relación espectral horizontal / vertical; esta estrategia se basa en 

mediciones de micro-temblor de la relación entre las componentes horizontal y 
vertical. El método de Nakamura [Nakamura 2000, 2008] es apropiado para 

estimar el período natural del suelo; siendo particularmente confiable cuando hay 
suficiente contraste entre la rigidez del basamento (sustrato) rocoso ingenieril y 

la de las capas superiores del suelo (es decir, cuando están involucrados suelos 
blandos) [Lachet, Bard 1994, 1995; Mucciarelli et al. 2001; Nakamura 2000, 

2008]. Es notable que varios estudios afirman que la estrategia de Nakamura es 

de alguna manera confiable para estimar el período del suelo; sin embargo, no 

hay consenso sobre su confiabilidad para aproximar el factor de amplificación del 
suelo con respecto al sustrato (basamento) rocoso ingenieril [Lachet, Bard 1994, 

1995; Kawase et al. 2019]. Estas referencias se encuentran en el grupo “Método 
de Nakamura”. 
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COMENTARIO. Dadas las circunstancias puestas de manifiesto en los 
Comentarios anteriores, como es comúnmente aceptado en todo el mundo 

(también en el Perú), el suelo se clasifica preferiblemente por el promedio 
armónico ponderado de la velocidad de la onda de corte en las capas del suelo en 

los 30 m superiores del sitio de construcción (subterráneo) (vs,30); sin embargo, 
siguiendo las tendencias de investigación recientes (también en el Perú), se 

propone una estrategia más refinada que incluye también el período del suelo (Ts). 
El objetivo de esta estrategia es complementar la información transportada por 

vs,30 (rigidez promedio de las capas superiores del suelo) con otro parámetro que 
transmite una información que está más directamente relacionada con el 

comportamiento real de la superficie del suelo. Notablemente, este parámetro está 
influenciado de alguna manera por todas las capas de suelo subyacentes; así, la 

profundidad del basamento (sustrato) rocoso ingenieril (H900, subsección 2.2.4) se 
toma indirectamente en consideración. La selección constituye un compromiso 

entre las necesidades de proporcionar un criterio de categorización de sitio que 

sea adecuado y completamente actualizado, por una parte, y de hacerlo coincidir, 
en la medida de lo posible, con los códigos de diseño actuales, por otra parte; 

también debe procurarse que no se generen cambios abruptos con respecto a la 

mentalidad peruana en la práctica habitual de la ingeniería. 

A pesar de la voluntad de armonizar este Manual con el resto de la normativa 
peruana, se indica específicamente que la cláusula 12.3.2 de [E.030 2019] 

(referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) no se aplica a este 
Manual por considerarla excesivamente conservadora y poco adecuada para 

estructuras enterradas. 

COMENTARIO. Los códigos peruanos [E.030 2019] y [Manual 2016] consideran 

el promedio ponderado armónico para los 30 m superiores, el cual se basa en 
[LRFD 2014]. La media ponderada armónica ayuda a promediar las magnitudes 

en que el tiempo es esencial, como la permeabilidad al agua en el flujo y los 
problemas de disipación del agua ortogonales a las capas y las velocidades de las 

ondas de corte vs,30. Sin embargo, el uso de N̅60 da mayor peso a los valores más 

pequeños de N60 de la serie de capas que podrían subestimar el valor del número 
de golpes para la determinación de vs,30 en caso de fuertes irregularidades en el 

perfil del suelo que consisten en capas rígidas de varios metros en contacto con 
depósitos de suelo más blandos. Por esta razón, este Manual recomienda el 

registro in situ de la velocidad de las ondas S para estimar la velocidad de las 
ondas de corte en cada capa de suelo y, de esta manera, evaluar mejor vs,30, como 

se describe a continuación (ecuación 2-1). Si no se dispone de mediciones de vs 

in situ directas, el perfil de vs puede estimarse a partir de correlaciones empíricas 

bien conocidas con parámetros de laboratorio alternativos (pruebas de laboratorio 
estáticas y/o cíclicas) o resultados de pruebas de campo de penetración (prueba 

de penetración estándar SPT y/o pruebas de cono estático CPT, subsección 4.5.3 
y Anexo F). Por esta razón, tanto el N60 corregido del SPT (principalmente para 

suelos granulares) como la resistencia al corte sin drenaje cu (principalmente para 
suelos finos) han sido considerados como parámetros alternativos para 

caracterizar cada capa (en lugar de utilizar el promedio ponderado armónico de 
los 30 m superiores de la normativa peruana [Manual 2016] y [E.030 2019]). La 

resistencia al corte sin drenaje cu se puede obtener fácilmente a partir de pruebas 
de laboratorio de compresión simple y de paletas portátiles (Tabla 6-1) o en 

condiciones de campo con la Prueba de Paletas (Molinete) de Campo FVT (Tabla 
4-4). 

De acuerdo con los tipos de suelo indicados en la Norma [E.030 2019], el suelo se 
clasifica en este Manual en los siguientes cinco grupos: S0 (Roca Dura), S1 (Roca o 

Suelo Muy Rígido o Denso), S2 (Suelo Intermedio), S3 (Suelo Blando o Suelto) 

y S4 (Condiciones Excepcionales). La Tabla 2-2 muestra el criterio de 

categorización del sitio. 
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Tabla 2-2. Clasificación del suelo para este Manual 

Tipo 

Parámetros principales  Parámetros alternativos  

vs,30 

(m/s) 
TS (s) 

N60 (golpes SPT; suelo 

granular) 

cu (kPa; suelo 

de grano fino) 

S0 > 1500 < 0,15 - - 

S1 500-1500 < 0,30 > 60 > 200 
S2 180-500 < 0,40 15-60 50-200 

S3 < 180 < 0,60 < 15 < 50 
S4 - - - - 

En la Tabla 2-2, el parámetro principal para clasificar un sitio dado es la velocidad de 
onda de corte media ponderada armónica en los 30 m superiores, vs,30; viene dada 

por la siguiente expresión:  

1

𝑣s,30
=
1

30
 ∑

𝐻i

𝑣s,i𝑖
 2-1 

En la ecuación 2-1, Hi y vs,i son la altura y la velocidad de la onda de corte de cada 

capa (estrato) de los 30 m superiores, respectivamente. 

El número de golpes corregidos necesarios para penetrar 30 cm con el SPT, N60, se 

utilizará principalmente en suelos granulares e incorporará la corrección por energía 
CE (Anexo F, ecuaciones F-7 y F-8). A efectos de clasificación de los suelos se 

considera un esfuerzo vertical efectivo de referencia Patm = 100 kPa con un factor de 

corrección por profundidad CN = 1 (Anexo F, ecuaciones F-9 y F-10). 

El período predominante del suelo, Ts, es un parámetro adicional que debe utilizarse 
de la siguiente manera: si no se cumple la condición establecida para los principales 

parámetros en la Tabla 2-2, se llevarán a cabo estudios más profundos sobre las 

características de respuesta del suelo. 

COMENTARIO. En cuanto a la consideración del período del suelo, como regla 
general, en caso de que el período del suelo no satisfaga las desigualdades 

expuestas en la Tabla 2-2, la clase resultante se degrada a la siguiente; por 
ejemplo, si vs,30 = 1000 m/s y Ts = 0,35 s (es decir, la condición Ts < 0,30 s no se 

cumple), el suelo se clasifica inicialmente como categoría S2. Este criterio coincide 
con el expuesto en la Norma peruana [E.031 2018]; referencia en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”. 

 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado previamente, cuando se desconocen las 
velocidades de onda de corte de cada capa, vi, necesarias para calcular vs,30, dichas 

velocidades se pueden estimar por correspondencia con otros parámetros 
geotécnicos alternativos obtenidos comúnmente a partir de pruebas de campo y 

de laboratorio del suelo indicadas en la Tabla 2-2. Estos parámetros alternativos 

son N60, número de golpes necesarios para penetrar 30 cm en el SPT (Prueba de 
penetración normalizada) y cu (resistencia al corte sin drenaje, principalmente 

para suelos finos y obtenida de ensayos de laboratorio o de campo). En ese caso, 
se pueden aplicar las condiciones de clasificación del suelo especificadas por el 

[E.030 2019] (cláusula 12.1, referencia en el grupo “Normativa Peruana General 
y Sísmica”), excepto el promedio ponderado armónico para los 30 m superiores 

de los parámetros alternativos. Es decir, en los parámetros alternativos de la Tabla 
2-2 no se aplican los promedios ponderados armónicos. La media ponderada 

armónica ayuda a promediar magnitudes en que el tiempo es esencial, como es el 

caso de las velocidades de las ondas de corte. Sin embargo, el uso de N̅60 da mayor 

peso a los valores más pequeños de N60 de la serie de capas, que podrían 
subestimar el valor del número de golpes para la determinación de vs,30 (fuertes 

no homogeneidades en el perfil del suelo que consisten en capas rígidas de varios 
metros en contacto con depósitos de suelo más blandos). 
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COMENTARIO. Los datos en el "Manual de diseño de puentes" [Manual 2016] 
(esta referencia se encuentra en el grupo “Normativa Peruana Vial”), el cual se 

basa en el código de diseño AASHTO [LRFD 2014], están asociados con la siguiente 
expresión que vincula el número de golpes SPT (con corrección de energía) N60 

con la velocidad de la onda de corte vs (en m/s) en los límites superior e inferior 
(Tabla 2-1): 

𝑣s = 38,5 𝑁60
0,576 2-2 

 

COMENTARIO.Los límites superior e inferior presentados en la Tabla 2-1 para la 

categoría de tipo de suelo D y la expresión ajustada para estos datos se 
representan en la Figura 2-1. 

 

Figura 2-1. COMENTARIO. Correlación entre el número corregido de golpes N60 

y la velocidad de ondas de corte vs 

 

COMENTARIO. En [Bhattacharya, Orense, Lombardi 2019] (grupo “Estimación de 
Dislocación de Falla”) se proponen diferentes expresiones de ajuste de potencia 

entre la velocidad de la onda de corte vs y el recuento de golpes SPT corregido N60. 
Por otra parte, los datos en la Norma peruana [E.030 2019] (referencia en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”) sugieren la siguiente expresión que se 
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ajusta aproximadamente a los límites superior e inferior presentados en la Tabla 
2-1 para suelo tipo S2, representada en la Figura 2-1: 

𝑣s = 18,1 𝑁60
0,849 2-3 

 

COMENTARIO. Los datos recopilados en la sección "Identificación simplificada de 

categorías de sitios" de [EN 1998-1 versión pendiente de publicación] para 
diferentes clases de suelo (rigidez media y suelos blandos) también han sido 

trazados y ajustados en la Figura 2-1. La expresión obtenida es: 

𝑣s = 23,0 𝑁60
0,698 2-4 

 

COMENTARIO. La expresión de [Seed, Iddriss 1981] (referencia que se encuentra 
en el grupo “Licuación del suelo”) también se ha incluido en la Figura 2-1. Como 

se observa en dicha Figura, los datos informados en [E.030 2019] tienden a sobre-
predecir una mayor velocidad de onda de corte para N60 para conteos de golpes 

superiores a 30. Por lo tanto, se ha propuesto una nueva expresión para este 
Manual (y trazada en la figura), que se ajusta a los datos informados en la Tabla 

2-1 y la Figura 2-1 y minimiza el error medio cuadrático: 

𝑣s = 25,7 𝑁60
0,722 2-5 

 

COMENTARIO. Si los valores de vs,30 en la Tabla 2-2 se ajustan a [E.030 2019] 
(referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”), entonces N60 

tiene que ser corregido con la ecuación 2-5, y se debe incluir un nuevo valor en la 
Tabla 2-2. Entonces, de acuerdo con esta expresión, para obtener una velocidad 

de onda de corte vs = 500 m/s (límite superior para la categoría de suelo tipo S2), 
el número de golpes debe ser aproximadamente 60 (en lugar de los 50 golpes 

indicados en [E.030 2019]). Este valor se ha considerado finalmente en la Tabla 
2-2, el cual coincide con el límite superior N60 indicado en la tabla de 

correspondencia entre clase de suelo y parámetros geotécnicos para una clase de 
suelo de rigidez media según [EN 1998-1 versión pendiente de publicación]. 

 

COMENTARIO. En relación a la resistencia a corte no drenada cu, también tiene 
que ser corregida tal como se indica en la Tabla 2-2 para mantener los valores de 

vs,30 en la Tabla 2-2 ajustados a [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa 
Peruana General y Sísmica”) y para adaptarse al nuevo límite superior de N60 = 

60 indicado para la categoría de suelo S2. 

 

COMENTARIO. La literatura (por ejemplo [Salgado 2008], referencia encontrada 
en el grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”) ha propuesto correlaciones 

entre los parámetros geotécnicos alternativos en la Tabla 2-2 (la resistencia al 
corte sin drenaje cu y el número corregido de golpes N60). La Figura 2-2 traza las 

correlaciones y la curva adaptada con un ajuste lineal a través del origen entre cu 
(expresado en kPa) y N60 para [E.030 2019] y [Manual 2016], que se basan en 

AASHTO [LRFD 2014]: 

𝑐u = 2,11 𝑁60 2-6 

La Figura 2-2 también incluye las correlaciones y curva ajustada lineal basada en 

la correspondencia entre la clase de suelo y los parámetros geotécnicos para 
rigidez media y suelos blandos de [EN 1998-1 versión pendiente de publicación] 

(cu expresado en kPa): 

cu = 4,92 𝑁60 2-7 

La Figura 2-2 también incluye la expresión propuesta por [Salgado 2008] (grupo 
“Comportamiento Nolineal del Suelo”) para suelos de grano fino con un índice de 

plasticidad > 30%, el cual se encuentra en el medio del rango entre los dos 
extremos (ecuaciones 2-6 y 2-7) del nuevo límite superior de N60 = 60 indicado 

para la categoría de suelo tipo S2 (Tabla 2-2): 
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𝑐u = 3,7 𝑁60 2-8 

 

COMENTARIO. En este límite superior de N60 = 60, para una categoría de suelo 

tipo S2, un nuevo valor de cu = 200 kPa ha sido considerado en la Tabla 2-2, que 
se encuentra en el punto medio entre el límite inferior de cu = 100 kPa propuesto 

para vs = 500 m/s (categoría de suelo S2) en [E.030 2019], y límite superior cu = 
300 kPa indicado en la tabla de correspondencia entre clase de suelo y parámetros 

geotécnicos para un suelo de rigidez media con vs = 400 m/s de [EN 1998-1 
versión pendiente de publicación]. Por lo tanto, la ecuación 2-8 debe modificarse 

ligeramente para que coincida con este nuevo cu = 200 kPa a N60 = 60 y 
cu = 50 kPa a N60 = 15 (límites superior e inferior para una categoría de tipo de 

suelo S2). A tal fin, se propone en este Manual la siguiente expresión (cu expresado 
en kPa): 

𝑐u = 3,33 𝑁60 2-9 

 

COMENTARIO. La ecuación propuesta 2-9 se representa en la Figura 2-2. 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  82 

 

 

Figura 2-2. COMENTARIO. Correlación entre los parámetros geotécnicos 
alternativos en la Tabla 2-2: resistencia al corte sin drenaje cu y número 

corregido de golpes N60 

Por último, con respecto al suelo S4, este debe identificarse a partir del “Estudio de 
Mecánica del Suelo” específico que se describe en la Norma [E.030 2019], referencia 

en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”). 

Aunque el suelo se clasifica inicialmente en grupos discretos (S0, S1, S2, S3, S4, Tabla 

2-2), se proporcionan criterios de interpolación (o extrapolación) en términos de los 
valores centrales de vs,30 para cada categoría de suelo (y eventualmente, de Ts) para 

no generar discontinuidades artificiales en los parámetros a considerar, 
principalmente el factor de suelo S (a partir de la Tabla 3 de [E.030 2019], referencia 

en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) y los períodos TP y TL (Tabla 4 

de [E.030 2019]). La Tabla 2-3 presenta los citados valores centrales de vs,30. 
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Tabla 2-3. Valores centrales (de referencia) de vs,30 para obtener el factor de 

suelo S y los períodos TP y TL 

Tipo 
vs,30 (m/s) 

Rango Valor central 

S0 > 1500 2000 
S1 500-1500 1000 

S2 180-500 340 

S3 < 180 120 
S4 - - 

La Tabla 2-3 es de aplicación obligada en este Manual. 

COMENTARIO. En la Tabla 2-3 si, por ejemplo, vs,30 = 500 m/s, la Norma [E.030 

2019] permite clasificar el suelo tanto como S1 como S2; en el primer caso, S = 1, 
mientras que, en el segundo, S = 1,15 (para la zona 3 [E.030 2019]). En la 

formulación propuesta, al tomar una interpolación lineal, el factor del suelo se 
obtendrá inicialmente por interpolación lineal entre S = 1 para vs,30 = 1000 m/s y 

S = 1,15 para vs,30 = 340 m/s (valores centrales para suelos S1 y S2, 

respectivamente); el valor resultante es 

S = 1,15  (1,15  1) (500  340) / (1000  340) = 1,114 

En relación a los períodos TP y TL, los resultados interpolados son 

TP = 0,6  (0,6  0,4) (500  340) / (1000  340) = 0,552 s 

TL = 2  (2  2,5) (500  340) / (1000  340) = 2,121 s 

 

COMENTARIO. Además de los parámetros alternativos del suelo en la Tabla 2-2, 

otros parámetros geotécnicos complementarios pueden ser útiles en la 

identificación simplificada de categorías de suelo. Estos parámetros del suelo están 
relacionados con algunas de las pruebas propuestas en deformaciones intermedias 

en la sección 4.5 (estudios de campo) y se basan en la identificación simplificada 
de las categorías de sitios propuestas en [EN 1998-1 versión pendiente de 

publicación]. Por ejemplo, con respecto a la prueba de penetración de cono CPT 
(Tabla 4-3), el rango de resistencia de punta qc se ha incluido en la Tabla 2-4 para 

suelos granulares y finos y diferentes categorías de suelo. Estos valores de 
resistencia de punta, qc, se consideran a un esfuerzo vertical efectivo de referencia 

Patm = 100 kPa con un factor de corrección por profundidad igual a uno (Anexo F). 

Dichos valores de qc se pueden correlacionar aproximadamente con el número de 

golpes SPT corregido por energía N60, de acuerdo con las siguientes expresiones 
(ecuación 2-10): 

𝑞c (kPa)

𝑁60
= 100 a 200 (suelos finos); 

𝑞c  (kPa)

𝑁60
= 500 a 1000 (suelos granulares) 

 

2-10 

Además, el módulo de deformación Em y la presión límite plim correspondientes al 

ensayo de Presiómetro PMT se incluyen en la tabla para suelos finos y granulares. 
Incluso, la presión límite del PMT puede ser correlacionada con la resistencia de 

punta qc (ecuación 2-11): 

𝑞c (kPa)

𝑝lim
= 3 a 6 (suelos finos); 

𝑞c  (kPa)

𝑝lim
= 9 a 12 (suelos granulares) 

 

2-11 
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Tabla 2-4. COMENTARIO. Correspondencia entre tipo de suelo y parámetros 

geotécnicos complementarios 

Categoría 

CPT PMT 

qc  

granular 

 (MPa) 

qc  

fino 
(MPa) 

Em  

(MPa) 

plim  

(MPa) 

granular fino 

S0 - - - - - 

S1 > 30 > 6 25-100 2,0-5,0 > 1,2 

S2 15-30 3-6 8-25 1,2-2,0 0,7-1,2 

S3 5-15 1,5-3 4-8 0,4-1,2 0,3-0,7 

S4 - - - - - 

2.2.4 Definición del Sustrato Rocoso Ingenieril  

En general, dicho basamento (sustrato) se identifica con una velocidad de onda de 

900 m/s correspondiente al suelo B de acuerdo con los documentos estadounidenses 

[AASHTO 2014; LRFD 2017]; en consecuencia, dicha profundidad se denomina H900. 

COMENTARIO. Dado que este Manual se ocupa de estructuras subterráneas, la 
definición del basamento (sustrato o lecho) rocoso ingenieril es de suma 

importancia. Es destacable que la velocidad seleccionada corresponde 
aproximadamente al centro del rango para el suelo S1 en el código [E.030 2019] 

(Tabla 2-1, referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”); este 
tipo de suelo tiene asignado un factor de suelo S = 1, lo que confirma su 

consideración como suelo base (es decir, sustrato o basamento rocoso ingenieril). 
Con respecto a esta elección para la velocidad de onda de corte para el basamento 

rocoso ingenieril, se acepta en prácticamente todo el mundo que se deben usar 
velocidades en el rango entre 800 y 1000 m/s [EN 1998-1 versión pendiente de 

publicación]; además, el suelo en Lima es bastante rígido (Figura Q-6), por lo 
tanto, la selección de cualquier velocidad más baja conduciría a la imposibilidad 

práctica de distinguir entre la mayoría de las zonas en Lima. Por otra parte, esta 
velocidad se está adoptando actualmente en Chile ([NCh433 2012] y el borrador 

de la nueva versión), cuyas principales características geológicas son bastante 

similares a las del Perú. 

 

COMENTARIO. La Figura Q-6 muestra que, en la ubicación de la Estación Mercado 
Santa Anita (Línea 2 del Metro de Lima) la selección de 900 m/s como la velocidad 

de la onda de corte para definir la roca madre de ingeniería es totalmente 
adecuada; ese nivel es bastante poco profundo y corresponde a un suelo 

suficientemente constante (sin variaciones sustanciales debajo de él). 

 

COMENTARIO. Con respecto a los suelos más blandos existentes en el Perú, si el 
estrato para S1 no es fácilmente accesible, se podría considerar S2 en su lugar; la 

propagación de las ondas de S1 a S2 puede representarse, de manera simplificada, 
por el valor correspondiente del factor del suelo indicado en la Tabla 3 de [E.030 

2019] (S = 1,6, 1,2, 1,15 y 1,05 para las zonas sísmicas 1, 2, 3 y 4, 
respectivamente). Alternativamente, se podrán proponer otras soluciones 

razonables. 

2.3 Expresión General de la Acción Sísmica 

2.3.1 Consideraciones Preliminares 

COMENTARIO. Obviamente, el movimiento del suelo de diseño debe ser 

consistente con los principales códigos de diseño peruanos vigentes; entre éstos, 
sólo [E.030 2019; E.031 2018; Manual 2016] (referencias encontradas en los 

grupos “Normativa Peruana General y Sísmica” y “Normativa Peruana Vial”) 
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contienen indicaciones sobre la sismicidad del sitio (peligro sísmico) en el Perú. La 
comparación entre estas Normas arroja las siguientes consideraciones: (i) se 

observan algunas discrepancias, particularmente entre [E.030 2019] y [E.031 
2018], por un lado, y [Manual 2016], por otro lado (subsección 2.2.3), (ii) [E.030 

2019] y [E.031 2018] se basan en estudios efectivamente realizados para el Perú, 
mientras que el [Manual 2016] se fundamenta principalmente en documentos 

estadounidenses, y (iii) [E.030 2019] y [E.031 2018] han sido consideradas en 
este Manual para la clasificación de suelos (subsección 2.2.3). Profundizando en 

[Manual 2016], no se puede cuantificar la propagación de la acción sísmica desde 
el sustrato rocoso ingenieril a la superficie del terreno mediante los coeficientes 

FPGA, Fa y Fv. La razón de este rechazo es que estos coeficientes correlacionan la 
respuesta superficial medida en perfiles de suelo de un tipo dado con la del tipo B 

(800 m/s); este enfoque no se basa en ningún estudio para el Perú. Además, los 
parámetros FPGA, Fa y Fv se refieren a los valores del antiguo documento americano 

[ASCE 7-10 2010], y no han sido actualizados a los valores del nuevo documento 

[ASCE 7-22 2022] (referencias en grupo “Normas y otros Documentos similares 
de otros Países”). 

 

COMENTARIO. A partir de las consideraciones del párrafo anterior (Comentario), 

se propone en este Manual caracterizar principalmente la sismicidad de un sitio 
determinado en términos de los espectros de diseño contenidos en [E.030 2019] 

y [E.031 2018]. Una descripción más profunda se presenta en la subsección 2.3.2. 

2.3.2 Espectro de Diseño Propuesto  

Siguiendo las tendencias habituales internacionalmente (también en el Perú), la 
acción sísmica se cuantifica en términos de espectros de diseño de respuesta de 

pseudo-aceleración absoluta amortiguada al 5% (comúnmente conocidos como 
espectros de respuesta). Como se discute en la subsección 2.3.1, se propone 

inicialmente el espectro de [E.030 2019]; este se describe en el numeral 14 de dicha 
norma, y dos de sus coeficientes (factor de suelo S y períodos de esquina TP y TL) se 

describen en el numeral 13. No obstante, dado que la Norma de aislamiento sísmico 
[E.031 2018] es más reciente (a pesar de que su fecha de aprobación parece indicar 

lo contrario), se incorporan las alteraciones al espectro incluidas en ésta; estas 
variaciones consisten básicamente en la incorporación de una rama creciente al inicio 

del espectro (es decir, para períodos muy cortos). Por último, las modificaciones de 

la subsección 2.2.3 de este Manual son de aplicación. 

En [E.030 2019], suponiendo un factor de uso U = 1 y un coeficiente de reducción 

de las fuerzas sísmicas R = 1, el espectro de diseño horizontal se construye como el 

producto Z C S (artículo 29.2.1), donde Z es el factor de zona (que representa la PGA 

del sitio, en g), C es el factor de amplificación sísmica (ecuación 2-12 y Figura 2-4 
de este Manual) y S es el factor de suelo (subsección 2.2.3 de este Manual). La 

consideración de S se discute en la subsección 2.2.3, Z y C se describen a 

continuación. 

Factor de zona. Respecto a Z, representa la PGA del sitio; sus valores se tomarán 
de la Tabla 1 de [E.030 2019]. La zonificación sísmica del Perú se muestra a 

continuación en la Figura 2-3. 
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Figura 2-3. Zonificación sísmica del Perú [E.030 2019] 

La Figura 2-3 muestra que el Perú está dividido en cuatro zonas; la de mayor 
sismicidad (Zona 4, Z = 0,45) se ubica en la zona costera y concentra a la mayor 

parte de la población (particularmente Lima Metropolitana). El Anexo II de [E.030 
2019] presenta una información más detallada, indicando la zona sísmica para cada 

provincia y distrito. 

Factor de amplificación sísmica. La forma del espectro propuesto [E.030 2019; 

E.031 2018] se caracteriza por el factor de amplificación sísmica C; tiene cuatro 
ramas: (i) una recta creciente (con exponente 1 para el período, pues), (ii) una 

meseta (horizontal, con exponente 0 para el período), (iii) una rama descendente 

(exponente 1), y (iv) una rama descendente más rápida (exponente 2). Estas 

ramas se describen mediante las siguientes ecuaciones: 

𝐶 = 1+ 7,5 
𝑇

𝑇P
 (T < 0,2 TP) 𝐶 = 2,5 (0,2 TP < T < TP) 

2-12 

𝐶 = 2,5 
𝑇P

𝑇
 (TP < T < TL) 𝐶 = 2,5 

𝑇P 𝑇L

𝑇2
 (TL < T) 

En la ecuación 2-12, C es el factor de amplificación sísmica (adimensional). 

La Figura 2-4 muestra la forma del factor de amplificación sísmica descrito por la 

ecuación 2-12. 

 
 

Figura 2-4. Factor de amplificación sísmica (forma del espectro de diseño en 

[E.031 2018]) 
 

C 

T 

TP TL 0,2 TP 

2,5 

1 
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COMENTARIO. La configuración particular de la forma espectral en la Figura 2-4 
(ecuación 2-12) hace que la PGA coincida con la ordenada espectral de período 

cero. De hecho, la PGA (factor Z en [E.030 2019]) es igual a la ordenada espectral 
de período cero (altura de la meseta) dividida por 2,5 (para U = R = S = 1). 

 

COMENTARIO. El espectro horizontal de diseño cuya configuración está dada por 
la ecuación 2-12 se emplea en la subsección 6.3.2 para diseño sísmico de 

construcciones subterráneas y en el Anexo C para diseño sísmico de la parte aérea 
de un determinado edificio. 

El espectro descrito en los párrafos anteriores corresponde a la dirección horizontal; 
en cuanto a la dirección vertical, a falta de datos más específicos, la componente 

vertical de la acción sísmica se puede estimar como 2/3 de la componente horizontal. 
Esta opción coincide con lo indicado en la Norma [E.030 2019] (referencia en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”), por lo que se considera razonable y 
adaptada al contexto peruano. Por otra parte, adoptar este criterio garantiza la 

armonización de este Manual con el resto de la normativa del país. 

2.3.3 Aplicación informática del SENCICO 

COMENTARIO. Con respecto a los parámetros sísmicos relevantes, en el sitio web 
de la institución SENCICO se encuentra disponible una aplicación informática que 

proporciona la aceleración en roca (suelo tipo S1 acuerdo con [E.0303 2019]) para 
cualquier punto del territorio nacional 

(https://www.gob.pe/institucion/sencico/informes-publicaciones/2869566-
servicio-web-de-consultas-para-la-determinacion-del-peligro-sismico-en-el-

territorio-nacional, último acceso Diciembre de 2022). La información sobre la 
amenaza sísmica suministrada por esta aplicación incluye: (i) curvas de 

probabilidad de excedencia anual versus aceleración espectral, para períodos que 
oscilan entre 0 y 3 s, con incrementos de 0,1 s, y para factor de amortiguamiento 

entre 2% y 10%, en una malla con una resolución de 0,10° (grados geográficos); 
(ii) espectros de aceleración de peligro uniforme para 475 años, 2475 años y 

cualquier otro período de retorno entre 50 y 10000 años; y (iii) espectros de diseño 

sísmico determinados teniendo en cuenta la Norma [E.030 2019] (referencia en el 
grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) (considerando valores de Z 

genéricos y específicos) y espectros de diseño sísmico determinados de acuerdo 
con [ASCE 7-10 2010] (grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros 

Países”) referidos a edificios. 

 

COMENTARIO. Como este Manual no puede depender de una aplicación 
informática de Internet que está gestionada por una institución externa al 

Ministerio de Transportes y Comunicaciones, la información proporcionada por 
dicha institución, una vez haya sido convenientemente actualizada (Anexo E), 

podría ser incorporada al propio Manual. Por otra parte, los resultados sobre la 
influencia de la amortiguación en las ordenadas espectrales no son totalmente 

confiables, dada la escasez de estudios en el Perú sobre este tema [Mendo, 
Fernández-Dávila 2017]; en su lugar, se podrían considerar los resultados de 

estudios para países cercanos (Colombia, pero principalmente, Chile) [Piscal, 

López‑Almansa 2018; Sáez, Moroni, Sarrazin 2012]. Estas referencias se 
encuentran en el grupo “Coeficientes de Modificación por el Amortiguamiento”. 

 

COMENTARIO. Esta cuantificación de la acción sísmica mediante espectros de 

respuesta es aplicable preferentemente a procedimientos que no involucren 

cálculos dinámicos (sean lineales o nolineales, subsecciones 6.5.3 y 6.5.4); esto 

incluye análisis basados en fuerzas aplicadas y en desplazamientos impuestos 
(subsección 6.5.2). 

https://www.gob.pe/institucion/sencico/informes-publicaciones/2869566-servicio-web-de-consultas-para-la-determinacion-del-peligro-sismico-en-el-territorio-nacional
https://www.gob.pe/institucion/sencico/informes-publicaciones/2869566-servicio-web-de-consultas-para-la-determinacion-del-peligro-sismico-en-el-territorio-nacional
https://www.gob.pe/institucion/sencico/informes-publicaciones/2869566-servicio-web-de-consultas-para-la-determinacion-del-peligro-sismico-en-el-territorio-nacional
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2.3.4 Estudios Adicionales Requeridos 

La cuantificación de la sismicidad del sitio se describe en la subsección 2.3.2. Dado 

que la información normativa peruana vigente Sin embargo, como se comenta en la 

subsección 2.2.3, la información disponible en [E.030 2019] no está totalmente 

actualizada, ya que no se incluyen los últimos sismos. Por tanto, se realizarán 
estudios de sismicidad específicos para estructuras de Importancia Operativa I3 

(subsección 1.3.1) situadas en las zonas sísmicas 3 y 4 (subsección 2.3.2). Dichos 
estudios pueden pertenecer a una de estas dos categorías: análisis probabilista 

(extendido a grandes áreas, incluso a todo el territorio peruano), o estudio 
determinista válido solo para las áreas más densamente pobladas y con mayor 

sismicidad de sitio (Lima y otras zonas costeras). Las características tentativas de 

estos estudios se describen en el Anexo E. 

2.4 Expresión Particular de la Acción Sísmica para Análisis 

Dinámicos 

2.4.1 Consideraciones Preliminares  

COMENTARIO. El diseño de construcciones subterráneas basado en análisis 

dinámicos (“time-history”) (subsecciones 6.5.3 y 6.5.4), requiere seleccionar un 
número suficiente de acelerogramas. Tales señales de aceleración deben 

corresponder al nivel de la estructura subterránea bajo consideración; 
comúnmente, se obtienen despropagando numéricamente las historias del 

movimiento del suelo correspondientes al nivel del suelo (superficie). Esta 
despropagación se describe en la sección 2.5; esta sección trata sobre la 

generación y selección de los acelerogramas de superficie que se van a 
despropagar. La subsección 2.4.2 trata sobre el enfoque para generar las señales 

de superficie de entrada (excitación), y la subsección 2.4.3 especifica el número 
de acelerogramas a seleccionar. El siguiente párrafo analiza el uso de enfoques de 

diseño sofisticados (análisis de “time-history” nolineal, subsección 6.5.4) en 
comparación con estrategias más simples (subsección 6.5.1). 

 

COMENTARIO. Es necesario dejar muy claro que la finalidad de utilizar métodos 
de mayor complejidad (básicamente, análisis dinámico nolineal, subsección 6.5.4) 

es obtener resultados más exactos que con métodos más simplificados; en 
consecuencia, para ello se requiere que todas las operaciones involucradas 

(selección de los acelerogramas a utilizar, modelización del comportamiento 
nolineal del suelo y de la estructura, cálculo numérico de la respuesta dinámica) 

se hagan de forma muy cuidadosa, precisa y fiable. Además, debe desincentivarse 
el uso de métodos más complejos con la única finalidad de obtener diseños más 

económicos; este objetivo (es decir, la disuasión) se persigue principalmente 
mediante dos tipos de medidas: (i) advertencias de que el coste de estas 

operaciones es importante (tanto en términos económicos como de esfuerzo), (ii) 
prohibición de aplicar grandes reducciones de los resultados de los análisis 

(dimensiones de los elementos estructurales, por ejemplo) con respecto a los 
obtenidos de los métodos simplificados. En particular, se desaconseja en absoluto 

efectuar análisis dinámicos incrementales (IDA); eso se debe, entre otras razones, 
a que éstos requieren efectuar un gran número de operaciones para obtener 

resultados fiables (IDAs basados en un sólo acelerograma son prácticamente 
inútiles). Finalmente, debe tenerse presente que, en el caso de los cálculos 

numéricos nolineales de la respuesta dinámica, se exige efectuar un estudio de la 

sensibilidad al período de discretización temporal (t) (subsección 6.5.4). 

2.4.2 Generación de Acelerogramas de Excitación 

La generación de acelerogramas de diseño se debe basar preferentemente en 
acelerogramas semilla, que son registros de aceleración de sismos severos (es decir, 

no pequeños) registrados ya sea en el área bajo consideración o en otras áreas (ya 
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sea en el Perú o en otros lugares) con características sismotectónicas similares 
(magnitud de momento, mecanismo de falla, distancia de ruptura, profundidad 

hipocentral, longitud de ruptura, y rigidez del suelo); dichas áreas alternativas se 
identificarán mediante técnicas adecuadas de desagregación sísmica (Anexo E, 

Capítulo 6). Si se van a escalar dichos acelerogramas, los factores de escala máximos 

y mínimos permitidos son 2 y 0,5, respectivamente. 

COMENTARIO. Los límites establecidos para los factores de escala se deben al 
hecho de que factores mayores de 2 o menores de 0,5 alterarían 

significativamente las características de los acelerogramas originales 
(registrados). 

Sin embargo, siempre que estos acelerogramas no estén disponibles, se permite el 

uso de acelerogramas artificiales que sean generados para ajustarse al espectro de 
diseño (subsección 2.3.2) en el rango de períodos de interés para las estructuras 

subterráneas, dado que la despropagación a lo largo del perfil del suelo generará 
diferencias relevantes (debido a perturbaciones) entre ellos. El rango de períodos 

antes mencionado se generará de acuerdo con el conocido ábaco de Alpan [Alpan 

1970; Wichtmann et al. 2017] (estas referencias se encuentran en el grupo 

“Comportamiento Nolineal del Suelo”); abarcará el rango entre el período inicial 
(elástico) del suelo (Ts) y el período mínimo que puede alcanzar razonablemente el 

suelo durante su comportamiento nolineal (generando una degradación de rigidez 

relevante).  

COMENTARIO. Las series temporales de aceleración discutidas en el párrafo 
anterior se pueden obtener de bases de datos de sólido prestigio; tres de éstas se 

enumeran a continuación: 

- Centro de Observación para la Ingeniería Sísmica, CEOIS, CISMID. 
http://www.cismid.uni.edu.pe/ceois/red/#. Contiene registros Peruanos 
únicamente. 

- PEER (Pacific Earthquake Engineering Research Center) Ground Motion 
Database. 

https://ngawest2.berkeley.edu/users/sign_in?unauthenticated=true. 
Contiene registros de todo el mundo. 

- Strong-motion Seismograph Networks (K-NET, KiK-net) NIED (National 
Research Institute for Earth Science and Disaster Resilience). 

https://www.kyoshin.bosai.go.jp/. Contiene registros de Japón únicamente. 

 

COMENTARIO. La generación de acelerogramas artificiales ajustados se puede 

realizar con freeware (programas gratuitos) científico específico, como, entre otros 
programas se sugiere considerar utilizar RspMatch 

(http://www.geomotions.com/Download/RspMatchEDTManual.pdf) (software 
libre en MSDOS de difícil uso, se puede programar en Python o Matlab), o 

SeismoMatch (https://seismosoft.com/products/seismomatch/) (software 
científico/comercial de fácil manejo, implementa el algoritmo de RSPMatch). 

 

COMENTARIO. Este párrafo analiza las principales prevenciones (advertencias) 

contra el uso de señales de aceleración de diseño generadas inadecuadamente. 
Estos acelerogramas de excitación no pueden obtenerse como señales generadas 

artificialmente para ajustarse al espectro de diseño; esta prohibición se basa en 
tres consideraciones: (i) los espectros de diseño de las Normas se generan 

supuestamente a partir de espectros individuales obtenidos de acelerogramas 

particulares, en consecuencia, en todo caso se deberían tomar dichos 

acelerogramas; (ii) los distintos acelerogramas artificiales que son compatibles 
con un mismo espectro presentan características análogas, no siendo útiles para 

proporcionar resultados que representen la fuerte variabilidad de los 
acelerogramas reales; y (iii) en estructuras enterradas los espectros (en el sentido 

de representación del efecto de la acción sísmica sobre la construcción en función 

http://www.cismid.uni.edu.pe/ceois/red/
https://ngawest2.berkeley.edu/users/sign_in?unauthenticated=true
https://www.kyoshin.bosai.go.jp/
http://www.geomotions.com/Download/RspMatchEDTManual.pdf
https://seismosoft.com/products/seismomatch/
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del período de ésta) no constituyen una cuantificación particularmente significativa 
de la acción sísmica. Por otra parte, estos acelerogramas tampoco podrán 

obtenerse escalando registros reales débiles, ya que las características de los 
acelerogramas correspondientes a terremotos de fuerte y baja magnitud son 

bastante distintas; en esta misma subsección se especifica el mayor coeficiente 
de amplificación permitido. 

 

COMENTARIO. Si bien el párrafo (Comentario) anterior justifica que el uso de 
acelerogramas artificiales puede generar imprecisiones relevantes, su uso está 

permitido en este Manual, ya que la formulación antes mencionada descrita en 
[Alpan 1970; Wichtman et al. 2017] es altamente confiable (la confiabilidad de 

[Alpan 1970] se basa principalmente en la notable experiencia acumulada, y la de 
[Wichtman et al. 2017] en el gran prestigio de la revista en que este artículo fue 

publicado) y se ha utilizado ampliamente en todo el mundo. Tal como se discute 
en el párrafo anterior, una de las objeciones más comunes al uso de varios 

movimientos de suelo artificiales que se han generado para ajustarse al mismo 
espectro de diseño es que, a pesar de ser aparentemente diferentes, contienen 

esencialmente las mismas frecuencias; por lo tanto, generan un efecto muy similar 
en la estructura. Si bien esto es básicamente cierto, existen dos circunstancias 

que avalan el uso de estos acelerogramas artificiales: (i) en estructuras 
subterráneas, el contenido de frecuencias no juega un papel muy relevante en la 

respuesta de la estructura, y (ii) la despropagación a lo largo del perfil del suelo 
generará diferencias relevantes (debido a perturbaciones) entre éstos. 

Una vez que se dispone de registros de aceleración ajustados al espectro objetivo, 
se pueden emplear técnicas de recorte de series temporales de aceleraciones para 

reducir el tiempo de cómputo necesario. A tal fin, se suelen realizar recortes del sismo 
hasta su duración de Trifunac ([Trifunac 1975] desde el momento en el que se 

alcanza el 5% de la intensidad de Arias [Arias 1970] hasta el tiempo en el que se 
llega al 95% de ésta), y aplicar una ventana Hanning a los extremos junto con un 

filtro paso-alta para conseguir que la aceleración y velocidades inicial y final sean 

nulas. Estas referencias corresponden al grupo “Análisis y Tratamiento de Señales”. 

2.4.3 Selección del Número de Acelerogramas 

Para efectuar análisis dinámicos (lineales o nolineales, subsecciones 6.5.3 y 6.5.4), 

la acción sísmica se debe cuantificar o bien como tres o como siete acelerogramas 
superficiales (correspondientes al nivel natural del terreno). Si se consideran 3 

acelerogramas se tiene que tomar la respuesta estructural máxima a éstos, y si se 

consideran 7 acelerogramas se podrá adoptar la respuesta media a éstos. En túneles 

con sección en cajón excavados a cielo abierto (Figura L-6), las magnitudes de 

respuesta a promediar (o seleccionar su valor máximo) son los desplazamientos de 
“racking” impuestos; en túneles de sección circular realizados con TBM u otros 

medios de construcción (Figura L-3), las magnitudes son el alargamiento (o 

acortamiento) del diámetro. 

COMENTARIO. Si se proporciona una justificación adecuada, se pueden emplear 
otras magnitudes de respuesta significativas para promediar (o seleccionar el valor 

máximo). Entre éstas, los esfuerzos internos (principalmente, momento flector y 
esfuerzo cortante) o parámetros seccionales (deformación del acero y del 

hormigón, subsecciones 1.4.4 y 1.4.6, Tabla 1-3). 

 

COMENTARIO. Respecto del número mínimo de acelerogramas a considerar, tres 

parece un valor un poco escaso, teniendo en cuenta la fuerte variedad entre las 

respuestas (especialmente, las nolineales) a señales distintas; en consecuencia, 
utilizar siete acelerogramas parece una opción más razonable. 

 

COMENTARIO. La elección adoptada en este Manual sigue tendencias comunes 
en las principales reglamentaciones internacionales modernas. Se ha hecho un 
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estudio del número de acelerogramas requeridos por cada norma; los resultados 
de este estudio se describen a continuación: 

- ASCE 7-10 2010. Se propone (16.1.3 y 16.1.4) contemplar dos posibilidades: (i) 
tomar 3 acelerogramas y seleccionar los valores de respuesta máximos, o (ii) 

tomar 7 acelerogramas y seleccionar los valores de respuesta medios. Esta 
propuesta tiene como objetivo alcanzar un nivel suficiente de seguridad al moderar 

la influencia excesiva de respuestas dinámicas “disparatadas” a una excitación 
particular. 

- ASCE 7-22 2022. Se indica (16.2.2) que la propuesta de la versión de 2010 se 
considera insuficiente para recoger la variabilidad de las respuestas a distintas 

señales; en consecuencia, el número previo (7) se amplía hasta 11. Aunque no se 
indica explícitamente, se entiende que se pueden tomar los valores de respuesta 

medios. Se señala que, cuando no existan suficientes registros, se puede 
completar el conjunto con acelerogramas artificiales, pero éstos deberán 

corresponder a las características propias del lugar (tipo de suelo, magnitudes, 

distancias focales y mecanismos de fuente). 
- ASCE/SEI 41-17 2017. Sus prescripciones son similares a las de [ASCE 7-22 

2022]. El número mínimo de historias temporales de aceleración requeridas para 

el análisis es 11; 10 de los 11 registros no deberán tener una respuesta 

inaceptable para “Life Safety” (artículo 7.5.3.2). 
- E.030 2019 (referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”). Se 

indica (30.1.1) que se deben tomar 3 acelerogramas. 
- E.031 2018 (referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”). Se 

indica (14) que se deben tomar 7 acelerogramas. 
- EN 1998 2004. Se indica (3.2.3.1) que se deben tomar 3 acelerogramas. 

- EN 1998 2022. Se indica (6.6) que, excepto en zonas de sismicidad baja o muy 
baja, se deben tomar 7 acelerogramas y considerar los valores de respuesta 

medios. 
- GB-50909 2014. El artículo 5.4 de este documento establece que se pueden 

tomar 3 o 7 acelerogramas; en el primer caso se debe elegir la respuesta máxima 
y en el segundo se puede adoptar la media. 

- ISO-23469 2005. Esta información no está especificada. 
- LRFD AASHTO 2017. El artículo 10.5.2.5 de este documento (Método de “Historia 

de Tiempo”) indica que, de forma similar a [ASCE 7-10 2010], se pueden tomar 3 
o 7 acelerogramas compatibles con el espectro; en el primer caso se debe elegir 

la respuesta máxima y en el segundo se puede adoptar la media. Esta referencia 
se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”. 

- MANUAL DE DISEÑO DE PUENTES 2016 (referencia en el grupo “Normativa 

Peruana General y Sísmica”). El artículo 2.6.5.4.3.4 de este documento (Método 

de “Historia de Tiempo”) especifica que, si no es posible contar con historias de 
tiempo específicas del sitio de emplazamiento, se deben tomar 5 acelerogramas 

compatibles con el espectro. 
- SEISMIC DESIGN 2012. Esta Norma (Japonesa) considera (en su Capítulo 6) 

dos acelerogramas, conocidos como L1 y L2, correspondientes a distintos Niveles 
de Peligro Sísmico; aunque esta Norma no utiliza formulación estadística, el 

acelerograma L2 corresponde a un período de retorno superior (mayor peligro) al 
de L1. La señal L1 corresponde a un espectro determinado y la L2 debe ser 

determinada preferentemente en relación a dos espectros (I y II) en función de la 
posición respecto de la falla; también depende del tipo de suelo. En resumen, esta 

Norma utiliza una formulación difícilmente homologable a la que se propone, pero 
podría decirse que se toma 1 sólo acelerograma. 

Estos resultados han aconsejado tomar inicialmente la propuesta de [ASCE 7-10 

2010] y [LRFD AASHTO 2017] (3 acelerogramas tomando la respuesta máxima o 

7 adoptando la media); estas referencias se encuentran en el grupo “Normas y 
otros Documentos Similares de otros Países”. No obstante, para cada situación 

particular, se deberá examinar en mayor profundidad la variabilidad de la 
respuesta dinámica de estructuras enterradas a diferentes acelerogramas. 
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En casos muy particulares, y siempre que el propietario de la infraestructura así lo 
permita, se puede reducir el número de acelerogramas mediante la discusión de su 

espectro de respuesta en tiempo corto [Perri, Pestana 2007, 2017] (grupo “Análisis 
y Tratamiento de Señales”). En este contexto, el sismo más perjudicial para la 

estructura es aquél que presenta una sucesión de picos de espectro de respuesta (en 
el dominio del tiempo) que se alinean según una diagonal ascendente, ya que 

inicialmente excitarán el terreno en su período de vibración natural, y sucesivamente 
en sus períodos degradados. Así, a efectos prácticos de cálculo, se podría omitir el 

análisis con los acelerogramas que presenten espectros de respuesta en tiempo corto 

en forma de diagonal descendente. 

2.5 Despropagación de Acelerogramas Superficiales 

Esta sección trata sobre la despropagación de acelerogramas superficiales para 

obtener las señales correspondientes en las capas subterráneas. En el Anexo K se 

encuentran descripciones más detalladas. 

La acción sísmica en las capas inferiores del terreno deberá ser obtenida, a partir de 

la acción en la superficie, mediante técnicas de despropagación numérica. Si se 

considera comportamiento lineal del suelo (en general, Nivel de Acción Sísmica Muy 
Bajo a Moderado, sección 1.6), el análisis puede efectuarse en el dominio de la 

frecuencia (o del período) mediante una deconvolución lineal; esta operación no 
entraña mayor dificultad y puede ser ejecutada con programas informáticos 

comerciales [Hashash et al. 2016]; esta referencia se encuentra en el grupo 
“Propagación y Despropagación de Ondas”. En los casos en que Nivel de Acción 

Sísmica sea más intenso (en general, Alto a Máximo, sección 1.6), ya no puede 
suponerse que el comportamiento del suelo sea lineal y, en consecuencia, la 

deconvolución reúne mayor dificultad; en este caso, se pueden usar análisis lineales 
equivalentes. Se propone inicialmente que el comportamiento del suelo debe ser 

modelado como nolineal cuando su deformación transversal alcanza un valor 
suficiente para que la rigidez a corte (G) se reduzca en más de ⅓; se puede encontrar 

información adicional (reglas de Masing) en las secciones 4.2, 4.3 y 4.4 (Tabla 4-1), 

y en [Kramer 1996] (grupo “Muros de Contención”). 

COMENTARIO. Estas operaciones de despropagación pueden limitarse a las 
ondas transversales (S), no siendo necesario extenderlas a las ondas 

longitudinales (P) (sección 2.1). Alternativamente, se podría considerar la acción 

sísmica en profundidad si hubiera medidas in situ disponibles (esta es una 
situación muy poco probable). 

 

COMENTARIO. La Figura 2-5 y la Figura 2-6 muestran esquemas de transmisión 

de los acelerogramas en el basamento (sustrato) rocoso ingenieril cuando la base 
de la estructura se encuentra por debajo y por encima de este, respectivamente. 
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Figura 2-5. COMENTARIO. Propagación de ondas sísmicas cuando la estructura 

subterránea está por encima del basamento (sustrato) rocoso ingenieril 

 

COMENTARIO. La Figura 2-5 muestra que la señal de aceleración en el 

basamento (sustrato o lecho) rocoso ingenieril se propaga (hacia arriba) hasta 
alcanzar el nivel inferior de la construcción enterrada (excepto los muros pantalla 

y la cimentación, de haberla). Análogamente, la Figura 2-6 (a continuación) 
muestra que la señal de aceleración en el basamento (sustrato) rocoso ingenieril 

se despropaga (hacia abajo) hasta alcanzar el nivel inferior de la construcción 
enterrada. Es destacable que, en túneles excavados a cielo abierto, los muros 

pantalla pueden no existir. 

 

 

Figura 2-6. COMENTARIO. Despropagación de ondas sísmicas cuando la 

estructura subterránea está por debajo del basamento (sustrato) rocoso 
ingenieril 
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COMENTARIO. La base de datos KiK-net (NIED) contiene registros de pares de 
sismógrafos de movimiento fuerte instalados en un pozo y en la superficie del 

suelo. Esta información podría resultar útil. 

 

COMENTARIO. Cabe destacar que, aparte del estudio bastante preliminar 

[Rodríguez-Sánchez et al. 2019a] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”), 
en la actualidad aún no existe un método confiable y preciso para describir la 

despropagación completamente nolineal de series de tiempo de aceleración 
sísmica. 

2.6 Variación Simplificada de la PGA con el Período de Retorno 

Esta sección presenta una formulación simplificada para representar la variación de 
la aceleración máxima del terreno (PGA) con el Período de Retorno del Nivel de Acción 

Sísmica considerado. Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto 
Técnico Normativo) dado su carácter simplificado, no habiendo sido calibrado 

específicamente para los terremotos de Perú. 

COMENTARIO. Como se discute en las secciones 1.6 y 2.3, la sismicidad se 
deberá cuantificar básicamente en términos de los valores correspondientes al 

período de retorno de 450 años, por lo tanto, es necesario proponer criterios para 
escalar las aceleraciones correspondientes a otros períodos de retorno (en 

principio, entre 60 y 2450 años, sección 1.6, Tabla 1-4 y Tabla 1-5). Como se 
indicó en la sección 2.3, este escalado se realizará preferiblemente a partir del 

estudio a realizar. Alternativamente, también se puede proponer utilizar la 
expresión simplificada (T / Tr)k del factor de escala [EN 1998-1 2004; Tsompanakis 

2014] (estas referencias se encuentran en los grupos “Normas y otros Documentos 
Similares de otros Países” y “Análisis Probabilista de Peligro Sísmico”): 

 = (T / Tr)k 2-13 

 

COMENTARIO. En la ecuación 2-13,  es el factor de escala, T es el período 
(nuevo) seleccionado, Tr es el período (inicial) de referencia (450 años) y k es un 

exponente. Inicialmente se propone considerar k = 0,33, aunque se recomienda 
realizar un estudio más profundo (específico para el Perú). 

 

COMENTARIO. Por ejemplo, para T = 2450 años, el factor de escala sería (2450 

/ 450)0,33 = 1,75; esto significa que la PGA obtenida de [E.030 2019] (factor Z, 
correspondiente a 475 años de período de retorno, grupo “Normativa Peruana 

General y Sísmica”) se multiplicará por 1,75 para obtener la PGA de 2450 años. 
Notablemente, este resultado es razonablemente cercano al valor usual (1,50) 

propuesto por los documentos americanos para cambiar de DBE a MCE (período 
de retorno de 475 y 2475 años, respectivamente). 

 

COMENTARIO. Cuando se vayan a realizar análisis dinámicos (Capítulo 6) el 
factor de escala  (ecuación 2-13) también se puede utilizar para multiplicar 

acelerogramas. 
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3 CONSIDERACIONES GEOLÓGICAS ACERCA DEL TERRENO 

COMENTARIO. En este Capítulo se describe la categorización del suelo (en cuanto 

a su estructura geológica) en todo lo que atañe al efecto de las acciones sísmicas 

sobre la construcción enterrada en estudio. 

 

COMENTARIO. El Capítulo se divide en seis secciones, cada una de éstas se 
resume brevemente a continuación. La sección 3.1 describe el contexto global. La 

sección 3.2 discute la problemática de atravesar fallas activas. La sección 3.3 trata 
de la estabilidad sísmica de terrenos en pendiente. La sección 3.4 describe el 

fenómeno de licuación, y la sección 3.5 se ocupa de asentamientos sísmicos 
inducidos en suelos parcialmente saturados. Finalmente, la sección 3.6 aborda 

condiciones geológicas del suelo especiales. 

3.1 Condiciones Generales 

Esta sección se refiere a las características de la localización que pueden ser 
relevantes a efectos del objetivo de este Manual. Dado su carácter general y 

meramente descriptivo se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico 

Normativo). 

COMENTARIO. El objetivo de este estudio geotécnico es definir la estratigrafía 

del lugar y la caracterización geológica y geotécnica (Capítulo 4) de los suelos y 
rocas que se encuentran en el sitio. Se trata de identificar en primer lugar la 

posible sensibilidad de los materiales frente a sismo (por ejemplo, arenas 
potencialmente licuables o arcillas degradables por carga cíclica, o fallas activas), 

y, en segundo lugar, encontrar los parámetros básicos de resistencia y rigidez de 
dichos materiales. Posteriormente se podrán aplicar las metodologías de análisis 

que correspondan (secciones 5.9 y 5.10 para muros de contención, sección 6.4 
para estructuras subterráneas, y Capítulo 7 para componentes no estructurales). 

3.2 Fallas Potencialmente Activas 

COMENTARIO. Las fallas activas son aquellas propensas a experimentar un 

deslizamiento significativo durante la Vida Útil de la estructura (sección 1.2). Este 
tema se analiza en la subsección 6.3.3 y la sección 6.7 y más profundamente en 

el Anexo N. Aquí se incluye un breve resumen. 

En construcciones con Importancia Operativa I1 (subsección 1.3.3), no se permite 
cruzar fallas potencialmente activas, ya que el riesgo es demasiado alto en relación 

con la utilidad de la infraestructura (Anexo N). En construcciones con Importancia 
Operativa I2 o I3 (sección 1.3) sólo se permite atravesar fallas potencialmente 

activas si se prevé una junta sísmica (u otras medidas de flexibilización, sección N.5), 
se construye una cimentación rígida continua (sección N.4, esta medida sólo sirve 

para facilitar la construcción), o la distancia vertical a la roca madre (basamento o 
sustrato rocoso ingenieril) supera un valor mínimo (sección N.2). Dicho valor 

depende del Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6) y de la rigidez del suelo (en 

términos de la velocidad de la onda de corte), ver la Figura N-1. 

COMENTARIO. En cualquier caso, el cruce de una falla activa es peligroso y se 
debe evitar, siempre que sea posible. Conviene tener en cuenta que cruzar una 

falla activa implica dos riesgos principales: el colapso del túnel durante el proceso 
de construcción, y el deslizamiento de la falla durante la Vida Útil del túnel (sección 

1.2) o la etapa de construcción (sección 1.9). Respecto al primer tema, la vecindad 

de cualquier falla activa es un área débil, con rocas fracturadas; además, si hay 

agua, su presión puede ser muy alta. Además, las rocas profundas están 
sometidas a tensiones muy fuertes y, si son demasiado débiles, pueden 

comportarse plásticamente; este fenómeno se conoce comúnmente como 
“squeezing” y puede ser extremadamente peligroso. Por ejemplo, esto podría 

impedir el uso del NATM (Nuevo Método Austríaco de Construcción de Túneles). 
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COMENTARIO. Si la falla necesita ser cruzada de todos modos, se recomienda 

hacerlo perpendicularmente. Tal como se discute en el párrafo (Comentario) 
previo, hay dos estrategias posibles (principales): (i) la falta de rigidez de la falla 

se compensa rigidizándola con pilotaje transversal intenso (sección N.4), y (ii) el 
desplazamiento de la falla se acomoda rodeando el túnel con material flexible 

(blando) y colocando una junta sísmica en el revestimiento del túnel (sección N.5). 
Con respecto al tamaño de esta junta, se menciona sección N.3 que es difícil 

estimar el desplazamiento sísmico de una falla; entonces, el diseño de una junta 
sísmica sólo puede basarse en el juicio del ingeniero de diseño y no en 

consideraciones teóricas confiables. Por lo tanto, estos análisis no se pueden 
enmarcar fácilmente en el contexto del PBD (diseño basado en el rendimiento o 

desempeño) dado que las verificaciones no se pueden cuantificar con suficiente 
precisión. 

 

COMENTARIO. Otra consideración relevante sobre el cruce de una falla activa es 
que una opción para evitarla es diseñar un tramo aéreo (es decir, situado sobre el 

nivel del suelo) de la carretera o vía férrea en estudio. Si esto no es factible, el 
cruce puede hacerse lo menos profundo posible; esto disminuye el efecto de la 

falla y facilita la reparación en caso de daños mayores [Owen, Scholl 1981] 
(referencia en el grupo “Efectos Sísmicos para Grandes Cavidades”). 

Tal como se discute en la sección N.1, se deberán llevar a cabo estudios para detectar 
la presencia de fallas activas si se dan las tres siguientes condiciones: (i) el período 

de retorno de la acción sísmica considerada es superior a 950 años, (ii) la máxima 
magnitud de momento (Mw) del movimiento sísmico que puede generar la falla es 

mayor que 6,5, y (iii) la falla se encuentra a menos de 5 km del tramo en estudio. 

3.3 Estabilidad de Laderas o Taludes 

La estabilidad sísmica de laderas o taludes (deslizamientos de tierra provocados por 
terremotos) sólo deberá ser tenida en cuenta en la medida en que pueda afectar a 

estructuras enterradas, especialmente túneles, sobre todo cerca de sus extremos 
(embocaduras). 

Cuando la inestabilidad de un talud o una ladera puede afectar a una estructura 

adyacente, la Importancia Operativa (sección 1.3) y los Estados Límite (subsección 
1.4.6) a considerar para el talud se deben tomar como los de la estructura. El 

comportamiento de un talud tiene que evaluarse en base a desplazamientos 

residuales aceptables para los Estados Límite considerados (subsección 1.4.6); por 

desplazamientos residuales (permanentes) se entiende los que van en dirección 
paralela al plano de fallo del talud y permanecen después de la actuación de un 

terremoto. 

COMENTARIO. Los desplazamientos residuales aceptables deben definirse en 

función del entorno del talud, como la presencia de estructuras adyacentes. Se 
podrán definir desplazamientos permanentes residuales aceptados para cada 

Requisito de Desempeño, tal como se indica en la sección 1.4. Como regla general, 

se pueden considerar los siguientes rangos: 

- OI (Operatividad Inmediata): Menos de 30 mm. 
- OR (Operatividad Recuperable): 30 – 50 mm. 

- SA (Seguridad Absoluta): 60 – 100 mm. 
- SC (Sin Colapso): 120 – 200 mm. 

Los rangos anteriores se pueden modificar dependiendo de la geometría particular 
de la pendiente (altura, suelo involucrado, distancia a la estructura adyacente, 

etc.). Es destacable que los desplazamientos residuales corresponden a cálculos 
simplificados suponiendo que el terreno se comporta idealmente como un bloque 
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rígido sometido a una acción sísmica, y no admiten representación gráfica obvia 
[Kramer 1996] (grupo “Muros de Contención”). 

  

COMENTARIO. El refuerzo de la pendiente (es decir, las medidas adoptadas para 

evitar el deslizamiento provocado por un terremoto) se considera generalmente 

como una tarea bastante difícil; por lo tanto, no se recomienda realizarlo. Por el 
contrario, las aberturas del túnel deben estar diseñadas para resistir este 

deslizamiento que se toma como “inevitable”. 

3.3.1 Formulaciones para el Análisis 

La verificación de la estabilidad sísmica de un talud natural o artificial se puede 
realizar básicamente con dos tipos de formulaciones: las que se basan en fuerzas 

(estáticas) y las que se basan en desplazamientos (dinámicas). Obviamente, los 
enfoques basados en fuerzas son menos precisos y requieren que la acción sísmica 

se caracterice con fuerzas estáticas equivalentes; por el contrario, los enfoques 
basados en el desplazamiento pueden ser más precisos y caracterizar la acción 

sísmica con acelerogramas (sección 2.4). 

Si se requiere una evaluación de los desplazamientos residuales de taludes, se 

utilizará un enfoque basado en el desplazamiento. Además, los análisis basados en 
fuerzas no están permitidos cuando existe una reducción significativa en la 

resistencia del suelo (es decir, se espera que el suelo se comporte de forma nolineal) 

o existe riesgo de licuación (secciones 3.4 y 6.7, Anexos F y G). 

Para cualquier enfoque (ya sea basado en la fuerza o el desplazamiento), la 

modelación del suelo debe realizarse de acuerdo con las secciones 4.1, 4.2, 4.3 y 4.4 
(Tabla 4-1). 

La resistencia del suelo se caracteriza por la resistencia al corte sin drenaje (cu) para 
un suelo fino, o por la resistencia al corte cíclico sin drenaje para un suelo granular 

(cy,u). A efectos de diseño, dicha resistencia tiene que dividirse por 1,25 como 
coeficiente de seguridad del material, siguiendo un criterio común en algunas 

normativas [EN 1998-1 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas y otros 
Documentos Similares de otros Países”). 

3.3.2 Formulaciones Basadas en Fuerzas 

En este tipo de aproximaciones (comúnmente conocidas como pseudo-estáticas), la 

demanda sísmica del talud se expresará en términos de una fuerza horizontal de 
volumen (que actúa en la dirección más exigente) dada por la siguiente expresión:  

fh =  ah =  h PGA / h 3-1 

En la ecuación 3-1, fh es la fuerza horizontal equivalente estática de volumen (fuerza 

por unidad de volumen),  es la densidad del suelo, ah es la aceleración horizontal 
del suelo seleccionado, h es un coeficiente de reducción adimensional debido a la 

altura del talud (Anexo I), PGA es la aceleración máxima del suelo (proporcional a la 

ordenada espectral para período nulo -Figura 2-4 y ecuación 2-12- que corresponde 
al período de retorno del Nivel de Acción Sísmica considerado, Tabla 1-5) y h es un 

coeficiente de reducción adimensional relacionado con los desplazamientos residuales 
del suelo e (indirectamente, a través de la relación entre los desplazamientos 

permanentes residuales y los Requisitos de Desempeño, sección 3.3) con el Requisito 
de Desempeño (subsección 1.4.2). La Tabla 3-1 muestra los valores recomendados 

de h.  
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Tabla 3-1. Valores de h para análisis de estabilidad de laderas  

h 1,5 2 2,5 

Rango de desplazamientos residuales (mm) 3050 60100 120200 

Los valores de h en la Tabla 3-1 están calibrados para los valores recomendados de 
los coeficientes de seguridad de los materiales y de resistencia global (que afectan a 

las acciones). En este Manual no se proporcionan valores de h para otros valores de 

los coeficientes de los materiales (secciones 4.1, 4.2, 4.3 y 4.4) o de resistencia 
global (sección 1.8). Tentativamente, los tres rangos de desplazamientos residuales 

en la Tabla 3-1 corresponden a los Requisitos de Desempeño OR, SA y SC (subsección 

1.4.2), respectivamente. 

COMENTARIO. En la ecuación 3-1, las unidades deben ser elegidas de forma 
consistente; por ejemplo, fuerza en N, densidad en kg/m3, y aceleración en m/s2. 

Con excepción de los Niveles de Acción Sísmica “Muy altos” y “Máximos” (Tabla 1-4, 
sección 1.6), la componente vertical de la acción sísmica puede despreciarse. Para 

los Niveles de Acción Sísmica Muy Alto y Máximo, se deben utilizar las fuerzas 

sísmicas estáticas verticales equivalentes utilizando un coeficiente sísmico vertical 

igual a la mitad del horizontal (ecuación 3-1) [EN 1998-1 versión pendiente de 
publicación]:  

fv =  av =  h PGA / (2 h) 3-2 

La ecuación 3-2 se aplicará a menos que se disponga de información adicional sobre 

la componente vertical. 

COMENTARIO. La verificación de seguridad de la pendiente del terreno debe 
realizarse con los parámetros de suelo descritos en el Capítulo 4 (con la reducción 

mencionada en la subsección 3.3.1), y tiene que considerar la superficie de 
deslizamiento potencial menos segura. Se utiliza un enfoque de equilibrio límite, 

ya sea considerando las condiciones globales de la pendiente o dividiéndola en 

diferentes rebanadas (método de rebanadas). 

3.3.3 Formulaciones Basadas en Desplazamientos 

El desplazamiento residual de un talud debido a la acción sísmica puede calcularse 
ya sea por medio de modelos de bloques rígidos bien establecidos (por ejemplo, el 

método clásico de Newmark, [Newmark 1965], grupo “Análisis de estabilidad de 
taludes”) o por análisis dinámico nolineal con modelado del comportamiento del suelo 

y discretización del dominio del terreno. No se puede usar un modelo de bloque rígido 
donde haya una reducción significativa en la resistencia del suelo a menos que se 

use la resistencia residual al corte del suelo y el bloque sea estable bajo cargas de 
gravedad. En los análisis de bloques rígidos, los efectos de la deformabilidad del 

terreno y el amortiguamiento pueden considerarse con análisis desacoplados 

simplificados. 

COMENTARIO. El análisis deberá basarse principalmente en la obtención del 
desplazamiento residual; se propone utilizar enfoques simplificados, en particular 

versiones mejoradas (acopladas) del método Newmark [Jibson 1993 2011; Rathje, 
Bray 2000; Kramer 1996; Newmark 1965] (grupo “Análisis de Estabilidad de 

Taludes”). Para los análisis nolineales de historial de respuesta (dinámico), es 

esencial una evaluación representativa del estado inicial de las tensiones. 

Una vez obtenido el desplazamiento, se debe comparar con los valores señalados 

en la Tabla 3-1 y la sección 3.3 en función del Requisito de Desempeño 

considerado. 

Las historias de tiempo de aceleración (acelerogramas) utilizadas en un enfoque 

dado basado en el desplazamiento tienen que seleccionarse de acuerdo con la 
sección 2.4. 
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Al igual que en los métodos basados en fuerzas, a excepción de los Niveles de Acción 
Sísmica “Muy altos” y “Máximos” (Tabla 1-4, sección 1.6), la componente vertical de 

la acción sísmica puede despreciarse. Para Niveles de Acción Sísmica Muy Alto y 
Máximo (Tabla 1-4), se debe considerar una componente sísmica vertical igual a la 

mitad de la horizontal [EN 1998 versión pendiente de publicación], a menos que se 

disponga de información adicional sobre la componente vertical. 

3.4 Suelos Potencialmente Licuables 

COMENTARIO. La licuación es una disminución sustancial de la resistencia al 

corte del suelo causada por un aumento súbito de la presión del agua de los poros, 

reduciendo la tensión efectiva. Si la tensión efectiva se anula, un suelo sin 
cohesión se convierte en un líquido y, en consecuencia, su resistencia al corte es 

nula. Esto sucede típicamente durante la propagación de las ondas de corte en 
suelos granulares sueltos y saturados. Por lo tanto, los peligros de la licuación 

tienen que evaluarse bajo las condiciones del nivel freático y la elevación de la 
superficie del suelo que prevalecen durante la Vida Útil (sección 1.2) de la 

estructura. 

 

COMENTARIO. Los datos relevantes para la evaluación de la licuación son la 
resistencia al corte cíclico sin drenaje, la clasificación del suelo determinada por la 

distribución del tamaño de grano (u otros índices equivalentes) y otros parámetros 
de caracterización como los golpes corregidos en el ensayo SPT (N1)60 o la 

resistencia corregida adimensional de punta de cono qc1N de la prueba de cono 
CPT. Los métodos in situ deben preferirse a las pruebas de laboratorio debido a la 

dificultad de recuperar muestras de alta calidad en suelos sin cohesión y 
representar correctamente las condiciones in situ. El Anexo F describe la 

estimación de la relación de resistencia cíclica CRR a partir de los datos de campo 
de SPT y CPT corregidos para incluir la energía del impacto del martillo (para el 

método basado en SPT), la presión de sobrecarga efectiva, el contenido de finos 
y la corrección de la magnitud del terremoto. 

 

COMENTARIO. Desde el punto de vista de la caracterización geotécnica, el riesgo 
de licuación se asocia a que se cumplan simultáneamente las tres condiciones 

siguientes: (i) las partículas inferiores a 5 micras (m) deben representar menos 
del 15% del suelo, (ii) el límite líquido de la fracción fina tiene que ser inferior al 

35% (o con índice de plasticidad no mayor a 10), y (iii) la humedad natural del 
suelo debe ser mayor de 0,9 veces su límite líquido. En caso de que no se cumpla 

alguna de ellas, entonces no habrá riesgo de licuación, pero la resistencia al corte 

del suelo puede verse disminuida por efecto de la acción sísmica, lo que se 

comprobará mediante ensayos de laboratorio o a partir de la experiencia previa 
en el sitio. 

 

COMENTARIO. El Anexo F también describe la evaluación de la relación de 
tensión cíclica CSR de depósitos de suelo relativamente homogéneos considerando 

las tensiones in situ verticales totales y efectivas, un factor de reducción de tensión 
que depende de la profundidad, y la aceleración horizontal máxima del suelo PGA 

esperada en la superficie del suelo. Los depósitos de suelo relativamente 
homogéneos se refieren a un perfil estratificado con una relación de rigidez inferior 

a 3. 

Los depósitos de suelo deben considerarse no licuables siempre que la relación CRR 

/ CSR sea superior a 1,35:  

 Si 
𝐶𝑅𝑅

𝐶𝑆𝑅
> 1,35 no hay riesgo de licuación 3-3 

Se requiere un análisis más detallado si no se cumple el criterio anterior (ecuación 
3-3), pero la relación sigue siendo superior a 1. Este criterio se discute con más 

detalle en la sección F.5. 
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COMENTARIO. En el caso de que se determine que un estrato del suelo puede 
llegar a licuarse por la acción de un sismo, entonces se estudiará el diseño de la 

estructura subterránea suponiendo que dicho estrato no tiene resistencia al corte, 
con las implicaciones que ello conlleva. Se deben considerar los siguientes 

aspectos potenciales posteriores a la licuación asociados con el exceso de presión 
de agua acumulada y la pérdida de la capacidad resistente del suelo: (i) un 

aumento de los empujes laterales en las estructuras de contención; (ii) falta de 
capacidad portante e inestabilidad de los cimientos; (iii) asentamientos y 

asentamientos diferenciales causados por la disipación de presiones de agua 
acumulados; (iv) desplazamientos laterales (“spreading”); y (v) flotabilidad de 

construcciones subterráneas poco profundas. La evaluación de estos aspectos 
potenciales debe considerarse cuidadosamente teniendo en cuenta las 

incertidumbres en la determinación del espesor y la extensión de las capas 
licuadas. La pérdida de resistencia al corte del suelo licuado se puede estimar 

mediante ensayos de laboratorio. El Anexo G detalla las principales consecuencias 

en caso de licuación. 

 

COMENTARIO. En algunos casos, otra opción involucra la mitigación de los 
peligros de licuación al mejorar la densidad del suelo, la resistencia al corte y las 

condiciones de drenaje. Varias acciones pueden ser consideradas, como: (i) 
remoción parcial del suelo indeseable, incluyendo la re-compactación con o sin 

aditivos; (ii) densificación in situ del material utilizando varias técnicas (vibro-
flotación, compactación dinámica profunda, pilotes de compactación, lechada de 

compactación); (iii) mejora del suelo mediante el relleno de vacíos mediante 
lechada de penetración/inyección química; (iv) columnas y muros de suelo 

cementado (mezcla profunda de cemento con suelo) o pilares de grava, (v) 
construcción de drenajes verticales de grava para la disipación rápida de la presión 

intersticial generada por cargas cíclicas, o (vi) uso de pilotes para transferir las 
cargas a capas que no son susceptibles a la licuación. La reducción de la 

susceptibilidad a la licuación cuando se utilizan técnicas de mejora del terreno, 
asociada al aumento de la resistencia cíclica, debe verificarse mediante ensayos 

in situ. La mitigación del potencial de licuación de las arenas limosas se ha descrito 
en [Mitchell 2008] (referencia en el grupo “Licuación del suelo”). El Anexo G 

también resume algunas de estas acciones. 

En túneles y construcciones similares, puede omitirse el análisis de la licuación en las 

zonas sísmicas 1 y 2 del Perú [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa 
Peruana General y Sísmica”) si el suelo licuable se encuentra a una profundidad 

mayor a un diámetro del túnel (por debajo del mismo); para túneles rectangulares, 

se puede considerar la dimensión transversal máxima (horizontal o vertical). 

3.5 Asientos Sísmicos de Suelos Parcialmente Saturados 

Esta subsección presenta una formulación simplificada para determinar los asientos 
(asentamientos) sísmicos de suelos que se encuentran sólo parcialmente saturados. 

Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico Normativo) 

dado su carácter predominantemente puntual. 

COMENTARIO. En el caso de acciones sísmicas moderadas o altas, también se 
deben considerar asientos (asentamientos) de depósitos parcialmente saturados 

bajo carga cíclica. Los depósitos sensibles son capas gruesas de materiales sueltos 
de grano grueso dentro de una profundidad que puede afectar las estructuras 

subterráneas. Los asentamientos son inducidos por la densificación de estos 

depósitos no saturados de grano grueso y pueden estimarse mediante relaciones 

empíricas que involucran deformaciones volumétricas, deformaciones cíclicas y 
propiedades del suelo, como se describe a continuación. Alternativamente, la 

susceptibilidad a la densificación del material granular no saturado puede 
evaluarse con pruebas cíclicas de laboratorio en materiales de depósito 
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representativos. Los asentamientos aceptables a considerar dependerán de las 
características específicas del proyecto (diseño). 

 

COMENTARIO. La evaluación de los asentamientos en campo libre, s, se puede 

estimar como: 

𝑠 =∑εvi ∆𝑧i

𝑛

𝑖=1

 3-4 

En la ecuación 3-4, vi es la deformación volumétrica inducida por el sismo en la 

capa sensible de grano grueso ‘i’, con un espesor zi; obviamente, n es el número 

de capas. 

La deformación volumétrica, v, en capas granulares parcialmente saturadas se 
puede estimar a partir de la siguiente ecuación (3-5), la cual considera la densidad 

relativa de la arena (expresada en porcentaje), Dr, una escala de magnitud basada 
en la magnitud del momento del terremoto, 𝑀w, y la deformación cortante cíclica, 

cyc [EN 1998-5 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas y otros 
Documentos Similares de otros Países”): 

εv = (0,26𝑀w − 0,96) (26 e
−0,038 𝐷r) γcyc 3-5 

La densidad relativa de la arena, Dr, la cual se utiliza para indicar la densidad (o 

compacidad) in situ del depósito granular, se calcula en base a pruebas de 
laboratorio como (Tabla 4-4): 

𝐷r(%) = 100 
𝑒max − 𝑒

𝑒max − 𝑒min
 

3-6 

En la ecuación 3-6, e es la relación de vacíos in situ del suelo granular, emax es la 

relación de vacíos del suelo en el estado más suelto, y emin es el valor 
correspondiente en el estado más denso. 

 

COMENTARIO. El número corregido de golpes N60 en el SPT (Standard 
Penetration Test) informado en la Tabla 2-2 y descrito en el Anexo F también se 

puede utilizar para estimar Dr (%) para arenas gruesas limpias [Idriss, Boulanger 
2008] (grupo “Licuación del Suelo”): 

𝐷r(%) = 100 (
𝑁60

65
)
0,5

  3-7 

Para capas sueltas de grano grueso (categoría S3 en la Tabla 2-2) y N60 = 10, Dr  

40%. Por lo tanto, se puede usar un valor de Dr = 40% para capas sueltas de 
grano grueso si no hay más información disponible. 

 

COMENTARIO. La deformación transversal cíclica, cyc, se puede calcular a partir 
de un Análisis de Respuesta del Sitio (Anexo K). Sin embargo, si la información no 

está disponible, se puede estimar en función de (CSR vo) / (G0 ref) usando la 

Figura 3-1, que incorpora la relación de tensión cíclica, CSR, definida en el Anexo 
F, la tensión vertical total en el punto medio de la capa sensible de grano grueso 

parcialmente saturada, vo, el módulo elástico (para pequeñas deformaciones) de 

corte del suelo, G0, y una deformación transversal de referencia (no en %), ref, 
estimada como (Patm = 100 kPa es la presión atmosférica) [EN 1998-5 versión 

pendiente de publicación]: 

γref = 3 × 10
−4 (

vo

𝑃atm
)
0,348

  3-8 
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Figura 3-1. Deformación cíclica por corte (cizallamiento) para la determinación 

de la deformación volumétrica en arena seca 

 

COMENTARIO. Para (CSR vo) / (G0 ref)  0,1, la deformación por cizallamiento, 

cyc, se puede determinar mediante la siguiente expresión consistente con la curva 

en la Figura 3-1. 

γcyc =  
𝐶𝑆𝑅 vo

𝐺0
 3-9 

3.6 Análisis de Respuesta Específica del Lugar 

Esta sección se refiere a condiciones de suelo especiales que no encajan en la 
clasificación general; entre éstas se encuentran: rocas duras, cuencas muy 

profundas, sitios muy poco profundos y blandos, perfiles de suelo en capas 
irregulares, entre otras. En estas situaciones la acción sísmica deberá consistir en 

acelerogramas históricos o generados tal como se indica en la sección 2.4. También 
se considerará la propagación de las ondas a través de las distintas capas del suelo 

(sección 2.5 y Anexo K). 
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4 CARACTERÍSTICAS GEOTÉCNICAS DEL TERRENO 

COMENTARIO. En este Capítulo se describe la categorización del suelo (en 

cuando al material en sí) en todo lo que atañe al efecto de las acciones sísmicas 

sobre la construcción enterrada en estudio. 

 

COMENTARIO. El Capítulo se divide en 6 secciones, cada uno de éstos se resume 
brevemente a continuación. La sección 4.1 discute la problemática del nivel 

freático. Las secciones 4.2, 4.3 y 4.4 describen la caracterización de la resistencia, 
la rigidez y el amortiguamiento del suelo, respectivamente. Finalmente, las 

secciones 4.5 y 4.6 tratan de los ensayos de campo y en laboratorio, 
respectivamente. 

4.1 Nivel Freático 

COMENTARIO. La ubicación de la capa freática que corresponde a cada unidad 
geotécnica principal debe ser caracterizada durante la etapa de investigación del 

sitio (Anexo A). 

En la fase de diseño (sección A.1), se adoptará una posición característica ("casi 

permanente", es decir, que se superará sólo durante el 5% de la Vida Útil de la 
construcción, sección 1.2) del nivel freático. Se deben considerar variaciones de esa 

posición para analizar condiciones no permanentes (es decir, acciones ambientales 
extremas), particularmente cuando dichas variaciones pueden definir un escenario 

peor que el actual (con respecto a efectos en la estructura subterránea). En este 
sentido, se tendrán en cuenta las causas que pueden modificar el nivel, entre éstas: 

construcción y llenado de embalses, modificación (construcción, eliminación o 
desplazamiento) de canales naturales o artificiales, incorporación de instalaciones 

capaces de alterar los flujos de agua subterránea, etc.; a ese respecto, se prestará 
especial atención a las zonas urbanas densamente pobladas, dado que en ellas estos 

tipos de cambios suelen ser muy frecuentes e intensos. Se requiere un cuidado 
especial cuando una unidad geotécnica se comporta como un acuífero confinado, y 

se debe medir su altura piezométrica (en lugar de una capa freática local). 

COMENTARIO. La estimación de la posición de la capa freática puede llevarse a 

cabo mediante varios procedimientos directos e indirectos. Ambos métodos se 
discuten en los dos siguientes párrafos, respectivamente. 

Directo. Los procedimientos directos implican perforaciones. Durante la etapa de 
investigación de campo, como se describe en la sección 4.5, se perforará al menos 

un pozo (sondeo) en cada unidad geotécnica principal, y las muestras se 
recuperarán (sin ser alteradas, si es posible) para su posterior análisis. Al menos 

el 30% de los sondeos se utilizarán para instalar piezómetros (abiertos o 
cerrados). Los piezómetros cerrados se recomiendan en suelos de baja 

permeabilidad; cuando se utilizan piezómetros abiertos, se prestará especial 
atención al retraso requerido para medir un valor correcto de la capa freática. 

Después de la instalación de los piezómetros, la observación de la capa freática se 
registrará durante algún tiempo para definir las fluctuaciones durante los períodos 

secos y húmedos. Además, si la presión de agua de poro varía rápidamente en 

una determinada unidad geotécnica, se adoptará una lectura continua para los 
piezómetros. 

Indirecto. Los procedimientos indirectos para medir la posición de la capa freática 
se basan en métodos geofísicos, como mediciones de resistividad eléctrica o radar 

de penetración en el suelo. Además, se pueden usar técnicas de refracción sísmica 
u otras técnicas geofísicas (particularmente para capas horizontales que, tal como 

es habitual, aumentan la rigidez con la profundidad). En todo caso, siempre se 
requiere una correlación de los resultados de cualquier técnica geofísica con 

perforaciones y mediciones piezométricas directas. Esa correlación debe 
establecerse para cada unidad identificada de suelo o roca. 
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4.2 Parámetros de Resistencia 

COMENTARIO. Se supone habitualmente que, durante la excitación sísmica, por 

ser de alta velocidad, el suelo se comporta en condiciones (hidráulicas) sin 

drenaje. Por lo tanto, generalmente pueden considerarse los parámetros de 

resistencia al corte en condiciones no drenadas. 

Para suelos finos (cohesivos, como limos y arcillas), la resistencia (al corte) estática 
sin drenaje se cuantifica en términos de cohesión sin drenaje cu. Para rocas, se puede 

usar la resistencia a la compresión no confinada qu = 2 cu. Este parámetro estático 
depende del esfuerzo efectivo (aumenta con la profundidad) y de la relación de sobre-

consolidación OCR (ese parámetro aumenta con dicha relación). Esta variación debe 
evaluarse mediante pruebas de laboratorio (sección 4.6) o de campo (sección 4.5) 

apropiadas, aunque también se aceptarán criterios empíricos conservadores. La 
resistencia (no drenada) al corte también tiene que ajustarse mediante pruebas 

experimentales adecuadas para la velocidad rápida de carga de la acción sísmica (esa 
resistencia disminuye con la duración de la excitación), así como por los efectos de 

degradación cíclica bajo la acción del terremoto. 

El parámetro apropiado de resistencia al corte para suelos granulares (sin 

cohesión, arenas y gravas con un coeficiente de permeabilidad mayor que 5  10-3 

m/s) es la resistencia cíclica al corte sin drenaje cy,u, que debe evaluarse mediante 
pruebas de laboratorio apropiadas que consideren la presión de poro acumulada 

durante el proceso cíclico (subsección 4.6.2, Tabla 4-4). 

COMENTARIO. Si la disipación de la presión de poro prevalece en suelos de alta 

permeabilidad sin cohesión (limos no plásticos, arenas y gravas), las condiciones 
de drenaje también tienen que considerarse en los análisis de terremotos. En este 

caso, los parámetros de resistencia al corte son el ángulo de rozamiento (fricción) 

drenado del suelo ’ y la cohesión drenada c’ (generalmente se desprecian en el 
caso de arenas y gravas). El ángulo de fricción drenado debe obtenerse de pruebas 

de laboratorio drenadas o correlaciones empíricas utilizando datos de campo. 

 

COMENTARIO. El Anexo K (sección K.3) presenta un estudio más profundo sobre 

la resistencia del suelo. 

4.3 Parámetros de Rigidez 

Dada la preeminencia de las ondas de corte (S) sobre las de presión (P) en los efectos 
de la excitación sísmica sobre construcciones subterráneas (sección 2.1), la rigidez 

al corte del suelo se deberá caracterizar preferiblemente por el módulo de corte 
seacante (G). Este parámetro muestra una dependencia importante en el nivel de 

deformación (es decir, el comportamiento tensión-deformación es nolineal), y 
también depende de la relación de vacíos, el esfuerzo efectivo, la relación de sobre-

consolidación (OCR, secciones 4.2, 5.8 y F.5), el número de ciclos y el índice de 
plasticidad. También G está afectada por la calidad del muestreo o los ensayos de 

campo (mínima alteración en ensayos geofísicos a deformaciones pequeñas y en 
muestras inalteradas o muestras bloques, y mayor alteración en muestras de 

sondeo). Para pequeñas deformaciones por corte (comportamiento lineal, lo cual 

puede suponerse para deformaciones angulares  no superiores a 10-5), el módulo de 

corte se representa como G0 y se obtiene con G0 =  vs
2, donde  es la densidad 

aparente del suelo y vs es la velocidad de la onda de corte para pequeñas 

deformaciones (ecuación L-3). La rigidez al corte inicial (para pequeñas 
deformaciones) también depende del estado de esfuerzo efectivo (ambos aumentan 

con la profundidad), la relación de sobre-consolidación (G0 aumenta con dicha 
relación) y la relación de vacíos (G0 disminuye con el aumento de dicha cantidad). 

Por tanto, se deben considerar valores del módulo de corte que sean compatibles con 
los niveles de deformación inducidos por el terremoto de proyecto (diseño). Para 

deformaciones por corte mayores (comportamiento nolineal del suelo), se pueden 
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considerar ajustes hiperbólicos de la reducción del módulo con la deformación 

normalizada.  

La variación de G0 con el nivel de deformación y con el esfuerzo efectivo (es decir, la 

profundidad) debe evaluarse mediante pruebas de laboratorio (sección 4.6) y de 

campo (sección 4.5) apropiadas, en las que se tiene que tener especial cuidado para 
inducir sólo pequeñas perturbaciones en el suelo. A falta de más información (datos 

de ensayos de campo, laboratorio o específicos), también se aceptan criterios 
empíricos conservadores para evaluar la rigidez al corte a diferentes niveles de 

deformación (o aceleraciones del terreno). En este sentido, la Tabla 4-1 presenta 
valores indicativos del módulo de cortante normalizado G / G0 (dentro de 20 m de 

profundidad); la Tabla 4-1 puede ser considerada para materiales con índice de 
plasticidad < 50. Fuera de estos rangos, será necesario efectuar ensayos (de campo 

o de laboratorio) para estimar la rigidez del terreno. Los valores de referencia G / G0 
se podrán estimar por interpolación lineal entre los valores medios de vs y PGA 

contenidos en dicha Tabla (sección 4.4, ecuación 4-2). 

COMENTARIO. El módulo de elasticidad transversal G es el parámetro más 

relevante en relación a la rigidez del suelo; no obstante, en general, es difícil de 

medir, por lo que frecuentemente se mide la velocidad de las ondas de corte (vs) 
y se determina el valor de G a través de la expresión L-3. 

 

COMENTARIO. El Anexo K (sección K.3) presenta un estudio más profundo sobre 

la rigidez del suelo. 

4.4 Parámetros de Amortiguamiento 

COMENTARIO. La amortiguación de un determinado suelo o roca se refiere a la 

disipación de energía cuando una onda atraviesa dicho medio. Los mecanismos 
que disipan la energía incluyen fricción entre partículas, deformaciones plásticas y 

generación de calor. Por lo general, todos estos efectos están representados por 
un modelo global de amortiguamiento viscoso [Chopra 2017] (grupo 

“Comportamiento Dinámico no Lineal”). Es conveniente referir el nivel de 
amortiguamiento a un valor crítico; se utiliza habitualmente el cociente 

(adimensional) entre el amortiguamiento real y el crítico. Este cociente se conoce 
como factor de amortiguamiento; normalmente está muy por debajo del 100% 

(este valor correspondería a un sistema con amortiguamiento crítico). El factor de 
amortiguamiento oscilará entre 2% (bajo nivel de deformación por corte 

(tangencial), generalmente relacionado con suelo rígido y/o Nivel de Acción 

Sísmica Bajo, sección 1.6) y 20% (alto nivel de deformación por corte, 

generalmente relacionado con suelo blando y/o Nivel de Acción Sísmica Alto, 
sección 1.6). 

 

COMENTARIO. Para deformaciones de corte muy bajas, se espera que el suelo 

se comporte como elástico lineal, y la relación de amortiguación se reduce a un 
valor mínimo del 2%, a veces llamado “amortiguamiento viscoso” (lineal). Para 

deformaciones de corte mayores, el comportamiento del suelo es nolineal y no 
reversible (es decir, plástico), lo que resulta en bucles de histéresis en las curvas 

tensión (esfuerzo) de corte vs. deformación transversal (de corte). En tal caso, el 
factor de amortiguamiento equivalente aumenta con el nivel de deformación por 

corte hasta un valor de aproximadamente el 20%. Este tipo de amortiguamiento 
a veces se denomina “amortiguamiento histerético”. En este texto, el nombre 

“amortiguamiento del material” se utiliza para denominar el amortiguamiento 

del suelo o roca, ya sea debido a los efectos viscosos o histeréticos. 

 

COMENTARIO. Además del amortiguamiento del material, hay una disminución 
de la amplitud de onda con la distancia desde la fuente debido a factores 

geométricos; es decir, al propagarse la onda en todas direcciones, ésta se 
distribuye sobre un mayor volumen de suelo o roca, disminuyendo así la energía 
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elástica por unidad de volumen. Este fenómeno se conoce como “amortiguamiento 
de radiación”. En los análisis de interacción suelo-estructura, el factor de 

amortiguamiento debe incluir ambos componentes, es decir, amortiguamiento del 
material y de radiación. 

Las propiedades de amortiguación del suelo o roca se obtendrán de pruebas de 
laboratorio o de campo, como se describe en las secciones 4.5 y 4.5.4. Si es posible, 

la variación del amortiguamiento con el nivel de deformación se tendrá en cuenta en 

los cálculos. Como alternativa a las pruebas de laboratorio y de campo, se podría 
llevar a cabo un análisis de sensibilidad simplificado, considerando al menos dos 

valores del amortiguamiento. Si no hay información específica disponible, la siguiente 
Tabla (Tabla 4-1) sugiere valores de referencia para el factor de amortiguamiento . 

Dichos valores de referencia se pueden obtener por interpolación lineal entre los 
valores medios de PGA y vs contenidos en dicha Tabla (ecuación 4-3). Los valores 

dependen de la acción sísmica y de la rigidez del suelo o la roca, ya que esta 
combinación conduce a una amplitud de deformación por cizallamiento típica 

consistente con el valor de la relación de amortiguación propuesta. 

Tabla 4-1. Amortiguamiento del material y módulo de corte normalizado G/G0 

(en los 20 m superiores) según la velocidad de la onda de corte y la severidad de 

la acción sísmica 

PGA 
(g) 

150 m/s  vs < 
250 m/s 

250 m/s  vs < 
400 m/s 

400 m/s  vs < 
800 m/s 

800 m/s  vs < 
900 m/s 

G/G0 

Factor 
de 

amort.  
G/G0 

Factor 
de 

amort.  
G/G0 

Factor 
de 

amort.  
G/G0 

Factor 
de 

amort.  
0,05 – 
0,10 0,69 3% 0,80 3% 1,00 2% 1,00 2% 

0,10 – 

0,25 0,50 8% 0,65 6% 0,80 4% 1,00 2% 

0,25 – 

0,35 0,30 15% 0,50 10% 0,69 7% 1,00 2% 

0,35 – 

0,45 
0,20 20% 0,40 15% 0,60 9% 0,90 2% 

Fuera de los rangos de vs de la Tabla 4-1, será necesario efectuar ensayos (de campo 
o de laboratorio) para estimar el amortiguamiento del terreno. 

La Tabla se ha obtenido considerando como base la siguiente expresión, que combina 
la amplitud de la deformación por cizallamiento (que afecta a G / G0) y el factor de 

amortiguamiento  (relacionado con el máximo de 20%): 

0,84 ≤  
𝐺

𝐺0
+



20%
≤ 1,20   4-1 

A efectos de interpolación lineal se pueden utilizar las siguientes expresiones basadas 

en los valores medios de los rangos vs y PGA contenidos en la Tabla 4-1: 

𝐺

𝐺0
= (𝑎 + 𝑏 𝑣𝑠 + 𝑐 𝑃𝐺𝐴) ± 0,04  4-2 

 = 20% (𝑎1 + 𝑏1 𝑣𝑠 + 𝑐1 𝑃𝐺𝐴) ± 1%  4-3 

 

Los coeficientes de interpolación de las expresiones anteriores se resumen en la Tabla 

4-2. 
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Tabla 4-2. Coeficientes para la interpolación del amortiguamiento del material y el 

módulo de corte normalizado G/G0 (en los 20 m superiores) según la velocidad de 
la onda de corte vs (valor medio del rango) y la severidad de la acción sísmica PGA 

(valor medio del rango) 

Coeficientes vs = 200 m/s 325 m/s 600 m/s 850 m/s 

a 0,613 0,604 0,570 0,482 

b (m/s)-1 8,5110-4 8,4510-4 8,0610-4 6,5510-4 

c  1,520  1,227  1,186  0,268 

a1  0,054  0,010 0,002 - 

b1 (m/s)-1 1,0710-5 1,2010-5 2,2210-5 - 

c1 2,639 1,814 1,093 - 

 

COMENTARIO. Es preciso tener en cuenta que, en general, el amortiguamiento 

es un parámetro que varía con el tipo de suelo (como suelos granulares o suelos 

finos con diferentes índices de plasticidad), que no se ha investigado 
suficientemente. Por otro lado, la influencia del agua y el estado parcialmente 

saturado pueden resultar más importantes que la del tipo de suelo. También debe 
señalarse que la estimación del amortiguamiento del suelo a partir de resultados 

experimentales es una tarea altamente delicada, que depende de circunstancias 
particulares difíciles de controlar. Por otra parte, no debe perderse de vista que el 

amortiguamiento viscoso es una formulación inherentemente poco precisa, ya que 

ésta no fue introducida a causa de su exactitud en reproducir el comportamiento 
real disipativo, sino para lograr que una ecuación diferencia lineal (la ecuación del 

movimiento) pudiera simular la disipación de energía. En este sentido, la mayor 
discrepancia entre dicho modelo y la realidad es que en esta última se ha 

comprobado repetidamente que la energía disipada por ciclo no está afectada 
significativamente por la frecuencia del movimiento, mientras que en el modelo es 

proporcional a la frecuencia de excitación (sección K.3). 

 

COMENTARIO. El Anexo K (sección K.3) presenta un estudio más profundo sobre 
el amortiguamiento del suelo. 

4.5 Estudios de Campo 

COMENTARIO. Se describen las técnicas generales de inspección de las 
características geométricas, geológicas y geotécnicas del terreno. Se especifica el 

número mínimo de pruebas (en particular, perforaciones) que se realizarán; este 
número depende de la información previa disponible, las características del suelo 

(su homogeneidad, principalmente) y las propiedades de la estructura 
subterránea. También se deberán indicar las decisiones a tomar de los resultados 

de las pruebas; en particular, la necesidad de realizar experimentos adicionales. 

4.5.1 Estudio Geotécnico de Campo para la Definición Geométrica del 

Perfil del Terreno 

Los estudios de campo deben dedicarse a la comprensión de los perfiles geológicos y 

geotécnicos involucrados en la construcción, incluidos los parámetros principales que 
definen las propiedades geotécnicas de las unidades de suelo y roca. En 

infraestructuras lineales (como túneles), en general, se tiene que llevar a cabo al 

menos un sondeo con recolección continua de muestras cada 200 m; este requisito 

puede ser relajado (hasta 400 m, por ejemplo) dependiendo de las condiciones 
locales, particularmente la uniformidad del suelo y la accesibilidad del lugar. 

Dependiendo de las características del suelo, también se requerirán perforaciones en 
lugares separados del eje de construcción. El número de perforaciones tiene que ser 

suficiente para definir la geometría de las unidades geotécnicas y sus contactos. Los 
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sondeos deben ser capaces de determinar la profundidad del nivel freático; en perfiles 
complejos, puede ser necesario instalar piezómetros en diferentes niveles. También 

se pueden usar perforaciones para pruebas de campo o para la extracción de 
muestras de suelo (sin alteraciones, si es posible) para análisis de laboratorio. El 

número de pruebas de penetración dinámica tiene que ser limitado y siempre 
correlacionado con los sondeos con recolección continua de muestras. Las técnicas 

geofísicas (es decir, mediciones de resistividad eléctrica, radar de penetración en el 
suelo, etc.) también se pueden utilizar para definir perfiles estratigráficos, pero 

siempre deben estar correlacionadas con los sondeos en que se recogen muestras 
continuas. Esa correlación tiene que establecerse para cada unidad de suelo o roca 

identificada. 

4.5.2 Ensayos de Campo a Deformaciones muy Pequeñas (muy lejos de 

Rotura) 

Las técnicas geofísicas utilizadas en la investigación del sitio permiten estimar la 

velocidad (y la atenuación) de las ondas de compresión (P), ondas de corte (S) y/o 
ondas de Love o Rayleigh en el suelo (sección 2.1), que es un parámetro fundamental 

en el diseño sísmico como se indica en la sección 4.3. Esas técnicas incluyen reflexión, 
refracción, MASW (Análisis de ondas de superficie de matriz múltiple), SASW (Análisis 

espectral de ondas de superficie), MAM (Mediciones de matriz de micro-temblor), etc. 
Es posible combinar estas técnicas con la perforación de pozos como en pruebas de 

pozo cruzado (“cross-hole”), pozo arriba (“up-hole”) o pozo abajo (“down-hole”), 
donde se miden las velocidades de onda P y de onda S. En este tipo de pruebas, el 

nivel de deformación es muy bajo (hay vibraciones involucradas), por lo tanto, la 

rigidez estimada corresponde a la rigidez inicial (máxima) del suelo o roca (es decir, 
G0, como se describe en la sección 4.3). Las siguientes Normas de ASTM pueden 

usarse como referencia en este grupo de técnicas geofísicas: D6820-18, D6429-99, 
D6727M-16, D6639-18, D5777-18, D5753-18, D6726-15, D7128-18, D6430-18, 

D6432-11, D6274-18, D6431-18, D6167-19. 

COMENTARIO. Los ensayos geofísicos (reflexión, refracción, MASW, SASW y 

MAM) suelen ser usados en geometrías grandes para obtener la velocidad de 
propagación de ondas P y el espesor de los estratos. No se requiere efectuar 

sondeos, pero el análisis de las señales recibidas es más complicado. Si la rigidez 
del suelo varía con la profundidad, aparece dispersión. 

 

COMENTARIO. Para los ensayos cross-hole se precisan al menos 2 sondeos: se 

coloca una fuente en uno de éstos y un receptor en el otro. Se mide el tiempo que 

tarda en llegar la onda S, ya que se conoce la distancia se calcula su velocidad. 

Una variante es colocar una fuente y varios receptores, para tener más medidas 
y redundancia. Las principales dificultades son la propia realización de los sondeos, 

la existencia de agua (u otros fluidos), la influencia de los revestimientos, y la 
inherente complejidad de la distinción entre la llegada de las ondas P y S (estas 

últimas son más lentas y no se propagan en el agua). La fuente del impulso puede 
ser una pequeña carga explosiva o un golpe mecánico (este último suele dar 

mejores resultados). 

 

COMENTARIO. Los ensayos up-hole y down-hole tienen la ventaja de su mayor 

sencillez, ya que se precisa un único sondeo. El ensayo down-hole es más usado, 
porque tener la fuente en superficie la hace más manejable. 

4.5.3 Ensayos de Campo a Deformaciones Intermedias 

En esta sección se consideran varias pruebas que involucran deformaciones mayores 

que en la subsección 4.5.2. Los parámetros de resistencia, rigidez y amortiguación 
indicados, respectivamente, en las secciones 4.2, 4.3 y 4.4 se pueden obtener 

directamente o mediante correlaciones. Se mencionan a continuación las pruebas de 
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campo típicas en este grupo, incluidos los correspondientes documentos ASTM o MTC 

que se puede utilizar como referencia. 

- Prueba de Penetración Estándar (SPT) y toma de muestras de suelos tipo “split-

barril”, midiendo el número corregido de golpes N60 para penetrar 30 cm en el suelo. 

ASTM D1586M-18. 
- Ensayo presiométrico (PMT) (subsección 2.2.3), obteniendo curvas de deformación 

presión-radial a través de la teoría de dilatación de cavidades para pequeñas 
deformaciones y derivando el módulo de deformación Em (y consecuentemente el 

módulo de cortante). 
- Prueba de penetración estática (SPT), que mide la resistencia al avance dentro del 

suelo (número de golpes para descender una determinada profundidad). ASTM 
D1586M-18. 

- Prueba de medidor de presión, obteniendo la curva de presión-deformación radial y 
obteniendo el módulo de corte del suelo. 

- Prueba de penetración de cono sísmico (CPT o SCPT) que mide la penetración del 
cono y la fricción lateral; prueba de penetración de cono que mide la presión de agua 

de poro (CPTu) y la velocidad de la onda de corte (CPTuS). ASTM D5778-12. 

- Prueba de placa de carga. Estática, midiendo la relación fuerza-asentamiento, o 

dinámica (midiendo también la frecuencia natural del suelo). ASTM D1196M-12. 

 

COMENTARIO. Los ensayos SPT tienen algunas variantes como los 

penetrómetros dinámicos (Borros, DPH, DPSH); en éstos no es necesario efectuar 
sondeos a rotación. También se utiliza el “Becker hammer penetration test” (BPT); 

aunque no está estandarizado, ha sido usado en gravas en muchos países como 
Canadá y USA. 

 

COMENTARIO. Los ensayos CPT son similares a los SPT, difieren básicamente en 
que se usa una sonda que penetra en el terreno a velocidad constante (2 cm/s) y 

se registra la fuerza en la punta y la fricción lateral. No se requiere ningún sondeo 
previo, pero estos ensayos no son aptos para suelo duro, ya que se puede romper 

la sonda. En los ensayos CPTu se dispone de uno o más sensores de presión de 
poros; en arenas se mide la presión de agua hidrostática, y en arcillas se mide el 

incremento de presión de agua por carga no drenada. Finalmente, en los ensayos 

CPTuS la sonda incluye geófonos. Se da un golpe en superficie con una maza y se 

registra la llegada de las ondas S; conociendo la distancia y midiendo el tiempo se 
obtiene una estimación directa de la velocidad de transmisión de las ondas de 

corte. 

 

COMENTARIO. Los ensayos con presiómetro requieren un sondeo previo y 
extraer el testigo; entonces se instala una membrana flexible y se inyecta un 

fluido, midiéndose el volumen (relacionado con la deformación) y la presión. Son 
muy útiles en suelos granulares donde es difícil extraer muestras. Se obtiene 

información de la rigidez (módulo presiométrico Em) y la resistencia (presión límite 
plim) del suelo. 

  

COMENTARIO. A modo de conclusión, puede decirse que hay muchas variantes 

en todos estos ensayos de campo. Los sondeos mecánicos a rotación con 

extracción de testigo y de muestras inalteradas son siempre necesarios; son más 
costosos, pero si se hacen bien, dan mucha calidad. Se pueden combinar con SPT 

y con presiómetros. Si se puede, se deben extraer muestras para llevarlas a 
laboratorio. También debe tenerse en cuenda que sondeos hechos con poco 

cuidado pueden proporcionar testigos muy alterados y dar la idea de tratar con un 

COMENTARIO. Los ensayos SPT se discuten en más profundidad en la subsección 
2.2.2 y en el Anexo F. Deben realizarse correcciones adicionales por distintos 

factores como la profundidad, el tipo de martillo, el diámetro del pozo, el 
muestreador, la longitud de la varilla, e incluso la mdernidad de la máquina.  



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  110 

 

material muy alterado. El ensayo CPTu y sus variantes son los más precisos para 
caracterizar el suelo, porque miden muchos parámetros cada cm; no obstante, 

sólo se pueden utilizar en suelos blandos. En relación a suelos duros, el ensayo 
SPT es sencillo y económico, pero da poca calidad de información (correlaciones 

con incertidumbre). El ensayo presiométrico proporciona medidas de calidad 
(rigidez y resistencia), pero requiere un sondeo y es más costoso. Por otra parte, 

los ensayos Geofísicos son útiles, pero conviene tener siempre un sondeo de 
referencia al menos, para comprobar los espesores de los estratos. Los ensayos 

basados en el análisis de ondas superficiales son muy prometedores, porque no 
requieren sondeos y pueden hacerse usando como fuente el ruido ambiental (por 

ejemplo, en zonas urbanas). Se recomienda buscar en Internet (YouTube) para 
ver vídeos de los ensayos. 

 

COMENTARIO. Existen otros ensayos “in situ” (usados en reconocimiento general 
de suelos, no necesariamente para estudios sísmicos): Ensayo de Molinete (FVT, 

“Field Vane Shear Test”) y Ensayo Dilatómetro (DMT). 

4.5.4 Asientos bajo Carga Cíclica 

Cargas repetidas pueden acumular desplazamientos en los suelos o pueden reducir 
los parámetros de resistencia obtenidos de pruebas estáticas. Este peligro debe 

considerarse particularmente en las zonas sísmicas 3 y 4 del Perú [E.030 2019] (esta 
referencia se encuentra en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”), 

especialmente en suelos granulares sueltos insaturados; su densificación (y el 
asentamiento correspondiente) bajo excitación cíclica (sísmica) puede ser excesiva. 

Este fenómeno también puede ser significativo en arcillas blandas y arenas 
saturadas, lo que conduce en este último caso a la licuación (licuación). Las pruebas 

de campo que aplican carga repetida incluyen la prueba de placa de carga dinámica, 
como se indica en la subsección 4.5.3. 

4.5.5 Resumen de los Ensayos de Campo Propuestos 

COMENTARIO. La Tabla 4-3 resume los ensayos de campo propuestos, 

describiendo sus objetivos, las magnitudes medidas (obtenidas) y las Normas de 

referencia. 
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Tabla 4-3. COMENTARIO. Ensayos de campo  

Clasificación 
general  

Descripción del 
ensayo  

Objetivos 
Parámetros 

determinados 
Normas 

Caracterización de 

estratos y de agua 
en el terreno  

Sondeos. 

Instalación de 
piezómetros.  

Medidas de 
resistividad 
eléctrica.  

Geo-radar  

Clasificación del 

suelo  

Clasificación del suelo 
y estratificación. 

Extracción de muestras 
inalteradas.  
Nivel freático 

(fluctuaciones, 
estimación de 

tensiones eficaces) 

JGS 1311 

JGS 1312 
JGS 1221 
JGS1224 

JGS 1231 
MTC E 101, 

102, 104, 120, 
130 

Ensayos dinámicos 

a deformaciones 
muy pequeñas 

Técnicas 
geofísicas 

(velocidad de 
onda elástica): 
“cross-hole”, 

“down-hole”, “up-
hole”, refracción, 

MASW 

Perfiles de 

velocidad de 
onda en el 

suelo 

Velocidad de ondas de 

corte.  
Velocidad de ondas de 

compresión.  
Módulo de corte a 

pequeñas 

deformaciones. 
Ondas de Rayleigh  

JGS 1122 
ASTM D6820, 

D6429, 

D6727M 
D6639, D5777, 

D5753, D6726, 
D7128, D6430 

Ensayos estáticos y 

dinámicos a 
deformaciones 
intermedias 

Ensayo de 
penetración 

standard. 
Ensayo de 

presurómetro. 
Ensayo de 

penetración de 

cono sísmico.  
Ensayo de 

penetración de 
cono estáticos 
con presión de 

poros de agua. 
Field vane test. 
Ensayo de placa 

de carga 
(estáticos y 

dinámicos) 

Estimación 

indirecta de 
propiedades 

mecánicas, 
velocidad de 

ondas de corte 

y resistencia a 
licuación  

Parámetros cíclicos de 

resistencia al 
cizallamiento y rigidez 

sin drenaje. 

Evaluación indirecta de 
la susceptibilidad a la 

licuación. 

Relación fuerza-
asentamiento. 

Acumulación de 
desplazamientos y 
degradación de los 

parámetros de 
resistencia con carga 

repetida 

JIS A 1219 
ASTM D1586M 

ASTM D5778 
ASTM D1196M 

MTC E 119 

4.6 Ensayos de Laboratorio 

COMENTARIO. Se describen las pruebas de laboratorio para medir la resistencia 

al corte, la rigidez al corte y los parámetros de amortiguación. Estas pruebas se 
clasifican en tres categorías con respecto al nivel de deformación aplicada al suelo, 

las condiciones hidráulicas (sin drenaje o drenadas) que prevalecen durante la 
prueba y la naturaleza dinámica o estática del experimento. Las capas de suelo 

tienen que describirse de acuerdo con un sistema de clasificación geotécnico 
reconocido, que incluya los parámetros mecánicos e hidráulicos relevantes. Se 

deberá especificar el número y tipo de pruebas requeridas; en particular, las 
condiciones bajo las cuales las pruebas se llevarán a cabo de acuerdo con la 

clasificación anterior; así como las especificaciones para recuperar muestras para 
minimizar los efectos de alteración de la muestra. Las alteraciones de las muestras 

pueden dar como resultado un cambio en la estructura del suelo que tiene 
consecuencias importantes en las propiedades mecánicas para pequeñas 

deformaciones. 

4.6.1 Ensayos a Pequeñas Deformaciones de Corte y con Suelo Confinado 

El principal parámetro de rigidez a pequeñas deformaciones relacionado con el diseño 
bajo acciones sísmicas es el módulo de corte (G). También se debe considerar la 

amortiguación interna asociada con el comportamiento inelástico del suelo bajo carga 

cíclica. Estos parámetros de rigidez y amortiguamiento dependen principalmente del 
estado de tensión (esfuerzo) efectivo, la amplitud de deformación del suelo y el 

volumen de huecos (vacíos). La rigidez y la amortiguación para diferentes esfuerzos 
de confinamiento efectivos y deformaciones de corte se pueden obtener mediante 

pruebas de columna resonante (excitadas con un par dinámico y con una base fija) 
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(ASTM D4015-15). Las velocidades de las ondas de corte también se pueden medir 
con elementos dobladores (“bender”) a niveles de deformación de corte muy 

pequeños (ASTM WK60969). Los elementos del transmisor y receptor se pueden 
instalar en placas finales de una célula triaxial para medir su dependencia del estado 

de tensión (esfuerzo) efectivo. 

4.6.2 Ensayos a Deformaciones Intermedias y con Posibilidad de Rotura 

del Suelo 

Estas pruebas se pueden usar para determinar los parámetros de resistencia del suelo 

en condiciones estáticas, tanto drenadas como no drenadas. 

La resistencia al corte sin drenar (cu) es la referencia estática habitual para suelos 

finos (cohesivos) (ASTM D2166/D2166M-16, ASTM D2850 - 15; ASTM D4767-11), la 
cual debe evaluarse para la velocidad rápida de carga y los efectos de degradación 

cíclica bajo cargas sísmicas. El parámetro de resistencia estática al corte para suelos 

sin cohesión es el ángulo de fricción drenado (’) (ASTM D7181-11). Para las pruebas 

de carga cíclica en estos suelos sin cohesión, la resistencia al corte cíclico (cy,u) debe 
evaluarse considerando la acumulación de presión de agua en los poros. Un caso 

particular es el fenómeno de licuación en arenas sueltas, en el cual se acumula un 
exceso de presión de poros durante el proceso de agitación. El proceso de disipación 

de agua de poros también debe considerarse (condiciones de drenaje a largo plazo) 
para evaluar el cambio en el volumen del suelo (asentamiento del suelo y 

deformaciones que afectan las estructuras subterráneas). La velocidad de este 
proceso depende de la permeabilidad del suelo. Las pruebas cíclicas para evaluar la 

capacidad de un suelo para resistir los esfuerzos de corte inducidos por la carga cíclica 
y el aumento de la presión de poro se pueden realizar utilizando los siguientes 

aparatos: (i) célula de corte simple con desplazamiento lateral cíclico controlado o 
esfuerzo (tensión) de corte cíclico controlado (ASTM D6528 -17 para la prueba 

estática); (ii) célula triaxial con desplazamiento axial cíclico controlado o tensión axial 
cíclica (ASTM D5311/D5311M-13 para pruebas de carga controlada); y (iii) célula 

cilíndrica hueca torsional con par cíclico controlado o ángulo de rotación controlados. 
Las pruebas se pueden realizar en diferentes estados de esfuerzo (tensión) efectivo 

para proporcionar los datos necesarios para estimar la estabilidad cíclica del suelo. 
La resistencia cíclica depende de muchos factores, incluida la densidad del suelo, el 

estado de esfuerzo efectivo, el esfuerzo de corte cíclico aplicado, el historial de 
esfuerzos, la forma de la onda cíclica, etc. Por lo tanto, se debe prestar mucha 

atención a los detalles de las pruebas y del equipo. También se pueden considerar 
modelos de escala física más grandes, como las mesas vibrantes (“shaking tables” o 

“shake tables”) y las pruebas geotécnicas centrífugas, para estudiar la respuesta 
dinámica del suelo o la interacción suelo-estructura. 

4.6.3 Resumen de los Ensayos de Laboratorio Propuestos 

COMENTARIO. La Tabla 4-4 resume los ensayos de laboratorio propuestos, 

describiendo sus objetivos, las magnitudes medidas (obtenidas) y las Normas de 
referencia. 
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Tabla 4-4. COMENTARIO. Ensayos de laboratorio 

Clasificación general  
Descripción del 

ensayo  
Objetivos Parámetros determinados Normas 

Clasificación del suelo   
Clasificación del 

suelo 

Distribución de tamaño de 

partículas. Límites de 
consistencia. Contenido de agua. 
Gravedad específica de sólidos. 

Densidad aparente. 
Densidad relativa (suelo 

granular). 

Permeabilidad 

JIS A 1204 
JGS 0191 

ASTM D6913M, 

D7928, D4318, 
D854, D2216, 
D7263, D2434, 

D5084 
MTC E 106, 

107, 108, 109, 

110, 111, 113 

Ensayos a 
deformaciones muy 

pequeñas 

Columna resonante 

(torsor dinámico y 
base fija). 
Ensayos de 

propagación de 
ondas (“bender 

elements”) 

Parámetros para 
análisis dinámico  

Cambios del módulo de corte con 
la amplitud de deformación y el 

estado de tensión. 
Relación del factor de 

amortiguamiento con la amplitud 

de deformación y el estado de 
tensión 

ASTM D4015 
ASTM 

WK60969 

Ensayos estáticos a 
deformaciones 

intermedias y en 

rotura 

Compresión triaxial 
drenada.  

Compresión sin 

confinar  

Parámetros para 
análisis dinámico  

Cambio de volumen y 

propiedades de cedencia. 
Resistencia al corte drenada 
(ángulo de fricción, cohesión) 

Resistencia al corte no drenada 
(resistencia a la compresión no 

confinada). 

Efectos de velocidad rápida de 
carga 

JGS 0520 

JGS 0524 
JIS A 1216 

ASTM D2166 

ASTM D2850 
ASTM D4767 
ASTM D7181 
MTC E 121, 

122, 123, 131, 
135 

Ensayos dinámicos a 
deformaciones 

intermedias y en 

rotura 

Ensayo cíclico 
triaxial sin drenar.  
Ensayo cíclico a 
corte simple sin 

drenar.  
Ensayo cíclico 

torsional sin drenar  

Análisis de la 
licuación del suelo.  

Parámetros para 
análisis dinámico 

Acumulación de presión de poro 

Resistencia al corte cíclica sin 
drenaje. 

Evaluación de licuación (suelos 

granulares sueltos) 

JGS 0541 
ASTM D5311 
ASTM D6528 

Ensayo cíclico 
triaxial con drenaje  

Ensayo cíclico a 

corte simple con 
drenaje  

Ensayo cíclico 

torsional con 
drenaje 

Parámetros para 

análisis dinámico 

Propiedades de deformación 
durante la disipación de agua en 

los poros 

JGS 0542 

JGS 0543 
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5 ANÁLISIS Y DISEÑO SÍSMICOS DE ESTRUCTURAS DE 
CONTENCIÓN 

COMENTARIO. Este Capítulo trata de elementos estructurales que no se 

encuentran completamente enterrados, es decir, aunque están en contacto con el 
suelo pero no están cubiertos por ninguna capa superior de terreno (sea este 

natural o relleno). Probablemente, el elemento de este tipo más común sea un 
muro de contención; en el contexto de este Manual, este puede emplearse, entre 

otros casos, como muros de construcción temporales (por ejemplo, muros 
pantalla), en pasos inferiores (“by-passes”), en embocaduras de túneles, y en 

otras situaciones parecidas. 

 

COMENTARIO. Este Capítulo se divide en 10 secciones, cada una de éstas se 
resume brevemente a continuación. La Sección 5.1 describe los tipos de muros de 

contención; éstos se clasifican con respecto a su comportamiento estructural. La 
Sección 5.2 discute, en el marco del Diseño Basado en el Desempeño propuesto, 

los requisitos generales a tener en cuenta. La Sección 5.3 trata de las acciones 

sísmicas que deben ser consideradas para el diseño. La Sección 5.4 presenta las 

consideraciones que rigen el diseño sismorresistente de muros de contención. La 
sección 5.5 resume los conceptos de presión activa, pasiva y en reposo. Luego, 

este Capítulo describe brevemente (sección 5.6) la conocida teoría estática de 
Mohr-Coulomb para la presión de tierra activa, y su generalización para el caso 

dinámico (formulación de Mononobe-Okabe). Ambos enfoques parten de los 

siguientes supuestos: relleno seco sin cohesión, relleno que se comporta como 
plástico rígido, y una superficie plana de fallo por deslizamiento que corresponde 

a la fuerza de solicitación (demanda) máxima (empuje) sobre el muro de 
contención. Del mismo modo, también se discute el empuje pasivo de tierra 

(resistencia, de hecho) y el empuje al reposo (secciones 5.7 y 5.8, 
respectivamente). Finalmente, la sección 5.9 describe los Métodos de Análisis y la 

sección 5.10 discute su aplicabilidad a los diferentes tipos de muros. 

 

COMENTARIO. La mayor parte de las referencias citadas en este Capítulo (a 
menos que se indique lo contrario) se encuentran en el grupo “Muros de 

Contención”. 

 

COMENTARIO. Los estudios más profundos o más recientes se tratan en el Anexo 
H; el Anexo I se refiere a la disminución del empuje sísmico en muros altos o 

taludes, dada la reducción con la profundidad de la aceleración sísmica horizontal 

subterránea.  

5.1 Tipos de Muros de Contención 

Esta sección presenta una clasificación general de los muros de contención. Este 
contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico Normativo) dado 

su carácter básico e introductorio. 

COMENTARIO. Desde el punto de vista de su comportamiento estructural, los 

muros de contención se pueden clasificar en términos generales en dos categorías 
principales: sin arriostrar (en voladizo, de alguna manera están sujetos al suelo 

por su parte inferior, y su cuerpo principal y sus extremos superiores no están 
arriostrados), y arriostrados (además de su sujeción inferior, pueden existir 

diferentes coacciones horizontales o inclinadas a lo largo de su altura). La Figura 

5-1 y la Figura 5-2 muestran esquemas representativos de dichas categorías, 

respectivamente.  
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(a) Muro pantalla (b) Muro en voladizo 
(c) Muros de 

gravedad 

Figura 5-1. COMENTARIO. Muros sin arriostrar 

 

COMENTARIO. La Figura 5-1.a presenta un muro pantalla (es decir, un muro de 

sección constante construido hormigonando una zanja previamente excavada), la 
Figura 5-1.b muestra un muro en voladizo (describiendo sus componentes 

principales), y la Figura 5-1.c ilustra un muro de gravedad típico. Notablemente, 
los muros de gravedad en realidad no son flexibles y, por lo general, sólo requieren 

poco refuerzo de acero (si lo hay), ya que las altas fuerzas de gravedad (peso del 
muro) generan tensiones de compresión verticales que se compensan con la 

tensión de tracción más bien baja debida a la flexión (generada por el empuje de 
las tierras contenidas). 

 

   

(a) Muro 
apuntalado de 

sótano 

(b) Muro con un anclaje 
superior 

(c) Muro con anclajes 

Figura 5-2. COMENTARIO. Muros arriostrados 

 

COMENTARIO. La Figura 5-2.a contiene un muro similar a un muro ordinario del 

sótano de un edificio (apuntalado por la losa de la planta baja contra el muro 
frontal), la Figura 5-2.b incluye un muro con un anclaje superior y, finalmente, la 

Figura 5-2.c ilustra un muro con anclajes múltiples. 

 

COMENTARIO. Otra clasificación común de los muros de contención es los de 

gravedad (Figura 5-1.c) frente a los muros empotrados (Figura 5-1.a, Figura 
5-1.b, Figura 5-2.a, Figura 5-2.b y Figura 5-2.c). En los muros de contención por 

gravedad, las fuerzas verticales (debidas al peso del muro) juegan un papel 
relevante en el sostenimiento del material retenido siendo este así 

considerablemente grueso; por el contrario, los muros de contención empotrados 
son más bien delgados, ya que la capacidad de flexión de dichos muros juega un 

papel significativo en el soporte del material retenido mientras que el papel del 
peso del muro es insignificante. En los muros empotrados este papel lo juegan los 

empujes pasivos de tierra (Figura 5-1.a y Figura 5-6), las bielas (Figura 5-2.a) o 
los anclajes (Figura 5-2.b y Figura 5-2.c). Una tercera categoría intermedia son 

los muros de contención mixtos, estando compuestos por elementos de gravedad 
y muros empotrados. Existe una gran variedad de este tipo de muros: tablestacas, 

ataguías de muros de tablestacas dobles, estructuras de tierra armadas con 

tendones, geotextiles o lechadas, estructuras con múltiples filas de anclajes al 

suelo o clavos al suelo, entre otros. Las siguientes referencias pueden proporcionar 
información adicional sobre los muros de contención compuestos: [Allen et al. 

2015; Choi et al. 2022; Christopher et al. 1990; Ehrlich et al. 1994; Ferdous et al. 
2018a,b; Gazetas et al. 2016; Ho et al. 1996; Sabermahani et al. 2009]. 
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COMENTARIO. Los muros representados en la Figura 5-1 y la Figura 5-2 se 
seleccionan como representativas de diferentes comportamientos estructurales; 

en este sentido, la Figura 5-3 muestra los modos de fallo que corresponden a los 
tipos de muros de la Figura 5-1 y la Figura 5-2.  

 

   
(a) Fallo por flexión de 

un muro pantalla 

(b) Fallo por vuelco de 

un muro en voladizo 

(c) Fallo por vuelco de 

un muro gravedad  

   

(d) Fallo por 
deslizamiento de un 

muro de sótano 

(e) Fallo por 

deslizamiento de un 
muro anclado 

(f) Fallo del anclaje de 

un muro anclado 

Figura 5-3. COMENTARIO. Modos de fallo de muros de contención 

 

COMENTARIO. La Figura 5-3.a representa el fallo estructural (por flexión) de un 

muro flexible de sección constante (muro pantalla, Figura 5-1.a) por excesivo 
desplazamiento horizontal de su extremo superior; obviamente, en este caso se 

puede considerar el empuje activo del suelo (secciones 5.5 y 5.6) siempre que el 
desplazamiento de la parte superior del muro alcance el 0,5% de su altura para 

suelo arenoso y el 1% para suelo arcilloso. La Figura 5-3.b y la Figura 5-3.c ilustran 
el fallo por rotación de un voladizo y un muro de gravedad, respectivamente 

(dichos muros corresponden a la Figura 5-1.b y la Figura 5-1.c, respectivamente). 
La Figura 5-3.d muestra el fallo de un muro arriostrado por rotación excesiva del 

muro debido a una insuficiente resistencia pasiva de tierra en el pie del muro 

(Figura 5-2.a). La Figura 5-3.e señala un fallo similar de un muro anclado por 
resistencia pasiva de tierra insuficiente en el segmento enterrado del muro (Figura 

5-2.b). Finalmente, la Figura 5-3.f describe otro modo de fallo del mismo muro 
por alargamiento (o deslizamiento) excesivo del sistema de anclaje. 

 

COMENTARIO. También existen los muros estabilizados mecánicamente (MSRW) 

y los muros de suelo reforzado. Se trata de muros compuestos, formados por 
elementos estructurales (que actúan como una “piel”) y por elementos de anclaje 

que permiten incorporar una masa de suelo. Suelen ser rígidos y pueden fallar de 
forma similar a como lo hace un muro de gravedad o por rotura de los anclajes.“ 

 

COMENTARIO. El diseño de muros de contención para condiciones sísmicas es 

similar a su diseño bajo condiciones estáticas: se identifican modos potenciales de 
fallo y el análisis trata de evitarlos. La mayoría de los procedimientos clásicos de 

diseño sísmico se basan en la generalización de las formulaciones estáticas de 

manera simplificada para hacer que el problema sea manejable. 

5.2 Diseño de Muros de Contención Basado en el Desempeño  

Esta sección presenta una aplicación del Diseño Sismorresistente Basado en el 
Desempeño a los muros de contención. Este contenido se considera como Comentario 

(en vez de Texto Técnico Normativo) dado su carácter generalista y conceptual. 
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COMENTARIO. Esta sección analiza la aplicación particular de la versión 
propuesta del diseño basado en el rendimiento (sección 1.4) a los muros de 

contención. Los Requisitos de Desempeño (subsección 1.4.2) se definen 
globalmente para toda la construcción bajo consideración y, por lo tanto, se 

pueden aplicar a los muros de contención. Los Niveles de Daño (subsección 1.4.3) 
se refieren por separado a los componentes estructurales y no estructurales; 

manifiestamente, los muros de contención, al ser elementos estructurales, sólo se 
ven afectados por las definiciones correspondientes. Sin embargo, los Estados 

Límite de los muros de contención no son obvios, y se discuten en el siguiente 
párrafo. 

 

COMENTARIO. El diseño sísmico de los muros depende de su tipo y geometría. 
El modo de fallo por deslizamiento (Figura 5-3.d y Figura 5-3.e) se considera en 

la mayoría de los diseños, siendo el modo básico de fallo de los muros de 
gravedad. También se debe analizar el fallo por vuelco (Figura 5-3.b y Figura 

5-3.c) debido a la rotación del muro. Los muros en voladizo tienen que incluir 
adicionalmente una verificación de su posible fallo por flexión (Figura 5-3.a). Los 

muros arriostrados (Figura 5-2 y Figura 5-3.d, Figura 5-3.e y Figura 5-3.f) se 
comportan en función de sus restricciones (anclajes o puntales), y el empuje del 

terreno debe calcularse teniendo en cuenta su flexibilidad. Para muros de suelo 
reforzado [Allen et al. 2015; Christopher et al. 1990; Ehrlich et al. 1994; Ho et al. 

1996; Sabermahani et al. 2009], el análisis de los modos de fallo tiene que incluir 
tanto la inestabilidad externa (fallo por deslizamiento o vuelco de la masa 

reforzada) como la inestabilidad interna (fallo por tracción o extracción del 
refuerzo). 

 

COMENTARIO. El diseño sísmico tradicional de muros se basa en el llamado 

“enfoque pseudo-estático”. Este Método de Análisis es una extensión de la teoría 
estática de Rankine o Coulomb a condiciones pseudo-estáticas. La fuerza de 

inercia debida a la aceleración sísmica de diseño se incluye en el equilibrio, y se 

aplican condiciones de equilibrio límite que dan como resultado un coeficiente de 
seguridad del muro contra deslizamiento o vuelco. De esta manera, el 

procedimiento de cálculo es una simple extensión del análisis estático de presiones 
de tierra activas y pasivas. Este es el principio de la formulación de Mononobe-

Okabe, que básicamente analiza el Estado Límite Último. Debe tenerse en cuenta 
que las teorías de Rankine o Coulomb de presión de tierra se utilizan normalmente 

cuando se permiten algunos pequeños movimientos para que el muro desarrolle 
esas presiones de tierra. Si no hay movimiento, se debe considerar el empuje de 

la tierra en reposo (sección 5.8). En un fallo por deslizamiento (Figura 5-3.d y 
Figura 5-3.e) o un fallo por rotación (Figura 5-3.b y Figura 5-3.c), un muro de 

gravedad puede estar estructuralmente intacto, pero su movimiento es mucho 
mayor, crea fallas en el suelo y tiene consecuencias prácticas en la integridad del 

área. Este caso se considera como un “Estado Límite Último”, aunque el muro en 
sí puede estar estructuralmente intacto, pero el Nivel de Daño (subsección 1.4.3) 

puede ser Significativo (DS) o Generalizado (DG). Cuando se analiza un muro 
flexible en voladizo, este estado límite también puede implicar un fallo estructural 

(Figura 5-3.a). 

 

COMENTARIO. En un “Estado Límite de Servicio” (ELSS1 o ELSS1, subsección 
1.4.6) se permite un pequeño desplazamiento o rotación permanente del muro. 

Después del terremoto, el muro se pudo haber movido unos centímetros de su 

posición original, pero todavía hay integridad en toda el área. El daño en este caso 

puede ser o bien Insignificante (DI) o Limitado (DL). 

 

COMENTARIO. Cuando se aplica el Diseño Basado en Desempeño (sección 1.4) 

a muros, se acepta un desplazamiento permanente después de un sismo, sin 
alcanzar ningún Estado Límite (subsección 1.4.6). Esta condición reduce el empuje 
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de tierra que actúa sobre el muro y por tanto su peso (en el caso de un muro de 
gravedad, Figura 5-1.c) o su refuerzo (en el caso de un muro pantalla o un muro 

flexible en voladizo, Figura 5-1.a o Figura 5-1b, respectivamente). Existen algunos 
procedimientos de cálculo basados en la idea original de Newmark para el análisis 

de taludes sísmicos, aplicados al diseño de muros sísmicos (es decir, método en 
[Richards, Elms 1979]). El desplazamiento permanente que puede aceptarse 

después de un sismo correspondiente a los “Estados Límites de Servicio” (ELSS1 
o ELSS1, subsección 1.4.6) debe ser definido y justificado para cada caso 

particular. Esta decisión se basará en el daño potencial a las estructuras o 
instalaciones cercanas, y en las consecuencias de dicho desplazamiento 

permanente. 

 

COMENTARIO. Finalmente, la relación entre los Niveles de Acción Sísmica 

(valores mínimos requeridos de los períodos de retorno), los Requisitos de 
Desempeño y la Importancia Operativa (sección 1.3) dada en la Tabla 1-5 es 

aplicable para muros de contención. 

5.3 Acciones Sísmicas sobre Muros de Contención 

5.3.1 Requisitos Generales  

COMENTARIO. Esta sección se refiere a las acciones sísmicas a considerar en el 

diseño sismorresistente de muros de contención; este contenido está relacionado 
principalmente con el Capítulo 2, y también las secciones 1.6, 3.3, 3.4 y 3.5, 

subsección 3.2, y Anexos E, H e I. 

5.3.2 Parámetros del Movimiento del Suelo  

Para los análisis estáticos equivalentes, el principal parámetro de diseño de entrada 

(excitación) del terreno es la aceleración máxima del suelo (PGA); sus valores se 
seleccionarán como se describe en la sección 2.3. El Anexo H contiene prescripciones 

para la evaluación de presiones sísmicas de tierra y agua sobre estructuras de 
contención, y el Anexo I presenta criterios para la reducción de la presión de tierra 

para muros y taludes altos. 

Para análisis dinámicos, los principales parámetros de diseño del suelo son 

claramente acelerogramas (son ncesarios para cuantificar la excitación sobre el suelo 

y la estructura); éstos deberán ser seleccionados tal como se describe en la sección 
2.4. 

5.4 Consideraciones Generales de Diseño Sísmico de Muros de 
Contención 

Esta sección presenta una serie de consideraciones generales cerca del diseño 
sísmico de muros de contención. Este contenido se considera como Comentario (en 

vez de Texto Técnico Normativo) dado su carácter básicamente conceptual. 

COMENTARIO. La respuesta dinámica de los muros de contención es muy 

compleja, debido a que sus movimientos y las presiones de la tierra contenida 
dependen de muchos factores, entre ellos el suelo subyacente, el comportamiento 

estructural del muro, el comportamiento sísmico del relleno y la propia acción 
sísmica. En cuanto al diseño sísmico de muros, es importante señalar los 

siguientes aspectos. Primero, aparte del fallo estructural (Figura 5-3.a), los muros 
pueden fallar debido a un deslizamiento (Figura 5-3.d y Figura 5-3.e) o una 

rotación (Figura 5-3.b y Figura 5-3.c) excesivos. El mecanismo de fallo correcto 
puede depender de cada caso particular. Este modo de fallo tiene influencia en las 

presiones de tierra que se desarrollan durante la acción sísmica. En segundo lugar, 
los empujes de tierra que actúan sobre el muro son máximos cuando el muro se 

mueve hacia el relleno (caso pasivo, secciones 5.5 y 5.6), o son mínimos cuando 
el movimiento se aleja del relleno (caso activo, secciones 5.5 y 5.7). Se supone 
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habitualmente que la forma de la distribución de la presión del suelo (a lo largo 
de la altura del muro) es lineal por simplicidad, pero en la práctica ésta cambia a 

medida que el muro se mueve y, por lo tanto, el punto de aplicación del empuje 
del suelo se desplaza hacia arriba y hacia abajo. Eso debe tenerse en cuenta en el 

diseño del muro. Finalmente, los empujes dinámicos del terreno dependen del 
contenido en frecuencias de la acción sísmica, efecto que no se considera en los 

cálculos pseudo-estáticos. Esto es particularmente importante cerca de la 
frecuencia natural del sistema relleno-muro, generándose una cierta resonancia 

que produce desplazamientos permanentes más grandes. 

 

COMENTARIO. Dadas todas estas dificultades, los procedimientos de diseño se 

basan en modelos simplificados. Cualquier método establecido basado en los 
procedimientos de la dinámica estructural y del suelo y respaldado por la 

experiencia, es en principio aceptable para estimar la seguridad de una estructura 
de contención de tierra. 

 

COMENTARIO. Cualquier análisis de la respuesta del suelo o del empuje del suelo 

que involucre fuerzas de equilibrio o de inercia debe basarse en las tensiones 
totales (tensión efectiva más presión intersticial). Los esfuerzos efectivos pueden 

usarse para evaluar la resistencia del suelo o las presiones de la tierra. 

 

COMENTARIO. En cuanto al diseño del relleno, las recomendaciones prácticas 

habituales definidas para el diseño estático de estructuras de contención de tierra 
también deben aplicarse para el diseño sísmico. El relleno tiene que ser de un 

material clasificado y seleccionado, y ser debidamente compactado. El muro debe 
diseñarse con un sistema de drenaje para mantener el relleno sin saturar en 

general. Se tiene que evitar la licuación del relleno seleccionando los materiales 
apropiados y eliminando el agua a través del drenaje. 

 

COMENTARIO. Si una parte del muro de contención está en contacto directo con 

un estanque de agua, la presión del agua del estanque que actúa sobre el muro a 
considerar en el diseño debe tener en cuenta el componente hidrodinámico (ver 

Anexo H). 

 

COMENTARIO. En general, es importante verificar si es factible un fallo global 

del suelo, es decir, si se puede desarrollar una superficie de fallo debajo de la base 
del muro, deslizando así la masa del suelo y el muro juntos en un mecanismo 

global. Para este propósito, se puede aplicar un análisis simplificado basado en el 

método de equilibrio límite (es decir, el método de las rebanadas). 

 

COMENTARIO. Finalmente, el diseño de la estructura de contención debe 

considerar el efecto de inercia asociado a la masa del muro mismo, excepto para 
las estructuras de contención empotradas (es decir, un muro pantalla), donde este 

efecto puede despreciarse. 

5.5 Concepto de Empuje Activo, Pasivo y al Reposo 

COMENTARIO. Como es bien sabido, el empuje de la tierra sobre el reverso de 

un muro depende, además de los parámetros del suelo, del desplazamiento 
transversal horizontal de su parte superior. Más precisamente, si ese 

desplazamiento es cero, la presión del suelo es igual a la del suelo natural (la que 
se produciría en el suelo si no hubiera muro); este valor de presión se conoce 

comúnmente como “al reposo”. Si el desplazamiento del muro es positivo (en el 
mismo sentido que el empuje de tierra), ese empuje es menor que el de “al 

reposo”, y se conoce como “activo”. Por el contrario, si el desplazamiento del 
muro es negativo (opuesto al empuje de la tierra), ese empuje se conoce como 

“pasivo”; claramente, esta presión es mayor que la de “al reposo”.  
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COMENTARIO. Los empujes activo y pasivo se dan cuando se produce cierto 
movimiento del terreno y se puede suponer que el suelo se “rompe”; 

particularmente, los empujes pasivos necesitan bastante movimiento para 
desarrollarse completamente. Por otra parte la solución para el caso pasivo 

(sección 5.7) es poco realista, porque las cuñas de rotura reales no son 
triangulares (tal como suele suponerse); la solución clásica Coulomb puede quedar 

del lado de la inseguridad. Por último, si no hay movimiento alguno, los empujes 
son mayores y se deben calcular con el coeficiente de empuje al reposo; este es 

un parámetro propio del suelo. 

La distribución de presiones de tierra en el contacto suelo-dorso del muro se puede 
estimar utilizando la teoría de Rankine para condiciones estáticas, dando como 

resultado una distribución lineal a lo largo de ese contacto. La versión más simple de 
la teoría asume que no hay fricción en el contacto suelo-muro. Entonces, la presión 

total de la tierra que actúa perpendicular a un muro de contención vertical (o casi 

vertical) se puede obtener como: 

 P = 2 c
′√𝐾P + 𝐾P (v − 𝑢w) + 𝑢w 5-1 

En las ecuaciones 5-1, c’ es la cohesión del suelo drenado (efectiva), v es la tensión 

vertical del suelo a la profundidad considerada (en la superficie del suelo v es igual 

a la carga externa sobre este, y es máxima en la parte inferior del muro), y uw es la 
presión intersticial del agua (también a la profundidad considerada). KA y KP son los 

coeficientes (para condiciones estáticas) de empuje activo y pasivo, respectivamente. 

COMENTARIO. Las ecuaciones 5-1 muestran que la cohesión reduce la presión 

activa mientras aumenta la pasiva. 

 

COMENTARIO. En la ecuación de la izquierda de 5-1, valores negativos de A 

(para pequeños valores de v, es decir, en la parte superior del suelo detrás del 

muro) no son posibles, y deben entenderse como presión cero (el suelo no está 

empujando el muro); en la ecuación de la derecha de 5-1, todos los valores de P 
son positivos. Por lo tanto, la ecuación de la izquierda muestra que, para rellenos 

sin carga, la distribución de presión activa es lineal (triangular), aunque el vértice 
está debajo de la parte superior del muro. La distribución de la presión pasiva 

también es lineal, teniendo forma de trapezoide. 

 
COMENTARIO. La cohesión del suelo drenado (cohesión efectiva) debe medirse 

en muestras de suelo saturado en condiciones drenadas (es decir, mediante una 

prueba estática de corte directo). Es preciso tener en cuenta que cuando el suelo 

no está saturado, que suele ser el caso en suelos compactados o en rellenos detrás 
de muros, existe una aparente cohesión del suelo que no se debe tener en cuenta. 

Esto es debido a que, en caso de fuertes lluvias, el relleno puede aumentar su 
grado de saturación, y entonces esa cohesión aparente puede reducirse 

significativamente. Si no se considera la cohesión en el análisis, los empujes de 
tierra aumentan en el lado activo y disminuyen en el lado pasivo (ecuaciones 5-1), 

lo que en general es un criterio de diseño conservador. 

5.6 Empuje Activo Estático y Dinámico 

Una alternativa a la teoría de Rankine es la teoría de Coulomb, que se basa en el 
análisis de equilibrio de una cuña de suelo con una superficie de fallo (deslizamiento) 

plana. El equilibrio de fuerzas se considera en condiciones límite, y de esta manera 

se puede estimar directamente el empuje de la tierra. Para un suelo sin cohesión y 

en condiciones estáticas, los empujes activos y pasivos en un muro se calculan como:  

𝑃A =
1

2
𝐾A γ 𝐻

2 𝑃P =
1

2
𝐾P  γ 𝐻

2 5-2 

A = −2 c
′√𝐾A + 𝐾A (v − 𝑢w) + 𝑢w 
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En las ecuaciones 5-2,  es el peso unitario (específico) del suelo y H la altura del 

muro. La teoría de Coulomb no trabaja directamente con la distribución de presiones 
de tierra, pero es posible demostrar que ésta es triangular para superficies de relleno 

lineales sin cargas superficiales. Por tanto, las fuerzas resultantes, PA y PP, según la 

teoría de Coulomb, actúan en un punto situado H / 3 por encima de la base del muro. 

La teoría de Coulomb fue generalizada por Mononobe y Okabe (M-O) para considerar 
condiciones dinámicas, utilizando un enfoque “pseudo-estático”, incorporando las 

fuerzas de inercia de la cuña del suelo al equilibrio. El empuje activo y pasivo 

calculado en esta condición dinámica se denomina PAE y PPE, respectivamente. 

COMENTARIO. La Figura 5-4 muestra un muro de contención que está siendo 
empujado por la cuña de suelo ABC correspondiente a un relleno seco sin cohesión. 

Los siguientes símbolos se emplean en la Figura 5-4:  es la pendiente de la 

superficie de fallo plana (deslizante) (lado inferior de la cuña), i es la pendiente de 
la superficie del suelo (lado superior de la cuña, pendiente de relleno),  es la 

pendiente trasera del muro, ’ es coeficiente de rozamiento en condiciones de 

drenaje,  es el ángulo entre la normal al muro posterior y la fuerza de interacción 

(PA y PAE en los casos estático y dinámico, respectivamente) entre el muro y el 

suelo (típicamente 0    ’ / 2), F es la fuerza de interacción entre la cuña 

(deslizante de suelo) y el suelo subyacente (sus componentes normal y tangencial 

son N y S, respectivamente) y W es el peso de la cuña. Notablemente,  es también 
el ángulo de fricción entre el muro de contención y el relleno. Debe destacarse que 

la fuerza PAE que actúa sobre el contacto (interfaz) suelo-muro está orientada de 

acuerdo al ángulo de fricción entre el suelo y el muro, . Todas las fuerzas 
corresponden a longitud unitaria (ortogonalmente a la sección analizada). 

Finalmente, específicamente para el caso dinámico, kh (ah / g) y kv (av / g) son los 
componentes horizontal y vertical de la aceleración de diseño del sismo, 

respectivamente; ya que ah y av están destinados a corresponder a la situación 
más exigente, ah está empujando (apuntando hacia la izquierda, de acuerdo con 

la orientación del croquis del muro en la Figura 5-4) y av apunta hacia arriba.  

 

Figura 5-4. Muro de contención sometido a presión activa de tierra estática (PA) 

o dinámica (PAE) 
 

COMENTARIO. La Figura 5-4 muestra que, en el caso estático, el equilibrio de la 

cuña requiere que i  ’ (en caso contrario el talud sería inestable); esta condición 
se generaliza al caso dinámico después de proporcionar los valores de PA y PAE 

(ecuaciones 5-3 y 5-4, respectivamente). 

El coeficiente de presión activa adimensional KA está dado por: 

A 

B 

C 

H 

 

i 

 
’ 

 

PAE 

F 

N 

S 

W 

kv W 

kh W 

PA 
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5-3 

 

COMENTARIO. La ecuación 5-3 corrobora que, cuando i > ’, el equilibrio es 
imposible. 

Los signos positivos de los ángulos en la ecuación 5-3 se indican en la Figura 5-4. 

En el caso dinámico, también se deben considerar los efectos inerciales. Entonces, el 

empuje dinámico de la tierra se obtiene como PAE = ½  H2 (1 – kv) KAE, en donde  

es el peso unitario del suelo y el coeficiente de presión activa adimensional durante 

el terremoto, KAE, está dado por la ecuación 5-4:  

 

5-4 

En la ecuación 5-4,  está dado por:  

 
5-5 

 

COMENTARIO. Es destacable que, cuando  = 0, la ecuación dinámica 5-4 se 
convierte en la estática 5-3. Más precisamente, la comparación entre las 

ecuaciones 5-3 y 5-4 muestra que el efecto sísmico (es decir, ) aumenta la 

presión activa del suelo. La ecuación 5-4 muestra que la condición de equilibrio i 
 ’ (para el caso estático) se convierte en i  ’   por la situación dinámica; 

evidentemente, como era de esperar, esta última condición es más restrictiva. Los 
signos positivos de los ángulos en la ecuación 5-4 se indican en la Figura 5-4. En 

este comentario se resume la influencia de cada parámetro en el coeficiente 
sísmico de empuje activo: (i) el efecto de la inclinación i es muy importante (tal 

como es de esperar, el empuje aumenta con i), (ii) el efecto del ángulo de 

rozamiento tierras-muro () es pequeño, (iii) el efecto del ángulo de rozamiento 

interno del suelo (’) es importante (tal como es de esperar, el empuje disminuye 
con ’). 

 

COMENTARIO. La distribución activa de la presión de la tierra en la parte 
posterior del muro predicha por la teoría de Mononobe-Okabe es triangular ya que 

se basa en la teoría de Coulomb, desarrollada para un relleno seco sin cohesión. 
En un caso general, incluyendo cohesión y agua, se puede adoptar la expresión 5-

1 para la distribución del empuje de tierras, aunque utilizando el coeficiente KAE 
en lugar de KA. Es preciso tener en cuenta que el valor de la presión del agua 

intersticial, uw, en la ecuación 5-1 al considerar el caso dinámico, debe incluir el 
efecto de la variación de la presión del agua debida a la carga cíclica, si la hay. El 

Anexo H presenta información adicional sobre la distribución real de las presiones 
sísmicas de la tierra en la parte posterior del muro, y sobre la presión intersticial 

del agua en condiciones dinámicas. 

5.7 Empuje Pasivo Estático y Dinámico 

COMENTARIO. La misma formulación que conduce a las ecuaciones 5-3 y 5-4 
puede ser considerada para deducir expresiones similares para el empuje pasivo. 

En este sentido, la Figura 5-5 presenta la misma situación que la Figura 5-4, para 

un relleno seco y sin cohesión, aunque aquí el muro está empujando contra el 
suelo. 

𝐾A =
cos2(’ − )

cos2 cos(+ )  [1 + √
sin( + ’) sin(’ − 𝑖)
cos(+ ) cos(− 𝑖) 

]

2 

𝐾AE =
cos2(’ −  −  )

cos cos2 cos(+  + )  [1 + √
sin(+ ’) sin(’ −  − 𝑖)
cos(+  + ) cos(− 𝑖) 

]

2  

tan  =
𝑘h

1 − 𝑘v
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Figura 5-5. Muro de contención empujando (empuje pasivo), estática (PP) o 
dinámicamente (PPE), el relleno de tierra 

 

COMENTARIO. La comparación entre la Figura 5-4 y la Figura 5-5 muestra que 

la única diferencia es el signo de los ángulos  y ; esto es lo esperado, ya que 

esos ángulos dependen de la dirección del deslizamiento en los lados de la cuña.  

La fuerza pasiva dinámica de la tierra se obtiene como PPE = ½  H2 (1 – kv) KPE (suelo 

sin cohesión), en donde  es el peso específico del suelo, y el coeficiente de presión 

pasiva dinámica adimensional durante un terremoto, KPE, obedece a la ecuación 5-6: 

 

5-6 

Obviamente, cuando  = 0, la ecuación dinámica 5-6 se convierte en la estática:  

 

5-7 

A la inversa del caso activo, la comparación entre las ecuaciones 5-6 y 5-7 muestra 
que el efecto sísmico (es decir, ) disminuye el empuje pasivo de la tierra. Esto es 

de esperar, ya que esa presión debe entenderse más bien como una resistencia del 

suelo. 

Los signos positivos de los ángulos en las ecuaciones 5-6 y 5-7 se indican en la Figura 

5-5. Deben repetirse aquí las consideraciones expuestas en el último párrafo de la 

sección 5.6. 

La Figura 5-5 se ha utilizado para introducir el concepto de presión pasiva del suelo 
debido a su similitud con la Figura 5-4; sin embargo, la situación representada por la 

Figura 5-5 no es común. Por lo tanto, la Figura 5-6 representa una situación más 
realista, en la que un muro de contención vertical de sección constante experimenta 

presión de tierra tanto activa como pasiva. 

A 

B 

C 

H 

 

i 

 ’ 
 

PPE 

F 

N 

S 

W 

kv W 

kh W 

PP 

𝐾PE =
cos2(’ −  +  )

cos cos2 cos( −  + )  [1 − √
sin(’ + ) sin(’ − + 𝑖)
cos( −  + ) cos(𝑖 − ) 

]

2  

𝐾P =
cos2( +  )

cos2 cos(− )  [1 − √
sin(’ + ) sin(’ + 𝑖)
cos( − ) cos(𝑖 − ) 

]

2  
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Figura 5-6. Muro de contención sometido a presión de tierra activa y pasiva 

 

COMENTARIO. La Figura 5-6 muestra que el lado izquierdo del muro está siendo 
empujado por el suelo, mientras que su lado inferior derecho está empujando 

contra él. 

El enfoque de Mononobe-Okabe proporciona un procedimiento simple para estimar 

la presión de la tierra que actúa sobre los muros de contención en condiciones 
sísmicas. Como es un enfoque “pseudo-estático” que utiliza la teoría del equilibrio 

límite de Coulomb, incluye todas las limitaciones de ambas metodologías. En algunos 
casos, las cuñas de falla del suelo se apartan de la forma triangular. La limitación 

más importante es que la presión pasiva se sobreestima, particularmente cuando  

> ’ / 2. Para mantener el análisis en el lado seguro al calcular KPE, se recomienda 

usar un valor cero para la fricción suelo-muro, es decir,  = 0 en la expresión 5-6. 
Eso da como resultado una predicción conservadora. Sin embargo, existen nuevas 

expresiones para los empujes de tierra activos y pasivos bajo condiciones sísmicas 
que mejoran el trabajo seminal de Mononobe y Okabe, particularmente para el 

empuje de tierra pasivo. Se describen en el Anexo H. 

5.8 Empuje al Reposo  

Esta sección presenta una serie de consideraciones generales cerca del empuje al 
reposo sobre muros de contención. Este contenido se considera como Comentario 

(en vez de Texto Técnico Normativo) dado su carácter puntual y su limitada utilidad 

para las estructuras objeto de este Manual. 

COMENTARIO. En condiciones en las que no hay deformación lateral (de corte) 

dentro de la masa del suelo, el valor de la presión lateral del suelo se denomina 
comúnmente presión (del suelo) en reposo. En estos casos no se moviliza la 

resistencia del suelo y los esfuerzos horizontales se calculan a partir del coeficiente 
de “presión de tierra en reposo”, K0. El esfuerzo horizontal efectivo se calcula como 

el producto del esfuerzo efectivo de sobrecarga por el coeficiente de presión de la 
tierra en reposo K0. Para arenas depositadas sueltamente en reposo, o para arcillas 

blandas o arcillas normalmente consolidadas, K0 se calcula comúnmente utilizando 
la conocida fórmula de Jaky [Jaky 1948]: K0 = 1 – sin ’, en donde ’ es el ángulo 

de fricción drenado (tensión efectiva). Para suelos sobre-consolidados, [Mayne, 

Kulhawy 1982] sugiere la siguiente corrección: K0 = (1 – sin ’) OCR, en donde 
OCR es la relación de sobre-consolidación, definida como la mayor tensión efectiva 

experimentada por el suelo dividida por su tensión efectiva real. Para estimar K0 
debido a las presiones de compactación, consulte [Ingold 1979]; además, 

[Pantelidis 2019] ofrece una expresión analítica para el coeficiente de presión de 
tierra “al reposo”, aplicable a suelos cohesivos-friccionales y en condiciones 

pseudo-estáticas tanto horizontales como verticales. Estas referencias se 
encuentran en el grupo “Muros de Contención” (como las otras en este Capítulo). 

KA 

KAE 

KPE 

KP 
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COMENTARIO. Como se mencionó anteriormente, en problemas estáticos se 
considera el empuje de la tierra “en reposo” cuando no existe un desplazamiento 

suficiente para movilizar la resistencia a cortante del suelo de relleno (es decir, en 
muros de sótano arriostrados en la base y en la parte superior). En problemas 

dinámicos, el enfoque descrito en las secciones 5.6 y 5.7 ya no es válido si el muro 
está restringido lateralmente y el suelo no moviliza la resistencia al corte. En tales 

casos, los procedimientos propuestos en [Wood 1973; Younan, Veletsos 2000; 
Psarropoulos et al. 2005] podrían usarse para calcular el esfuerzo horizontal 

adicional debido a la acción sísmica. Se basan en soluciones de elasticidad que son 
apropiadas para movimientos de entrada (excitación) de baja frecuencia (menos 

de la mitad de la frecuencia fundamental del relleno aproximada como vs / 4 H, 
ecuación L-4) y son adecuadas para la mayor parte de los análisis prácticos de 

terremotos. Además de las tensiones horizontales estáticas iniciales (sobre 
“tensiones en reposo” para un muro que no se desplaza), se genera un incremento 

de tensión horizontal dinámica, H, en cualquier punto debido al movimiento 

sísmico (solo se considera el movimiento horizontal) y se puede estimar como 
[Younan, Veletsos 2000]: 

H = kh  H f 5-8 

En la ecuación 5-8, kh es la componente vertical de la aceleración sísmica,  es el 

peso específico del suelo, H es la altura del muro, f es un coeficiente adimensional 
de flexibilidad cuyo valor se describe en la Figura 5-7 en función del coeficiente 

también adimensional d dado por: 

𝑑 =
𝐺 𝐻3

𝐸 𝐼
 5-9 

En la ecuación 5-9, G es el módulo de elasticidad transversal del suelo 
correspondiente a la tensión tangencial esperada, y E I es la rigidez a flexión por 

unidad de longitud del muro de contención. Cuando la rigidez del muro es muy 
grande en comparación del suelo, d tiende a anularse, y el coeficiente de 

flexibilidad tiende a 1. 

 

 

Figura 5-7. COMENTARIO. Curvas del coeficiente de flexibilidad f (ecuación 5-8) 
en función del coeficiente d (ecuación 5-9). (A): curva para muros en voladizo. 

(B): curva para muros apuntalados. 

5.9 Métodos de Análisis y Diseño Sísmicos de Muros de 
Contención 

5.9.1 Aspectos Generales 

COMENTARIO. Después de las descripciones teóricas en las secciones anteriores 

de este Capítulo, esta sección discute globalmente los procedimientos de análisis 
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sísmico y diseño de estructuras de contención. En primer lugar, se enfatiza la 
necesidad de tener en cuenta las fuerzas de inercia correspondientes a la masa 

del elemento de contención en estudio. Sin embargo, en muros de contención 
empotrados (Figura 5-1.a, Figura 5-1.b, Figura 5-2) pueden ser despreciados. 

 

COMENTARIO. Hay que considerar la situación más desfavorable: (i) cambian las 
presiones de las tierras aumentando el empuje activo y disminuyendo el pasivo, 

(ii) cambian las presiones de agua que actúan sobre el muro aumentando en el 
trasdós y disminuyendo en el intradós, (ii) si hay licuación de los suelos cercanos 

al muro disminuye el empuje pasivo que ayuda a la estabilidad y aumenta el 
empuje activo en el trasdós (la base pierde su capacidad portante), y (iii) en caso 

de que los suelos cercanos al muro sean sensibles, las arcillas o los suelos con 
reblandecimiento pierden resistencia de forma que aumenta el empuje activo, 

disminuye el pasivo y la base pierde capacidad portante. 

 

COMENTARIO. A modo de conclusión sobre el diseño sísmico de muros de 
contención, puede decirse que este está muy basado en la experiencia de muros 

de gravedad y hay pocas herramientas analíticas para otras tipologías de muros. 
Si se pueden permitir movimientos permanentes, se recomienda recurrir a los 

métodos semiempíricos disponibles, y realizar un diseño basado en el desempeño. 
La aceleración de diseño habitual es la PGA, y suele ser muy desfavorable 

considerar que ésta actúa en toda la masa deslizante (cuña detrás del muro y 
parte del talud que desliza); en función de la altura del talud y del desplazamiento 

final permitido, se puede reducir la aceleración de diseño para este cálculo. Para 
geometrías complicadas (muros flexibles, con coacciones, etc.), se puede a 

simulaciones numéricas representando la rigidez del terreno mediante muelles 
(resortes), o mejor, mediante modelos de elementos finitos. Las soluciones 

analíticas o tabuladas son escasas [Wang 1993]. Por ejemplo, para estaciones 
complejas de varios niveles,la forma de rotura se aleja de las cuñas deslizantes 

de Coulomb y por tanto las leyes de presiones de tierras son muy diferentes. 

 

COMENTARIO. Con respecto al Método de Análisis y diseño, los muros se pueden 

clasificar en muros cedentes (deformables) o muros que se pueden mover para 
desarrollar presiones de tierra activas o pasivas (es decir, estructuras con 

desplazamiento) o estructuras de contención que no se pueden mover y, por tanto, 
no movilizan la resistencia al corte del relleno del suelo (es decir, muros masivos 

de gravedad cimentados sobre roca -Figura 5-1.c-, o muros arriostrados de 
sótanos -Figura 5-2.a-). Ambas categorías se analizan en las siguientes dos 

subsecciones, respectivamente. 

5.9.2 Estructuras con Desplazamiento 

Estos elementos, debido a su flexibilidad, experimentan un desplazamiento lateral de 
magnitud suficiente para que el empuje del terreno descienda hasta el nivel mínimo 

activo (sección 5.6) y la resistencia de este ascienda hasta un determinado 
porcentaje del nivel máximo pasivo (sección 5.7); la Figura 5-6 describe esta 

situación. El rendimiento se deberá expresar en términos del desplazamiento residual 
(final) de la estructura de contención, y del margen entre la solicitación (demanda) 

y la capacidad para los elementos que la componen. El análisis se puede llevar a cabo 
con métodos basados en fuerzas (obtenidas de una formulación pseudo-estática, 

sección 6.5) o en desplazamientos impuestos (desplazamiento residual). En general, 
en este tipo de análisis se puede ignorar el efecto de la componente vertical de la 

acción sísmica. 

Presiones del terreno actuando sobre el muro  

Generalmente se utiliza el método de Mononobe-Okabe, siguiendo los conceptos 

descritos en las secciones 5.5, 5.6 y 5.7, usando una formulación pseudo-estática. 
Las expresiones descritas en el Anexo H para KAE y KPE mejoran los resultados 
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obtenidos con las formulaciones clásicas en ecuaciones 5-4 y 5-6. Basándose en la 
distribución teóricamente lineal de las tensiones que actúan sobre el muro, el empuje 

actúa sobre un punto que está a H / 3 por encima de la base del muro, Sin embargo, 
los resultados experimentales sugieren que la distribución real no es lineal. En el 

Anexo H se describe una recomendación empírica para estimar el punto de aplicación 
del empuje del suelo. Una vez definidos los empujes de tierra (activos, pasivos o 

ambos), se puede realizar un análisis del equilibrio del muro. 

Debe tenerse en cuenta que cuando la presión del agua intersticial del suelo aumenta 

significativamente durante un terremoto, la formulación de Mononobe-Okabe no es 
válida. En la condición límite de licuación del relleno, ya no son válidas las expresiones 

de empuje de tierra activo o pasivo. Para incrementos pequeños a medianos de 
presión intersticial, han sido propuestas algunas modificaciones para las fórmulas de 

presión de tierras. Si el relleno está saturado y su permeabilidad es inferior a 10-5 
m/s, que suele ser el caso, entonces el agua intersticial se mueve con las partículas 

del suelo durante un terremoto y el relleno responde dinámicamente como un medio 
no drenado, y las fuerzas de inercia ser proporcional al peso unitario total del suelo. 

Si el relleno está saturado y su permeabilidad es superior a 5  10-3 m/s, entonces 

los efectos de la sacudida en las partículas del suelo y en el agua intersticial pueden 
ser diferentes; las fuerzas de inercia son proporcionales al peso unitario de flotación 

del suelo y, además, pueden desarrollarse presiones intersticiales hidrodinámicas, 
además de la presión hidrostática del agua. En este último caso, la formulación 

propuesta en [Matsuzawa et al. 1985] se puede utilizar para estimar el componente 
hidrodinámico de la presión intersticial del agua. 

Predicción de desplazamientos sísmicos 

Varios métodos han sido propuestos para estimar de manera única los 

desplazamientos permanentes esperados de un muro de contención debido a un 
sismo. El procedimiento propuesto en [Richards, Elms 1979] se puede utilizar para 

este propósito. Cualquier otro método sancionado por la práctica podrá aplicarse 
igualmente. 

5.9.3 Estructuras sin Desplazamiento 

Estos elementos, debido a su fuerte rigidez, no experimentan desplazamientos 

laterales de magnitud suficiente para que el valor del empuje inicial del terreno (en 
reposo) se altere sustancialmente. La sección 5.8 describe un procedimiento 

simplificado para evaluar la acción sísmica adicional sobre el muro. 

5.10 Diseño y Análisis Sísmicos de Diferentes Tipos de Muros de 
Contención 

5.10.1 Muros de Gravedad 

Este tipo de muros (Figura 5-1.c) generalmente se diseñan utilizando un enfoque de 

presión de tierra sísmica o un enfoque de desplazamiento permanente sísmico. 

En un enfoque de presión sísmica de tierra se puede utilizar el método de Mononobe-

Okabe, teniendo en cuenta la información de las secciones anteriores (sección 5.6 y 
5.7). Se aplica un procedimiento pseudo-estático, planteando las condiciones de 

equilibrio contra fallo por deslizamiento y fallo por vuelco. También se requiere 
verificar la base del muro para evitar fallos a cortante. 

En un enfoque sísmico de desplazamiento permanente (subsección 5.9.2), el 

desplazamiento permanente permitido debe definirse de antemano, dependiendo de 

la geometría del problema y de las consecuencias de ese desplazamiento. De hecho, 
se trata de un enfoque de diseño basado en el rendimiento (desempeño, subsección 

1.4.1), que en general es el preferido. El procedimiento propuesto en [Richards, Elms 
1979] puede usarse para este propósito. Cualquier otro método sancionado por la 

práctica podrá aplicarse igualmente. 
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COMENTARIO. El método descrito en [Richards, Elms 1979] propone disminuir 
la aceleración sísmica de diseño a cambio de permitir que el muro presente cierto 

desplazamiento permanente tras el sismo, pero sin que llegue a fallar. Se trata de 

un intento de aplicar el Diseño Basado en el Desempeño al cálculo de muros de 

contención. Hay que destacar que en el caso de aceleraciones sísmicas 
importantes, el peso del muro de gravedad requerido puede llegar a ser muy 

grande, y este resulta económicamente inviable; por ejemplo, para una 
aceleración horizontal del orden de 0,1 g, el peso necesario del muro de gravedad 

es aproximadamente un 50% mayor que en el caso estático. Además, el propio 
efecto inercial del muro aumenta también con su peso y hace que la fuerza 

desestabilizadora aumente considerablemente. Tradicionalmente la fuerza inercial 
debida a la propia masa del muro no se tenía en cuenta en el cálculo, lo que podía 

ser aceptable si la masa de la cuña de suelo potencialmente deslizante era mucho 
mayor que la del muro; sin embargo, si la masa del muro es relevante, el no 

considerar su efecto inercial queda el lado de la inseguridad, y por tanto debería 

tenerse en cuenta en la ecuación del movimiento.  

El método propone definir en primer lugar el desplazamiento admisible del muro, 

dadm. Si este se expresa en pulgadas (tal y como lo propusieron los autores), la 
aceleración de diseño disminuida, kh, viene dada por 

𝑘h = (
0,2 𝐴v

2  𝐴a
3

𝑑adm
)

1
4

 5-10 

En la ecuación 5-10, Aa y Av son coeficientes adimensionales de aceleración y 
velocidad efectivas, respectivamente. Se diseña entonces el muro de gravedad 

para ese valor de kh obtenido y tomando un valor nulo en dirección vertical (kv = 
0). Finalmente, se aplica un factor de seguridad. Por ejemplo, para Aa = Av = 0,2 

(incialmente, kh sería 0,2), si se permite un movimiento permanente de 2 pulgadas 

en el muro (50,8 mm), resulta un valor reducido de kh = 0,075, que proporciona 
un peso de muro de contención mucho más asequible. 

5.10.2 Muros en Voladizo 

Los procedimientos de diseño para muros de gravedad descritos en la subsección 

5.10.1 también se utilizan para muros en voladizo (Figura 5-1.b). Además, en este 
caso es obligatorio comprobar el fallo por flexión. Para este tipo de muros se suele 

utilizar un enfoque de presión sísmica del suelo. Además de las comprobaciones 
estándar de equilibrio, es importante analizar la respuesta a la flexión y la capacidad 

portante de la zapata del muro. 

5.10.3 Muros Arriostrados  

Este tipo de muros (Figura 5-2) probablemente no podrían experimentar 
desplazamientos significativos en caso de sismo como para desarrollar empujes de 

tierra activos o pasivos; sin embargo, esto depende de su flexibilidad. En este caso, 
normalmente se usa un enfoque de presión sísmica de la tierra, considerando el 

efecto de su flexibilidad al evaluar las presiones de la tierra. 

Si el muro arriostrado está restringido y es posible que prácticamente no se mueva 

en absoluto, se puede utilizar la formulación descrita en la sección 5.8. 

Si el muro arriostrado puede desarrollar algunos movimientos en caso de terremoto, 

la presión de tierra correspondiente se puede reducir significativamente. Eso puede 
suceder en el caso de muros anclados. El análisis de tales muros es complejo y la 

mayoría de los métodos de diseño se basan en expresiones empíricas o 
procedimientos simplificados, como el propuesto en [Ebeling, Morrison 1993]. 

Alternativamente, un análisis dinámico de elementos finitos es apropiado para 
geometrías complejas. 
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5.10.4 Muros de Suelo Armado 

Este tipo de muros (sección 5.1) también se conoce como “muros de contención de 

tierra mecánicamente estabilizada”. La geometría y diseño de estas “estructuras de 

tierra” depende mucho de cada caso. Se deben comprobar dos criterios: el muro 

tiene que ser estable frente al deslizamiento y el vuelco de la zona armada 
(estabilidad externa), y el muro debe ser también seguro en cuanto a la estabilidad 

interna, en cuanto al fallo por arrancamiento de los elementos de refuerzo. Los 
procedimientos descritos en Christopher et al. (1990) se puede utilizar en este tipo 

de muros. Sin embargo, como la geometría puede ser muy variable, también se 
puede utilizar un procedimiento de diseño aceptado por la experiencia. 

La estabilidad exterior se puede analizar considerando la zona armada como un muro 
de gravedad de tierra. Por lo general, se considera un enfoque de presión de tierra 

sísmica para este caso y se utiliza la fórmula de Mononobe-Okabe. 

La estabilidad interna tiene que estudiarse teniendo en cuenta si la armadura puede 

ser alargada o no. La fuerza de inercia pseudo-estática debe distribuirse entre todos 
los elementos de refuerzo en función, y la zona resistente del refuerzo tiene que ser 

capaz de resistir esa fuerza de tracción por medio de un mecanismo de fricción. 

5.10.5 Muros de Tablestacas 

Los muros de tablestacas (sección 5.1) son estructuras flexibles, y los procedimientos 
de diseño basados en un enfoque de presión de tierra (es decir, la teoría de 

Mononobe-Okabe) generalmente conducen a soluciones muy conservadoras; por lo 
tanto, el diseño que considera los desplazamientos sísmicos (subsección 5.9.2) es 

generalmente más apropiado. Para este propósito, se puede llevar a cabo un análisis 

dinámico de elementos finitos si es posible. También se puede considerar un modelo 
estructural simple basado en resortes y el coeficiente de reacción de la subrasante. 

Este es un enfoque basado en el desplazamiento, que es particularmente apropiado 
para un diseño basado en el rendimiento (subsección 1.4.1). Como guía para el 

diseño, puede considerarse el trabajo [Gazetas et al. 2016] (grupo “Tablestacas”). 
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6 ANÁLISIS Y DISEÑO SÍSMICOS DE ESTRUCTURAS 
ENTERRADAS 

COMENTARIO. Este Capítulo trata de análisis y diseño sísmicos de construcciones 

enterradas, es decir, cubiertas total o parcialmente por una capa de terreno (sea 
este natural o relleno). Se consideran túneles (o estaciones) excavados a cielo 

abierto (con sección rectangular), con máquina tuneladora (con sección circular) 
o con explosivos o medios mecánicos (nuevo método austríaco, NATM, 

obteniéndose sección circular, en herradura o compuesta). Debe enfatizarse que, 
aparte de situaciones particulares (conductos verticales, intersecciones, 

embocaduras, segmentos de alta curvatura, cruce de fallas, licuación, entre otros), 
suele aceptarse que los tipos de túneles más vulnerables son los de sección 

rectangular (excavados a cielo abierto), particularmente estaciones de metro y 
ferrocarril interurbano [An et al. 1997; Du X-et al. 2018; Iida et al. 1996; Ma et 

al. 2019; Nakamura et al. 1996; Nguyen et al. 2020; Parra-Montesinos et al. 2016; 
Xu et al. 2019b; Yamato et al. 1996; Yu et al. 2017]. Por último, las secciones de 

algunos túneles abiertos no son tan diferentes de las de las estaciones que unen; 

por lo que también debe cuidarse su diseño sismorresistente. En resumen, todos 

los túneles excavados a cielo abierto requieren un diseño sísmico, ya que la acción 
sísmica puede ser dominante en prácticamente todas las condiciones. 

 

COMENTARIO. A pesar de la alta vulnerabilidad de las estructuras poco profundas 

excavadas a cielo abierto, los otros tipos de túneles no están totalmente exentos 

de riesgo [Li 2012; Lu, Hwang 2018; Shen et al. 2014; Wang et al. 2001; Yu et 
al. 2016; Zhang et al. 2020] (referencias en el grupo “Estructuras Subterráneas 

dañadas por Terremotos. Túneles de Montaña”); por eso no se considera 
conveniente liberar por completo la necesidad de su verificación sísmica. En 

estructuras excavadas con máquina tuneladora (TBM) o según el nuevo método 
austríaco (NATM), habitualmente el diseño para las cargas constantes 

(gravitatorias) es dominante, en lugar del diseño para las acciones sísmicas; sin 
embargo, el diseño sísmico puede ser relevante cuando se den condiciones 

especiales, como suelo deficiente. Al contrario, todos los túneles excavados a cielo 
abierto requieren un diseño sísmico, ya que la acción sísmica puede ser dominante 

incluso en condiciones generales. Cabe señalar que el análisis del comportamiento 
sísmico de estructuras ejecutadas con TBM o NATM es bastante complicado y es 

difícil dar un Método de Análisis general en este Manual; es preferible que sea 
tratado individualmente como casos especiales tal como se hace habitualmente en 

Japón. Otra consideración relevante es que las estructuras realizadas con 

tuneladora o NATM suelen ser más profundas que las excavadas a cielo abierto; 

por lo tanto, la excitación sísmica es mayor para éstas últimas (secciones 2.5, J.2 
y K.5). 

 

COMENTARIO. El diseño sísmico de estaciones de metro o ferrocarril con partes 

situadas bajo y sobre el suelo se analiza en el Anexo C. Por otro lado, el Anexo L 
presenta expresiones analíticas simplificadas para el diseño sísmico de túneles. 

 

COMENTARIO. Cabe destacar que las estrategias de análisis y diseño sísmico 
descritas en este Capítulo deben ser aplicadas a cualquiera de los Niveles de Acción 

Sísmica discutidos en la sección 1.6 (Tabla 1-5). 

 

COMENTARIO. Este Capítulo se divide en 8 secciones, cada una de éstas se 

resume brevemente a continuación. La sección 6.1 presenta consideraciones 

generales sobre análisis y diseño sismorresistentes de estructuras enterradas; en 
particular, se describe una propuesta de organización común de todos los métodos 

de análisis y diseño sísmicos de construcciones subterráneas. La sección 6.2 trata 
del comportamiento de estructuras enterradas en ausencia de acción sísmica, es 

decir, para acciones de rigen gravitatorio exclusivamente. La sección 6.3 describe 
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las acciones sísmicas que deben ser consideradas para análisis y diseño sísmicos 
de estructuras enterradas. La sección 6.4 discute la clasificación general de los 

tipos de análisis y diseño sísmicos para estructuras enterradas; éstos se clasifican 
en transitorios y permanentes, por una parte, y en transversales y longitudinales, 

por otra parte; los efectos transitorios se discuten en las secciones 6.5 
(transversales) y 6.6 (longitudinales), y los permanentes en la 6.7. Finalmente, la 

sección 6.8 se refiere a análisis y diseño sísmicos de grandes cavidades 
subterráneas. 

6.1 Consideraciones Generales 

El diseño sismorresistente de estructuras subterráneas precisa el cumplimiento de 
los cuatro Requisitos de Desempeño propuestos: OI, OR, SA y SC; aunque, en 

principio, estas verificaciones pueden efectuarse en cualquier orden, en las 
subsecciones 1.6.2 y Q.15 se sugiere seguir la siguiente secuencia: OR, SA, SC y OI. 

Esta sección se redacta considerando que las comprobaciones se van a efectuar en 

este orden. 

COMENTARIO. La secuencia OR, SA, SC y OI es una mera sugerencia que tiene 
como finalidad facilitar el trabajo de los diseñadores. En caso de que éstos deseen 

seguir otro orden, las explicaciones dadas en esta sección se pueden modificar de 
manera obvia. 

La Figura 6-1 presenta un diagrama de flujo de la verificación de los Requisitos de 

Desempeño OR, SA, SC y OI. 

 
 

 
 

 
 

  
 

 
 

Figura 6-1. Diagrama de flujo de la verificación de los Requisitos de Desempeño 
OR, SA, SC y OI (sección 1.4) 

 

COMENTARIO. La Figura 6-1 muestra que la verificación de los cuatro Requisitos 

de Desempeño consiste en tres bucles de iteración anidados. En la práctica, estas 
operaciones se pueden simplificar notablemente, pero conceptualmente este es el 

esquema que garantiza la verificación de todos los Requisitos de Desempeño. 

Para cada Nivel de Acción Sísmica a considerar (sección 1.6) asociado con los 
Requisitos de Desempeño OR, SA, SC y OI, se proponen (sección 6.5) cuatro tipos 

de análisis y diseño sismorresistentes de construcciones (estructuras) enterradas: 
Método Básico (de control), Método Pseudo-Estático, Método Dinámico Simplificado 

y Método Dinámico General. El Método Básico (de control) se denomina así ya que 
su principal finalidad es servir de referencia (comparación) a los demás métodos, 

denominados como principales; más precisamente, esta comparación debe realizarse 
sólo para RO, y para SA, SC y OI, sólo son necesarias las verificaciones con el método 

principal elegido. 

Cada uno de estos cuatro métodos se articula, en general, en las siguientes cinco 

etapas: 

- Primera etapa. Acción sísmica en la superficie. La acción sísmica a considerar 

en la superficie se cuantifica, según se indica en la sección 2.3, habitualmente 

OR 

NO 
  

SA SC OI 
SÍ  
  

SÍ  
  

SÍ  
  

Diseño 
final 

SÍ  

  

NO 
  NO 
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mediante espectros de respuesta ajustados al formato de las normas [E.030 2019; 
E.031 2018] (referencias en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”); estos 

espectros dependen del lugar, tipo de terreno (sección 2.2) y período de retorno 
(sección 1.6). En algunas situaciones (zonas de fuerte sismicidad del lugar y 

densamente pobladas) se dispondrá también de un determinado número de 
acelerogramas obtenidos de registros sísmicos históricos o calculados a partir de 

técnicas de desagregación sísmica (sección 2.4 y Anexo E) [McGuire 1995; Chapman 
1995; Bazzurro et al. 1999; Pagani et al. 2007] (referencias en el grupo “Análisis 

Probabilista de Peligro Sísmico”). Si el número de acelerogramas disponible es inferior 
a 7 (o a 3, si se prefiere obtener la respuesta máxima en vez de la media, subsección 

2.4.3), se deberá completar este conjunto con acelerogramas generados 
artificialmente para ajustarse al citado espectro de respuesta en el rango de períodos 

de interés en relación a la respuesta del suelo (sea ésta lineal o nolineal, sección 
2.4). Esta operación deberá ser llevada a cabo en relación a los movimientos sísmicos 

tanto en dirección horizontal como vertical. Debe recordarse que para cada requisito 
de Desempeño (OI, OR, SA, SC) la acción sísmica es diferente, por serlo el período 

de retorno asociado (sección 1.6). 
- Segunda etapa. Prediseño de la estructura. Esta etapa incluye la definición de 

la configuración estructural (es decir, por ejemplo, decidir si es una sección en cajón 
rígida, Figura 1-5, o alguna organización más flexible en sentido lateral, Figura B-3), 

la selección de las características de los materiales (concreto y acero, especialmente), 
las dimensiones transversales de los elementos estructurales, y los datos generales 

de los refuerzos; esto último es necesario para permitir efectuar análisis estructurales 

no lineales (quinta etapa). El prediseño de la estructura se basará en criterios 
empíricos y conceptuales (la experiencia previa de los diseñadores, por ejemplo) y 

en análisis estructurales simplificados (generalmente manuales); éstos deben 
corresponder a las combinaciones “Resistencia I” y “Sísmica” (sección 1.8, ecuación 

1-4). En estas operaciones debe tenerse en cuenta, como mínimo, el diseño 
conceptual de la estructura (configuración estructural), la profundidad a la que ésta 

se encuentra, la sismicidad del lugar, y el tipo de suelo. Tal como se explica más 
adelante en esta misma sección y en la 6.5, esta etapa sólo se desarrolla de esta 

manera en el Método Básico (cuando este se refiere o bien a la verificación del 
Requisito de Desempeño OR o a la de otro Requisito cuando este no ha sido satisfecho 

en la verificación anterior); en las demás verificaciones esta etapa consiste 
meramente en tomar el diseño de la iteración anterior. Finalmente, se debe enfatizar 

que este prediseño debe basarse en el conocimiento completo de los parámetros 
involucrados, a saber, la sismicidad del sitio y la rigidez y amortiguamiento del suelo.  

- Tercera etapa. Acción sísmica de campo libre en profundidad. El movimiento 

sísmico de diseño de campo libre (“free field” se representa con el subíndice FF) se 

define como la respuesta sísmica del terreno (a la excitación en el basamento o 
sustrato rocoso ingenieril) en ausencia de la perturbación generada por la estructura 

en estudio; ésta se considera igual a la respuesta del terreno en presencia de la 
estructura, aunque a una distancia de ésta suficientemente elevada como para que 

su influencia pueda considerarse despreciable (Figura L-3 y Figura L-6.b). Si se 
dispone de acelerogramas en superficie, ya que el movimiento en el citado sustrato 

rocoso ingenieril es desconocido, el movimiento sísmico de campo libre para las capas 
de terreno en contacto con la construcción enterrada se obtiene despropagando 

(sección 2.5) dichos acelerogramas (obtenidos en la primera etapa). Si el 
comportamiento del terreno es lineal (presumiblemente, esto ocurrirá cuando la 

severidad de la acción sísmica sea sólo moderada), la despropagación puede 
efectuarse efectuando deconvoluciones (en el dominio del tiempo o de la frecuencia); 

en caso contrario, deben efectuarse cálculos nolineales (en el dominio del tiempo 

únicamente) para determinar el movimiento del suelo (a la altura requerida). Dado 

que hoy en día no existen algoritmos para efectuar esta operación de forma fiable y 
precisa, se propone realizar análisis de despropagación lineal-equivalentes y 

continuar el proceso hasta que se alcance un nivel suficiente de convergencia. Debe 
destacarse que estas operaciones tienen que efectuarse en el terreno natural, es 

decir, sin la presencia de la estructura, ya que la influencia de ésta se tiene en cuenta 
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en la cuarta etapa. Si se dispone únicamente de espectros en la superficie, pueden 
utilizarse procedimientos simplificados para despropagar la PGA; la sección 6.5.1 

(Figura 6-9) y el Anexo J (Figura J-1, Figura J-3) presentan formulaciones 
simplificadas para efectuar esta operación. Los espectros también pueden 

despropagarse en el dominio de la frecuencia (método lineal o lineal equivalente). 
- Cuarta etapa. Acción sísmica sobre la estructura. Cálculo del efecto (respuesta) 

producido por el citado movimiento sísmico de campo libre en la construcción 
(analizando la interacción entre el suelo y la estructura, SSI); obviamente, es 

necesario disponer de un modelo integrado de la estructura y del terreno circundante 
(aunque la estructura o el suelo se representen de forma simplificada). 

Evidentemente, en esta operación la rigidez de la estructura desempeña un papel 
relevante, por lo que es necesario efectuar un prediseño de ésta (segunda etapa); 

tal como se ha indicado previamente, en esta actuación preliminar se tendrán en 
cuenta los requisitos funcionales, y así se elegirán la configuración general (funcional 

y estructural, sección 1.4) de la sección del túnel o estación, los parámetros 
mecánicos básicos de los materiales, el espesor de muros, losas y columnas, y las 

cuantías aproximadas de los refuerzos. Esta información debe ser suficiente para 
poder realizar un análisis de interacción lineal o incluso no lineal. 

- Quinta etapa. Análisis estructural. Se trata de efectuar un análisis estructural (en 
general no lineal) para comprobar que el dimensionamiento (diseño) de los 

elementos estructurales de la construcción (muros, losas, columnas, cimentación, 
etc.) tienen capacidad de absorber (soportar) los efectos determinados en la etapa 

anterior (cuarta) con el Nivel de Daño correspondiente (sección 1.4); típicamente, 

esto incluye determinar (de nuevo) el espesor y diseñar (con más detalle) las 
armaduras (refuerzos). Si esta operación genera algún cambio significativo de la 

rigidez de la estructura (u otras propiedades relevantes de ésta), será necesario 
repetir las etapas anteriores e iniciar el proceso iterativo descrito en la Figura 6-3 y 

la Figura 6-4; óbviamente, este proceso debe ser extendido hasta que converja con 
un determinado grado de exactitud. En ocasiones (Método Dinámico General, 

subsección 6.5.4), las etapas tercera, cuarta y quinta se desarrollan de una forma 
integrada. 

La Figura 6-2 presenta esquemas que clarifican la parte de este proceso (compuesto 

por las etapas anteriores) que atañe al terreno y a su interacción con la estructura. 
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(a) Etapa primera (acción sísmica 

en la superficie) en dirección 
horizontal 

(b) Etapa primera (acción sísmica 

en la superficie) en dirección 
vertical 

 
 

(c) Etapas tercera (movimiento 

despropagado de campo libre) 
y cuarta (SSI y respuesta de 

la estructura) en dirección 
horizontal 

(d) Etapas tercera (movimiento 

despropagado de campo libre) 
y cuarta (SSI y respuesta de 

la estructura) en dirección 
vertical 

Figura 6-2. Etapas primera, tercera y cuarta del análisis y diseño sísmicos de 
construcciones enterradas 

 

COMENTARIO. La Figura 6-2.c y la Figura 6-2.d indican que el análisis de la 

estación (o túnel) y el suelo circundante es sólo 2-D; por el contrario, la realidad 
es inherentemente tridimensional. En cuanto a este comportamiento 

tridimensional, se deben considerar dos cuestiones importantes: (i) la deformación 

longitudinal de los tramos de túneles y estaciones que no son uniformes en esa 
dirección, y (ii) efectos tridimensionales complejos debido a cambios repentinos 

en la sección transversal. Respecto al primer tema, se trata en este Manual en la 
sección 6.4 (Figura 6-6.c), las secciones 6.7 y 6.8, las secciones L.5 y M.2, y los 

Anexos N y O. El segundo tema se analiza en la sección 6.8.  

Las etapas primera y tercera en la Figura 6-2 son independientes de las otras tres y, 

por tanto, pueden ser llevadas a cabo previamente a éstas (de forma consecutiva); 
al contrario, las dos últimas etapas están fuertemente relacionadas, y, dependiendo 

del grado de sofisticación del Método de Análisis y diseño empleado, pueden 
resolverse o bien por separado o de manera conjunta (si se utiliza el Método Dinámico 

General, subsección 6.5.4). Para mayor claridad, la Figura 6-3 muestra el diagrama 
de flujo de las cinco etapas, cuando se verifica el cumplimiento del primer Requisito 

de Desempeño (OR según la propuesta de la Figura 6-1). 

z 
y 

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Acc
eler

atio
n (g

)

Time (s)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Ac
cel

era
tion

 (g
)

Time (s)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Acc
eler

atio
n (g

)

Time (s)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Ac
cel

era
tion

 (g
)

Time (s)

z 
y 

-
0

.
2
5

-
0

.
2

-
0

.
1
5

-
0

.
1

-
0

.
0
5 0

0
.
0

5

0
.
1

0
.
1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
i
m

e
 
(
s
)

-
0

.2
5

-0
.2

-
0

.1
5

-0
.1

-
0

.0
5 0

0
.0

5

0
.1

0
.1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
im

e
 (s

)
-
0

.
2
5

-
0

.
2

-
0

.
1
5

-
0

.
1

-
0

.
0
5 0

0
.
0

5

0
.
1

0
.
1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
i
m

e
 
(
s
)

-
0

.
2
5

-
0

.
2

-
0

.
1
5

-
0

.
1

-
0

.
0
5 0

0
.
0

5

0
.
1

0
.
1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
i
m

e
 
(
s
)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Ac
ce

ler
ati

on
 (g

)

Time (s)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

51525

Acceleration (g)

Time (s)

-0.25

-0.2

-0.15

-0.1

-0.05

0

0.05

0.1

0.15

5 15 25

Acc
eler

atio
n (g

)

Time (s)

T 

C 

-0
.2

5

-0
.2

-0
.1

5

-0
.1

-0
.0

5 0

0
.0

5

0
.1

0
.1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
im

e
 (s

)

-0
.2

5

-0
.2

-0
.1

5

-0
.1

-0
.0

50

0
.0

5

0
.1

0
.1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
im

e
 (

s
)

-
0

.
2
5

-
0

.
2

-
0

.
1
5

-
0

.
1

-
0

.
0
5 0

0
.
0

5

0
.
1

0
.
1

5

5
1

5
2

5

Acceleration (g)

T
im

e
 
(
s
)

T 

C 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  135 

 

 

 
 

 

 

 
 

  
 

 
 

 
 

 
 

Figura 6-3. Diagrama de flujo general (común a todos los métodos de análisis y 
diseño sísmicos de construcciones enterradas) para el primer Requisito de 

Desempeño verificado (OR)  

La Figura 6-4 presenta (análogamente a la Figura 6-3) el diagrama de flujo de las 

cinco etapas, cuando se verifica el cumplimiento de los siguientes Requisitos de 

Desempeño (SA, SC y OI según la propuesta de la Figura 6-1). 

COMENTARIO. La comparación entre la Figura 6-3 y la Figura 6-4 muestra que las 
únicas diferencias consisten en que en la Figura 6-4 no es necesario considerar la 

primera etapa en la ejecución de la segunda, y que si la verificación del desempeño 
no es satisfactoria es necesario volver al primer nivel (OR) en vez de volver 

meramente a la segunda etapa como en la Figura 6-3. 
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Anexo K) 
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2.3 y 2.4) 
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sobre la 
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profundidad) 

(sección 6.5 
y Anexo M) 
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Figura 6-4. Diagrama de flujo general (común a todos los métodos de análisis y 
diseño sísmicos de construcciones enterradas) para los siguientes Requisitos de 

Desempeño verificados (SA, SC y OI) 
 

COMENTARIO. En el contexto general de la descripción anterior (descomposición 

de cualquier método de análisis y diseño sísmicos de construcciones enterradas 
en cinco etapas), se proponen en este Capítulo (sección 6.5) diferentes métodos; 

en cada caso debe elegirse entre éstos, basándose en las características de la 
estructura, su Importancia Operativa (sección 1.3) y la severidad del citado 

movimiento de campo libre del terreno correspondiente a las acciones sísmicas de 
diseño (Capítulo 2 y sección 1.6). En la sección 6.5, los métodos de análisis se 

describen explicando las etapas (1ª, 2ª, 3ª, 4ª y 5ª) que los componen. 

6.2 Análisis de Estructuras Subterráneas Frente a Acciones 
Gravitatorias 

COMENTARIO. Aunque este Manual se refiere a estructuras subterráneas 

sometidas a acciones sísmicas, es obvio que su diseño tiene que abordarse bajo 
una perspectiva integral; en otras palabras, las estructuras que son objeto de este 

Manual no sólo deben comportarse adecuadamente para los Niveles de Acción 
Sísmica considerados (sección 1.6), sino que también deben presentar un 

rendimiento satisfactorio en reposo (bajo condiciones estáticas), es decir, en 
ausencia de movimiento sísmico del terreno (sección 1.8, ecuación 1-4, 

combinaciones “Resistencia I” y “Resistencia II”). En esta situación, las únicas 

acciones que afectan a la estructura son las de origen gravitatorio, incluyendo 
entre éstas el empuje del terreno y la presión ejercida por el agua. En este 

contexto, esta sección discute brevemente la problemática del comportamiento 
resistente estático de estructuras subterráneas. La Figura 6-5 describe, en 

términos generales, las mencionadas acciones gravitatorias sobre una estación 
genérica de dos niveles. 
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Figura 6-5. COMENTARIO. Acciones gravitatorias sobre una estación genérica 
de dos niveles y dos vanos 

 

COMENTARIO. La Figura 6-5 representa dos tipos de acciones: (i) el peso de la 

estructura (carga muerta) y de los elementos albergados por ésta (cargas muerta 
y viva), y (ii) el empuje (horizontal) y la carga del terreno (vertical). 

 

COMENTARIO. Dado que el tema abordado en esta sección es, en sentido 

estricto, ajeno a este Manual, no se presenta una descripción completa y profunda 
de este; el proyectista deberá buscar en otras fuentes la información que requiera. 

Lo que sí se indican aquí son los criterios a aplicar. 

 

COMENTARIO. Podría parecer que la situación no sísmica es menos desfavorable 

(en cuanto a las fuerzas internas generadas en la estructura) que la sísmica, pero 
esto no es una regla general, entre otras razones, porque los coeficientes de 

seguridad y de combinación (sección 1.8, ecuación 1-4) son diferentes que para 
las combinaciones sísmicas. En estructuras excavadas a cielo abierto la situación 

sísmica suele ser más exigente que la no sísmica a casi todos los efectos (aunque 
no para todos); no obstante, en estructuras excavadas con otras técnicas (TBM y 

NATM) la situación es básicamente la contraria (Capítulo 6). 

El análisis y el diseño de estructuras subterráneas sometidas a acciones de origen no 

sísmico se rige por lo indicado en esta sección, por la normativa peruana 
correspondiente (especialmente E.050, E.060 y Manual de Túneles, Muros y Obras 

Complementarias), y, cuando ésta última resulte insuficiente, se complementará con 
documentos americanos [LRFD 2017] (grupo “Normas y otros Documentos Similares 

de otros Países”). Las situaciones a verificar se rigen por la sección 1.8 (ecuación 
1-4); para estas combinaciones de acciones se exige un Requisito de Desempeño OI 

(Operatividad Inmediata, sección 1.4) independientemente de la Importancia 

Operativa (sección 1.3). 

COMENTARIO. En relación al párrafo anterior del Texto Técnico Normativo, es 

destacable que no existe mayor inconveniente en que se exija un determinado 
Requisito de Desempeño para una acción no sísmica; de hecho, a efectos 

prácticos, esto consiste en estipular que no se produzcan daños significativos en 
elementos estructurales (subsección 1.4.3). 
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COMENTARIO. En sentido amplio, los efectos debidos a la licuación pueden 

interpretarse como gravitatorios, por lo que deben ser discutidos en esta sección. 
Incluso, deberá tenerse presente que, aún en ausencia de licuación del terreno, 

pueden producirse situaciones de levantamiento, por lo que estas situaciones 
tienen que ser comprobadas (sección 3.5). Esto se debe a que la presión del agua 

intersticial puede aumentar debido a la acción sísmica y, aunque tal incremento 
no produzca licuación, reduce los esfuerzos efectivos y aumenta el empuje del 

agua intersticial en los muros y las losas de las estructuras subterráneas. En 
particular, una capa base debajo de una estructura subterránea que experimenta 

licuación puede aumentar la fuerza de levantamiento que actúa sobre la 
estructura. En la Figura G-4 (Anexo G), el aumento de la presión intersticial del 

agua en el suelo debajo de la estructura aumenta Fu,str y Fu,exc (actuando hacia 
arriba). Esas fuerzas no deben calcularse a partir de un nivel freático en ese sitio 

solamente, sino considerando el incremento de la presión del agua (sobre la 

hidrostática) sobre la hidrostática debido al terremoto. Este aspecto tiene que 
tenerse en cuenta al diseñar la estructura. 

6.3 Acciones Sísmicas sobre Construcciones Subterráneas  

6.3.1 Requisitos Generales 

COMENTARIO. Esta sección se refiere a las acciones sísmicas a considerar en el 
diseño sismorresistente de estructuras subterráneas; este contenido está 

relacionado principalmente con el Capítulo 2, y también con las secciones 1.6, 3.3, 
y 3.5, la subsección 3.2, y los Anexos E y L. 

6.3.2 Parámetros del Movimiento del Terreno 

Esta subsección presenta una descripción general de los parámetros que cuantifican 

el movimiento sísmico del terreno y de las partes del Manual en que éstos se discuten. 
Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico Normativo) 

dado su carácter meramente enumerativo. 

COMENTARIO. En un sentido amplio, esta subsección se refiere a los Capítulos 
2, 3 y 4 y al Anexo J. 

 

COMENTARIO. Para los análisis estáticos equivalentes, el principal parámetro de 

diseño de entrada (excitación) del terreno es la aceleración máxima del suelo 
(PGA); sus valores se seleccionarán como se describe en la sección 2.3 y al Anexo 

K. Entonces, los parámetros de movimiento subterráneo se pueden determinar de 
acuerdo con la sección 2.5; asimismo, el Anexo J contiene prescripciones para la 

evaluación simplificada de los parámetros de movimiento del suelo. 

 

COMENTARIO. En cuanto a las fallas activas, la estimación de la dislocación 

(desplazamiento) de la falla se analiza en la sección N.3.  

6.3.3 Parámetros de Desplazamientos Permanentes 

Esta subsección trata de las acciones sísmicas que provocan desplazamientos 
permanentes del suelo. Esta categoría incluye fallas activas, licuación y 

deslizamientos. Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto 

Técnico Normativo) dado su carácter meramente identificativo. 

COMENTARIO. Estas cuestiones hacen referencia a la subsección 3.2 (para fallas 

activas), y las secciones 3.3 (para deslizamientos de tierra provocados por 

terremotos) y 3.3.1 (suelos licuables); así mismo, los Anexos F y G (también para 
licuación). Con respecto a las fallas activas, la estimación de la dislocación 

(desplazamiento) de la falla se analiza en la sección N.3. 
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6.4 Clasificación General de los Tipos de Análisis y Diseño 
Sísmicos para Estructuras Enterradas 

Esta sección presenta una descripción de la clasificación general de los tipos de 

análisis (y diseño) sismorresistente de las estructuras enterradas cubiertas por este 

Manual. Este contenido se considera como Comentario (en vez de Texto Técnico 

Normativo) dado su carácter básicamente descriptivo. 

COMENTARIO. Los análisis se clasifican en dos grupos según los dos tipos 

generales de acciones sísmicas: efectos transitorios (es decir, “normales” o 
“habituales”, en el sentido de que se producen desplazamientos del terreno sólo 

mientras que dure el terremoto, y sin que aparezcan deformaciones permanentes 
relevantes del suelo) y efectos permanentes (sismos muy severos, 

desplazamientos de fallas activas, licuación del terreno y deslizamiento de 
laderas). Los efectos transitorios se discuten en las secciones 6.5 y 6.6, y los 

permanentes en el 6.7. 

 

COMENTARIO. Los efectos transitorios se clasifican a su vez, según su dirección 

respecto del eje del túnel, en transversales (sección 6.5) y longitudinales 

(sección 6.6). Las influencias transversales consisten en la deformación de la 
sección del túnel como distorsión (“racking”, para túneles excavados a cielo 

abierto con sección en cajón) u ovalación (para túneles circulares o de herradura, 
minados o perforados). Por otra parte, las afectaciones longitudinales son 

causadas por la variación espacial (en dirección longitudinal) de la acción sísmica, 
la cual genera deformaciones a lo largo del eje del túnel. La Figura 6-6 muestra 

esquemas de estos tres tipos de deformaciones. 

 
  

 
 

 
 

 
 

 
 

 
 

 

 
 

 
 

 

(a) Distorsión transversal de un 
túnel (o estación) de sección 

rectangular 

(b) Ovalación transversal de un 

túnel de sección circular 

 
(c) Deformación longitudinal del eje de un túnel 

Figura 6-6. COMENTARIO. Deformación transversal y longitudinal de un túnel o 
estación 

 

COMENTARIO. Este Manual cubre túneles y estaciones con cualquier sección, no 
sólo la rectangular o circular representadas en la Figura 6-6.a y la Figura 6-6.b, 

respectivamente. Estas dos configuraciones se han elegido por su regularidad y 
por ser las más extendidas, pero no son las únicas. La Figura 6-7 exhibe ejemplos 

de secciones comunes, aunque distintas de la rectangular y circular. 
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(a) Sección en 
herradura con 

fondo plano 

(b) Sección en 

herradura con 
fondo 

abovedado 

(c) Sección con 

bóveda de cañón 

 
(d) Sección de estación de grandes dimensiones 

Figura 6-7. COMENTARIO. Secciones transversales de un túnel o estación 
distintas de la rectangular y circular 

 

COMENTARIO. La Figura 6-7.a presenta una sección en herradura con fondo 

plano; esta configuración es apropiada para excavaciones con medios mecánicos 
o explosivos y tiene como ventajas el buen aprovechamiento del espacio y una 

adecuada configuración del perímetro de la sección para resistir los empujes de la 
sección. En estructuras antiguas, la base podría no existir, pero las estructuras 

modernas suelen poseer una solera estructural. La Figura 6-7.b exhibe una sección 
en herradura con fondo abovedado; esta solución se adopta para resistir mejor los 

empujes hacia arriba del suelo, particularmente la subpresión del agua situada 
bajo el nivel freático. La Figura 6-7.c muestra una sección con dos hastiales 

laterales verticales (rectos) y una bóveda superior de cañón; en la Figura esta 
sección se dibuja con un fondo abovedado, pero puede combinarse igualmente 

con un fondo plano. La sección de la Figura 6-7.c presenta características similares 
a las de las otras dos; quizás la principal diferencia sea la facilidad de construcción 

que representan los muros laterales planos. Las secciones de la Figura 6-7.a, la 

Figura 6-7.b y la Figura 6-7.c son más apropiadas para túneles que para 

estaciones; para estas últimas, la Figura 6-7.d presenta una solución 
especialmente adecuada para sus necesidades. El arco superior suele estar 

formado por la combinación de segmentos de distintas curvaturas, produciéndose 

una adecuada configuración resistente (próxima a la curva antifunicular de las 
cargas) compatible con un buen aprovechamiento del espacio. 
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COMENTARIO. La Figura 6-6 y la Figura 6-7 representan las secciones de túneles 

o estaciones más comúnmente utilizadas hasta la fecha; tal como se indica en el 
Comentario previo a la Figura 6-7, este Manual incluye túneles y estaciones con 

cualquier sección, pero se presta más atención a las secciones más empleadas, 
particularmente las rectangulares y circulares. Las consideraciones particulares 

relativas a las secciones circulares expuestas en este Manual (secciones L.3 y L.5) 
pueden ser aplicadas, especialmente en sentido cualitativo, a túneles y estaciones 

con las secciones descritas en la Figura 6-7. El artículo [Mohammadi et al. 2020] 
(grupo “Diseño Basado en el Desempeño para Estructuras Enterradas”) discute 

específicamente el caso de túneles con secciones similares a la de la Figura 6-7.b. 

 

COMENTARIO. Los dos tipos de efectos descritos en la Figura 6-6 (transversales 

y longitudinales) son claramente acciones indirectas, por lo tanto, están mejor 
representados por desplazamientos impuestos (deformaciones, de hecho) que por 

fuerzas (sección 2.1). En relación a los efectos permanentes, éstos deben 
representarse también por los desplazamientos impuestos correspondientes. En 

consecuencia, este enfoque (desplazamientos impuestos) se considerará de forma 
preferente en este Manual (en vez de procedimientos basados en fuerzas). Las 

siguientes tres subsecciones (6.5, 6.6 y 6.7) tratan de los efectos transitorios 
transversales, los efectos transitorios longitudinales y los efectos permanentes, 

respectivamente. 

6.5 Análisis Sísmico en Dirección Transversal de Estructuras 
Enterradas 

COMENTARIO. Las estrategias de análisis y diseño propuestas corresponden 
básicamente a las expresadas en las partes relevantes de los capítulos 8 y 14 de 

la regulación japonesa [Diseño 2012] y en la cláusula 7.1 de [ISO 23469 2005]; 
estas referencias están en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de 

otros Países”. Por otra parte, el Anexo M presenta expresiones analíticas 
simplificadas para resortes que representan la rigidez del suelo. 

Se proponen básicamente cuatro estrategias de análisis y diseño sísmicos de túneles 
y estaciones: (i) formulación básica (o de control) (subsección 6.5.1), (ii) 

formulación pseudo-estática (subsección 6.5.2), (iii) formulación dinámica 
simplificada (subsección 6.5.3), y (iv) formulación dinámica general (subsección 

6.5.4). Estas cuatro formulaciones se representan esquemáticamente en la Figura 
6-10 (análoga a la Figura 6-6.a), la Figura 6-13, la Figura 6-14 y la Figura 6-15, 

respectivamente. Es destacable que estos cuatro métodos se pueden aplicar tanto a 
túneles y estaciones excavados a cielo abierto (“cut-and-cover”, sección rectangular, 

Figura 6-6.a) como a perforados o minados (sección circular o en herradura, Figura 
6-6.b). En relación con las etapas descritas en la sección 6.1, estos cuatro 

procedimientos constan de éstas (es decir, pueden ser descompuestos en estas cinco 
etapas), y se describen a continuación utilizando estas etapas com guión. 

El primer método (formulación básica, de referencia o de control, subsección 6.5.1) 
no tiene como finalidad principal ser utilizado para diseñar estructuras subterráneas 

(ello sólo se permite en situaciones de escasa relevancia, subsección 6.5.6) sino, 
siendo una estrategia de implementación bastante sencilla, está más bien orientado 

a proporcionar una idea aproximada del orden de magnitud de los resultados del 
análisis a llevar a cabo y así poder contrastarlos los de los otros tres métodos 

(subsecciones 6.5.2, 6.5.3 y 6.5.4); en consecuencia, se exige que este análisis sea 

siempre llevado a cabo (en todas las situaciones). Obviamente, por eso se le llama 

método de control o de referencia. Una vez expuestas estas consideraciones, queda 
claro que los otros tres métodos constituyen las principales estrategias a considerar 

en diseño y análisis sismorresistentes de estructuras enterradas. 
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6.5.1 Método Básico (de Control) 

COMENTARIO. Este procedimiento (estático) es el más simplificado de los cuatro 

y, en consecuencia, el que puede ser llevado a cabo de una manera más simple y 

requiriendo un menor número de operaciones; de hecho, la primera, segunda, 

tercera y cuarta etapas pueden ser realizadas prácticamente con sólo cálculos 
manuales (sección A.4). Esta sencillez permite un mayor control conceptual del 

proceso lógico, por lo que la ejecución de este método se requiere en todas las 
situaciones en que resulte de aplicación este Manual (sección 6.1); esta 

obligatoriedad tiene como finalidad principal que, en caso de que se desee o sea 
requerido realizar análisis de mayor complejidad (subsecciones 6.5.2, 6.5.3 y 

6.5.4), los resultados de esta formulación sirvan de referencia (comparación). 

De acuerdo con la discusión en los Comentarios, si los resultados de esta estrategia 
difieren significativamente de los de los otros tres métodos (principales), esta 

discrepancia tiene que ser debidamente justificada; en principio, se considera que 
ello será necesario cuando estos últimos resultados diverjan  25% de los del Método 

Básico (de control) (el porcentaje corresponde al mayor valor, sea del Método Básico 

o principal). Esta diferencia debe cuantificarse o bien en términos de la deformación 

de la estructura (distorsión de secciones rectangulares u ovalación de secciones 
circulares) o de las fuerzas internas en ésta; se seleccionarán las magnitudes más 

significativas, como la deriva en secciones rectangulares, la ovalación de secciones 
circulares o los momentos flectores máximos. La citada justificación debe ser sólida 

y estar basada preferentemente en consideraciones conceptuales que revelen una 
adecuada comprensión de los fenómenos involucrados, y de la relevancia de las 

simplificaciones incluidas en el método de control. Ejemplos de estas explicaciones 

pueden ser: comportamiento nolineal del suelo de características muy diferentes a 
las del comportamiento lineal de este (que haga que su rigidez y amortiguamiento 

hayan disminuido y aumentado significativamente, respectivamente), papel muy 
relevante del período del suelo, configuraciones irregulares del perfil del suelo y de 

la estructura, entre otros; se insiste en que se deberá exigir justificaciones bien 
fundamentadas. También es necesario tener presente que esta estrategia, como 

prácticamente todos los métodos simplificados, tiende a ser frecuentemente 
conservadora. 

Si los resultados del Método General (más complejo) fueran inferiores a los del 
Método Básico, no se aceptarían reducciones superiores al 15%. En casos 

excepcionales podrán aceptarse mayores reducciones siempre que éstas estén muy 
bien justificadas (mediante interpretaciones conceptuales claras que muestren una 

compresión profunda de los fenómenos analizados) y resulten refrendadas por los 
tres métodos principales (Pseudo-Estático, Dinámico Simplificado y Dinámico 

General). En cualquier caso debe tenerse en cuenta la limitación principal del 25% 

expuesta previamente. 

COMENTARIO. Según se indica en la sección 6.1, estas comparaciones entre el 
Método Básico y los principales deben hacerse sólo para OR. 

 

COMENTARIO. La Figura 6-8 presenta dos diagramas de flujo que describen la 

comparación, para OR, entre los resultados del Método Básico y del principal 

(Figura 6-8.a) y la verificación de que los resultados del método principal no son 
excesivamente inferiores a los del Básico (Figura 6-8.b). 
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(a) Verificación de que la diferencia entre los métodos Básico y principal no 

diferen más del 25%  

 
(b) Verificación de que el método principal no proporciona un resultado más 

del 15% inferior al del Básico  

Figura 6-8. Comparación entre los resultados del Método Básico y del principal 

para OR 

 

COMENTARIO. A efectos de garantizar que la comparación entre la formulación 
básica y las más exactas pueda llevarse a cabo en todos los casos en que se 

aplique este Manual, se procura que esta estrategia sea capaz de abordar todas 
las situaciones que puedan presentarse (geometría irregular, acciones sísmicas 

fuertes, comportamiento nolineal del suelo, terrenos irregulares, entre otras); 
para estas circunstancias, se deben desarrollar (en cada situación particular) 

criterios adecuados de simplificación. A pesar de esta vocación de universalidad 
de esta formulación, tal como se ha explicado previamente, en la mayor parte de 

situaciones (subsección 6.5.6) se impone la obligación de llevar a cabo análisis 

más sofisticados (subsecciones 6.5.2, 6.5.3 y 6.5.4). 

Se describe a continuación el método básico, utilizando como guion la ordenación en 

etapas presentada en la sección 1.6: 

- Primera etapa. La acción sísmica a considerar se cuantifica mediante el espectro de 

respuesta descrito en la subsección 2.3.2; en particular, se toma exclusivamente la 

ordenada para período nulo de dicho espectro (PGA, con las particularidades 

expuestas en dicha sección). Ya que este método es estático, los acelerogramas 
disponibles (de haberlos) no serán tenidos en cuenta. La citada PGA incorpora la 

influencia del lugar, tipo de terreno (sección 2.2) y período de retorno (sección 1.6); 
en principio, la omisión del resto de las ordenadas espectrales no implica una gran 

pérdida de información (las formas espectrales son bastante parecidas y, en 

Método 
Básico 

Método 
Principal 

Averiguar 
la causa 

¿Diferencia 
superior al 

25%? 

SÍ  

  

NO 
  

Verificación 
SA, SC, OI 

Método 
Básico 

Método 
Principal 

Tomar el resultado del 

Método Básico con una 
reducción del 15% 

¿Resultado 

más del 15% 
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SÍ  

  

NO 
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estructuras enterradas, el período no desempeña un papel excesivamente 
relevante); por otro lado, en este Manual se recomienda la forma espectral de [E.030 

2019] (Figura 2-4). Esta operación deberá ser llevada a cabo en relación a los 
movimientos sísmicos en dirección horizontal y vertical. 

- Segunda etapa. La explicación expuesta en la sección 6.1 resulta apropiada para el 
contexto de esta subsección. 

- Tercera etapa. En este método, la despropagación (sección 2.5) efectuando 
deconvoluciones (o cálculos nolineales) para obtener el movimiento de campo libre 

se substituye por un planteamiento notablemente más simplificado. El movimiento 
sísmico de campo libre se determinará a partir de la formulación altamente 

simplificada descrita en [Seed, Idriss 1971; Wang 1993; Kramer 1996]; estas 
referencias están en los grupos “Licuación del Suelo”, “Túneles y Estructuras 

Subterráneas” y “Muros de Contención”. Esta estrategia consiste en obtener la 
tensión (esfuerzo) máxima tangencial (de corte) en cada profundidad del suelo con 

la expresión:  

max = PGA v Rd 6-1 

- En la ecuación 6-1, PGA debe introducirse con su valor adimensional (en g), v es la 
tensión (esfuerzo) normal vertical del suelo a la profundidad considerada, y Rd es un 

coeficiente reductor empírico que depende de la profundidad: vale 1 para menos de 
10 m, 0,5 a partir de 30 m, e interpolación lineal entre 10 y 30 m. La Figura 6-9 

muestra esta relación entre el factor de reducción y la profundidad. 

 

Figura 6-9. Relación empírica entre el factor de reducción (Rd) de la deformación 

por cortante en campo libre (FF) y la profundidad (z) 

- Es destacable que la relación anterior (ecuación 6-1), eliminando en ésta el 
coeficiente empírico Rd, expresa la ecuación del movimiento del volumen de suelo 

por encima de la capa en estudio, representándolo mediante un bloque de rigidez 
infinita (sólido rígido). La deformación angular máxima se determina, a partir de la 

ecuación constitutiva del suelo, según: max = max / Gm. En esta relación, Gm es el 

valor del módulo de corte del suelo que corresponde a la deformación max; en 
consecuencia, este cálculo debe ser realizado de forma iterativa (no obstante, esta 

operación resulta ser particularmente sencilla). Finalmente, el desplazamiento de 

campo libre se obtiene suponiendo que la deformación max se mantiene constante a 
lo largo de toda la profundidad: v = z max (z es la profundidad, y v es el 

desplazamiento horizontal transversal -a lo largo del eje y-); el desplazamiento de 
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distorsión de campo libre FF (análogo al desplazamiento de la estructura 

representado en la Figura 6-10) se obtiene como la diferencia entre los 
desplazamientos transversales v correspondientes a los niveles superior e inferior de 

la estación o túnel, o, lo que es lo mismo, el producto de FF por la altura (H) de la 

estructura: 

FF = vrsFF  vbsFF = FF H  6-2 

- En la ecuación 6-2, vrsFF y vbsFF son los desplazamientos transversales de campo libre 

correspondientes a los niveles de las losas superior e inferior, respectivamente (“roof 
slab” y (“bottom slab”). Esta formulación puede resultar demasiado conservadora, 

por lo que puede sustituirse por la integración de FF a lo largo de la profundidad. 
Finalmente, cabe señalar que también se pueden considerar las formulaciones 

simplificadas de las secciones J.2 y J.3; la comparación entre la Figura 6-9, la Figura 
J-2 y la Figura J-3 muestra una gran similitud entre éstas. 

- Cuarta etapa. La interacción entre el suelo y la estructura que permite obtener el 
efecto (respuesta) en la construcción producido por el citado movimiento sísmico de 

campo libre se efectúa mediante la formulación simplificada descrita en [Wang 1993] 

(Anexo L, secciones L.1, L.3, L.4); esta referencia está en el grupo “Túneles y 

Estructuras Subterráneas”. Este trabajo propone criterios para modificar la respuesta 
de campo libre (en desplazamiento) del suelo (a la excitación en el basamento o 

sustrato rocoso ingenieril); éstos dependen del cociente entre las rigideces laterales 
del terreno y de la estructura (ésta deberá haber sido predimensionada, pues). 

Evidentemente, la aplicación de los criterios en [Wang 1993] se limita a los casos en 

que se cumplan las hipótesis consideradas en dicho estudio: el sismo es leve o 
moderado (induciendo sólo deformaciones pequeñas en el terreno), y la estructura 

está situada a una profundidad suficiente. En particular, cuando la profundidad del 
recubrimiento del túnel (“overburden”) sea escasa, se puede utilizar la formulación 

de Mononobe-Okabe (secciones 5.6 y 5.7, expresiones 5-4 y 5-6, Anexo H). 
- Quinta etapa. El análisis estructural de la construcción puede llevarse a cabo con 

cualquier método estático suficientemente contrastado, a elección del proyectista. Si 
esta operación genera cambios significativos de la rigidez de la estructura, será 

necesario repetir las etapas anteriores e iniciar un proceso iterativo (Figura 6-3 y 

Figura 6-4). 

COMENTARIO. La Figura 6-10 presenta una descripción gráfica del método básico 
aplicado a una construcción excavada a cielo abierto. 
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Figura 6-10. Formulación básica (de control) para estructuras subterráneas 

(tercera y cuarta etapas, sección 6.1) 

 

COMENTARIO. Para mayor claridad, en la Figura 6-10 se señalan los elementos 
estructurales principales, así como otros aspectos. La Figura 6-10 muestra como 

la sismicidad se caracteriza mediante la PGA y ésta se despropaga (flecha de color 
blanco) hasta la profundidad de la estructura, generando en ésta una distorsión 

angular  (obtenida a partir del correspondiente valor de campo libre FF); este 

movimiento (tanto si es estático como dinámico) se conoce habitualmente como 
“racking” en lengua inglesa, y equivale a la deriva (“drift”) de edificios (o a la 

distorsión de estanterías industriales). 

 

COMENTARIO. Por sencillez, la Figura 6-10 representa la posición deformada de 
los muros y las columnas como una recta inclinada, es decir, la deformación 

cortante (tangencial) es constante a lo largo de su altura; si bien esta 
simplificación puede considerarse razonable (dado que esta Figura tiene un 

carácter meramente ilustrativo), debe tenerse en cuenta que las situaciones reales 
son mucho más complejas. Más precisamente, la tensión de corte del suelo no es 

uniforme, ya que es básicamente el resultado de la propagación vertical de las 
ondas de corte sísmicas transversales, como se discute en la sección 2.5 y en los 

Anexos K y L. Estas ondas tienen comúnmente un amplio contenido de frecuencia; 
por lo tanto, la longitud de onda es muy variable (Anexo L, ecuación L-18), lo que 

lleva a una configuración deformada muy sinuosa de los elementos estructurales 
afectados (Figura 6-6.a). También es necesario señalar que la posición horizontal 

inicial de los muros es bastante irrelevante, y sólo importa su inclinación 
(deformación cortante o transversal). En otras palabras, en la Figura 6-10 el 

desplazamiento horizontal de los muros es nulo al nivel de la losa inferior; 

cualquier otra elección para este nivel de referencia (por ejemplo, la superficie del 
suelo) habría sido igualmente válida. Por otro lado, las losas también deben 

experimentar alguna curvatura (Figura 6-6.a). En resumen, el hecho de que en la 
Figura 6-10 los elementos estructurales permanezcan rectos (es decir, sin ninguna 

curvatura) es solo una simplificación. Estas consideraciones se aplican también a 
la Figura 6-11 y la Figura 6-13.a. 
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COMENTARIO. La Figura 6-10 define aparentemente la distorsión () como el 
ángulo promedio entre los muros laterales girados y la dirección vertical. Sin 

embargo, tiene que tenerse en cuenta que la distorsión representa las 

deformaciones en la estructura: en caso de que las losas superior e inferior 

permanezcan horizontales (en promedio, como en la Figura 6-6.a y en la Figura 
6-10), esta correspondencia se mantiene; por el contrario, si dichos muros giran 

(respecto al eje longitudinal del túnel x), la distorsión debe definirse teniendo en 
cuenta este movimiento de cuerpo rígido (“rigid-body”). La Figura 6-11 describe 

dicha situación. 

 

  

Figura 6-11. COMENTARIO. Deformación de una sección de un túnel 

involucrando distorsión (“racking”) () y balanceo (“rocking”) () 

 

COMENTARIO. La Figura 6-11 muestra que el ángulo (promedio) de distorsión 

() se define como la rotación relativa entre los lados horizontal y vertical de la 
sección rectangular. 

 

COMENTARIO. El artículo [Gordo-Monsó et al. 2019] (grupo “Túneles y 

Estructuras Subterráneas”) muestra que la rotación de balanceo (“rocking”, ) está 

estrechamente relacionada con la rigidez lateral relativa entre el suelo y la 
estructura: (i) si ambas rigideces son similares (la relación de flexibilidad FR es 

cercana a 1, Anexo L)  tiende a ser cercano a cero (sin balanceo), (ii) si la 

estructura es significativamente más rígida (FR es cercano a cero) la sección tiende 
a rotar en la misma dirección que la distorsión de cortante, y (iii) si la estructura 

es altamente flexible (FR toma valores altos), se produce la situación contraria. 
Estas circunstancias se destacan en la Figura 6-12. 

 

   

z 
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Figura 6-12. COMENTARIO. Balanceo de una sección de un túnel según la 

relación de flexibilidad (FR) y la proporción geométrica () [Gordo-Monsó et al. 
2019] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”) 

 

COMENTARIO. En la Figura 6-12,  se define como la proporción geométrica del 

rectángulo ( = B / H, Figura L-6). La rotación de balanceo para FR cercano a cero 
puede explicarse por la resistencia de la estructura a deformarse: (i) cuando FR es 

aproximadamente igual a 1, la estructura tiende a comportarse como el suelo 
sustituido (con la misma rigidez que la de la estructura), (ii) cuando FR aumenta, 

el "vacío" extremadamente flexible se deforma más que el suelo sustituido, y (iii) 
si FR disminuye, ocurre lo contrario. 

 

COMENTARIO. La referencia [Tsinidis et al. 2016a] proporciona más información 

acerca de la relevancia del “rocking”. 

6.5.2 Método Pseudo-Estático 

COMENTARIO. Este procedimiento de análisis y diseño es el más simplificado de 
los tres “normales” (“habituales”, es decir, excluyendo el método básico descrito 

en la subsección 6.5.1). En la subsección 6.5.6 se discuten las condiciones de 

aplicación. 

Se presenta a continuación la formulación pseudo-estática; la explicación se 

enmarca en el contexto del esquema (descomposición en etapas) descrito en la 
sección 6.1. Debe señalarse en primer lugar que el método recibe el nombre de 

pseudo-estático debido a que el efecto dinámico de la acción sísmica sobre la 
estructura se representa por la imposición de un único desplazamiento (es decir, 

un valor estático) relativo entre sus losas superior e inferior, tal como se 
representa en la Figura 6-10 (correspondiente a la formulación básica). 

- Primera etapa. La acción sísmica a considerar se puede cuantificar o bien como en 
el Método Básico (aunque tomando la totalidad del rango de los espectros, subsección 

6.5.1) o bien mediante 3 ó 7 acelerogramas. En este último caso se proponen dos 
criterios de selección: (i) acelerogramas obtenidos de registros sísmicos históricos o 

calculados a partir de técnicas de desagregación sísmica (sección 6.1 y Anexo E, 
[McGuire 1995; Chapman 1995; Bazzurro et al. 1999; Pagani et al. 2007] 

(referencias en el grupo “Probabilistic Seismic Hazard Analysis”), o (ii) acelerogramas 
generados artificialmente para ajustarse al espectro de respuesta en el rango de 

períodos de interés en relación a la respuesta del suelo (sección 2.4). Esta operación 

z 

y 
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deberá ser llevada a cabo en relación a los movimientos sísmicos en dirección 
horizontal (Figura 6-2.a) y vertical (Figura 6-2.b). 

- Segunda etapa. Esta operación, en caso de ser necesaria, se debe llevar a cabo 
como en el Método Básico (subsección 6.5.1). 

- Tercera etapa. El movimiento sísmico de campo libre para las capas de terreno en 
contacto con la construcción enterrada se obtiene despropagando (sección 2.5) o 

bien los espectros o bien los acelerogramas obtenidos en la primera etapa; si se 
utilizan los espectros, la despropagación no se puede llevar a cabo como en el Método 

Básico (subsección 6.5.1) por tratarse de un procedimiento excesivamente 
simplificado, es necesario emplear las despropagaciones en el dominio de la 

frecuencia descritas más adelante. La despropagación de acelerogramas (o, más 
raramente, de espectros) se conoce como Análisis de la Respuesta del Sitio (en 

rigor, esta denominación es incorrecta, debiendo reservarse a casos de propagación, 
en vez de despropagación, de ondas). Este estudio consiste en determinar los 

acelerogramas (o espectros) “originales” que, al propagarse, resulten en los 
acelerogramas o espectros superficiales (sección 2.4); el Anexo K contiene una 

descripción más profunda. Estos cálculos se llevan a cabo de forma explícita mediante 
técnicas de despropagación unidimensional (subsección 2.5); los cálculos pueden 

efectuarse o bien en el dominio de la frecuencia (en dicho caso el análisis debe ser 
lineal o lineal-equivalente, pudiendo ser aplicado a espectros o acelerogramas) o en 

el dominio del tiempo (esto es particularmente apropiado para comportamiento 
nolineal del suelo, y puede ser aplicado exclusivamente a acelerogramas). Si la acción 

sísmica genera deformaciones del terreno de pequeña magnitud, los análisis lineales 

o lineales equivalentes (en el dominio de la frecuencia) se consideran adecuados; de 

lo contrario, se requieren análisis nolineales (en el dominio del tiempo). 

- COMENTARIO. Estos cálculos de propagación y despropagación de 
acelerogramas o espectros podrán ser satisfactoriamente llevados a cabo usando 

programas gratuitos de ordenador (software) de amplia difusión, tales como lo 
son (entre otros) Shake2000 

(http://www.geomotions.com/modules.php?name=Content&pa=showpage&pid=
8) o, preferiblemente, DeepSoil (http://deepsoil.cee.illinois.edu/). Los citados 

análisis en el dominio de la frecuencia y del tiempo se discuten a continuación. 

 Análisis de la respuesta en el dominio de la frecuencia. Se calcula la 

respuesta sísmica del suelo mediante la resolución de la ecuación de movimiento 
en el dominio de la frecuencia. Ya que esta operación implica aplicar 

implícitamente el principio de superposición, es necesario suponer que la rigidez 
y el amortiguamiento de los materiales (el terreno) son constantes durante toda 

la duración de la acción sísmica. Dado el alto grado de nolinealidad que exhiben 
los suelos blandos sometidos a terremotos fuertes, esta aproximación es 

adecuada sólo si la severidad de la acción sísmica es moderada y el terreno es 
rígido. Las características de rigidez y resistencia del terreno se pueden 

considerar o bien como independientes de la deformación (comportamiento 
lineal) o como dependientes de ésta (comportamiento lineal equivalente). La 

primera de estas dos hipótesis no debería utilizarse inicialmente (es decir, antes 
de verificar que el comportamiento del suelo es realmente lineal) en ningún caso, 

dada su enorme discrepancia con el comportamiento real de suelos. Es 
destacable que la hipótesis lineal equivalente, a pesar de ser lineal, implica la 

iteración del cálculo de despropagación, dado que se deben compatibilizar los 
resultados de deformación obtenidos con las características mecánicas 

introducidas inicialmente para los diferentes estratos del terreno. Para el caso 
de despropagación de espectros, se debe trabajar con los espectros de 

desplazamientos (en vez de aceleraciones). Se puede obtener el desplazamiento 

máximo del terreno a cada profundidad mediante el espectro de desplazamiento 
obtenido del espectro de aceleraciones despropagado, y a partir de éstos 

determinar la deriva. En general, para que se puedan despropagar espectros el 
terreno debe ser bastante rígido; en este caso, la columna de terreno tendrá un 
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desplazamiento con el sismo bastante homogéneo, y los desplazamientos 
máximos de todos los puntos se darán más o menos simultáneamente. Así, la 

deriva se puede determinar aproximadamente como la diferencia entre los 
desplazamientos máximos de la parte superior e inferior de la estructura. 

 Análisis de la respuesta en el dominio del tiempo. En este caso se considera 
al terreno como un material con comportamiento intrínsecamente nolineal, al 

que se le asignan unas leyes que relacionan su rigidez y amortiguamiento con la 
deformación a corte (secciones 4.2, 4.3 y 4.4, Tabla 4-1) [Groholski et al. 2016; 

Phillips et al. 2009] (grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). A partir de 
estas leyes (constitutivas) del comportamiento del terreno y de una determinada 

acción sísmica (acelerograma), se resuelve la ecuación del movimiento paso a 
paso mediante un algoritmo de integración adecuado, generalmente el método 

de Newmark- (sección K.6) [Chopra 2017; Newmark 1959] (grupo “Análisis 

Dinámico Nolineal”). 
- Si el comportamiento del terreno es lineal (presumiblemente, esto ocurrirá cuando la 

severidad de la acción sísmica sea sólo moderada y el suelo sea más bien rígido), la 
despropagación puede efectuarse efectuando deconvoluciones (en el dominio del 

tiempo o de la frecuencia); en caso contrario, deben efectuarse cálculos nolineales 
para determinar el movimiento del suelo (a la altura requerida) (sección 2.5, Anexo 

K). Dado que hoy en día no existen algoritmos para efectuar esta operación de forma 

fiable, se propone realizar análisis de despropagación lineal-equivalentes y continuar 
el proceso hasta que se alcance un nivel suficiente de convergencia. Una vez 

obtenidos los acelerogramas despropagados a cada profundidad de interés, a partir 
de éstos se pueden generar espectros (envolventes suavizadas) de aceleración y de 

desplazamiento a efectos de conocer los desplazamientos estáticos equivalentes del 
suelo a dichos niveles (profundidades). Otra opción más sencilla es determinar el 

desplazamiento máximo del suelo (relativo, es decir, distorsión) mediante integración 
numérica de los acelerogramas considerados. 

- Cuarta etapa. Se proponen dos estrategias para la interacción entre el suelo y la 
estructura que permite obtener el efecto (respuesta) en la construcción producido 

por el movimiento sísmico de campo libre. La primera estrategia se basa en la 
formulación simplificada descrita en [Wang 1993] (Anexo L, secciones L.1, L.3, L.4) 

y la segunda modelando adecuadamente el comportamiento estático integrado del 
terreno y de la estructura. Ambas estrategias se describen a continuación. 

 [Wang 1993] (referencia en el grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”). 
Este trabajo propone criterios para modificar la respuesta de campo libre (en 

desplazamiento) del suelo (a la excitación en el basamento o sustrato rocoso 
ingenieril); éstos dependen del cociente entre las rigideces laterales del terreno 

y de la estructura (ésta deberá haber sido prediseñada, pues); dicho cociente se 
conoce como relación de flexibilidad (“flexibility ratio”, FR): 

𝐹R =
Rigidez del suelo

Rigidez de la estructura
 6-3 

 

COMENTARIO. Evidentemente, la aplicación de los criterios en [Wang 1993] 

se limita a los casos en que se cumplan las hipótesis consideradas en dicho 
estudio: el sismo es leve o moderado (es decir, induciendo sólo 

deformaciones pequeñas en el terreno), y la estructura está situada a una 
profundidad suficiente; no obstante, el comportamiento no lineal del suelo o 

de la estructura puede ser tenido en cuenta de una forma aproximada 
mediante modificaciones de los criterios de Wang basados en una adecuada 

comprensión de los fenómenos analizados. La clasificación de sismicidad en 
la Tabla 1-4 se puede utilizar para evaluar la aplicabilidad de las 

formulaciones de Wang. En particular, cuando la profundidad del 
recubrimiento del túnel (“overburden”) sea escasa, se podrá utilizar la 

formulación de Mononobe-Okabe (Anexo H). 
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 Modelización numérica bidimensional del terreno y la estructura. El 
desplazamiento impuesto a la estructura (Figura 6-10) se obtiene a partir de un 

modelo de elementos finitos (u otras técnicas numéricas, como diferencias 
finitas, modelos sin malla, modelos de partículas, elementos de contorno, etc.) 

bidimensional que comprende la estructura y el terreno adyacente a ésta (Figura 
6-13.b, Figura 6-15). La acción sobre este modelo es el desplazamiento de 

campo libre en la frontera (contorno) del dominio discretizado (del suelo) y la 
respuesta (resultado) es el desplazamiento transversal de la estructura 

(resultado de la interacción, pues). Evidentemente, se deben cumplir 
determinadas condiciones en cuanto a la extensión lateral del modelo y a las 

propiedades mecánicas de los materiales para poder alcanzar resultados 
precisos. 

- Quinta etapa. Al igual que en el método básico (subsección 6.5.1), el análisis 
estructural de la construcción puede llevarse a cabo con cualquier método estático 

suficientemente contrastado, a elección del proyectista. Si esta operación genera 
cambios significativos de la rigidez de la estructura, será necesario iniciar un proceso 

iterativo (Figura 6-3 y Figura 6-4). 

COMENTARIO. En resumen, la formulación pseudo-estática se basa en la 
determinación de los desplazamientos del terreno durante sismo en ausencia de la 

estructura (de campo libre, tercera etapa), y la posterior obtención de los 
desplazamientos de la estructura dados los citados movimientos de campo libre 

(cuarta etapa). Ambos cálculos se pueden realizar mediante los procedimientos 
indicados previamente. Tal como se discute más adelante con más amplitud en la 

subsección 6.5.6, la elección de un determinado enfoque (procedimiento) de cálculo 
(básico, pseudo-estático, dinámico simplificado o dinámico general) viene 

determinada por la importancia de la estructura y la severidad de la acción sísmica. 

 

COMENTARIO. La Figura 6-13 muestra dos esquemas que describen la 
implementación del método pseudo-estático. Ambos esquemas difieren en la cuarta 

etapa, en la Figura 6-13.a se considera la formulación simplificada [Wang 1993] 
(esta referencia está en el grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”), y en la 

Figura 6-13.b se adopta el modelo general pseudo-estático del terreno y de la 
estructura. 
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(a) Cuarta etapa simplificada [Wang 1993]  

 
(b) Cuarta etapa con un modelo pseudo-estático del terreno y de la 

estructura 
Figura 6-13. Formulación pseudo-estática para estructuras subterráneas (tercera y 

cuarta etapas, sección 6.1) 
 

COMENTARIO. La Figura 6-13 muestra como en ambos casos la tercera etapa 
empieza y acaba en espectros (de aceleración y desplazamiento, 

respectivamente); la necesidad de utilizar acelerogramas, se debe a la 
imposibilidad de despropagar directamente los espectros en el dominio del tiempo. 

Después de la despropagación, se conocen los espectros a las profundidades de 
interés, y éstos permiten establecer los correspondientes desplazamientos 

laterales. En la Figura 6-13.b se dibuja un modelo estructural (de elementos 
finitos) integrado del terreno y de la estructura; se utiliza para simular la 

interacción (estática) entre ambos. Debe destacarse que el dominio discretizado 
en la Figura 6-13.b representa solo un área ampliada (que abarca la estación) del 

dominio mallado completo (Figura 6-15). 

6.5.3 Método Dinámico Simplificado 

COMENTARIO. Este procedimiento de análisis y diseño sísmicos de estructuras 
enterradas se sitúa en una posición intermedia, en cuanto a su nivel de 

simplificación, entre los otros dos (pseudo-estático y dinámico general, dejando 
de lado la formulación básica, subsección 6.5.1); acordemente, su complejidad y 

 
 

 

z 

y 

T 

T 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  153 

 

número requerido de operaciones son, en general, superiores a los de la 
formulación pseudo-estática (subsección 6.5.2) e inferiores a los de la dinámica 

general (subsección 6.5.4). Difiere de aquélla en que el análisis de interacción 
suelo-estructura (cuarta etapa, sección 6.1) se lleva a cabo de forma dinámica 

(dependiente del tiempo), y de ésta en que este proceso se realiza de forma 
separada de la despropagación (tercera etapa, sección 6.1) y además se ejecuta 

en un modelo de muelles (resortes) que representan la rigidez del terreno. 

Se describe a continuación este método (dinámico simplificado), utilizando como 

guion la ordenación en etapas presentada en la sección 1.6: 

- Primera etapa. Se lleva a cabo análogamente que en la formulación pseudo-estática 
(subsección 6.5.2), aunque se consideran únicamente acelerogramas. 

- Segunda etapa. Esta operación, en caso de ser necesaria, se debe llevar a cabo 
como en el Método Básico (subsección 6.5.1). 

- Tercera etapa. Se realiza como en la formulación pseudo-estática (subsección 
6.5.2), aunque se consideran únicamente acelerogramas. 

- Cuarta etapa. La acción sísmica sobre la estructura se representa por un 

desplazamiento dinámico horizontal del terreno entre las capas situadas entre ambas 

losas extremas (superior e inferior) de la estructura (distorsión, “racking”); este 
movimiento se determina a partir del correspondiente valor de campo libre (“free 

field”), simulando la interacción suelo-estructura con un modelo de resortes 
distribuidos. Este movimiento de campo libre (tercera etapa, sección 6.1) se 

establece mediante un Análisis de Respuesta del Sitio, generalmente resuelto a 
través de modelos de cálculo de despropagación unidimensional de ondas de corte 

(S) (Anexo K); en sitios con estratificación de geometría compleja se deben emplear 
modelos de despropagación bidimensionales. Estos análisis tienen que efectuarse 

para los acelerogramas seleccionados (tres o siete, secciones 2.4 y 6.1) escalados 
tal como se indica en la Tabla 1-5. Como en el método pseudo-estático simplificado, 

estos análisis serán o bien lineales o nolineales, según se supere o no la resistencia 
a corte del terreno. La interacción suelo-estructura (cuarta etapa, sección 6.1, Figura 

6-3) se representa mediante un modelo que integra a ambos. La estructura se 
modela como en los otros métodos, y la rigidez del suelo se describe con resortes 

(muelles) que simulan el área colindante a la construcción; éstos se ubican a lo largo 
de toda sus superficies lateral e inferior (Figura 6-14). Estos resortes pueden 

agruparse en las dos categorías siguientes: 
 Resortes con comportamiento lineal. Debe suponerse que la rigidez y el 

amortiguamiento del terreno se mantienen constantes durante toda la duración 
del sismo. Esta hipótesis es válida cuando este provoque en el terreno 

deformaciones pequeñas. La rigidez de los muelles (resortes) debe entonces 
elegirse de forma que sea compatible con el rango de deformaciones del terreno 

durante el terremoto. 
 Resortes con comportamiento nolineal. Los resortes nolineales representan 

una reacción del terreno que depende de su deformación. Así, describen de una 
manera más precisa el comportamiento nolineal del terreno frente a acciones de 

corte cíclicas, y por tanto permiten una aproximación más acertada de la 
interacción suelo-estructura. Se debe elegir una relación adecuada de estos 

resortes para cada caso particular, en función del tipo de terreno, la resistencia 
de este y la naturaleza de la estructura cuya interacción con el terreno se desea 

analizar. El ejemplo más conocido son las curvas p-y en pilotes de cimentación, 
que relacionan la reacción lateral del terreno (p) con el nivel de desplazamiento 

transversal (y) de un pilote; la sección M.4 contiene una descripción más 
extensa. 

- Para las formulaciones no-lineales es necesario establecer un límite de 

desplazamiento de los resortes, a partir del cual éstos no ofrecen ningún tipo de 
reacción; es decir, se genera un comportamiento plástico perfecto (sin 

endurecimiento). Este desplazamiento límite es tal que consigue movilizar toda la 
resistencia lateral del terreno frente al desplazamiento de la estructura. 
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Comúnmente, las curvas rigidez vs. deformación del suelo incorporan, ya sea de 
manera implícita o explícita, este desplazamiento límite. Alternativamente, se pueden 

usar las leyes de fuerza-desplazamiento de la sección M.4. 
- Una vez se hayan determinado los desplazamientos en campo libre y establecido las 

características de los resortes, se procede al análisis dinámico del modelo integrado 
suelo-estructura. La excitación son los desplazamientos (a lo largo del tiempo) de 

campo libre de cada extremo exterior de los resortes, y la respuesta está constituida 
por los desplazamientos (también a lo largo del tiempo) de sus extremos interiores; 

obviamente, las historias de tiempo de velocidad y aceleración también son parte de 
la respuesta. 

- Quinta etapa. Al igual que en los métodos anteriores (subsecciones 6.5.1 y 6.5.2), 
el análisis estructural de la construcción puede llevarse a cabo con cualquier método 

suficientemente contrastado, a elección del proyectista. Si esta operación genera 
cambios significativos de la rigidez de la estructura, será necesario iniciar un proceso 

iterativo (Figura 6-3 y Figura 6-4). En principio, el modelo estructural debe ser 
dinámico. 

Esta formulación se representa esquemáticamente en la Figura 6-14.  

 

 
 

 
 

 

 
 

 
  

 
 

 
 

 
 

 
 

 
Figura 6-14. Formulación dinámica simplificada para estructuras subterráneas 

(cuarta etapa, sección 6.1) 

La Figura 6-14 muestra como la interacción entre el suelo y la estructura se considera 

tanto en dirección horizontal (sobre las caras laterales) como vertical (sobre la cara 

inferior). 

COMENTARIO. La representación de la rigidez del suelo mediante muelles 
(resortes) discretos independientes (Figura 6-14) implica considerar que este se 

comporta como un modelo de Winkler. Dado que este sólo reproduce el 
comportamiento del suelo en ausencia de deformación transversal (todos los 

muelles contiguos se deforman de la misma manera), es necesario introducir la 
influencia de la rigidez transversal del suelo (caracterizada mediante el módulo de 

deformación transversal G) en las ecuaciones constitutivas de los resortes. Este 
aspecto se discute con mayor profundidad en el Anexo M. 

 

COMENTARIO. La influencia de los efectos de masa, peso y rigidez de los edificios 
y otras construcciones ubicadas en las cercanías de la estructura bajo 

consideración debe ser tenida en cuenta, aunque puede serlo de manera 
simplificada (sección M.3). 
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6.5.4 Método Dinámico General 

COMENTARIO. Este es, potencialmente, el método más exacto de los propuestos 

en este Manual. En esta formulación se determinan de manera conjunta la 

repuesta dinámica del terreno y la de la estructura (incluyendo la interacción entre 

ambos, SSI) a través de un análisis numérico integrado; esta operación abarca las 
etapas tercera, cuarta y quinta descritas en la sección 6.1. Si la acción sísmica 

considerada representa adecuadamente la amenaza sísmica real, y los 
comportamientos dinámicos nolineales del terreno y de la estructura se describen 

correctamente, esta estrategia puede proporcionar un alto nivel de precisión 
(mayor que el de las dos anteriores, subsecciones 6.5.2 y 6.5.3); más adelante 

(en este misma subsección) se profundiza en esta consideración. 

Se describe a continuación el método dinámico general, utilizando como guion la 

ordenación en etapas presentada en la sección 1.6: 

- Primera etapa. Se lleva a cabo análogamente que en la formulación pseudo-estática 
(subsección 6.5.2) y en la dinámica simplificada (subsección 6.5.3). 

- Segunda etapa. Esta operación, en caso de ser necesaria, se debe llevar a cabo 

como en el Método Básico (subsección 6.5.1). 

- Tercera, cuarta y quinta etapas. Los análisis pueden ser lineales o no-lineales, 
según la severidad del efecto del sismo de diseño sobre el perfil de terreno. Los 

análisis lineales se consideran adecuados si la deformación a corte que sufre el 
terreno por efecto del sismo es pequeña, mientras que para grandes deformaciones 

se debe recurrir a modelos no-lineales que capturen de manera más precisa el 

comportamiento del terreno sometido a fuertes acciones cíclicas. 

COMENTARIO. En general, se presume que esta formulación será usada 
preferentemente en situaciones en que se requieran análisis nolineales. En todo 

caso, la formulación dinámica general se desarrollará mediante modelos 
numéricos; estos modelos serán habitualmente de elementos finitos, pero también 

se podrán emplear otras estrategias (diferencias finitas, modelos sin malla, 
modelos de partículas, elementos de contorno, entre otros) que permitan integrar 

la ecuación del movimiento. Esta integración se puede efectuar en el dominio de 
la frecuencia (sólo para análisis lineales) o del tiempo (tanto para análisis lineales 

como nolineales). 

- Quinta etapa. No hay diferencia con el método dinámico simplificado (subsección 

6.5.3). 

COMENTARIO. Tal como se ha discutido previamente en esta misma subsección, 
esta estrategia presenta una gran capacidad potencial de proporcionar resultados 

de bastante exactitud; en todo caso su precisión puede ser superior a la de los 
otros métodos (subsecciones 6.5.2 y 6.5.3). No obstante, esta mayor 

aproximación al comportamiento real sólo puede alcanzarse si el análisis se lleva 
a cabo correctamente; esto afecta a todos los aspectos involucrados: (i) 

conocimiento preciso de las acciones sísmicas de excitación (sección 2.4), (ii) 
determinación correcta de los parámetros del terreno (Capítulo 4, particularmente 

secciones 4.5 y 4.6) y modelización adecuada de su comportamiento dinámico 
(especialmente si este es nolineal), (iii) modelización conveniente de la estructura 

(incluyendo el comportamiento nolineal de los materiales y la influencia de las 
armaduras y de la fisuración del concreto traccionado), y (iv) un análisis numérico 

suficientemente cuidadoso. En relación al punto 2 (modelo del comportamiento 
del suelo), será necesario disponer de una información muy sólida y bien basada 

en un número importante y suficientemente representativo de ensayos (de campo 
y de laboratorio, secciones 4.5 y 4.6, respectivamente); se destaca en particular 

que deben considerarse modelos constitutivos que incorporen amortiguamiento 
histerético (sección K.3), dado que son los que simulan de manera más precisa el 

comportamiento de suelos sometidos a acciones sísmicas. Respecto al último 
punto (4), tienen que tenerse en cuenta principalmente tres aspectos: la densidad 
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de la malla (incluso el tipo de elemento finito), el intervalo de discretización 

temporal (período de muestreo, t), y el algoritmo de integración numérica. 
Respecto de los dos primeros aspectos, debe tenerse presente que, para análisis 

dinámicos nolineales, no es posible proporcionar criterios matemáticos rigurosos 

para seleccionar el paso de tiempo (t) y el tamaño de la malla (nivel de refinado); 
en consecuencia, para garantizar que la respuesta (resultado del análisis) es 

suficientemente precisa tienen que llevarse a cabo análisis para valores 
progresivamente decrecientes de t (por ejemplo, 0,01 s, 0,001 s, 0,0001 s, etc.) 

y de la finura de la malla de elementos finitos (principalmente en las zonas donde 
se esperan mayores gradientes de tensión o deformación) hasta que los resultados 

se estabilicen suficientemente. Los usuarios de este Manual deben ser conscientes 
de que estas operaciones entrañan una notable dificultad y suelen exigir un 

número importante de operaciones (ello requiere ordenadores de gran capacidad 
y bastante tiempo de cálculo). Si cada uno de los cuatro puntos anteriores no se 

trata con el debido cuidado, no se puede garantizar en absoluto que los resultados 
de esta estrategia sean más exactos que los de las otras (subsecciones 6.5.2 y 

6.5.3). Debe tenerse bien presente que en los métodos complejos las posibilidades 

de error o de falta de exactitud crecen exponencialmente, por lo que las 

verificaciones también deben aumentar proporcionalmente. Estas consideraciones 

se ajustan a lo expuesto en el punto “Control del Uso de Formulaciones Complejas” 
de la Filosofía del Manual (Generalidades). 

 

COMENTARIO. Complementariamente a lo expuesto en el párrafo (Comentario) 

anterior, se recomienda que, a partir de la excitación del modelo numérico, se 
realice una propagación 2-D de ondas en campo libre, y se contraste con los 

resultados de cálculos de propagación unidimensionales. Si existe suficiente 
coherencia entre ambos cálculos se puede establecer que el modelo numérico 

puede resultar adecuado para la propagación de ondas sísmicas. 

 

COMENTARIO. Esta formulación se representa esquemáticamente en la Figura 
6-15. A pesar de ser el método más general que se propone en este Manual, los 

análisis a llevar a cabo serán preferentemente bidimensionales (2-D, en el plano 

yz); si existen irregularidades importantes en dirección longitudinal (ya sea por 
cambios en la configuración de la estructura o por propiedades desiguales del 

terreno), se deberán efectuar análisis espaciales (3-D) (sección Q.2, Figura Q-2). 
En la Figura 6-15 se aprecia que se discretiza un volumen de terreno que incluye 

a la estructura; las condiciones de contorno en sus caras inferior, superior y 
laterales se establecerán según criterios adecuados. En los correspondientes 

apoyos se tendrán que incorporar condiciones elásticas para evitar rebotes de 
ondas. Tal como muestra la Figura 6-15, la excitación consistirá en parejas de 

acelerogramas actuando simultáneamente sobre la cara inferior del dominio; estas 
señales se propagarán a lo largo del volumen modelado. En consecuencia, tal 

como se comenta previamente en esta misma subsección, la respuesta de campo 
libre no figura explícitamente en el análisis; de hecho, ésta sería igual a la 

respuesta dinámica en las caras laterales del modelo. En relación a estos 
acelerogramas, si el terreno tiene unas características razonablemente uniformes 

a lo largo de toda la longitud de la cara inferior del volumen, se pueden considerar 
constantes a lo largo de dicha longitud; al contrario, si el terreno no es uniforme, 

deben realizarse análisis de despropagación de las ondas superficiales para cada 
tipo de perfil estratigráfico del volumen discretizado. 
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Figura 6-15. Formulación dinámica general para estructuras subterráneas 
(tercera, cuarta y quinta etapas, sección 6.1) 

 

COMENTARIO. En relación a la situación representada en la Figura 6-15, se 
discuten a continuación las dimensiones requeridas del dominio (volumen de 

terreno) discretizado, así como las características del modelo de elementos finitos 

(especialmente, la malla). 

La dimensión horizontal debe ser lo suficientemente grande como para permitir 
que se atenúe casi completamente la influencia de la rigidez transversal de la 

estructura, es decir, pueda considerarse que el movimiento en las caras laterales 
del dominio discretizado es prácticamente igual al de campo libre; en caso 

contrario, la propagación de la onda sísmica no sería representativa de la situación 
real. En la mayor parte de situaciones, este objetivo se alcanza cuando la anchura 

del volumen de suelo representado es igual o superior a cinco veces el ancho 
de la estructura; este criterio se encuentra indicado en el código chino [GB 

50909–2014] (grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”). 

En relación a la dimensión vertical, la situación es diferente, ya que, en general, 

una mayor profundidad no redunda en una mayor exactitud. En este sentido, debe 

recordarse que la excitación en la cara inferior del modelo se obtiene a partir de 

la de la superficie, por lo que tener una mayor profundidad sería como “bajar para 
volver a subir”. En consecuencia, se propone descender hasta un nivel en que los 

efectos concentrados de los muros pantalla y de la cimentación profunda (en caso 
de existir estos elementos), se hayan suavizado suficientemente. Frecuentemente, 

a menos de que el sustrato rocoso ingenieril se encuentre muy profundo, se 

procura que el dominio discretizado llegue hasta este. 

Respecto del tamaño de la malla de discretización del suelo, se recomienda que 
sea inferior que entre 1 / 10 y 1 / 8 de la mínima longitud de onda que se 

desea reproducir [Kuhlemeyer, Lysmer 1973] (grupo “Propagación y 
Despropagación de Ondas en el Terreno”). Otros investigadores proponen tomar 

1 / 6 de dicho valor [Abate et al. 2015], y otros entre 1 / 6 y 1 / 8 [Di, Liu 2022] 
(ambas referencias el grupo “Túneles y Estructuras Enterradas”). Por otra parte, 

es frecuente que la malla del suelo sea más densa en las proximidades de la 

estructura. 

En cuanto al tamaño de la malla de discretización de la estructura, se 
recomienda generalmente tomar 20 cm [Chen et al. 2022] (grupo “Túneles y 

Estructuras Enterradas”). 

 

z 

y 

Discretización del 

suelo (malla de 

Elementos Finitos) 
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COMENTARIO. Los edificios y otras construcciones (situadas bajo tierra, sobre 
ella o en posiciones intermedias, Anexo C) ubicadas en las cercanías de la 

estructura en consideración (en el dominio mallado, Figura 6-15) deben incluirse 
en el modelo (segundo paso, Figura 6-3). El modelo tiene que capturar las 

características más relevantes del edificio: masa (crucial para los efectos 
sísmicos), carga (relevante para el comportamiento del suelo) y rigidez (en la 

dirección lateral, afecta tanto a la parte emergida como a la subterránea). 

6.5.5 Resumen de los Métodos de Análisis 

Esta subsección no forma parte del Texto Técnico Normativo, ya que contiene 

únicamente un resumen de las subsecciones anteriores.  

COMENTARIO. La Tabla 6-1 muestra un resumen de las características de los 

cuatro métodos de análisis y diseño sísmicos para estructuras enterradas 
establecidos en las subsecciones anteriores (6.5.1, 6.5.2, 6.5.3 y 6.5.4, 

respectivamente); este resumen se relaciona con las etapas comunes descritas en 
la sección 6.1. La segunda etapa se omite en esta descripción, dadas sus 

características particulares (sólo es necesaria en la etapa previa). 

 

Tabla 6-1. COMENTARIO. Métodos de análisis y diseño sísmicos de estructuras 

enterradas (sección 6.1) 

Tipo de 
análisis 

Primera etapa 
(Acción 
sísmica) 

Tercera etapa 
(Desplazamiento de 

campo libre) 

Cuarta etapa 

(Interacción 
Suelo-

estructura) 

Quinta etapa 
(Análisis de la 

estructura) 

Básico (de 

control) 

Espectro a nivel 
de la superficie 

(PGA) 

Simplificada [Seed, Idriss 

1971; Wang 1993] 

Simplificada 

[Wang 1993] 

Modelo estático 

lineal / nolineal 

Pseudo-
estático  

Espectro a nivel 
de la superficie 

Despropagación (lineal o 

lineal equivalente) del 
espectro de desplazamiento 

Simplificada 
[Wang 1993] 

Modelo estático 
lineal / nolineal 

Acelerogramas (3 
ó 7) a nivel de la 

superficie 

Despropagación (lineal o 
lineal equivalente) de los 
acelerogramas y doble 

integración numérica de los 
mismos 

Modelo pseudo-
estático del 

terreno y de la 
estructura 

Modelo estático 

lineal / nolineal 

Dinámico 
simplificado 

Acelerogramas (3 
ó 7) a nivel de la 

superficie 

Análisis lineal / nolineal de 
Respuesta del Sitio 

(despropagación) 

Modelo dinámico 
de resortes 
lineales / 

nolineales 

Modelo 
dinámico lineal 

/ nolineal 

Dinámico 

general 

Acelerogramas (3 

ó 7) a nivel de la 
superficie 

Modelo dinámico lineal / nolineal (de elementos finitos u otras 

técnicas numéricas) de la estructura y del terreno circundante 

6.5.6 Selección del Método de Análisis  

COMENTARIO. El diseño sísmico de estructuras enterradas es un proceso 

complejo que depende principalmente de la naturaleza del terreno y de la acción 

sísmica, y de las particularidades del sistema estructural y su interacción con los 
geomateriales que lo confinan (ya sea total o parcialmente). Por tanto, existen 

diferentes procedimientos de diseño sísmico de este tipo de construcciones, que 
abarcan desde análisis simplificados a cálculos extremadamente sofisticados (en 

orden de creciente de complejidad, subsecciones 6.5.2, 6.5.3 y 6.5.4, dejando 
aparte el método básico descrito en la subsección 6.5.1). Según las características 

particulares del elemento a diseñar se debe optar por el método más conveniente. 

Como regla general, se emplearán métodos de diseño potencialmente más precisos 

para estructuras que presenten Importancia Operativa de mayor grado (sección 1.3) 
y sufran acciones sísmicas de mayor severidad. Los métodos de análisis simplificados 

se utilizarán principalmente con dos finalidades: (i) servir como comparación con 
cálculos realizados con enfoques más complejos, y (ii) realizar análisis sísmicos y 

diseño de estructuras con Importancia Operativa bastante baja y sometidas a 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  159 

 

acciones sísmicas moderadas o bajas. En resumen, cuanto más importante sea la 
estructura y mayor la excitación sísmica, tanto más sofisticado será el Método de 

Análisis requerido. 

COMENTARIO. El método de diseño de las estructuras enterradas se elige en 

función de su Importancia Operativa (sección 1.3) y de la severidad del sismo 
considerado; ésta se cuantifica en términos de la PGA, ya que esta magnitud 

recoge, de alguna manera, la influencia del período de retorno (sección 1.6) y del 
tipo de suelo (sección 2.2). 

La Tabla 6-2 recoge los métodos de análisis mínimos exigidos para cada una de las 

Importancias Operativas consideradas para estructuras enterradas. Debe aclararse 
que cada una de las distintas verificaciones que tienen que hacerse (en función del 

Nivel de Daño, sección 1.4) puede corresponder a distintas situaciones en esta Tabla; 
en otras palabras, una misma estructura probablemente tendrá que ser analizada 

siguiendo distintas estrategias para cada una de las situaciones en la Tabla 1-5 y la 
Tabla 1-6. También es necesario recordar que el Método Básico debe ser considerado 

en todos los casos, para que sirva de herramienta de control (subsección 6.5.1). 

Tabla 6-2. Métodos de diseño mínimos exigidos para estructuras y terrenos con 

configuración regular* 

Importancia 

Operativa 
(sección 1.3) 

PGA (g) 

< 
0,05 

0,05-
0,20 

0,20-0,30 0,30-0,40 > 0,40 

I1 Básico Básico Básico 
Pseudo-

estático 

Dinámico 

simplificado 

I2 Básico Básico 
Pseudo-

estático 

Dinámico 

simplificado 

Dinámico 

general 

I3 Básico 
Pseudo-
estático 

Dinámico 
simplificado 

Dinámico 
general 

Dinámico 
general 

*El Método Básico debe ser utilizado en cualquier caso (es decir, cualquier 

Importancia Operativa y PGA) para servir de referencia (subsección 6.5.1) 

COMENTARIO. Tal como indica el título de la Tabla 6-2, estas exigencias atañen 

exclusivamente a estructuras y terrenos regulares; en términos generales, esto 
significa que la estructura pertenece a una de las categorías dibujadas en la Figura 

6-6 hasta la Figura 6-15 y que el perfil estratigráfico del suelo es razonablemente 

uniforme a lo largo de la zona en estudio. Así mismo se especificarán los ensayos 

(secciones 4.5 y 4.6) exigidos en función de la severidad de la acción sísmica y de 
la Importancia Operativa de la estructura (sección 1.3). 

 

COMENTARIO. Complementariamente a lo que indica la Tabla 6-2, se puede 

considerar que la severidad de una determinada acción sísmica sobre el perfil de 
terreno es baja si la máxima deformación a corte alcanzada por cualquier capa de 

dicho perfil sometido dicha acción sísmica provoca una reducción de su módulo de 
corte menor del 50% (secciones 4.3, 4.5 y 4.6, Anexo K). En caso contrario, la 

severidad del sismo puede considerarse como alta. 

6.6 Análisis Sísmico en Dirección Longitudinal de Estructuras 
Enterradas  

COMENTARIO. Las ondas longitudinales (es decir, aquellas que progresan 
bastante paralelas al eje del túnel) generan una flexión lateral de su eje (Figura 

6-6.c). Este problema se puede analizar principalmente mediante desplazamientos 
impuestos determinados a partir de un análisis adecuado de SSI (interacción 

suelo-estructura). Se considerarán la cláusula 6.4 y el Anexo F de [ISO 23469 
2005] (grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”). 
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El principal parámetro que gobierna este fenómeno es la longitud de onda de las 
ondas longitudinales; a menos que se disponga de más información, la longitud de 

onda mencionada anteriormente se puede obtener a partir de la siguiente relación 
empírica [Luo et al. 2001] (esta referencia se encuentra en el grupo “Propagación y 

Despropagación de Ondas”): 

 = 460 Ts 6-4 

En la ecuación 6-4,  es la longitud de onda longitudinal (en m), y Ts es el periodo 

natural del suelo (s). 

COMENTARIO. La ecuación 6-4 proviene de la fórmula de la teoría clásica de 
propagación de ondas (la longitud de onda es igual a la velocidad de la onda 

armónica dividida por su frecuencia, ecuación L-18), suponiendo que la velocidad 
de la onda de corte es igual a 460 m/s (tipo de suelo S2, Tabla 2-2) y que el suelo 

vibra predominantemente con su propio período. 

 

COMENTARIO. Bajo condiciones regulares (perfil de roca y suelo más bien 
uniforme y horizontal, y suficiente distancia hipocentral), la flexión del túnel en 

dirección longitudinal no suele ser un problema, ya que las ondas de corte se 
propagan verticalmente (generándose un movimiento horizontal transversal del 

suelo, entonces), con poca diferencia entre los movimientos transversales de 
puntos muy próximos en la dirección longitudinal; por lo tanto, la flexión 

longitudinal es prácticamente inexistente. Las peores situaciones de flexión en 
dirección longitudinal son aquellas que involucran condiciones irregulares, 

principalmente la proximidad a la fuente (hipocentro) y cambios repentinos en la 
rigidez del suelo o roca madre. Ambos temas se discuten en los siguientes dos 

párrafos, respectivamente. 

Distancia hipocentral corta. Si la ubicación es bastante cercana al hipocentro o 

a la superficie de ruptura, la onda de corte podría no propagarse verticalmente, 
sino en dirección oblicua. En ese caso, la tensión de corte generada del suelo 

puede afectar el túnel en dirección longitudinal (vertical). Este tema se discute 
más profundamente en la sección L.5 (Figura L-11). 

Cambios longitudinales bruscos. Estas situaciones pueden corresponder a la 

proximidad de fallas activas (sección L.5), o a cambios en las propiedades del 
suelo o del sustrato rocoso ingenieril; además, los cambios de rigidez también 

pueden ocurrir en el interior del túnel, como en los extremos de las estaciones 
(sección 6.1). Básicamente, existen dos grupos de estrategias: realizar análisis 

complejos en 3D (incluidos estudios de propagación de ondas en 2D, sección 2.5, 
Anexo K), o introducir juntas sísmicas en el túnel [Yu et al. 2013] (grupo “Juntas 

Sísmicas”). La primera opción generalmente se recomienda en discontinuidades 
bastante moderadas, mientras que la segunda es preferible en presencia de 

cambios bruscos. 

 

COMENTARIO. Este tema se analiza más profundamente en las secciones L.5 y 
M.2; notablemente, ambas secciones solo tratan sobre condiciones regulares. 

6.7 Análisis Sísmico de Estructuras Enterradas para 
Deformaciones Permanentes del Suelo 

COMENTARIO. Uno de los mayores riesgos sísmicos para túneles y estructuras 

subterráneas proviene de efectos bastante permanentes (subsección 6.3.3): 

grandes movimientos de tierra en cruces de fallas activas (subsección 3.2 y Anexo 

N), deslizamientos de laderas (en las embocaduras del túnel, sección 3.3 y Anexo 
I) y licuación del suelo de cimentación (sección 3.3 y Anexos F y G). En general, 

no es fácil diseñar estructuras subterráneas para soportar estos efectos; en 
consecuencia, se recomienda evitarlos. Estos temas se resumen brevemente en 

los dos párrafos (Comentarios) siguientes. 
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COMENTARIO. Cruces de fallas activas. El análisis de los túneles contra la 

ruptura de la falla perpendicularmente al eje del túnel puede basarse en 
procedimientos para tuberías. Sin embargo, una de las principales 

recomendaciones es que se debe evitar este cruce, siempre que sea posible. 

 

COMENTARIO. Deslizamientos y licuación. Cuando hay amenaza de 

deslizamientos o licuación, se pueden utilizar distintas medidas como 
estabilización del terreno, reemplazo de suelos problemáticos, compactación, 

instalación de drenaje, o estabilización de laderas o taludes. Si no, el diseño debe 
acomodar la deformación longitudinal dentro de límites aceptables. Con respecto 

a la licuación, la estrategia básica consistirá en verificar si el suelo es propenso a 
tal fallo; si es así, se verificarán la flotabilidad y la resistencia de la estructura 

subterránea. 

6.8 Análisis Sísmico de Espacios Subterráneos Grandes o 
Irregulares 

Esta subsección no forma parte del Texto Técnico Normativo, ya que tiene 

únicamente un carácter indicativo, redireccionado a las partes de este manual en que 

se discute con más profundidad.  

COMENTARIO. Se refiere a estaciones de metro (u otro tipo de ferrocarril) que, 

por estar situadas a gran profundidad, no pueden ser excavadas a cielo abierto, 
sino perforadas o minadas; también efectos tridimensionales complejos debido a 

cambios repentinos en la sección transversal. Dadas sus características poco 
homogéneas, la formulación pseudo-estática no puede, en general, ser utilizada, 

debiéndose emplear la formulación dinámica simplificada, o la formulación 
dinámica general (sección 6.5). 

 

COMENTARIO. Comúnmente, las variaciones bruscas de la sección transversal 

pueden corresponder a portales (bocas) de túneles, bifurcaciones, pozos de 
trabajo, ventilación y evacuación, o transiciones de túneles a estaciones. Los 

portales de los túneles pueden implicar riesgo de derrumbes (sección 3.3); otros 
temas requieren estudios particulares. Los pozos de trabajo, ventilación (o 

evacuación) (y las demás situaciones mencionadas) necesitan investigaciones 
individuales, y no se dan recomendaciones específicas en este Manual. Las 

transiciones entre túneles y estaciones se pueden clasificar, en líneas generales, 
en abruptas (repentinas) y graduales (suavizadas); los cambios abruptos pueden 

transmitir efectos tridimensionales complejos que deben analizarse caso por caso, 
y las evoluciones suavizadas pueden analizarse ampliamente en dos dimensiones. 

Sin embargo, en general, las transiciones graduales (Figura Q-2) son menos 
comunes, ya que involucran más volumen de excavación y construcción; 

ordinariamente, los extremos de las estaciones (conexiones con el túnel) están 
formados por muros transversales “perforados” para permitir la circulación de los 

trenes. En ese caso, las juntas se colocan comúnmente entre el túnel y la estación 
para evitar los efectos tridimensionales complejos antes mencionados. En la 

referencia [Yu et al. 2013] (grupo “Juntas Sísmicas”) se encuentra información 
sobre este tema. 

 

COMENTARIO. Este tema se discute más profundamente en el Anexo O. 
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7 ANÁLISIS Y DISEÑO SÍSMICOS DE COMPONENTES NO 
ESTRUCTURALES 

COMENTARIO. Este Capítulo trata del diseño sismorresistente de los elementos 

no estructurales (componentes no estructurales) de las construcciones 
consideradas en este Manual. El Capítulo tiene siete secciones: la sección 7.1 

contiene consideraciones generales sobre la definición, el diseño sísmico y el 
comportamiento de los componentes no estructurales, la sección 7.2 presenta los 

conceptos de componentes sensibles a la deriva y a la aceleración, la sección 7.3 
describe las acciones que deben ser consideradas para el diseño de estos dos tipos 

de componentes (niveles de acción sísmica y combinaciones de acciones), la 
sección 7.4 proporciona una visión de los enfoques para el diseño sismorresistente 

de dichos elementos (para componentes sensibles a la deriva y a la aceleración), 
la sección 7.5 propone estrategias de fijación (sujeción o conexión) de 

componentes no estructurales, la sección 7.6 recomienda estrategias conceptuales 
de diseño sismorresistente de elementos no estructurales habituales, y la sección 

7.7 presenta ejemplos de diseño sísmico de componentes no estructurales (uno 

sensible a la deriva y otro a la aceleración). 

7.1 Consideraciones Generales 

7.1.1 Definición de componente no estructural 

Este Capítulo trata del comportamiento sísmico de elementos (componentes) no 
estructurales, es decir que no forman parte de la estructura: en otras palabras, partes 

de una construcción cuyo objetivo principal no es garantizar su integridad estructural 
sino cumplir con una determinada misión. Esta definición ilustra que no se trata de 

si estos elementos participan o no en el comportamiento resistente (no sólo frente a 

acciones sísmicas), sino si ésa es su finalidad principal. Esta consideración ilustra que 
la frontera entre elementos estructurales y no estructurales es difusa, ya que, por 

ejemplo, la primera utilidad de una escalera “monumental” hecha de concreto 
reforzado no es estructural, pero ésta puede jugar un papel relevante en ese sentido 

y debe ser considerada como parte de la estructura. Este ejemplo muestra que los 
elementos no estructurales que sean lo suficientemente rígidos o masivos como para 

interaccionar significativamente con la estructura (es decir, los comportamientos de 
ésta con y sin estos elementos son distintos), deben ser considerados como parte de 

ésta e incluidos en su modelación (con efecto de rigidez o de masa, respectivamente). 
En resumen, en este Manual se considera que un componente no estructural es 

un elemento cuya finalidad principal no es resistir, y cuya rigidez o masa no 

es lo suficientemente importante como para interaccionar significativamente 

con la estructura enterrada (subterránea) que lo alberga. 

7.1.2 Obligatoriedad y necesidad del diseño sismorresistente de 

componentes no estructurales 

El papel de algunos componentes no estructurales (incluidos en éstos el contenido y 

las instalaciones) en los estados límite de servicio (ELSS1 y ELSS2, subsección 1.4.4) 
y hasta de seguridad (ELUS1 y ELUS2, subsección 1.4.4) es crucial. En consecuencia, 

en este Manual, el diseño sísmico de CUALQUIER elemento no estructural es 
requerido claramente. Más concretamente, cualquier componente no estructural 

que se instale en una estructura enterrada cubierta por este Manual debe tener 
cualificación sísmica [ICC-ES AC 156 2019] (grupo “Diseño y Análisis 

Sismorresistentes de Componentes No Estructurales”), preferiblemente incluyendo 

ensayos. 

COMENTARIO. Las consideraciones expuestas en el párrafo anterior se aplican, 
en principio, incluso a elementos aparentemente superfluos, como vallas 

publicitarias u otros elementos similares. No obstante, a continuación se señalan 
algunas excepciones particulares. El capítulo 13 de [ASCE/SEI 7-22 2022] (Tabla 

13.1-1) exime a algunos componentes no estructurales de la necesidad de 
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comprobar su resistencia sísmica: mobiliario (excepto armarios de 
almacenamiento), elementos temporales que no permanezcan más de seis meses, 

elementos móviles, elementos mecánicos y eléctricos (si se cumplen determinadas 
condiciones), sistemas de distribución (conductos, bandejas porta-cables, 

canalizaciones, sistemas de conductos y sistemas de tuberías y tubos). Estas 
exenciones pueden extenderse a las estructuras cubiertas por este Manual, con 

excepción de los elementos temporales cuyo daño se asocie con Daño 
Generalizado (global); la asignación del coeficiente de importancia igual a 1, puede 

equipararse a que el colapso del elemento se asocie a Daño Limitado (global). Los 
documentos de AASHTO no contienen ninguna prescripción para los componentes 

no estructurales y remiten a [IBC 2021] (grupo “Diseño y Análisis 
Sismorresistentes de Componentes No Estructurales”). 

7.1.3 Aspectos particulares 

COMENTARIO. Los componentes no estructurales pueden tener una naturaleza 
muy variable: permanentes o temporales, cerramientos, particiones, 

instalaciones, contenido, etc. En consecuencia, legislar sobre el diseño sísmico de 

los componentes no estructurales es notablemente difícil, ya que éstos no son 

uniformes en absoluto, y, en consecuencia, no se pueden proporcionar fácilmente 
pautas globales (es decir, válidas para todos los elementos no estructurales o, al 

menos, para un grupo amplio de éstos); por otra parte, el mundo de la ingeniería 
sísmica se ha centrado, en general, en los elementos estructurales principales, y 

sólo últimamente se está despertando un cierto interés por el diseño y análisis 
sismorresistentes de elementos no estructurales. En este sentido, se ha creado la 

asociación SPONSE (“Seismic Protection of Non-Structural Elements”) cuyo sitio 
de Internet es http://www.sponse.eu/. Por otra parte, en las referencias se ha 

incluido un grupo denominado “Diseño y Análisis Sismorresistentes de 
Componentes No Estructurales” en que se pueden encontrar documentos útiles. 

7.2 Componentes Sensibles a la Deriva o a la Aceleración 

En términos generales, los componentes no estructurales se pueden clasificar en 

aquellos que son sensibles a las deformaciones de la estructura a la que están unidos 
(componentes sensibles a la deriva) y los que lo son a la aceleración absoluta de ésta 

(componentes sensibles a la aceleración). El primer grupo lo forman los elementos 

que están rígidamente sujetos a la estructura principal por varios de sus puntos, de 
tal forma que los desplazamientos relativos entre éstos generan en estos elementos 

deformaciones que pueden llegar a dañarlos; el ejemplo más claro son tabiques de 

albañilería (frágiles) conectados a las losas inferior y superior (de una misma “planta” 

de una estación) de manera que la deriva entre estas losas les produce 
deformaciones que generan agrietamientos y aun otros daños más severos. La Figura 

7-1 presenta un esquema de estas fisuras; en la Figura 7-1.a se muestran las grietas 
provocadas por un desplazamiento (inicial) relativo de la planta superior hacia la 

derecha y en la Figura 7-1.b se dibujan las nuevas grietas generadas por otro 

desplazamiento (posterior) hacia la izquierda. 
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(a) Desplazamiento inicial en un 

sentido 

(b) Desplazamiento en sentido 

contrario 

Figura 7-1. Fisuración de un tabique de albañilería for deformaciones sísmicas 

impuestas (en su plano) 

El efecto de la deriva es estático; sin embargo, el segundo grupo (elementos 

sensibles a la aceleración) comprende componentes que pueden experimentar 
fenómenos inerciales debidos a la aceleración absoluta de la estructura principal (es 

un efecto dinámico, pues). Esta situación se da en elementos que son más bien 

masivos y están unidos rígidamente a la estructura de forma que están obligados a 

experimentar la aceleración de ésta y así romperse, caerse (o ambos) o deslizar. En 

este sentido, la Figura 7-2 presenta esquemas de estas tres situaciones. 

  
 

(a) Tabique 
deformándose 

ortogonalmente 
a su plano 

(b) Elemento (tipo depósito) 

volcando 

(c)  Elemento (tipo 

depósito) deslizando 

Figura 7-2. Esquemas de fallos de elementos no estructurales sensibles a la 

aceleración 

La Figura 7-2.a exhibe un tabique (similar al dibujado en la Figura 7-1) deformado 
transversalmente por la aceleración sísmica transmitida por ambas losas (superior e 

inferior); si estas oscilaciones son excesivas, el tabique puede fallar, por ejemplo, 
por la sección central (a mitad de la altura). La Figura 7-2.b y la Figura 7-2.c se 

refieren a un elemento (depósito, armario o dispositivo similar) que está sujeto 

únicamente por su parte inferior; en este caso, según el tipo de conexión, las 

oscilaciones pueden producir el vuelco del elemento (Figura 7-2.b) o su deslizamiento 

(Figura 7-2.c). 

Algunos elementos también pueden verse afectados tanto por la deriva como por la 
aceleración; un ejemplo lo constituyen los tabiques frágiles: son sensibles a la deriva 

z 

x,y 

z 

y 
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en su plano (fisuración, Figura 7-1) y a la aceleración en el perpendicular (vuelco o 

rotura, Figura 7-2.b y la Figura 7-2.c, respectivamente). 

Por último, también hay componentes no estructurales que no son ni sensibles a la 

deriva ni a la aceleración; suele tratarse de elementos dúctiles, ligeros y unidos a la 

estructura por un solo punto (es decir, en forma de péndulos suspendidos) o por 
varios puntos cuyas distancias se mantienen inalteradas (péndulos con varios 

apoyos). 

COMENTARIO. Se incluye a continuación una lista (no exhaustiva) de elementos 

no estructurales propios de infraestructura vial y ferroviaria subterránea que son 

sensibles a efectos estáticos y dinámicos: 

- Elementos sensibles a las deformaciones de la estructura principal. 
Andenes, escaleras, escaleras mecánicas, ascensores, tabiques y vidrios (para 

fallo en su propio plano), climatización, cancelas, puertas, suministro eléctrico 
(tanto de emergencia como ordinario), etc. 

- Elementos sensibles a las aceleraciones de la estructura principal. 

Ventiladores, tabiques y vidrios (fallo fuera del plano), iluminación, protección 

contra incendios, falsos techos, adornos, equipos informáticos, equipos de 

comunicación, máquinas expendedoras, barreras de seguridad, conducciones, 

catenaria (alimentación aérea), etc. 

Para mayor claridad, la Figura 7-3 contiene ejemplos de componentes no 
estructurales sensibles a la deriva y a la aceleración. 

 

  

 

(a) Elementos (puerta y 

tabique) sensibles a la 
deriva y a la 

aceleración 

(b) Elemento 

(depósito) 
sensible a la 

aceleración 

(c) Elemento 

(estantería) 
sensible a la 

aceleración 

Figura 7-3. COMENTARIO. Ejemplos de elementos no estructurales sensibles a 

la deriva y a la aceleración 

 
COMENTARIO. La Figura 7-3.a muestra un tabique con una puerta 

(aparentemente, de seguridad). El tabique se encuentra fisurado en su plano, 
probablemente debido a la deriva en dicho plano; es destacable que esta 

deformación parece haber afectado a la puerta, la cual es muy posible que no 
pueda abrirse, afectando gravemente a la evacuación de la estación y al acceso 

de equipos de rescate. En este caso se pueden proponer soluciones que se basen 

en independizar los movimientos de la estructura principal, del tabique y de la 

puerta, como los que se muestran en la Figura 7-12.a. La Figura 7-3.b ilustra un 
depósito que ha volcado a causa de la aceleración horizontal absoluta trasmitida 

por la losa sobre la que descansa; la solución podría pasar o bien por reforzar la 
estructura de soporte y su conexión a la losa, o por flexibilizar esta última (Figura 

7-12.b). Por último, la Figura 7-3.c presenta una estantería colapsada; en este 
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caso, las medidas correctoras podrían consistir en reforzar la estructura de la 
estantería, quizás acompañando esta opción con aislamiento de base (Figura 

7-12.b). Se puede encontrar más información sobre aislamiento sísmico (de base) 
en el Anexo P (de este Manual) y en la Norma Peruana [E.031 2019].  

7.3 Acciones a considerar  

7.3.1 Niveles de Acción Sísmica  

Ya que este Manual considera la filosofía del Diseño Basado en el Desempeño, el 

diseño sismorresistente de componentes no estructurales debe considerarla también. 
En este sentido, los Niveles de Acción Sísmica a considerar para los componentes no 

estructurales son los mismos que para el resto de la construcción y se describen en 

la sección 1.6 (Tabla 1-5 y, particularmente, la Tabla 1-8). 

COMENTARIO. Es necesario asociar (vincular) cada tipo de fallo de un 
determinado elemento no estructural con un Requisito de Desempeño (Nivel de 

Daño o Estado Límite). La definición de los Niveles de Daño (en relación a los 

componentes no estructurales, subsección 1.4.3) debe ser la guía: 

 Daño Insignificante (DI). Los componentes no estructurales sólo tienen 
daños muy ligeros que no dan ninguna sensación de peligro y no interrumpen 

en absoluto el funcionamiento. 
 Daño Limitado (DL). Los componentes no estructurales sólo tienen daños 

ligeros que no dan una gran sensación de peligro. Aunque el funcionamiento 
de la instalación se vea interrumpido, este puede ser reanudado en pocas 

horas.  
 Daño Significativo (DS). Los elementos no estructurales tienen daños, pero 

mantienen su integridad y no representan ninguna amenaza para la vida de 
las personas. En general, el funcionamiento se verá interrumpido sólo durante 

un período de tiempo moderado (algunas semanas). 
 Daño Generalizado (DG). La mayor parte de elementos no estructurales 

tienen fuertes daños, pero no representan ninguna amenaza grave para la 
vida de las personas. 

El sentido común debe ser suficiente para asignar el fallo de un elemento no 
estructural a un determinado Nivel de Daño (y un período de retorno, Tabla 1-8); 

evidentemente, esta circunstancia depende de su papel en la funcionalidad de la 
estación. En la Tabla 7-1 se presenta una propuesta (no exhaustiva) de vinculación 

de componentes no estructurales comunes con su tipo de fallo (sensibles a la 

deriva o a la aceleración) y con un Nivel de Daño. Debe tenerse en cuenta que se 

trata de una propuesta general (debe ser particularizada, pues) y puede resultar 
más bien conservadora. 
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Tabla 7-1. COMENTARIO. Propuesta de vinculación de componentes no 
estructurales comunes con tipo de fallo (sensibles a la deriva o a la aceleración) 

y con Nivel de Daño 

Componente Sensibilidad 

Nivel 

de 
Daño  

Comentario 

Ascensor Deriva DS 

Es necesario para acceder y 

evacuar a personas incapacitadas o 
heridas 

Ornamento 
masivo 

Aceleración DG Puede aplastar a personas 

Escalera 

mecánica 
Deriva DS 

Es necesaria para acceder y 
evacuar a personas incapacitadas o 

heridas 

Puertas de 

seguridad 

Deriva y 

aceleración 
DG 

Puede impedir el acceso y la 

evacuación  

Falso techo Aceleración DL 

El falso techo dañado puede ser 
retirado en pocas horas (debe 

tenrse en cuenta la importancia de 
la iluminación y otros elementos del 

falso techo) 

Escalera Deriva DG 
Accesibilidad principal de la 

estación 

Tabique 
Deriva y 

aceleración 
DL-DG 

Si vuelcan, pueden aplastar a 

personas. Depende de cada caso 

Catenaria  Aceleración DS-DG Depende de la reparabilidad 

Cancela Aceleración DS Fácil eliminación o reparabilidad 

Suministro 
eléctrico  

Aceleración DS-DG Depende de la reparabilidad 

 

COMENTARIO. Los Niveles de Daño de la Tabla 7-1 tienen carácter general (son 

conservadores, pues) y pueden ser modificados (habitualmente, reducidos) en 
función de las características particulares de cada estación. La responsabilidad de 

asignar un Nivel de Daño a un determinado elemento no estructural recae en 
(compete a) el diseñador o los gestores o propietarios de la infraestructura; 

evidentemente, éstos pueden ser aun más conservadores, es decir modificar los 

Niveles de Daño de la Tabla 7-1 “hacia arriba” (es decir, un Nivel de Daño 

superior). En la Tabla 7-1 se ha considerado un único fallo por componente; si se 
desea efectuar un estudio de mayor profundidad, pueden tomarse distintos 

“niveles de fallo” para cada componente; debe tenerse en cuenta que esto 
probablemente podría ser considerado como excesivamente conservador. 

7.3.2 Combinaciones de Acciones 

Las combinaciones de carga se analizan en la sección 1.8. Con respecto a las 

combinaciones de carga, para la mayoría de los componentes no estructurales, las 
únicas acciones a tener en cuenta son DC (carga muerta, peso propio), PL (carga 

viva de peatones, quizás solo para los andenes) y EQ (terremoto). De acuerdo a la 

Tabla 1-9, la combinación de carga para la situación sísmica está dada por:  

Sísmica Q = 1,25 DC + 0,5 PL + EQ 7-1 

Si el diseño sísmico (EQ) se efectúa mediante métodos estáticos equivalentes y el 
componente no estructural puede recibir efectos sísmicos en cualquier dirección 

horizontal, cada efecto en una determinada dirección principal del elemento (o de la 
estación, es decir longitudinal y transversal) debe ser combinado con el 30% del 

efecto en la dirección perpendicular. 
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Por otra parte, obviamente, cada componente deberá resistir su propio peso; esta 

verificación corresponde a la combinación Resistencia I:  

Resistencia I Q = 1,25 DC + 1,75 PL 7-2 

7.4 Métodos de Diseño Sísmico de Componentes no Estructurales 

Este Manual propone cuatro métodos de diseño sísmico de estructuras enterradas 
(básico, pseudo-estático, dinámico simplificado, y dinámico general, Capítulo 6); por 

sencillez, para diseño sísmico de componentes no estructurales se propone, con 

carácter general, utilizar el mismo método que para la estructura principal. 

En general, la acción sobre el componente no estructural en estudio es la respuesta 
de la estructura a la acción sísmica: si ésta ha sido diseñada con un método estático 

se tendrá un espectro o una deriva (máxima), y si se ha empleado un método 
dinámico se tendrán señales (series temporales) de desplazamiento y de aceleración. 

Ya que el método básico (subsección 6.5.1) es obligatorio (a efectos de servir de 

comparación), en cualquier caso se dispondrá de la respuesta estática. 

En las dos subsecciones siguientes se discuten las formulaciones para componentes 

sensibles a la deriva y a la aceleración, respectivamente. 

7.4.1 Diseño Sísmico de Componentes Sensibles a la Deriva 

Si la estructura ha sido diseñada mediante el método básico o el pseudo-estático, el 
efecto estático (simplificado, pues) sobre los componentes no estructurales se 

representa mediante un desplazamiento horizontal relativo (máximo) entre las 
plantas (o niveles) a las que este se encuentra unido (deriva). Esta deriva sólo puede 

darse en dirección transversal (distorsión, “racking”). 

Si la estructura ha sido diseñada mediante el método dinámico simplificado o el 

dinámico general, el efecto dinámico (menos simplificado que el estático) sobre el 
componente se representa mediante una señal de desplazamiento (transversal) que 

constituye la respuesta de la estructura a la acción sísmica transmitida por el terreno; 
el valor máximo (absoluto) de la respuesta relativa entre las plantas involucradas es 

la deriva () a considerar. La Figura 7-4 representa un tabique de altura libre H 

deformado en su plano con una deriva . 

 

Figura 7-4. Deriva para el análisis estático de un tabique de albañilería en su 

plano 

En relación a la Figura 7-4, para tabiques de albañilería, no puede considerarse el 

límite de deriva indicado en el artículo 32 de la [E.030 2018] (0,5%,  / H), ya que 

este resulta demasiado conservador (exigente) por haber sido determinado 

modificando implícitamente el período de la acción sísmica (de 475 años a un valor 
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significativamente inferior). De hecho, óbviamente, cada tipo de elemento tiene un 
límite de deriva distinto. Por otra parte, el límite no debe depender del período de 

retorno del Nivel de Acción Sísmica considerado. En resumen, en general puede 

tomarse 1%. 

El método de análisis propugnado es extraordinariamente simplificado, ya que 
consiste en comprobar que la deriva máxima no supera el valor límite considerado 

(en general, 1%). En todo caso, ya que este fenómeno es inherentemente estático, 

no parecería muy adecuado analizarlo dinámicamente. 

Por último, debe tenerse en cuenta que en una estación (o túnel) sólo hay derivas en 
dirección transversal, es decir, la estación puede considerarse como infinitamente 

rígida en dirección longitudinal, y los muros en dicha dirección no están sujetos a 

ninguna deriva impuesta. 

7.4.2 Diseño Sísmico de Componentes Sensibles a la Aceleración 

Cálculo estático. El diseño y análisis sísmicos estáticos de componentes no 

estructurales sensibles a la aceleración y ubicados en edificios (o construcciones 

similares) suele efectuarse mediante métodos estáticos equivalentes en los que la 

acción sísmica se caracteriza mediante espectros de piso (“floor spectra”); éstos 
reciben este nombre por representar la sismicidad de cada piso (planta o nivel del 

edificio) en ambas direcciones horizontales. Los espectros de piso dependen de la 
sismicidad del lugar (representada por espectros de respuesta ordinarios, es decir, 

del suelo), de la planta en que se ubique el elemento a analizar, y de las 
características modales de la estructura. El efecto estático (simplificado) sobre el 

citado componente no estructural se representa mediante una fuerza horizontal (de 

volumen) cuya resultante pasa por el centro de gravedad del elemento y su valor es 
igual a su masa multiplicada por la aceleración máxima transmitida por la estructura 

que lo alberga (cuantificada a través del citado espectro de piso). Esta fuerza tanto 
puede actuar en dirección transversal como en dirección longitudinal de la estación; 

en general, sus valores en estas direcciones pueden ser diferentes, pero parecidos. 
Cada efecto en una determinada dirección debe ser combinado con el 30% del efecto 

en la dirección perpendicular (subsección 7.3.2). Los componentes no estructurales 
sensibles a la aceleración, a diferencia de las estructuras soterradas que los acogen, 

son sensibles a la frecuencia de la excitación sísmica que reciben, y además 

presentan períodos naturales; por esta razón se utilizan períodos. 

El párrafo anterior describe el diseño sísmico estático de componentes no 
estructurales sensibles a la aceleración y ubicados en edificios; en estructuras 

subterráneas, se sigue la misma estrategia, aunque los espectros de piso deben tener 

características peciales; este tema se discute en la subsección 7.4.3.  

Debe tenerse en cuenta que en algunos casos puede ser necesario realizar análisis 

en dirección vertical. 

Cálculo dinámico. El efecto dinámico (menos simplificado) sobre los componentes 
no estructurales se representa mediante tres acelerogramas (dos componentes 

horizontales y una vertical) que constituyen la respuesta de la estructura a la acción 

sísmica transmitida por el terreno. 

COMENTARIO. Con finalidad aclaratoria, se presenta a continuación un ejemplo 
de estrategia de cálculo estático equivalente de un componente no estructural de 

un edificio según la versión actual del Eurocódigo 8 [EN 1998-1 2004] (grupo 
“Normas y otros Documentos Similares de otros Países”); se utiliza el espectro de 

piso propuesto en dicha reglamentación. La Figura 7-5.a presenta un esquema de 
un edificio con un elemento no estructural albergado en su interior y la Figura 

7-5.b muestra el citado espectro de piso propugnado por el Eurocódigo 8. 
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(a) Edificio con 

componente no 
estructural en su 

interior  

(b) Espectro del Eurocódigo 8 

Figura 7-5. COMENTARIO. Ejemplos de soluciones sismorresistentes de 

elementos no estructurales sensibles a la deriva y a la aceleración 

 

COMENTARIO. La fuerza sísmica estática equivalente Fa y el espectro Sa 

representados en la Figura 7-5 obedecen a las siguientes expresiones: 

𝐹a =
𝑆a 𝑊a a

𝑞a 

 𝑆a = 𝑎g 𝑆 [
3 (1 +

𝑧
𝐻
)

1 + (1 −
𝑇a
𝑇1
)
2 − 0,5] 7-3 

COMENTARIO. En la ecuación 7-3 para Fa, qa es el factor de comportamiento y a 
es el factor de importancia. El primero se discute en la subsección 7.4.4, y el 

segundo es igual a 1,5 en elementos importantes en caso de terremoto y en 
aquellos cuyo colapso pueda tener consecuencias graves; en caso contrario a debe 

ser tomado igual a 1. En la ecuación 7-3 para Sa, z y H son la altura de la planta 
en que se ubica el componente y la altura del edificio (Figura 7-5.a), 

respectivamente; Ta y T1 son los períodos naturales del primer modo (períodos 
fundamentales, pues) del componente y del edificio en la dirección en estudio, 

respectivamente. 

 

COMENTARIO. Debe notarse que el espectro de piso del EC-8 no incluye ningún 

coeficiente que dependa del amortiguamiento del componente no estructural. 

 

COMENTARIO. Es destacable que la formulación descrita en este ejemplo puede 
ser aplicada en su totalidad al diseño sismorresistente de componentes no 

estructurales de edificios ordinarios, como los considerados en el Anexo C. 

 

COMENTARIO. El capítulo 13 de [ASCE/SEI 7-22 2022] propone una formulación 

análoga a la del EC-8; también se utiliza una expresión dependiente del período 
fundamental del componente, es decir, se trata de un espectro de piso (aunque 

no reciba explícitamente este nombre). 

7.4.3 Generación de espectros de piso para estructuras enterradas 

Hay mucho conocimiento y experiencia acumulados en generación de espectros de 

piso para edificios; básicamente, hay dos métodos: (i) a partir de análisis dinámicos 

para acelerogramas que representen la sismicidad del lugar (método numérico), y 
(ii) mediante el método directo, es decir, pasar directamente del espectro de 

respuesta del suelo al espectro de piso (método analítico o semi-analítico) [Jiang at 
el. 2015] (grupo “Diseño y Análisis Sismorresistentes de Componentes No 

Estructurales”). Sin embargo, desafortunadamente, no se encuentra en la literatura 
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técnica criterios para generar espectros de piso para estructuras enterradas; esto 
puede deberse a falta de interés por los componentes no estructurales, a que hay 

muchas menos estructuras enterradas que edificios ordinarios, o a que los espectros 
de piso para estructuras enterradas no son tan diferentes de los espectros de 

respuesta del terreno como sucede en edificios (de hecho, como elemento 
diferenciador, sólo es necesario tener en cuenta la SSI, Interacción entre Suelo y 

Estructura). En este sentido, el capítulo 6 puede ser de utilidad. 

Para estructuras bastante superficiales cuya rigidez lateral es similar a la del terreno 

que reemplazan (FR  1), puede utilizarse el espectro de respuesta del terreno en la 

superficie como espectro de piso. La Figura 7-6 describe esta situación.  

 

Figura 7-6. Estructura enterrada superficial con componente no estructural 

próximo a la superficie del suelo 

La Figura 7-6 muestra un componente no estructural ubicado en el interior de la 
estación (o túnel) y otro análogo aunque situado en el exterior; se pretende subrayar 

la similitud entre las condiciones de ambos. 

COMENTARIO. Tal como se ha indicado previamente, la generación de espectros 

de piso para estructuras enterradas no plantea ninguna dificultad conceptual (pero 
puede resultar una operación larga y tediosa), se trata de seguir la misma 

estrategia que en edificios, pero teniendo en cuenta la interacción entre el suelo y 
la estructura. Se necesita un número suficiente (en principio, siete) de 

acelerogramas de excitación (no de campo libre, sino “filtrados” por la interacción 
entre el suelo y la estructura). Entonces se generan espectros de respuesta 

individuales (pseudo-aceleración absoluta) para cada uno de estos acelerogramas 
y el espectro de piso es la envolvente suavizada de los espectros individuales. Esta 

operación debe ser efectuada para el amortiguamiento del elemento a analizar. 
Debe tense en cuenta que el período del valor máximo del espectro de piso debería 

coincidir con el período del sistema suelo-estructura. Por último, es importante 
señalar que si se debe diseñar un solo elemento no estructural, resulta más 

“barato” (y preciso) hacer análisis dinámicos sobre este. 

7.4.4 Estimación de Ductilidad y Período Fundamental de Componentes 

Sensibles a la Aceleración 

Según se discute en la subsección 7.4.2, para analizar el comportamiento sísmico de 

un determinado componente no estructural sensible a la aceleración es necesario 

conocer algunas de sus características, principalmente el peso, la posición del centro 
de gravedad, el período fundamental de oscilación, el amortiguamiento y la 

ductilidad. Los dos primeros parámetros suelen ser conocidos con facilidad, mientras 
que los tres últimos plantean más dificultades; los dos últimos se discuten 

brevemente a continuación, y el período fundamental se analiza después de éstos.  

Amortiguamiento. El amortiguamiento es difícilmente obtenible por medios 

teóricos, pero se puede determinar aproximadamente por sentido común y ensayos 

z 
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no destructivos; su valor es muy variable (en general, entre 2% y 15%). El 
amortiguamiento es necesario para cálculos dinámicos y para seleccionar o generar 

espectros de piso.  

Ductilidad. La ductilidad también es difícilmente obtenible por medios teóricos, 

requiriendo habitualmente efectuar ensayos destructivos; no obstante, el sentido 

común puede proporcionar estimas conservadoras.  

COMENTARIO. En relación a la ductilidad, la versión actual del EC-8 [EN 1998-1 
2004] (grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”) propone 

tomar un factor de comportamiento qa = 1 para balaustradas, ornamentos, 
señalización, carteles publicitarios, depósitos en voladizo y con “patas” sin 

arriostrar; y qa = 2 para muros de albañilería, elementos de acabado (paneles de 
fachada), depósitos que o bien tengan patas arriostradas o bien estén fijados a la 

estructura, “guyed”), y anclajes (mecánicos o químicos). Los valores de qa 
propuestos por el EC-8 deben ser tratados con bastante prudencia, ya que son 

excesivamente generales. El significado de qa se aclara en la subsección 7.4.2. 

Tal como se ha anunciado, se trata seguidamente la estimación del período 

fundamental. Este parámetro de un componente no estructural (en una determinada 

dirección) puede obtenerse, con suficiente aproximación, de las siguientes maneras: 
(i) mediante información del fabricante del componente, (ii) efectuando ensayos 

sencillos, muy baratos y no destructivos, (iii) extrapolando valores conocidos de 
componentes de características mecánicas similares, (iv) realizando cálculos 

manuales simplificados, y (v) utilizando modelos de elementos finitos (u otras 
técnicas numéricas). En principio, cualquiera de estos métodos, si se desarrolla 

adecuadamente, puede proporcionar resultados igualmente confiables y precisos. No 
obstante, en este Manual, se EXIGE obtener, al menos valores procedentes de dos 

procedimientos distintos; obviamente, se requiere que estos resultados coincidan 

aproximadamente. 

COMENTARIO. Para estimar el período fundamental de un componente no 
estructural NO se puede utilizar expresiones empíricas concebidas para otro tipo 

de estructuras (como, por ejemplo, edificios); por ejemplo, la expresión T = hn / 
CT que figura en el artículo 28.4 de [E.030 2018] no se debe emplear ni siquiera 

para componentes que “parezcan” edificios en miniatura. Por otra parte, NO se 
puede pretender obtener el período fundamental de un componente no estructural 

sin comprender claramente el significado conceptual de este parámetro; en este 
contexto, antes de utilizar cualquier estrategia, debe tenerse una idea 

relativamente aproximada del orden de magnitud del período a estimar. 

Período fundamental. Se describen a continuación dos estrategias sencillas de 

estimación del período fundamental correspondientes al grupo de procedimientos iv 

mencionado previamente en esta misma subsección: (i) asimilar el componente a un 
sistema de un grado de libertad y aplicar la conocida expresión 𝑇 = 2  (𝑚 ⁄ 𝑘)½ 

[Chopra 2017] (𝑇 es el período natural del sistema, y 𝑚 y 𝑘 son su masa y la rigidez, 

respectivamente), y (ii) asimilar dicho componente a una estructura sencilla 
geométricamente cuyos períodos puedan obtenerse a partir de expresiones analíticas 

(“closed-form”) conocidas. 

En relación al primer método (asimilar el componente a un sistema de un grado de 

libertad), la Figura 7-7 presenta estimaciones aproximadas de la masa y de la rigidez 
de sistemas de un grado de libertad que representan las vibraciones transversales 

de barras rectas de sección constante con distintas condiciones de vinculación en sus 

extremos: articulación, empotramiento y empotramiento en un extremo y libre el 

otro (voladizo).  
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m  0,5 m0 L  m  0,4 m0 L  m  0,25 m0 L  

k  48 E I / L3 k  192 E I / L3
 k  8 E I / L3

 

 = 1  = 1,5  = 0,6 

(a) Barra articulada (b) Barra empotrada (c) Barra en voladizo 

Figura 7-7. Masas, rigideces equivalentes y coeficientes  (ecuación 7-4) de 

barras rectas de sección constante 

En la Figura 7-7 se dibujan las configuraciones del primer modo de vibración. E, I y 
L son el módulo de elasticidad del material, el momento de inercia de la sección, y la 

longitud de la barra, respectivamente; m0 es la masa de la barra por unidad de 

longitud.  

COMENTARIO. La Figura 7-7 muestra que la masa del modelo (m) no es la masa 

de la estructura (m0 L) sino menor que ésta; más concretamente, la contribución 
de cada punto a la masa del modelo es aproximadamente proporcional al cuadrado 

de su desplazamiento (normalizado respecto del desplazamiento del punto que lo 
tiene mayor). 

En relación al segundo método (asimilar el componente a una estructura sencilla 
geométricamente) la frecuencia natural predominante (es decir, del primer modo) de 

una barra recta de sección constante viene dada por:  

 = ( )2 (E I / m0 L4)½ 7-4 

En la ecuación 7-4,  es la frecuencia natural de la barra (el período es T = 2  / , 

pues),  es un coeficiente adimensional que depende de sus condiciones de 

vinculación, y el resto de magnitudes tienen el mismo significado que en la Figura 

7-7. La Figura 7-7 presenta los valores de . 

COMENTARIO. En sentido estricto, la Figura 7-7 es de escasa utilidad, ya que 

prácticamente ningún componente no estructural tiene una configuración 
equivalente a alguna de las representadas. No obstante, los datos proporcionados, 

conjuntamente con una adecuada comprensión de su significado conceptual, 
permite obtener estimaciones razonablemente aproximadas en un conjuto muy 

amplio de situaciones. Por ejemplo un componente cuya configuración se asemeje 

a una barra recta de sección aproximadamente constante articulada en un extremo 

y unida rígidamente en el contrario, debe tener una frecuencia natural intermedia 

entre 2 (E I / m0 L4)½ y (1,5 )2 (E I / m0 L4)½ (Figura 7-7). Otro ejemplo 
interesante lo constituyen las tuberías; estos elementos pueden ser claramente 

asimilados a barras de sección constante, pero, a diferencia de las barras de la 
Figura 7-7, suelen tener más de dos apoyos, por lo que son más bien asimilables 

a vigas continuas. En este sentido, la Figura 7-8.a y la Figura 7-8.b representan 
vigas continuas de dos tramos de igual y distinta luz, respectivamente.  
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(a) Tramos de igual luz 

 
(b) Tramos de distinta luz 

Figura 7-8. COMENTARIO. Barra continua de dos tramos  

 

COMENTARIO. La Figura 7-8.a muestra que el primer modo natural de vibración 
consiste en dos semiondas opuestas (es decir, desfasadas 180º); en consecuencia, 

el punto central (apoyo intermedio) es un punto de inflexión, en el que el momento 
es nulo, pues. Por tanto, la situación de esta barra es equivalente al de la dibujada 

en la Figura 7-7.a (ambos tramos no interfieren entre sí) y la frecuencia natural 

de oscilación viene dada por  = 2 (E I / m0 L4)½. Evidentemente, esta conclusión 
puede extenderse a barras continuas con cualquier número de tramos de igual luz. 

En la barra dibujada en la Figura 7-7.b, la situación es más compleja, y lo único 
que se puede afirmar es que la frecuencia de oscilación se encuentra comprendida 

entre las de cada uno de los tramos si éstos fuesen independientes: 2 (E I / m0 

L1
4)½    2 (E I / m0 L2

4)½ (al estar juntos, el tramo más corto tiende a “frenar” 
la vibración del más rápido). Para barras de cualquier número de tramos con 

longitudes (luces) diferentes pueden obtenerse criterios semejantes. 

La Figura 7-7 y la Figura 7-8 representan elementos estructurales (que forman parte 
de componentes no estructurales) unidimensionales, para componentes no 

estructurales cuya estructura pueda asimilarse a elementos bidimensionales, la 

Figura 7-9 muestra una placa de espesor constante y forma exterior rectangular. 

 

Figura 7-9. Placa rectangular de espesor constante  

En la Figura 7-9, h es el espesor de la placa, y a y b son sus dimensiones. Las 

frecuencias naturales de esta placa obedecen a la expresión:  

L L

L1 L2
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ωij = π
2√
𝐷

𝑚0

[(
𝑖

𝑎
)
2

+ (
𝑗

𝑏
)
2

] 7-5 

En la ecuación 7-5, m0 es la masa por unidad de superficie, y los subíndices i y j 
representan el número de semiondas a lo largo de los ejes x e y, respectivamente; 

el coeficiente de rigidez a flexión D viene dado por 𝐷 =
𝐸 ℎ3

12 (1−ν2)
, en donde E y  son el 

módulo de elasticidad longitudinal y el coeficiente de Poisson del material, 
respectivamente. El parámetro D es equiparable a E I en barras). Para otras 

configuraciones de la placa y otras condiciones de apoyo, puede consultarse la 
referencia [Leissa 1969] (grupo “Diseño y Análisis Sismorresistentes de 

Componentes No Estructurales”). 

7.5 Estrategias de Sujeción de Componentes no Estructurales 

7.5.1 Propuestas Generales 

En esta sección se discuten, de una manera básicamente conceptual, las opciones de 

conexión de los elementos no estructurales a la estructura principal para obtener un 

desempeño sísmico satisfactorio de éstos. La estrategia a seguir depende de si estos 
elementos son sensibles a la deriva o a la aceleración (o a ambas). Se incluyen a 

continuación criterios generales (análogamente a los Comentarios después de la 

Figura 7-3). 

- El daño de los componentes no estructurales sensibles a la deriva se puede prevenir, 
prácticamente de forma única, independizándolos de la estructura principal. 

- El daño a los componentes no estructurales sensibles a la aceleración se puede 
prevenir o bien conectándolos rígidamente a la estructura principal o, mejor aun, 

haciendo lo contrario (aislamiento sísmico, aunque este sea simple). Debe tenerse 
en cuenta que la conexión rígida protege contra vuelcos, pero no contra daños 

internos (debido al efecto inercial). 

COMENTARIO. Para comprender las recomendaciones anteriores, en primer 

lugar, debe tenerse en cuenta que en construcciones subterráneas es muy difícil 
reducir la deriva (Capítulo 6 y Anexo L) y es totalmente imposible reducir la 

aceleración absoluta (de hecho, si la deriva fuera nula, la aceleración sería igual a 
la de la excitación). En consecuencia, sujetar con mayor firmeza un tabique a las 

losas inferior y superior sólo agravaría el problema, y conectar bien rígidamente 
al pavimento un elemento no estructural apoyado en este reduce el riesgo de 

vuelco total, pero no el de rotura y desprendimiento o vuelco de una parte. Por 

otra parte, debe tenerse en cuenta que los componentes no estructurales están 

sometidos a acciones claramente indirectas (derivas o aceleraciones impuestas), 
ya que cuando la interacción con la estructura sea significativa estos elementos 

deberán ser considerados como estructurales (como una escalera amplia, por 
ejemplo); este aspecto ha sido discutido en mayor profundidad en la subsección 

7.1.1. 

En las dos siguientes subsecciones se discute en mayor profundidad la problemática 
del diseño sismorresistente de componentes no estructurales que son sensibles a la 

deriva o a la aceleración, respectivamente.  

7.5.2 Sujeción de Componentes Sensibles a la Deriva 

La solución propuesta consiste en independizar las deformaciones del elemento de 
las de la estructura principal, de tal manera que los desplazamientos relativos entre 

los puntos de conexión entre ambos no influyan negativamente en el elemento. En 
otras palabras, se trata de flexibilizar dichas conexiones hasta lograr que permitan 

deslizamientos en las direcciones en que el elemento sea demasiado rígido (y, por 
tanto, susceptible de ser dañado). Por ejemplo, si un tabique está sujeto a dos losas 

por sus lados horizontales y a dos columnas por sus lados verticales, se trata de 
separar unos centímetros la conexión a la losa superior y a ambas columnas, y 
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rellenar este espacio con material aislante (térmico o acústico, según se requiera) 
flexible; de esta manera, este espacio (brecha) puede absorber la deriva que se 

genere en el plano del tabique sin afectarle. Posteriormente, el riesgo de vuelco del 
tabique en el plano perpendicular puede conjurarse colocando fijaciones que lo 

impidan, aunque sin coartar el movimiento del tabique en su plano. La Figura 7-10 

presenta esquemas generales de esta situación. 

 

 

(a) Vista frontal (b) Vista lateral 

Figura 7-10. Esquema de solución para un tabique de albañilería (sensible a la 
deriva) 

La Figura 7-10 muestra un muro de albañilería confinado entre dos columnas (o 
muros) y dos losas (es decir, se trata de un muro de relleno). Para evitar que la 

deriva entre ambas losas afecte al muro (Figura 7-1 y Figura 7-4), se interpone entre 
este y la estructura colindante (por los bordes laterales y el superior, Figura 7-10.a) 

una capa de un material flexible (blando) que tenga las propiedades aislantes 
requeridas. El espesor y demás características de esta capa debe determinarse para 

que absorba las deformaciones relativas entre el muro y la estructura. Ya que esta 
capa blanda es más débil que la conexión rígida que existiría si el muro se ejecutase 

contra los elementos estrucurales adyacentes, es preciso proporcionar algún tipo de 
apoyo que evite el fallo del muro fuera de su plano, es decir, su vuelco. Con esta 

finalidad, la Figura 7-10 propone colocar elementos rígidos (probablemente 
metálicos) fijados a las columnas y a la losa superior (y al muro) de tal modo que se 

impide el desplazamiento del muro perpendicularmente a su plano, pero se re 
permite libremente su deslizamiento con respecto al estructura principal. 

En relación a la solución propuesta en la Figura 7-10, se sugiere colocar además 

refuerzos con barras de acero en los bordes superior y laterales del muro. Esta 

medida contribuye a reducir el riesgo de vuelco de partes sueltas del muro. Por otra 
parte, también resulta conveniente que estos refuerzos (horizontales y verticales) se 

extiendan a toda la superficie del muro; de ser posible, los refuerzos verticales deben 
anclarse en la losa de soporte del muro. 

7.5.3 Sujeción de Componentes Sensibles a la Aceleración 

Tal como se ha discutido previamente, se pueden proponer dos soluciones 

aparentemente opuestas: (i) conectar rígidamente el elemento a la estructura 
principal a efectos de impedir su vuelco o desprendimiento o, (ii) diseñar una 

conexión muy flexible en dirección horizontal (es decir, aislamiento sísmico, aunque 
no necesariamente de base) para que permita el deslizamiento entre la estructura de 

soporte y el elemento y reduzca así el riesgo de daño y de vuelco de este (Figura 

7-12.b). En términos generales, la segunda solución se considera preferible, ya que 

la conexión rígida protege únicamente contra vuelcos, pero no contra daños internos 

(debidos al efecto inercial sobre el elemento).  

COMENTARIO. En todo caso, si se opta por conexiones rígidas, pueden utilizarse 
anclajes (químicos o mecánicos). Deben verificarse todos los posibles modos de 

z 

y 

z 
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fallo: rotura del vástago del anclaje, rotura del concreto, arrancamiento del 
vástago, y corte del vástago. 

Respecto del aislamiento sísmico, ya se ha apuntado previamente (en esta misma 

subsección) que el citado aislamiento no tiene que producirse únicamente en la base 

del componente no estructural, sino que la conexión se puede efectuar a cualquier 
altura del componente. En este sentido, la Figura 7-11 presenta un esquema de la 

suspensión de un determinado componente no estructural.  

 

Figura 7-11. Sistema de aislamiento sísmico para máquinas expendedoras 

La Figura 7-11 muestra un elemento rígido suspendido de dos cables (o elementos 

similares) de longitud R. Este sistema se comporta básicamente como un péndulo de 
radio R, por lo que el período natural de oscilación es igual a 2  (R / g)½. A partir de 

esta información, es factible desarrollar un análisis estático equivalente como el 

presentado en la subsección 7.4.2. 

COMENTARIO. En relación a la estrategia descrita en la Figura 7-11, debe 
señañarse que es conveniente añadir algo de amortiguamiento. Por otra parte, 

debe tenerse en cuenta la componente vertical de la acción sísmica, ya que ésta 

puede incrementar sensiblemente la solicitación sobre los cables y sobre los 
elementos de conexión. 

Para mayor claridad, la Figura 7-12 muestra un ejemplo de aislamiento sísmico de 

un componente no estructural sensible a la aceleración. 

R 

G 

z 

x,y 
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(a) Visión global  
(b) Detalle de la conexión 

flexible 

Figura 7-12. Sistema de aislamiento sísmico para máquinas expendedoras 

La Figura 7-12 contiene imágenes de una máquina expendedora en la que los riesgos 

de vuelco y daño han sido conjurados instalando una conexión flexible (en ambas 

direcciones horizontales) entre la máquina y la base en la que se apoya. El 
deslizamiento en dirección frontal-dorsal se efectúa a través de las ranuras 

dispuestas en la base (de concreto), y el deslizamiento en dirección lateral se produce 
mediante giros (respecto de un eje vertical) de las uniones atornilladas (empernadas) 

existentes. 

7.6 Recomendaciones Particulares de Diseño Sismorresistente 
de Elementos no Estructurales Habituales en Estructuras 
Enterradas 

Las recomendaciones incluidas en esta sección no forman parte del Texto Técnico 

Normativo ya que no son exhaustivas sino más bien se refieren a aspectos puntuales 

de algunos componentes no estructurales concretos. 

COMENTARIO. Se discute en esta sección la problemática sismorresistente de 
algunos componentes no estructurales que son habituales en estructuras 

subterráneas para infraestructura vial y que pueden ser afectados por acciones 
sísmicas. En la sección 7.2 se ha presentado una lista de los elementos que pueden 

resultar sensibles a la deriva y a la aceleración; algunos de éstos se mencionan 

aquí. 

En túneles de carretera, los elementos no estructurales que probablemente 
pueden representar un mayor peligro son las turbinas de ventilación 

(ventiladores horizontales) que suelen disponerse en la parte superior de la 
sección del túnel; se trata de componentes sensibles a la aceleración, debido a su 

importante masa. El riesgo es que estos elementos se desprendan e impacten con 
vehículos y aun más, impidan la circulación; en consecuencia, debe recomendarse 

que la sujeción a la parte superior del túnel sea bastante resistente para evitar 

desprendimientos. 

En estaciones de metro y ferrocarril, los elementos no estructurales que pueden 
representar un mayor peligro para los usuarios son las máquinas expendedoras 

(tanto de billetes, comida o bebida como de otros productos); por otra parte, las 
puertas (Figura 7-3.a), las escaleras mecánicas y los ascensores son 

elementos no estructurales cuyo diseño sismorresistente debe cuidarse mucho, 

dada su relevancia para evacuación (especialmente de heridos) en caso de 

acciones sísmicas severas. El peligro de las máquinas expendedoras es que 
vuelquen, pudiendo atrapar personas bajo su gran masa. Tal como se discute en 

la subsección 7.5.3, se proponen dos soluciones opuestas: conexión rígida al 
suelo, y aislamiento de base (sísmico, Figura 7-12). En caso de optar por la 

primera solución, la máquina también puede conectarse rígidamente al muro 

Aislamiento 
sísmico 

bidireccional  
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(posterior, obviamente). La mejor protección para las puertas, las escaleras 
mecánicas y los ascensores es independizarlos de los movimientos de la estructura 

principal durante la acción sísmica de tal forma que éstos no les afecten ni 
interrumpan su funcionamiento. Finalmente, los tabiques de albañilería 

(presuntamente frágiles) también deben ser cuidados (sección 7.2). 

7.7 Ejemplos de Diseño Sísmico de Componentes no 
Estructurales 

El contenido de esta sección no forma parte del Texto Técnico Normativo, ya que se 

refiere a ejemplos particulares de las formulaciones expuestas en la sección 7.4. 

COMENTARIO. En esta sección se presentan dos ejemplos de diseño 
sismorresistente de componentes no estructurales. Uno de ellos es sensible a la 

deriva y se trata de un tabique sometido a distorsiones en su plano; el otro es 
sensible a la aceleración, consistiendo en un panel para revestimento de fachadas. 

Ambos diseños se discuten en las dos subsecciones siguientes, respectivamente. 

7.7.1 Ejemplo de Diseño Sísmico de un Componente Sensible a la Deriva 

COMENTARIO. Se considera un tabique de obra de fábrica (albañilería) de 3 m 
de altura (H, Figura 7-4) y perteneciente a una instalación situada a 10 m de 

profundidad (recubrimiento) en Lima (Importancia Operativa I3, sección 1.3). El 

suelo es de tipo S2 [E.030 2019] y tiene un peso específico  = 16 kN/m3, un 

módulo de elasticidad transversal G = 100 MPa y un coeficiente de Poisson  = 
0,3. La Figura 7-13.a describe la ubicación del tabique en la estructura enterrada. 

Se considera que el colapso del tabique no puede causar daño a las personas (se 
encuentra en una zona no abierta al público y escasamente utilizada por el 

personal), y tampoco puede interferir con la operación de la línea ni con la 
evacuación de los heridos. En consecuencia, el fallo del tabique se asocia a un 

Nivel de Daño Limitado (DL, Tabla 7-1); a este le corresponde un Nivel de Acción 
Sísmica de 450 años de período de retorno (Tabla 1-8).  

 

 

 

(a) Situación del tabique en 

la estructura 

(b) Reducción de la deformación del 

suelo con la profundidad  

Figura 7-13. Ejemplo de diseño sísmico de tabique sensible a la deriva 

 

COMENTARIO. Según [E.030 2019], la PGA (ordenada espectral para período 
nulo) a nivel de superficie es igual a Z C S = 0,45 × 1 × 1,05 = 0,4725 g. Se 

propone utilizar la curva de reducción de la distorsión en función de la profundidad 
expresada mediante el coeficiente adimensional rdt (Figura J-3 y Figura 7-13.b); 
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la ecuación J-3 proporciona el siguiente valor de la deformación transversal de 
campo libre:  

 


FF
=
𝑃𝐺𝐴

𝑔

 (𝑧r +
𝐻
2
)

𝐺
 𝑟dt = 0,4725

 16000 (10 +
3
2
)

108
1 = 0,000869 = 0,087% 7-6 

 
COMENTARIO. Una vez considerada la interacción entre el suelo y la estructura 
(por ejemplo, mediante la formulación de Wang, sección L.4), es muy improbable 

que este valor aumente a más del doble (si la relación de flexibilidad FR tiende a 
infinito, ecuación 6-3), con lo que resulta obvio que el tabique no va a sufrir ningún 

daño ya que el límite está en torno al 1% (subsección 7.4.1). 

7.7.2 Ejemplo de Diseño Sísmico de un Componente Sensible a la 

Aceleración 

COMENTARIO. Se describe el diseño sísmico según las prescripciones del 

Eurocódigo 8 [EN 1998-1 2004] de un elemento de acabado (panel de fachada) 

apropiado para el revestimiento de una estación (o como revestimiento interior de 
estaciones). El panel tiene forma rectangular de 3 m de altura, 0,75 m de anchura 

y espesor constante de 10 cm, tal como muestra la Figura 7-14.a. El componente 
se utiliza en una estación del Metro de Lima (Importancia Operativa I3, sección 

1.3) situada a 1 m de profundidad (recubrimiento), en un suelo entre los tipos S1 
y S2 (vs,30 = 500 m/s). Por sencillez, el análisis se efectúa únicamente en dirección 

perpendicular al plano del elemento. Evidentemente, el peso propio del elemento 
no genera ningún efecto apreciable en este, por lo que en la combinación de 

acciones debe intervenir sólo la acción sísmica. Este panel se fija al soporte 
mediante uniones articuladas en sus cuatro esquinas, por lo que el modo de 

oscilación considerado es perpendicular al plano del panel (Figura 7-14.a); aunque 
este elemento es, de hecho, una placa, puesto que la longitud corta es mucho 

menor que la larga, se puede asimilar a una barra de 3 m de luz y articulada en 
sus extremos; la sección tiene 75 cm de ancho y 10 cm de canto (peralte). 
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(a) Vistas frontal y lateral 
(b) Daños 
esperados 

(c) Fuerza 
sísmica 

(d) Sujeción 
flexible 

Figura 7-14. COMENTARIO. Ejemplo de diseño sísmico de panel sensible a la 
aceleración 

 

COMENTARIO. Existen dos modos de fallo: (i) rotura del panel (puede suceder 

por cortante cerca de las esquinas o por flexión de la sección central) y (ii) rotura 

de los anclajes a la estructura; las patologías asociadas a las dos formas de rotura 
del panel se representan en la Figura 7-14.b. Ambos modos de fallo se asocian al 

Daño Generalizado (Tabla 7-1), por el riesgo de que los paneles caigan afectando 
a los usuarios de la estación (su peso es de 540 kg). En consecuencia, el período 

de retorno del Nivel de Acción Sísmica a considerar es de 2450 años (Tabla 1-8). 

 

COMENTARIO. Para mayor claridad, la Figura 7-15 describe posibles ubicaciones 
del panel en la sección de la estación. 
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Figura 7-15. Posible ubicación de los paneles del ejemplo de diseño sísmico  

 

COMENTARIO. La resistencia característica del hormigón a compresión es fc’ = 

25 MPa, el módulo de deformación del hormigón es Ec = 31 GPa, la masa por 
unidad de longitud es m0 = 0,75 × 0,10 × 2400 = 180 kg/m, y el momento de 

inercia de la sección bruta (sin fisurar) es I = 0,75 × 0,103 / 12 = 6,25 × 10-5 m4. 
Se determina aproximadamente a continuación el período de oscilación de la pieza 

mediante las dos formulaciones descritas en la subsección 7.4.4. Según el segundo 
método (asimilar el componente a una estructura sencilla geométricamente), el 

panel se analiza según la expresión analítica para barras articuladas en sus 

extremos:  = 2 ( E I / m0 L4)½ = 2 (0,5  31 × 109 × 6,25 × 10-5 / 180 × 34)½ 
= 80,45 rad/s; el coeficiente  tiene en cuenta la influencia de la fisuración del 

hormigón traccionado. El período es T = 2  / 80,45 = 0,0781 s. Según el primer 

método (asimilar el componente a un sistema de un grado de libertad), el panel 
se analiza como un sistema discreto de un grado de libertad. La masa del modelo 

se pude estimar como la mitad de la total: m = 0,5 × 180 × 3 = 270 kg, y la 

rigidez es aproximadamente k = 0,5  48 E I / L3 = 0,5  48  31 × 109  6,25 × 
10-5 / 33 = 1722222 N/m (obviamente, se considera la misma reducción de rigidez 

que en el otro método). Entonces, el período es T = 2  / (m / k)½ = 2  / (270 / 

1722222)½ = 0,0787 s. El ajuste entre ambos resultados es bastante 
satisfactorio; se adopta T = 0,0784 s. En relación a la ductilidad, ésta depende 

del diseño de los refuerzos (armadura) del panel; si éstos se diseñan 
adecuadamente, claramente se puede tomar qa = 2 según las indicaciones del 

Eurocódigo 8 [EN 1998-1 2004]. 

 

COMENTARIO. La fuerza estática que equivale a la acción sísmica se obtiene 

mediante la expresión Fa = Sa Wa a / qa (ecuación 7-3). Sa representa la ordenada 
espectral adimensional (en g) incluyendo el coeficiente de suelo y la PGA; equivale, 

pues, al producto Z  C S (modificado de [E.030 2018]), con C modificado para 

contener en el eje de las abscisas el cociente Ta / T1.  es el factor de escala para 
tener en cuenta la variación del período de retorno (ecuación 2-13); su uso escusa 

considerar el coeficiente de importancia a. La clasificación propuesta del suelo 

para este Manual (Zona 4) mostrada en la Tabla 2-2 y en la Tabla 2-3 se puede 
resumir en la Tabla 7-2 mostrada a continuación. 
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Tabla 7-2. COMENTARIO. Clasificación propuesta del suelo para este Manual 
(Zona 4) 

Tipo vs,30 (m/s) Valor central S TP (s) TL (s) 

S0 > 1500 2000 0,8 0,3 3 

S1 500-1500 1000 1 0,4 2,5 

S2 180-500 340 1,05 0,6 2 

S3 < 180 120 1,1 1 1,6 

S4 - - - - - 

 
COMENTARIO. El coeficiente de suelo S y los períodos TP y TL se obtienen 

mediante las siguientes interpolaciones lineales: 

S = 1,05  (1,05  1) (500  340) / (1000  340) = 1,038 

TP = 0,6  (0,6  0,4) (500  340) / (1000  340) = 0,552 s 
TL = 2  (2  2,5) (500  340) / (1000  340) = 2,121 s 

El período natural del elemento (T) corresponde a la rama incial creciente del 

espectro de diseño (por ser inferior a 0,2 TP, Figura 2-4); a partir de estos datos, 

para T = 0,0784 s, resulta C = 1 + 0,0784×1,5 / 0,11 = 2,07. No obstante, dada 
la importante incertidumbre en el cálculo de C (especialmente al considerar el 

efecto de la fisuración del hormigón traccionado), se adopta por seguridad el valor 
para la meseta (tramo de aceleración constante), es decir C = 2,5. El factor de 

escala  seobtiene de la ecuación 2-13: 

 = (T / Tr)k = (2450 / 450)0,33 = 1,75 

Finalmente, la fuerza estática equivalente (Figura 7-14.c) se obtiene mediante  
Fa = Sa Wa / qa = Z  C S Wa / qa = 0,45 × 1,75 × 2,5 × 1,038 × 540 / 2 = 

552 kg 
Esta fuerza puede utilizarse directamente para el diseño del panel, ya que no está 

afectada en la combinación sísmica por ningún coeficiente de seguridad. Debe 

tenerse en cuenta que Fa no es exactamente el efecto de la acción sísmica, sino 
únicamente su resultante; de hecho, Fa debe ser distribuida sobre el panel, 

proporcionalmente al desplazamiento del primer modo, tal como muestra la Figura 
7-14.c. Si el efecto de la acción sísmica se representase mediante la fuerza 

concentrada Fa, esto resultaría indiferente para el fallo en las esquinas (sea por 
cortante en la loseta o por arrancamiento de los anclajes) pero sería 

excesivamente conservador para el fallo por momento en la sección central. 

 

COMENTARIO. Otra alternativa de diseño (en el sentido de la forma de 

conectarse a la estructura) es reemplazar los anclajes rígidos (en las esquinas) 

por muelles (resortes) longitudinales de rigidez k, tal como describe la Figura 
7-14.d. Los resortes pueden ser metálicos (sin amortiguamiento, pues) o de goma 

(con o sin amortiguamiento). Esta solución es un aislamiento sísmico, aunque no 
sea “de base”. Básicamente, hay dos “candidatos” para el primer modo de 

vibración: traslación (simétrico) y rotación (antisimétrico). La masa del panel es 

 V, en donde  es la densidad y V el volumen; el momento de inercia (de masa) 
respecto del eje de giro (horizontal y contenido en el plano del panel es  V L2 / 

12 = m L2 / 12 (L es la altura del panel). La rigidez a traslación es 4 k y a giro es 

C = k L2. El período natural del modo traslacional es 2  / (m / 4 k)½ =  / (m / 

k)½; el del modo rotacional es 2  / (I / C)½ = 2  / (m L2 / 12 k L2)½ =  / (m / 3 
k)½ . En consecuencia, el primer modo es traslacional, pero no puede descartarse 

la participación del segundo (rotacional). Seleccionando adecuadamente el valor 

de k, pueden lograrse períodos tan lagos como se desee y así reducir la ordenada 

espectral. Deberá verificarse que los desplazamientos en los muelles puedan ser 
absorbidos por éstos. 
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ANEXOS 

A. GUÍA DE CONTENIDO MÍNIMO DE LOS ESTUDIOS 
DEFINITIVOS DE ESTRUCTURAS SUBTERRÁNEAS DE 
INFRAESTRUCTURA VIAL (OBLIGATORIO) 

Este Anexo discute el contenido mínimo de los proyectos relacionados con las 

construcciones de infraestructura cubiertas por este Manual. 

Este Anexo contiene cuatro secciones. La primera sección (A.1) enumera los tres 
pasos del proceso general de desarrollo del proyecto: estudio de factibilidad, diseño 

conceptual y diseño detallado. Las secciones segunda (A.2), tercera (A.3) y cuarta 
(A.4) describen estas tres etapas, respectivamente. 

A.1 Proceso de Desarrollo del Proyecto  

Para que un proyecto de infraestructura vial o ferroviaria tenga éxito, una vez que se 
ha completado la etapa previa de concepción a nivel de idea, se debe seguir 

estrictamente un proceso de desarrollo específico. Dicho proceso está compuesto por 
una serie de tres estudios de ingeniería que aumentan gradualmente el nivel de 

detalle del diseño de la infraestructura: 

- Estudio de Factibilidad (Etapa de Preinversión). Se analizan la nueva construcción 

y sus problemas asociados desde una perspectiva muy amplia. 
- Diseño Conceptual. Se realiza un estudio más refinado para definir la solución de 

manera aún aproximada. 
- Diseño Detallado. Este último estudio es reevaluado de manera más detallada para 

definir el proyecto de tal manera que sea posible construirlo. 

Estas tres fases se describen a continuación. 

A.2 Estudio de Factibilidad  

Un proyecto de infraestructura (de carretera o ferroviaria) siempre se concibe para 

mejorar la calidad de vida de una determinada parte de la población, pero este 
objetivo tiene un coste (en un sentido amplio); este coste debe establecerse para 

determinar si la inversión en el proyecto vale los beneficios que brindará a sus 

usuarios. Esto se dilucida a través de un Estudio de Factibilidad. 

En el Estudio de Factibilidad, se analizan varias alternativas diferentes para un 
Proyecto de Infraestructura. Para cada uno de éstos se identifican los materiales 

necesarios, los procedimientos constructivos y los posibles problemas y riesgos que 
plantean. Así, se destaca para su consideración cualquier tipo de perturbación que el 

proyecto pueda causar al medio ambiente, a las comunidades locales y su economía, 

a otras infraestructuras existentes, o a cualquier parte interesada. 

Por lo general, se calculan en esta etapa del proyecto los costes y beneficios 
aproximados para cada alternativa. Estas cifras se basan en estimaciones brutas de 

proyectos anteriores o en criterios de ingeniería. 

La alternativa con la mejor relación coste-beneficio normalmente se selecciona para 

ser analizada con mayor profundidad. 

A.3 Diseño Conceptual  

Una vez que se selecciona una alternativa específica, se requiere mayor investigación 
en ésta para brindar una descripción más precisa del diseño de la infraestructura, las 

actividades de construcción requeridas para su construcción y las medidas de 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  185 

 

mitigación para todos los riesgos identificados en el Estudio de Factibilidad (sección 
A.2). En esta etapa del desarrollo del proyecto, el objetivo es elegir las diferentes 

estrategias que conducirían a la realización del proyecto de tal manera que pueda 
beneficiar a la sociedad y minimizar todos sus inconvenientes (identificados 

previamente). Por lo tanto, el diseño de la infraestructura y las diferentes medidas 
de mitigación deben ser considerados de manera aproximada en esta etapa (Diseño 

Conceptual). Por ejemplo, el dimensionamiento de los elementos estructurales se 
puede aproximar mediante cálculos manuales, o se pueden adoptar suposiciones 

simplificadas para los escenarios de carga sísmica bajo los cuales se tiene que 
analizar la estructura. Adicionalmente, se deberá brindar la definición de los mejores 

procedimientos técnicos para la mitigación del impacto ambiental, social y 
económico. Esto generalmente se realiza mediante los llamados estudios de 

Evaluación de Impacto Ambiental, Evaluación de Impacto Social y Evaluación de 
Impacto Económico, que se elaboran en esta etapa. En dichos documentos se evalúan 

las estrategias actuales para minimizar los resultados negativos de la construcción y 

operación de la infraestructura y se seleccionan las soluciones más convenientes. 

Una vez que se completa una definición conceptual de los elementos de la 

infraestructura y las medidas para reducir sus efectos negativos, se puede elaborar 

un presupuesto bastante ajustado. De hecho, el objetivo final del Diseño Conceptual 
es proporcionar una estimación relativamente precisa del costo del proyecto. Esta 

cifra servirá de base para el Proyecto de Infraestructura. 

A.4 Diseño Detallado 

Una vez que se tiene el Diseño Conceptual (sección A.3), la infraestructura se define 
en un sentido general. Luego, se lleva a cabo un análisis específico y detallado de 

cada aspecto del proyecto para llegar a una definición construible del proyecto. Por 
lo tanto, el objetivo de la fase de Diseño Detallado es desarrollar el diseño básico 

desde el Diseño Conceptual hasta una etapa en la que el proyecto esté 
completamente definido para su construcción. En esta fase, los cálculos y diseños 

simplificados en el Diseño Conceptual se refinan con suposiciones más realistas, 

detalladas y sofisticadas. 

El proyecto de estructuras subterráneas de infraestructura vial y ferroviaria redactado 
de acuerdo a este Manual tiene que contener, como mínimo, los siguientes 

documentos: 

1. Memoria Técnica 

2. Planos Técnicos 

3. Especificaciones Técnicas 

4. Catálogo de Conceptos 

Estos documentos deben ser firmados por el ingeniero civil colegiado responsable del 

diseño, quien es el único autorizado para aprobar cualquier modificación a los 

mismos. 

Las siguientes subsecciones describen las características requeridas de los 

documentos antes mencionados. 

a. Memoria Técnica  

El Informe Técnico tiene como objetivo brindar una información completa sobre el 
diseño de tal manera que pueda ser entendido por un tercero con conocimiento 

comprobado en la materia. Por lo tanto, el Informe Técnico debe describir el análisis 

y diseño sismorresistente, tanto de manera cualitativa como cuantitativa. Este 

documento debe contener, como mínimo, los siguientes datos:  

- Lista de Normas y otros documentos considerados; esta selección tiene que estar 

justificada. En caso de conflicto, este Manual debe prevalecer entre las demás 
Normas y documentos considerados. 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  186 

 

- Sistema estructural sismorresistente. La solución elegida debe ser adecuadamente 
justificada de acuerdo a los criterios conceptuales presentados en este Manual (Anexo 

B). 
- Parámetros estructurales de los materiales empleados. 

- Acciones (cargas) y combinaciones entre éstas.  
- Hipótesis consideradas en los cálculos. 

- Descripción del proceso de construcción que se debe emplear, con indicación de las 
implicaciones de su posible modificación. 

- Método de cálculo aplicado para el diseño, destacando las razones de su elección y 
sus principales inconvenientes, junto con algunas medidas de mitigación de estos 

últimos. El software se puede tomar como un método de cálculo. 
- Descripción exhaustiva de los cálculos efectuados. 

- Tablas y gráficos con los principales resultados de los cálculos realizados. Las fuerzas, 
los desplazamientos y las aceleraciones siempre deben tenerse en cuenta al 

proporcionar esta información. 
- Comparaciones razonadas entre los principales resultados de los cálculos y cálculos 

simplificados manuales. 
- Ensayos a efectuar. Descripción detallada de su objetivo, número, ubicación y 

características. Criterios para modificar, de acuerdo con los resultados obtenidos el 
número y las características de los ensayos a llevar a cabo. 

- Anexo en que se justifique detalladamente el cumplimiento de las prescripciones y 
recomendaciones de este Manual y de las Especificaciones Técnicas. 

La memoria descriptiva también deberá incluir un informe geotécnico. Este tiene que 

aportar, como mínimo, lo siguiente: 

- Códigos, normas y demás documentos aplicados, razonando su selección para el 

diseño. En caso de conflicto, este Manual debe prevalecer entre las demás Normas y 
documentos. 

- Descripción del lugar, sus alrededores y las condiciones del terreno desde una 
perspectiva geológica. 

- Descripción y justificación de los planes de investigación geotécnica en el sitio y en 
el laboratorio. Se proporcionarán criterios para modificar el número requerido de 

pruebas de acuerdo con los resultados obtenidos. 
- Perfiles estratigráficos, indicando los principales tipos de suelos encontrados en las 

prospecciones (geotécnicas o geofísicas) realizadas. 
- Posición del nivel freático y fluctuaciones esperadas. 

- Valores de diseño de las propiedades del suelo y las rocas, incluida la justificación, 
según corresponda. 

- Códigos, normas y otros documentos aplicados. 
- Cálculos y dibujos detallados del diseño geotécnico. 

- Elementos que deben comprobarse durante la construcción o que requieren 
mantenimiento o vigilancia.  

En relación al último punto de la lista anterior, se deben indicar los siguientes 
aspectos: el propósito de cada conjunto de observaciones o mediciones, las partes 

de la estructura que se van a supervisar y los lugares en los que se tienen que hacer 
observaciones, la frecuencia con la que se deben tomar las lecturas, las formas en 

que se evaluarán los resultados, el rango de valores dentro del cual se deben 
considerar los resultados, el período de tiempo durante el cual continuará el 

monitoreo después de que se complete la construcción, las partes responsables de 
realizar mediciones y observaciones y de interpretar los resultados obtenidos y para 

el seguimiento y mantenimiento de los instrumentos. El Anexo D contiene 

información adicional sobre la instrumentación de estructuras cubiertas por este 

Manual. 

b. Planos Técnicos  

El objetivo del proyecto estructural es proporcionar una representación gráfica exacta 
de la construcción a realizar. Debe tener suficientes detalles como para permitir que 
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una parte ajena realice la construcción sin requerir ninguna información adicional. 

Los planos técnicos deben incluir, como mínimo, la siguiente información: 

- Sistema estructural sismorresistente. El nivel de detallado tiene que ser suficiente 

para permitir una construcción precisa, sin que existan ambigüedades. En caso de 

duda, cualquier información adicional deberá ser proporcionada por el ingeniero civil 
autor del proyecto. 

- Descripción completa de las características de los materiales empleados. 
- Indicaciones acerca del proceso de construcción a emplear. 

- Advertencias acerca de las principales precauciones que deben seguirse. 
- En los planos estructurales, cargas y principales hipótesis consideradas (sobre el 

comportamiento estructural). 
- Instalaciones de todo tipo. 

- Ubicación y características de la instrumentación, Anexo D. 

c. Especificaciones Técnicas 

Las Especificaciones Técnicas deben proporcionar una descripción completa de todas 
las características relevantes de los materiales que se utilizarán en la construcción. 

También tiene que contener una forma específica de verificar que las propiedades 

requeridas de los materiales fundidos en el lugar estén de acuerdo con las hipótesis 

consideradas para el diseño. 

El objetivo de las Especificaciones Técnicas es la definición de la calidad de los 
materiales de construcción y la forma en que ésta se puede asegurar en la obra. Por 

lo tanto, el contenido mínimo tiene que ser: 
 

- Relación de Normas y otros documentos considerados en relación a las características 
de los materiales. La elección debe estar justificada. 

- Pruebas a realizar. Descripción detallada de su número, ubicación y características. 
- Criterios estadísticos para la aprobación de materiales. 

d. Catálogo de Conceptos (BoQ) 

El objetivo del Catálogo de Conceptos (conocido en lengua inglesa como “Bill of 

Quantities”, BoQ) es resumir las cantidades requeridas de los diferentes materiales 
para completar la construcción. Tiene que proporcionar una herramienta precisa para 

llegar al precio final de los materiales de construcción una vez que se conoce su 

precio; no obstante, el precio no debe estar incluido en el Catálogo de Conceptos. 

El Catálogo de Conceptos tiene que definir el número de unidades relevantes 

(unidades de medida) de los diferentes materiales que se utilizarán en la 

construcción, como el volumen (m3) para el hormigón (concreto) o (kg) el peso para 
el acero de refuerzo. Las unidades relevantes son las medidas de compra comunes 

para cada material. 

Los materiales que deben incluirse en el BoQ son los propios de la estructura y los 

diferentes elementos de los componentes no estructurales en el ámbito del diseño de 
la obra civil: tabiques, andenes, pasos transversales entre túneles, pozos de trabajo, 

ventilación y evacuación, etc. Por otro lado, el BoQ no debe incluir elementos que no 
estén relacionados con la construcción civil tales como equipos MEP (“Mechanical 

Electrical and Plumbing”, conductos, electricidad y mecánica), cables y tuberías, 

sistemas de ventilación, acabados arquitectónicos, mobiliario, etc. 

Cada concepto en el BoQ debe ir acompañado de las características principales del 

material, como la resistencia del acero, el diámetro de la barra o la mezcla de 

agregados de concreto. Estas características deben estar alineadas con las presentes 

en las Especificaciones Técnicas. 
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El Catálogo de Conceptos debe establecerse en forma tabular para facilitar las 
actividades posteriores, como la elaboración de presupuestos o la supervisión de la 

construcción. 

El Catálogo de Conceptos es de suma importancia, ya que es el resultado de todas 

las actividades de diseño y constituye el principal documento contractual en términos 

de costos de construcción. 
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B. DISEÑO CONCEPTUAL SISMORRESISTENTE DE 
CONSTRUCCIONES SUBTERRÁNEAS EXCAVADAS A CIELO 
ABIERTO (RECOMENDADO) 

Este Anexo presenta criterios conceptuales (no cuantificados) para el diseño 
sismorresistente de algunas de las construcciones de infraestructura cubiertas por 

este Manual (estaciones y túneles superficiales excavados a cielo abierto). El 
contenido de este Anexo se relaciona principalmente con la sección A.3 (que trata de 

la etapa de Diseño Conceptual). 

Este Anexo contiene cuatro secciones. La primera sección (B.1) describe 

consideraciones generales sobre el diseño sísmico de estructuras subterráneas, la 
segunda sección (B.2) ilustra el daño observado en construcciones subterráneas 

reales dañadas por terremotos, la tercera sección (B.3) propone algunas soluciones 
innovadoras de diseño conceptual y, finalmente, la cuarta sección (B.4) presenta 

algunas observaciones adicionales. 

Dada la mayor vulnerabilidad sísmica de las estructuras subterráneas excavadas a 

cielo abierto (Capítulo 6), este Anexo trata exclusivamente de éstas. 

B.1 Consideraciones Generales  

El diseño sismorresistente de construcciones subterráneas tiene características 
marcadamente diferentes del de edificaciones ordinarias (aéreas, es decir, situadas 

por encima del terreno, sección 2.1 y Anexo C). Las principales distinciones son que 
éstas carecen de soporte lateral continuo a lo largo de su altura y reciben la excitación 

sísmica sólo a través de su base, mientras que aquéllas están sujetas por el terreno 
y son sacudidas sísmicamente por este a lo largo de toda su altura. Estas disimilitudes 

tienen repercusiones relevantes en su diseño sísmico: en edificios, su 
comportamiento dinámico se caracteriza básicamente por sus períodos naturales (por 

lo que las acciones sísmicas son frecuentemente caracterizadas mediante espectros) 
y el edificio puede derrumbarse si llega a experimentar derivas excesivas. Al 

contrario, en construcciones subterráneas no cabe considerar el concepto de período 

natural (la construcción oscila junto con el terreno, con lo que es difícil definir la masa 
vibrante, esto indica que la acción sísmica no puede ser representada por espectros), 

y el derrumbe lateral (colapso) es imposible, dado el apoyo prestado por el terreno. 
Debe tenerse en cuenta que la acción sísmica es claramente indirecta (es decir, se 

trata de un desplazamiento impuesto); aunque esta circunstancia se da tanto en 
edificios como en estructuras enterradas, en éstos tiene una influencia notablemente 

más intensa, ya que, tal como se ha discutido previamente, la construcción está en 

contacto con el terreno por todo su perímetro (en particular, por sus caras verticales). 

Como consecuencia de las consideraciones expuestas en el párrafo anterior, la 
estrategia general de diseño sismorresistente no puede estar basada en proyectar 

estructuras fuertemente rígidas en dirección transversal (tal como se hace 
frecuentemente en edificios aéreos), ya que éstas pueden acabar aún más dañadas 

que si fuesen más flexibles [Wang 1993]; esta referencia está en el grupo “Túneles 
y Estructuras Subterráneas”. La fuerza ejercida por el terreno sobre la estructura es 

el resultado de la interacción entre ambos, por tanto, la tendencia descrita en la frase 
anterior se cumple de una manera más clara cuando se tiene una estructura más 

bien flexible rodeada de un terreno rígido. Expresado de otra manera, dado que la 
estructura está embebida en el terreno, la deriva y las aceleraciones absolutas no 

pueden evitarse. En este sentido, si se aumentase la rigidez lateral (transversal) de 

la estructura, la deriva sería difícil de reducir y probablemente una mayor rigidez 

redundaría en un daño estructural más severo; en última instancia, si se diseñase 
una estructura infinitamente rígida en sentido lateral, sus aceleraciones absolutas 

serían iguales a las del terreno. Dicho en otras palabras, no se trata de oponerse a 
la deriva impuesta por el movimiento sísmico del terreno, sino de diseñar estructuras 

que sean capaces de acomodarla sin un daño excesivo; esto último puede lograrse 
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combinando una cierta flexibilidad transversal con una buena ductilidad. La Figura 
B-1 ilustra estos conceptos de forma gráfica representando una sección transversal 

de una estación (o de un túnel) formada por un perímetro externo en cajón 
(constituido por dos muros y dos losas) y una losa intermedia y columnas o muros 

centrales (interiores). La Figura B-1.a y la Figura B-1.b se refieren a una sección 
altamente flexible (en dirección lateral) y se encuentra en situación de reposo y 

durante un movimiento sísmico fuerte, respectivamente; se representan 
esquemáticamente las fuerzas de interacción entre el terreno y la estructura. La 

Figura B-1.c y la Figura B-1.c presentan una sección de mayor rigidez transversal y 
también se encuentra en reposo y sufriendo una excitación sísmica, respectivamente; 

se dibujan igualmente las fuerzas de interacción. 

 

 
 

 
 

 

 

 
 

 
 

 

 

(a) Estructura flexible en 
reposo  

(b) Estructura flexible bajo un 
desplazamiento impuesto 

 
 

 
 

 
 

 
 

 
 

 
 

 

(c) Estructura rígida en reposo 
(d) Estructura rígida bajo un 

desplazamiento impuesto 

Figura B-1. Fuerzas ejercidas por el terreno adyacente sobre estructuras rígidas 
y flexibles 

La Figura B-1 muestra como el incremento de rigidez causa un fuerte aumento de la 
fuerza ejercida por la estructura; la cuantía de este aumento depende de la relación 

entre las rigideces y resistencias del suelo y la estructura: es muy fuerte cuando el 
terreno es significativamente más rígido y resistente que la estructura, y mucho más 

débil en caso contrario [Wang 1993] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”). 
En todo caso, este aumento puede anular completamente la ganancia de resistencia 

producida por el incremento de rigidez. 

Es destacable que las secciones dibujadas en la Figura B-1.b y Figura B-1.d no se 

encuentran en equilibrio de momentos; esto se debe a que no se han representado 
las fuerzas verticales de interacción entre la estructura y el terreno, por no ser de 

interés para el tema abordado en esta sección. 

En resumen, no se puede abordar el diseño sismorresistente de construcciones 

subterráneas y de edificaciones ordinarias con la misma mentalidad ni siguiendo la 
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misma estrategia. Probablemente, esta circunstancia sea la principal razón de la 
existencia de este Manual. 

B.2 Daño Observado. Estación Daikai (Kobe, Japón) 

En estos momentos no existe suficiente experiencia a nivel mundial sobre el 

comportamiento sismorresistente de estructuras enterradas, ya que el único colapso 
documentado es el de la estación Daikai (Kobe, Japón) durante el terremoto de Gran 

Hanshin 1995; en el grupo de referencias “Estructuras subterráneas dañadas por 
terremotos. Estación Daikai (Kobe, Japón)” hay numerosos estudios al respecto (se 

trata de un caso bien documentado). 

La ausencia de más catástrofes no debe ser interpretada como una buena señal de 

una baja vulnerabilidad sísmica de las estructuras enterradas, ya que la mayor parte 
de las que están situadas en zonas fuertemente sísmicas son relativamente recientes, 

y quizás no hayan experimentado terremotos suficientemente severos. Esta relativa 
falta de información es preocupante, y aconseja extremar las precauciones en el 

diseño sísmico de construcciones subterráneas; no obstante, es necesario aprovechar 

el conocimiento de la desgracia acontecida en Kobe; en este sentido, la Figura B-2 

describe los daños de dicha estación. La Figura B-2.a muestra una sección 

longitudinal de la estructura, la Figura B-2.b presenta una vista en planta, la Figura 
B-2.c ilustra el colapso de las columnas centrales, y la Figura B-2.d contiene una 

imagen del asiento sufrido por el suelo situado por encima de la estación. 
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(a) Sección longitudinal  

 
(b) Planta  

 

(c) Colapso de las columnas centrales 

 

(d) Asiento (asentamiento) del suelo superior  

Figura B-2. Daño sísmico de la estación Daikai [Iida et al. 1996; Uenishi, Sakurai 

2000] (grupo “Estructuras Subterráneas Dañadas por Terremotos. Estación 

Daikai (Kobe, Japón)”) 

En resumen, las principales conclusiones que se obtienen de este colapso son: (i) las 
estaciones de metro o ferrocarril excavadas a cielo abierto son, aparentemente, una 

de las estructuras subterráneas más vulnerables, (ii) la redundancia estática lateral 
(hiperestática) de la estación Daikai (conexiones rígidas entre sus elementos 

estructurales) jugaron un papel altamente negativo, (iii) el efecto de la componente 
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vertical de la acción sísmica fue altamente significativo, aumentando la relación de 
compresión axial de las columnas centrales y por lo tanto deteriorando su ductilidad, 

(iv) el refuerzo transversal en las secciones críticas de las columnas (extremos 
superior e inferior) es muy necesario para proporcionar resistencia al corte y 

ductilidad y para evitar el pandeo del refuerzo longitudinal comprimido, y (v) la 
interacción suelo-estructura es de suma importancia. Notablemente, la formulación 

de modernización de la estación y la gran mayoría de las investigaciones publicadas 
consideraron los problemas i, iii y iv, pero no ii. Hablando de consideraciones más 

particulares, la Figura B-2.c muestra la gravedad del colapso de las columnas 
centrales, el cual aparentemente tuvo una cierta componente de fallo frágil por 

cortante; esto señala la fuerte necesidad de cuidar el diseño de estos elementos, y, 
sobre todo, evitar a toda costa dicho modo de rotura (protegiendo a la columna con 

condiciones de equilibrio por capacidad). En línea con lo expuesto al inicio de este 
Anexo, diversos estudios aconsejan diseñar columnas aisladas sísmicamente 

(normalmente a través de sus secciones superiores) de la estructura principal 
[Mikami et al. 2001; Chao et al. 2018; Lu et al. 2019]; en algunos casos se proponen 

otras soluciones semejantes [Ma et al. 2021] (grupos “Estructuras Subterráneas 

Dañadas por Terremotos. Estación Daikai (Kobe, Japón)” y “Apoyos de Goma”). 

B.3 Soluciones de Diseño Innovadoras 

Apuntando en la dirección de las soluciones de diseño bastante avanzado propuesto 
a partir del colapso de la estación Daikai, la Figura B-3.a presenta una sección de 

una estación o túnel (semejante a la mostrada en la Figura B-1) en la que se ha 
independizado la deformación lateral de la estructura externa (muros laterales y losas 

superior e inferior) de la de las columnas centrales; esto se ha efectuado a base de 
instalar aisladores sísmicos entre la columna y la losa soportada (superior). Yendo 

más allá en la línea de flexibilizar la estructura para poder acomodar mejor las 
deformaciones impuestas por el suelo, la Figura B-3.c contiene una solución más 

radical en la que (además de las conexiones deslizantes de la columna mencionadas 
anteriormente) las conexiones entre los elementos de la estructura principal (muros 

y losas) se representan como articuladas (rótulas, pues) [Bu, Ledesma, López-
Almansa 2022] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”). Finalmente, la Figura 

B-3.e propone otra solución en la que todas las conexiones son articuladas; 
notablemente, esto se puede lograr incluso en relación a elementos continuos en 

dirección longitudinal (muros, columnas y losas). 

La solución en la Figura B-3.a tiene como objetivo proteger los elementos internos 

(principalmente, la columna central) del fallo inducido por flexión durante la sacudida 

sísmica (es decir, la deformación de corte impuesta); las soluciones de la Figura B-3.c 

y la Figura B-3.e representan un paso adelante al extender esta protección a todos 
los elementos estructurales (muros, losas y columnas). Este objetivo se alcanza 

reduciendo al máximo la rigidez lateral de la estación (o túnel), hasta obtener valores 
cercanos a cero. Entonces, como la excitación sísmica consiste básicamente en una 

deformación cortante impuesta al suelo (Figura 6-10, Figura 6-11 y Figura 6-13, 
Anexos J, L y M), la estación se limitará a acomodar de una manera bastante mansa 

dicha deformación, sin flexión apreciable en el elementos estructurales. 
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(a) Solución con columnas aisladas 

sísmicamente 

(b) Deformación durante la acción 

sísmica. Columnas aisladas 

  

 
 

 
 

 
 

 
 

 

 
(c) Solución con columnas aisladas 

sísmicamente y uniones 

articuladas 

(d) Deformación durante la acción 

sísmica. Columnas aisladas y 

uniones articuladas 

  

(e) Solución totalmente articulada 
(f) Deformación durante la acción 

sísmica. Solución totalmente 

articulada 

Figura B-3. Posibles soluciones alternativas para estaciones y túneles 

Bajo el movimiento impuesto del suelo, la Figura B-3.b, la Figura B-3.d y la Figura 
B-3.f exhiben los patrones de deformación de la sección de la Figura B-3.a, la Figura 

B-3.c y la Figura B-3.e, respectivamente. La Figura B-3.b muestra que las columnas 
(o los muros) interiores quedan prácticamente libres de sufrir flexión (momento 

flector y fuerza cortante); este tipo de comportamiento elimina completamente el 
riesgo de este tipo de colapso, como el dibujado en la Figura B-2. La Figura B-3.d 

muestra que, cuando se anula completamente la rigidez transversal de la estructura, 
el comportamiento estructural de ésta es aun mejor, despareciendo completamente 

las flexiones provocadas (en los elementos estructurales) por la deformación sísmica 
del suelo. La Figura B-3.f muestra un comportamiento estructural totalmente 

equivalente. 

Cabe destacar que el diseño de la Estación Mercado Santa Anita de la Línea 2 del 

Metro de Lima (Anexo Q) sigue parcialmente estas recomendaciones, ya que las 

Conexión articulada 

Conexión deslizante 

z 

y 
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conexiones entre las columnas interiores y las losas son bastante articuladas, 
correspondiendo a la Figura B-3.e. 

Por último, debe señalarse que recientemente se ha planteado construir estaciones 

mediante elementos prefabricados (de concreto reforzado). El Grupo “Estructuras 

Subterráneas Prefabricadas” contiene referencias útiles sobre este tema. 

B.4 Consideraciones Finales  

Por último, debe tenerse presente que para evitar las consecuencias de acciones 
sísmicas severas sobre las estructuras objeto de este Manual, no basta que el diseño 

sísmico sea correcto, sino que además las estructuras tienen que ser adecuadamente 
construidas y después mantenidas durante su Vida Útil (sección 1.2). Si durante la 

construcción se produjera alguna circunstancia que impidiera que la estructura 
alcanzase las características exigidas en el proyecto, deberá verificarse su capacidad 

sismorresistente efectuando nuevos cálculos; si éstos no arrojasen un resultado 
favorable, la seguridad deberá comprobarse mediante ensayos. 
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C. DISEÑO SÍSMICO DE ESTACIONES DE FERROCARRIL CON 
PARTES BAJO Y SOBRE EL SUELO (OBLIGATORIO) 

Este Anexo analiza el diseño sismorresistente de construcciones (típicamente 

similares a edificios) que están sólo parcialmente enterradas, es decir, tienen partes 
por debajo y por encima de la superficie del suelo. Hay dos secciones, la primera 

sección (C.1) describe el contexto general y la segunda sección (C.2) explica el 

enfoque de diseño propuesto. 

Este Anexo está vinculado a las secciones 6.5 y 6.6. 

C.1 Consideraciones Generales  

Algunas estaciones de metro o ferrocarril (u otras instalaciones involucradas) pueden 
tener partes ubicadas sobre la superficie del suelo (parte aérea o superestructura) 

mientras que otras son subterráneas (subestructura); obviamente, tales partes se 
diseñarán de acuerdo con la Norma [E.030 2019] y este Manual (referencia en el 

grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”) (utilizando cualquiera de las 

estrategias descritas en la sección 6.5), respectivamente. Por lo tanto, es necesario 

establecer un protocolo que garantice la compatibilidad entre dichas regulaciones, y 
brinde el mismo nivel de protección a ambas partes. Notablemente, esta no es una 

tarea rutinaria, principalmente debido a dos razones: (i) la vulnerabilidad sísmica 
intrínsecamente diferente de las estructuras subterráneas y aéreas, y (ii) el diseño 

sísmico totalmente diferente y las estrategias de análisis para ambas partes (sección 
2.1). 

El siguiente esquema (Figura C-1) muestra un ejemplo representativo de un edificio 
con partes situadas bajo y sobre el terreno. 

 

 

Figura C-1. Ejemplo de estación de ferrocarril con partes enterradas y aéreas 

La parte emergida (aérea) puede diseñarse sísmicamente utilizando cualquiera de los 
métodos de la Norma [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa Peruana 

General y Sísmica”): Fuerzas estáticas equivalentes (cláusula 28), Análisis modal 
espectral (cláusula 29) y Análisis dinámico nolineal (cláusula 30). En este Informe, 

sólo se describe (en la sección C.2) el protocolo para la primera formulación (la más 
simplificada); los protocolos para las otras formulaciones son bastante similares. 

z 

y 
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C.2 Método de Diseño Sísmico Propuesto 

En la formulación de Fuerzas estáticas equivalentes, la estructura se diseña de 

acuerdo con la siguiente expresión de la fuerza de corte en la base: V = Z U C S P / 

R. En esta ecuación, Z es el factor de zona (Tabla 1 y Figura 7 de la Norma [E.030 

2019] y Figura 2-3 de este Manual, que representa la PGA del sitio), U es el factor 
de uso (Tabla 5 de la Norma [E.030 2019]), C es el factor de amplificación sísmica 

(ordenada espectral normalizada, cláusula 14), S es el factor del suelo (Tabla 3 de la 
Norma [E.030 2019]), P es el peso sísmico (cláusula 26 de [E.030 2019]) y R es el 

Coeficiente de reducción de las fuerzas sísmicas (cláusula 22). Se indica que la 
relación R / C no puede ser inferior a 0,11 (cláusula 25.2.2. de [E.030 2019]). Las 

consideraciones particulares para cada uno de estos coeficientes se discuten a 

continuación. 

- Z. Dado que la demanda sísmica en este Manual ha sido diseñada para ser compatible 
con la de la Norma [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa Peruana General 

y Sísmica”), la PGA será la misma para ambas partes (se obtendrá de acuerdo con 
este Manual); a partir de este dato, el espectro de demanda (solicitación) se puede 

generar de acuerdo con la Norma [E.030 2019] (cláusula 14). 

- U. El factor de uso está relacionado con la Importancia Operativa de la construcción, 
y sus valores deben tomarse de la Tabla 5 de la Norma [E.030 2019]. Como 

evidentemente se tiene que asignar la misma importancia a las partes aéreas y 
subterráneas del edificio, se debe establecer alguna correspondencia entre la 

importancia en [E.030 2019] y la Importancia Operativa en este Manual (sección 
1.3). Se recomienda que A, B y C (E.030 [E.030 2019]) correspondan a I1, I2 e I3, 

respectivamente. Debe tenerse en cuenta que no debe buscarse una equivalencia 
directa entre las importancias según [E.030 2019] y este Manual (ya que ambos 

tratan de construcciones con finalidades distintas), sino una mera equiparación a 
efectos de este Anexo. 

- C. Como se discutió al definir Z, el espectro de demanda (solicitación) se puede 
generar de acuerdo con la cláusula 14 de la Norma [E.030 2019] (factor de 

amplificación sísmica, ecuación 2-12 de este Manual). Entonces, el valor de C se 
obtendrá de acuerdo con el período fundamental de la parte emergente (sobre el 

suelo) del edificio. Se recomienda que este período se determine considerando la 
interacción suelo-estructura en la parte subterránea del edificio; sin embargo, para 

situaciones ordinarias se podrá seguir lo prescrito en la cláusula 25.4 de [E.030 
2019]. 

- S. El factor del suelo se puede obtener a partir de la Tabla 3 de la Norma [E.030 
2019]. Sin embargo, la cláusula 12.3.2 de la Norma [E.030 2019], no rige; en 

cualquier caso, la clasificación del suelo se basará en los 30 m superiores. Esta 
sugerencia surge del hecho de que dicho criterio se considera bastante poco 

conservador. 
- P. No hay ninguna consideración particular; obviamente, el peso sísmico debe 

corresponder sólo a la parte situada por encima del terreno. Se considerará el valor 
recomendado por la Norma [E.030 2019]. 

- R. No hay ninguna consideración particular; se considerará el valor recomendado por 
la Norma [E.030 2019]. 

Notablemente, para edificios cuyo factor de amortiguamiento es claramente diferente 
al 5% (por ejemplo, estructuras de acero con divisiones y revestimientos de vidrio; 

su factor de amortiguamiento es próximo al 2%), se sugieren los factores de 
modificación de amortiguamiento en [Mendo et al. 2017] (grupo “Coeficientes de 

Modificación por el Amortiguamiento”); alternativamente, los factores recomendados 

por las regulaciones estadounidenses [ASCE 7-22 2022] (grupo “Normas y otros 

Documentos Similares de otros Países”) pueden usarse en su lugar. 

La Figura C-2 muestra un ejemplo de la estrategia propuesta; el edificio externo está 

diseñado con la formulación de Fuerzas estáticas equivalentes (cortante en la base 
V) y la estructura subterránea está diseñada utilizando cualquiera de las estrategias 
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descritas en la sección 6.5 (en la Figura C-2 se muestra un acelerograma de 
excitación). 

 

 
 

 

 

Figura C-2. Estrategia de diseño propuesta para estaciones de ferrocarril con 
partes enterradas y aéreas 

La parte situada bajo el nivel del suelo puede analizarse y diseñarse con las 
estrategias propuestas en el Capítulo 6. 

Como se indica en el punto 7.1.3 de [ISO 23469 2005] (grupo “Normas y otros 
Documentos Similares de otros Países”), se incorporará al análisis de la estructura 

enterrada la interacción entre la superestructura y la subestructura (sección 6.5). 

Por otra parte, la solución consistente en el aislamiento sísmico (de base) de la parte 

superior (aérea) es contemplada y alentada. Para tal efecto se debe considerar la 
Norma [E.031 2018]; esta referencia se encuentra en el grupo “Reglamento General 

y Sísmico del Perú”; El anexo P trata de los apoyos de caucho. 
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D. INSTRUMENTACIÓN DE ESTRUCTURAS ENTERRADAS 
(OBLIGATORIO) 

Este Anexo describe la instrumentación de las estructuras objeto de este Manual, 

tanto durante su construcción como en su Vida Útil (de Diseño) (sección 1.2). 

Este Anexo contiene cinco secciones, la primera (D.1) describe el contexto general 

de la instrumentación de estructuras enterradas, la segunda (D.2) trata sobre las 
características que debe reunir el plan de auscultación de la estructura, la tercera 

(D.3) discute la instrumentación mínima a instalar, la (D.4) explica las características 
de los instrumentos (dispositivos) más comunes, y la quinta (D.5) resume la 

problemática del control de la fisuración de edificios y otras construcciones que 
puedan verse afectadas afectadas por la estructura enterrada. 

D.1 Consideraciones Generales  

Las estructuras enterradas relevantes deberán ser instrumentadas (auscultadas) a 

efectos de: (i) facilitar un proceso de construcción correcto, (ii) controlar la evolución 

temporal del estado de la estructura (para garantizar la seguridad de la obra y su 

ajuste a las hipótesis y modelos de cálculo adoptados en su diseño), y (iii) poder 
conocer su respuesta a acciones sísmicas significativas que puedan acontecer durante 

su Vida Útil (sección 1.2) (esta última finalidad tiene una componente científica y 
otra de obtener información del estado de la estructura). Además, también se tienen 

que monitorear el suelo y las estructuras cercanas a la estructura enterrada, 
dependiendo de las características del proyecto (es decir, si es necesario controlar 

los asentamientos del suelo o la fisuración de las estructuras).  

El coste de la instrumentación será incluido en el presupuesto general de la 

construcción (Catálogo de Conceptos, Anexo A). La entidad promotora, gestora o 
propietaria de la infraestructura será responsable del mantenimiento de los sensores, 

incluyendo la recogida y el almacenamiento de datos por parte de éstos. También 
serán responsables de la interpretación de las mediciones, con el fin de detectar y 

anticipar problemas de construcción, impactos en las instalaciones o estructuras 
cercanas y cualquier otro efecto relevante. 

D.2 Plan de auscultación 

Deberá elaborarse un plan de auscultación que especifique, al menos, los siguientes 

aspectos: (i) magnitudes a controlar, (ii) dispositivos de control y su ubicación, (iii) 

sistemas y frecuencias de lectura, y (iv) sistemas de almacenamiento y tratamiento 

de la información. 

Las magnitudes a medir suelen ser geométricas (desplazamientos, aceleraciones, 
deformaciones, inclinaciones) o mecánicas (esfuerzos, presión); también se puede 

detectar la presencia de agua. Estas magnitudes pueden corresponder a la 
estructura, al terreno o a edificios anejos o próximos. Para controlar debidamente 

estas mediciones se establecen previamente umbrales de referencia (valores 
esperables); sus límites permiten determinar cuáles son los dispositivos de 

instrumentación más adecuados en cada caso. La ubicación de estos dispositivos se 
fija buscando optimizar la información obtenida de las mediciones. Una vez 

almacenadas las lecturas, se procederá a su tratamiento y a la comparación con los 
valores previstos; si aparecen diferencias excesivas, éstas deberán ser interpretadas. 

En su caso, se pondrán en marcha los procedimientos previstos en el Plan de 

Auscultación; este deberá tener establecida una cadena de transmisión de la 

información, a efectos de que se puedan tomar medidas correctoras. 
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D.3 Instrumentación mínima 

Esta sección discute la instrumentación mínima a disponer en la estructura para 

cumplir con los objetivos del plan de auscultación descrito en la sección D.2. En los 

dos párrafos siguientes se discuten los casos de estaciones (o túneles) superficiales 

y profundos, respectivamente. 

Estaciones superficiales. La instrumentación mínima a disponer en cada estación 

o túnel excavados a cielo abierto consistirá en lo siguiente: (i) acelerómetros 
triaxiales que sean capaces de medir las señales de aceleración en dirección 

transversal, longitudinal y vertical, (ii) dianas topográficas (de puntería) y clavos 
de nivelación de precisión que puedan ser referenciados desde el exterior, (iii) 

inclinómetros verticales vinculados a los muros laterales (o insertados en éstos), y 
(iv) células de presión total y piezómetros (transductores de presión) en los 

muros y en sus conexiones con las losas. Adicionalmente, podrán instalarse también 
extensómetros de cuerda vibrante en los muros laterales, su obligatoriedad será 

establecida por las Especificaciones Técnicas (Anexo A) de cada Proyecto. Además 
del seguimiento de la propia estructura subterránea, se podrá realizar un seguimiento 

del suelo afectado por las obras para controlar los desplazamientos de este 

(extensómetros, inclinómetros, micrómetros deslizantes, etc.) y para 
controlar la presión intersticial del suelo (piezómetros). Finalmente, las estructuras 

cercanas que son sensibles a las obras de construcción también deben 
instrumentarse, al menos durante la fase de construcción. 

Estaciones profundas. Para estaciones edificados con otros métodos de 
construcción que no sea excavación a cielo abierto, deberá analizarse cada caso 

particular de forma individual; en principio, la auscultación requerida tiene que ser 
similar a la de las estaciones excavadas a cielo abierto. Por otra parte, dependiendo 

del proceso de construcción y de las características de la estructura, la 
instrumentación de los tramos de túnel podrá ser reducida con respecto a la de las 

estaciones; como criterio general, deberán mantenerse como mínimo los 
acelerómetros. 

Este párrafo discute la distribución longitudinal de los sensores en estaciones o 
túneles. Habitualmente los sensores se dispondrán conjuntamente en una misma 

sección de una estación o tramo de túnel. El número de estaciones o tramos de túnel 
que deban ser instrumentados será fijado por las Especificaciones Técnicas (Anexo 

A) correspondientes; como mínimo deberán instrumentarse una estación y un tramo 
de túnel por línea de transporte (línea de metro, si se trata de un ferrocarril 

metropolitano). Además, cuando en una misma línea coexistan estaciones o tramos 

de túnel en que se presuma una respuesta dinámica notablemente diferente (ya sea 

debido a las características del terreno o a las de la estructura), deberán 
instrumentarse al menos una de cada grupo representativo. 

D.4 Descripción de la Instrumentación  

Se describen a continuación las características de los elementos citados en la sección 

D.3. 

Acelerómetros. El número de acelerómetros a disponer en cada estación o tramo 

de túnel que deban ser instrumentados será fijado por las Especificaciones Técnicas 
(Anexo A) correspondientes; como mínimo deberán colocarse dos acelerómetros 

triaxiales en cada estación o tramo de túnel. En principio, éstos serán dispuestos en 
la misma sección y lo más próximo que se pueda a las losas superior e inferior. Los 

acelerómetros deberán ser instalados de tal manera que sean fácilmente accesibles 
para mantenimiento e inspección, queden protegidos de actos de vandalismo, no 

puedan ser afectados por la humedad, las altas temperaturas u otros efectos dañinos, 
y no perturben de ninguna manera el funcionamiento de la instalación. Las estaciones 

acelerométricas son provistas por el propietario y deben cumplir con las 
Especificaciones Técnicas establecidas por el Instituto Geofísico del Perú (IGP), según 
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el documento “Especificaciones Técnicas para Registradores Acelerométricos y 
requisitos mínimos para su instalación, operación y mantenimiento”; esta referencia 

se encuentra en el grupo “Reglamento General y Sísmico del Perú”. Adicionalmente, 
los acelerómetros podrán ser utilizados para medir vibraciones de origen no sísmico, 

tales como circulación de trenes, tráfico en la superficie, procesos de construcción, 
etc. 

Dianas, miras y prismas topográficos. El número de dianas topográficas a 
disponer en cada estación o túnel será establecido por las Especificaciones Técnicas 

(Anexo A); como mínimo deberán colocarse dos dianas en cada sección. En principio, 
éstas serán dispuestas en la misma sección, y lo más próximo que se pueda a las 

losas superior e inferior. La posición de las dianas tendrá que ser referida a puntos 
situados en el exterior y cuya posición se conozca. El objetivo de estos elementos es 

facilitar la construcción precisa de la estructura y conocer sus deformaciones 
(principalmente el desplazamiento transversal relativo entre las losas superior e 

inferior) durante la etapa de construcción, a lo largo de la Vida Útil (sección 1.2) y 
cuando acontezca un movimiento sísmico fuerte. Por otra parte, también se 

dispondrán las dianas de convergencia que establezcan las Especificaciones Técnicas 

(Anexo A). Las dianas deben instalarse también en la superficie del suelo o en 

estructuras cercanas, cuando el impacto de las obras de construcción fuera de la 
estructura y en la zona subterránea adyacente no sea despreciable. En esos casos, 

la medición de asentamientos y desplazamientos horizontales se vuelve crucial para 
evaluar ese impacto. Este aspecto será descrito en las Especificaciones Técnicas 

(Anexo A). 

Clavos o hitos de nivelación. Los clavos y los hitos de nivelación tienen la misma 
utilidad, la diferencia es que los clavos están fijados superficialmente a puntos 

estables y fijos (muros pantallas, cabeza de pilotes, zapatas, soleras, etc.) y los hitos 
se conectan directamente al terreno. El número de clavos o hitos de nivelación (de 

precisión) a disponer en cada estación o túnel será establecido por las 
Especificaciones Técnicas (Anexo A); como mínimo deberán colocarse dos elementos 

en cada estación. En principio, éstos serán ubicados en la misma sección y lo más 
próximo que se pueda a los extremos (izquierdo y derecho) de la losa inferior; 

también se pueden disponer en la superficie exterior. La posición de los clavos o hitos 
será referida a puntos situados en el exterior, y cuya posición se conozca. El objetivo 

de estos elementos es facilitar la construcción precisa de la estructura y conocer sus 
deformaciones (principalmente la inclinación respecto del eje longitudinal -x- de la 

estación) durante la etapa de construcción, a lo largo de la Vida Útil (sección 1.2), y 
cuando acontezca un movimiento sísmico fuerte. Las estructuras sensibles en las 

proximidades de las obras de construcción también pueden requerir la instalación de 
clavos o hitos de nivelación de precisión para evaluar el impacto de las obras durante 

la fase de construcción. Este aspecto será descrito en las Especificaciones Técnicas 
(Anexo A).  

Inclinómetros o clinómetros. Los inclinómetros son instrumentos de alta precisión 
con los que se pueden medir ángulos de desviación respecto a la vertical. Constan 

de una tubería inclinométrica flexible, que es el componente fijo que se instala en el 
terreno o en una estructura, y de un equipo de medida, que a su vez consta de un 

sensor (situado en un torpedo que se introduce en la tubería inclinométrica) y de una 
unidad de lectura. Los clinómetros tienen características similares a los inclinómetros, 

teniendo, en general, menor tamaño y careciendo de los tubos y torpedos descritos 
previamente. El número de inclinómetros a disponer en cada estación o túnel será 

establecido por las Especificaciones Técnicas (Anexo A); como mínimo deberán 

colocarse dos inclinómetros en cada estación. En principio, éstos serán dispuestos en 

la misma sección. La dirección inicial de los inclinómetros (próxima a la vertical) 
tendrá que ser conocida y almacenada. El objetivo de estos elementos es similar al 

de las dianas de puntería: facilitar la construcción precisa de la estructura y conocer 
sus deformaciones (inclinación de los muros laterales) durante la etapa de 

construcción, a lo largo de la Vida Útil (sección 1.2) y cuando acontezca un 
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movimiento sísmico fuerte. Además de la propia estructura subterránea, se pueden 
requerir inclinómetros en el suelo afectado por las obras de construcción, 

particularmente cuando se tienen que controlar los desplazamientos inducidos por el 
túnel. Este aspecto será descrito en las Especificaciones Técnicas (Anexo A). 

Células de presión total y piezómetros. El número de células de presión totales 
(de carga) y de piezómetros a colocar en cada estación o túnel será establecido por 

las Especificaciones Técnicas (Anexo A); como mínimo deberá colocarse una célula 
en cada conexión entre las losas (superior, inferior o intermedia) y los muros. 

Obviamente, el objetivo de estas células es medir las presiones (total y de agua) y 
así calcular las fuerzas ejercidas por los muros sobre las losas; la suma de las fuerzas 

sobre todas las losas conectadas a un mismo muro es igual a la resultante (empuje) 
de la presión ejercida por el terreno. 

Extensómetros de suelo. El número de extensómetros de suelo (o micrómetros 
deslizantes o cualquier dispositivo para medir desplazamientos verticales de suelo) 

se definirá en las Especificaciones Técnicas (Anexo A). Cuando se hace referencia a 
las estaciones excavadas a cielo abierto, se utilizan para controlar el impacto de la 

excavación en el suelo cercano y, eventualmente, en el suelo cercano a los cimientos 
de las estructuras cercanas. Deben ubicarse cerca de las estructuras afectadas o al 

menos en las secciones generales instrumentadas de la estación. Cuando se hace 
referencia a la excavación de túneles, los extensómetros de suelo se utilizan para 

verificar el desempeño de los trabajos (es decir, medir los asentamientos de la corona 
dentro del suelo indica el desempeño de una máquina perforadora de túneles). 

Piezómetros. Estos dispositivos (de cuerda vibrante) miden la presión intersticial 

(de poro) del suelo a la profundidad en que éstos se sitúen; de esta forma se puede 
detectar también el nivel freático. El número de piezómetros instalados en las 

inmediaciones de las obras será definido en las Especificaciones Técnicas (Anexo A). 
Se instalarán al menos en los tramos instrumentados (sección D.1) si se esperan 

cambios de presión de agua intersticial durante las obras de construcción, o si 
durante la obra se debe controlar algún impacto ambiental en las aguas subterráneas. 

Regletas de nivelación. Se deberán disponer regletas de nivelación debidamente 
protegidas en edificios (situados en la zona de influencia de las excavaciones) para 

el control de su nivelación. 

D.5 Control de la fisuración de construcciones afectadas 

Se deberá documentar la evolución de cada fisura (inicio, progreso, abertura) 

detectada en los edificios e instalaciones desde el comienzo de la obra hasta la 

recepción final de la misma; de hecho, para poder deslindar la influencia de las 
deformaciones del terreno debidas a las excavaciones de la de las producidas 

previamente, se recomienda que el control de las grietas se inicie antes del comienzo 
de las obras. A efectos de recoger esta información deben hacerse inspecciones 

periódicas cuya periodicidad depende del riesgo detectado y de la proximidad a las 
obras; en algunos casos especialmente críticos, esta periodicidad puede tenr que ser 

diaria. 

El progreso de las fisuras se puede analizar colocando testigos de yeso o 

instrumentándolas mediante comparadores o sensores potenciométricos. 
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E. ESTUDIOS DE PELIGRO SÍSMICO (OBLIGATORIO) 

Este Anexo está vinculado a las secciones 2.3 y 2.4, particularmente a la subsección 

2.3.4. 

Tal como se discute en la subsección 2.3.4, en las situaciones en que la información 

disponible sobre la sismicidad del lugar se considere insuficiente, deberán elaborarse 
estudios de peligro sísmico específicos; esto puede suceder, por ejemplo, cuando el 

suelo sea de tipo S4 [E.030 2019] (referencia en el grupo “Normativa Peruana General 
y Sísmica”) dado que este requiere estudios específicos. Como regla general se 

estipula que estos estudios deben realizarse para infraestructuras críticas 
(Importancia Operacional I3) en zona 4 siempre que no se disponga de información 

adicional a la proporcionada por [E.030 2019]. No obstante, es necesario tener en 

cuenta que no es fácil proporcionar criterios generales, ya que la variedad de 

situaciones en que se pueden requerir este tipo de estudios es bastante amplia. 

Los estudios de peligro sísmico deberán tener unas características similares a las del 
estudio general de peligro sísmico para el Perú; estas características se describen 

con más detalle en este Anexo. 

Tal como se menciona en la subsección 2.3.4, se deben realizar dos tipos principales 

de estudios de peligro sísmico: probabilístico y determinista. Ambos se discuten a 

continuación. 

Análisis probabilista. El análisis probabilista tiene que tener las siguientes 

características: 

- Curvas de iso-aceleración para los 24 departamentos en los que se divide el Perú (o 
el área abarcada por el estudio). Dichas curvas deberán proporcionar los valores de 

la aceleración espectral para período nulo (comúnmente conocida como PGA, “Peak 
Ground Acceleration”, con las correcciones indicadas en la subsección 2.3.2) para 

cada uno de los períodos de retorno en la Tabla 1-5 (y la Tabla 1-6) y para todos los 
tipos de suelo en la Tabla 2-2 (excepto S4, dado que requiere estudios más 

específicos). Dichos valores deben referirse tanto a las componentes horizontales 
como verticales, dada la relevancia de las aceleraciones verticales para la losa del 

techo y las columnas centrales de las secciones en cajón excavadas a cielo abierto 
[An et al. 1997; Hasshash et al. 2001; Huo, Bobet et al. 2005; Lu, Hwang 2019; Ma 

et al. 2019; Nakamura et al. 1996; Nguyen et al. 2020; NIST 1996; Parra, Bobet et 
al. 2016; Sayed et al. 2019; Uenishi, Sakurai 2000; Yu, Li 2017]; estas referencias 

se encuentran en el grupo “Estructuras Subterráneas Dañadas por Terremotos. 

Estación Daikai (Kobe, Japón)”. Incluso si, en algunos lugares específicos, se esperan 

efectos relevantes de directividad directa, se deben proporcionar dos componentes 
horizontales (generalmente, paralelos y ortogonales a la dirección de la falla). 

Notablemente, todos estos valores de aceleración tienen que corresponder a la 
superficie del suelo (afloramiento del basamento o sustrato rocoso ingenieril), no a 

la capa de suelo S1 subterránea; se deberán discutir las diferencias entre ambos 
casos (respuesta del basamento rocoso ingenieril superficial y enterrado). 

- Con respecto a la variación de la aceleración con el período de retorno, 
alternativamente, se puede proporcionar la PGA para 450 años, y estar acompañada 

de criterios simplificados para cambiar estos valores para los otros períodos de 
retorno de interés (sección 2.6). 

- En relación a la variación de la aceleración con el tipo de suelo, alternativamente, se 
puede proporcionar la PGA para el suelo S1, y acompañarla de criterios simplificados 

para cambiar estos valores para los otros tipos de suelo de interés (S0, S2 y S3). Estos 

criterios podrían basarse (si se considera apropiado) en los factores del suelo (S) 

establecidos en la Tabla 3 de la Norma [E.030 2019] (referencia en el grupo 
“Normativa Peruana General y Sísmica”). 

- La sismicidad en este Manual debe ser compatible con la de la Norma [E.030 2019] 
(referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”). Esto significa, entre 

otros problemas menores, que las curvas de iso-aceleración proporcionadas no deben 
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estar en clara contradicción con las cuatro zonas sísmicas en la cláusula 10.1 de 
[E.030 2019]. 

Estudio determinista. El estudio determinista se debe extender, como mínimo, al 

área metropolitana de Lima (si procede) y proporcionará una serie de acelerogramas 

representativos que caractericen la sismicidad de cada una de las principales zonas 
sísmicas de dicha área (caracterizada por las propiedades del suelo y por la PGA 

obtenida a partir del estudio probabilista). Este estudio es posible dado que las fallas 
activas están claramente identificadas. El estudio determinista se describe en 

profundidad en la sección 2.4.  

La cláusula 3.10.2.2 (Procedimiento específico del sitio) de [AASHTO 2014] (que trata 

con puentes, esta referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos 
Similares de otros Países”) establece que las ordenadas del espectro determinista no 

deben ser menores de dos tercios del espectro probabilista en el rango de períodos 
entre 0,5 TF y 2 TF, donde TF es el período fundamental del puente. Esta declaración 

se considera adecuada y coincide con la filosofía de este Manual, particularmente 
"Control del uso de formulaciones complejas"; por lo tanto, se introduce en este 

Manual. Sin embargo, hay dos diferencias principales: (i) el concepto de período 
fundamental (o natural) no es directamente aplicable a las estructuras subterráneas 

(dada la dificultad de establecer su masa y rigidez) y (ii) los resultados del estudio 
determinista no se deberán expresar en términos de espectros sino de 

acelerogramas. Con respecto al primer tema, la formulación en [Alpan 1970; 
Wichtmann et al. 2017] puede considerarse (sección 2.4); estas referencias se 

encuentran en el grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”. Con respecto a la 

segunda cuestión, se puede emplear la envolvente suavizada de los espectros 
individuales de los acelerogramas considerados. 
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F. PROCEDIMIENTO PARA ANÁLISIS DE LA LICUACIÓN 
(OBLIGATORIO) 

Este Anexo describe la evaluación del riesgo de licuación; el Anexo G describe las 

principales consecuencias de la licuación y las acciones correctivas. Este Anexo está 

vinculado a la subsección 6.3.3, a las secciones 3.4 y 6.7 y al Anexo G. 

En el caso de que existan estratos de arena suelta por debajo del nivel freático en 
las inmediaciones de la obra subterránea, se deberá evaluar el riesgo de licuación, 

tal como se indica en la sección 3.3.1. Para esta operación se puede utilizar la 
metodología simplificada de cálculo del potencial de licuación propuesta inicialmente 

en [Seed, Idriss 1971] y posteriormente actualizada en [Youd, Idriss et al. 2001; 
Boulanger 2003; Idriss, Boulanger 2006; Idriss, Boulanger 2008; EN 1998-5 versión 

pendiente de publicación] (estas referencias se encuentran en los grupos “Licuación 
del Suelo” y “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”). Este 

procedimiento involucra varios pasos: (i) estudio de la susceptibilidad del suelo a la 
licuación (sección F.1), (ii) evaluación de la Relación de Esfuerzo Cíclico CSR a la 

profundidad de interés (sección F.2), (iii) evaluación de la Relación de Resistencia 

Cíclica CRR a la profundidad con ensayos de campo SPT y CPT (secciones F.3 y F.4) 

y (iv) determinación del Potencial de Licuación (factor de seguridad local) a la 
profundidad de interés (sección F.5). El interés de obtener CSR y CRR surge de su 

relación con el riesgo de desencadenamiento sísmico de licuación (ecuación 3-3). 

F.1 Susceptibilidad del Suelo a Licuación 

Se requieren tres condiciones para tener que considerar el riesgo de licuación: 

- Las partículas más finas de 0,005 mm deben ser inferiores al 15%. 

- El límite líquido del suelo tiene que ser inferior al 35% con un índice de plasticidad 
no superior a 10. 

- El contenido de agua natural del suelo debe ser superior a 0,85 veces su límite líquido. 

Si el suelo no cumple con los tres criterios simultáneamente, generalmente se 

considera que no es susceptible a la licuación (o sólo lo es de forma moderada), pero 
aún podría tener una reducción significativa en la resistencia al corte sin drenaje 

debido a la sacudida sísmica. Si el suelo es susceptible a la licuación, entonces se 
requiere continuar con los siguientes pasos para evaluar el factor de seguridad local 

a una profundidad determinada, que se resumen en la siguiente Figura F-1 cuando 
se utilizan ensayos de penetración estándar (SPT, subsección 4.5.3) o en la Figura 

F-2 en el caso de utilizar el ensayo de penetración de cono (CPT, subsección 4.5.3). 
Las diferentes expresiones indicadas en las figuras se describen con más detalle en 

las secciones F.2, F.3, F.4 y F.5. 
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Figura F-1. Diagrama de flujo del análisis de licuación (SPT). 

 

 

Figura F-2. Diagrama de flujo del análisis de licuación (CPT). 

F.2 Evaluación de la Relación de Esfuerzo Cíclico 

La relación de tensión cíclica (esfuerzo cíclico), CSR, (también conocida como relación 
de tensión sísmica, SSR), es una estimación del efecto del terremoto en términos de 

tensión en el suelo para unos determinados sitio, profundidad y magnitud de 

momento. Se puede calcular usando la siguiente expresión:  

𝐶𝑆𝑅 = 0,65 𝑟d  
σvo

σvo
′
 
𝑎max

𝑔
 F-1 

Aceleración horizontal 

máxima, amax

Magnitud de 

momento sismo, Mw

Relación de resistencia cíclica CRR 

Factor de escalado 

por magnitud, 
MSF

Factor de seguridad local

Relación de esfuerzo cíclico CSR

SPT
N

Esfuerzo 

efectivo, ’v

Contenido de finos,
Fc (%)

Corrección por profundidad

CPT
qc

Esfuerzo 

efectivo, ’v
Contenido de finos

Fc (%)

𝑞c1 = 𝐶 1𝑞 𝑃atm  254 

𝑞c1 cs = 𝑞c1 + ∆𝑞c1  

∆𝑞c1 = 11,9+
 𝑞c1 
14,6

e  1,63−
9,7

𝐹c + 2
−

15,7

𝐹c+ 2

2

𝐶𝑅𝑅7,5,Patm = e  
𝑞c1 cs
113

+
𝑞c1 cs
1000

2

−
𝑞c1 cs
140

3

+
𝑞c1 cs
137

4

−2,80

Relación de resistencia cíclica CRR 

𝐶𝑅𝑅  
= 𝐶𝑅𝑅7,5,Patm 𝑀𝑆𝐹 𝐾 

Aceleración horizontal 

máxima, amax

Magnitud de 
momento sismo, Mw

Relación de esfuerzo cíclico CSR

𝐶𝑆𝑅 = 0,65 𝑟d 
σvo
σvo
′
 
𝑎max
𝑔

Factor de escalado 
por magnitud, 

MSF

Factor de seguridad local

𝐹L =
𝐶𝑅𝑅  

𝐶𝑆𝑅

𝐹c % =  80 𝐼c ± 0,29 − 137  0

Corrección por profundidad

𝐾 = 1 − 𝐶  P ln
σvo
′

𝑃atm
≤ 1,1
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En la ecuación F-1, vo es el esfuerzo vertical total y σvo
′  es la tensión vertical efectiva 

en el punto considerado para el riesgo de licuación; amax es la aceleración máxima 
esperada en el punto considerado (PGA(0) en la sección J.2) esperada en la superficie 

del suelo y g es la aceleración de la gravedad. amax también se puede evaluar a través 

de la sismicidad del sitio (aceleración del afloramiento rocoso ingenieril) en la Figura 

2-3 (PGA del sitio, equivalente al factor Z de [E.030 2019]). 

También en la fórmula F-1, rd es un coeficiente de reducción de esfuerzos que 

depende de la profundidad del punto que se analiza para el riesgo de licuación. Este 
coeficiente tiene en cuenta la naturaleza deformable del suelo, y se puede estimar a 

través del gráfico de la Figura F-3 que incorpora los rangos sugeridos para diferentes 
rangos de profundidad y de magnitud de momento, y destaca los cambios e 

incertidumbres significativos en el coeficiente con la profundidad (adaptado de [Youd, 

Idriss et al. 2001], grupo “Licuación del Suelo”).  

 

Figura F-3. Gráfico para estimar el coeficiente de reducción de esfuerzos rd en 

función de la profundidad y de la magnitud de momento  

También se puede usar una expresión bilineal promedio (supuestamente válida para 

cualquier magnitud de momento) para evaluar este coeficiente hasta z ≤ 23 m (z es 
la profundidad debajo de la superficie del suelo en metros), que se representa en la 

Figura F-3 (línea delgada discontinua): 
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𝑟d = 1 − 0,00765 𝑧  ara 𝑧 ≤ 9,2 m F-2 

𝑟d = 1,174 − 0,0267 𝑧  ara 9,2 m  𝑧 ≤ 23 m F-3 

Aunque los efectos de la licuación son más bien superficiales, se proponen también 

las siguientes expresiones F-4, F-5 y F-6, que pueden usarse hasta una profundidad 

de 30 m [Idriss, Boulanger 2006] (grupo “Licuación del Suelo”). Estas expresiones 

incluyen el efecto de la magnitud de momento (Mw  5, se debe considerar una 
magnitud mínima de 5 para el análisis de la licuación). El factor de reducción de 
esfuerzo se representa en la Figura F-3 para dos valores de 𝑀w que cubren el rango 

sugerido para este coeficiente:  

𝑟d = e  [α(𝑧) + 𝑀w β(𝑧)] ≤ 1,0 F-4 

α(𝑧) = −1,012 − 1,126 sin (
𝑧

11,73
+ 5,133) F-5 

β(𝑧) = 0,106 + 0,118 sin (
𝑧

11,28
+ 5,142) F-6 

En las ecuaciones F-5 y F-6, los argumentos de sin(·) están en radianes. 

F.3 Evaluación de la Relación de Resistencia Cíclica (CRR) basada 
en SPT 

La resistencia a la licuación del suelo in situ, o “relación de resistencia cíclica” (CRR) 
con la profundidad, se puede estimar a partir de las propiedades del suelo obtenidas 

típicamente de los datos de campo. La prueba de penetración estándar (SPT, 
subsección 4.5.3) o la prueba de penetración de cono (CPT, subsección 4.5.3) se 

pueden utilizar para este propósito para suelos de grano grueso y suelos de grano 

fino con índice de plasticidad inferior a 7. 

Si los datos de SPT están disponibles, entonces se puede usar el gráfico presentado 
en la Figura F-4 para evaluar CRR para un sismo de referencia de magnitud Mw = 7,5 

y un esfuerzo vertical efectivo Patm (Patm = 100 kPa es la presión atmosférica); se 
representa como CRR7,5,Patm. Los datos de entrada en el eje horizontal son el número 

corregido de golpes para impulsar 30 cm el muestreador SPT ((N1)60cs)). Los factores 
de corrección incluyen la energía de impacto del martillo SPT, la tensión de 

sobrecarga y el contenido de finos; se discuten después de la Figura F-4. 
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Figura F-4. CRR7,5,Patm en función del número corregido de golpes en la prueba 

SPT para un sismo de magnitud 7,5 y presión atmosférica 

Los datos originales de SPT (número de golpes N) para depósitos de arena limpia 

deben corregirse para la energía de impacto usando la siguiente expresión para 
obtener el número corregido de golpes N60 representado en la Tabla 2-2 para la 

clasificación de suelos propuesta para este Manual (ecuación F-7): 

𝑁60 =  𝐶E 𝑁 F-7 

Varios factores de energía de impacto contribuyen a la variación de los datos 
originales N a una profundidad determinada para perfiles de suelo similares; entre 

éstos la eficiencia del tipo de martillo, el diámetro del pozo, el tipo de muestreador y 
la longitud de la varilla. La práctica estándar es corregir el conteo de golpes N medido 

con su relación de energía entregada (como un porcentaje de la energía máxima 
teórica) a una relación de energía promedio del 60% a través de la siguiente 

expresión:  

 𝐶E = 

H

B

S

R

60
 F-8 

En la ecuación F-8, CE es el factor de corrección de la relación de energía. H, B, S 

y R son relaciones de eficiencia para el tipo de martillo, el diámetro del pozo, el 
muestreador y la longitud de la varilla, respectivamente. La eficiencia del tipo de 

martillo en forma de rosquilla H (en %) normalmente varía entre el 50 % (cuerda y 

polea) y el 60 % (caída libre). B = 1,0 para diámetros de pozo de 60 a 120 mm. S 

= 1,0 para muestreador estándar de cuchara partida y S = 0,9 para muestreador 

con revestimiento para arena suelta. R = 0,85 para longitudes de varilla de 4 a 6 m, 

R = 0,95 para longitudes entre 6 y 10 m y R = 1,00 para longitudes de varilla 

mayores de 10 m. En resumen, CE suele oscilar entre 0,8 y 1,0 para el martillo en 

forma de rosquilla. 
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Las resistencias a la penetración del ensayo SPT en arena aumentan con el esfuerzo 
de sobrecarga y, por lo tanto, deben corregirse a (N1)60 para un esfuerzo efectivo 

vertical de referencia (Patm = 100 kPa). La corrección de profundidad está dada por 
[Boulanger 2003; Idriss, Boulanger 2006] (grupo “Licuación del Suelo”) a través de 

un factor de corrección de la profundidad CN:  

(𝑁1)60 =  𝐶  𝑁60  F-9 

𝐶 = (
𝑃atm

σvo
′
)
𝑚

  F-10 

𝑚 = 0,784 − 0,0768√(𝑁1)60  F-11 

En la ecuación F-10, σvo
′  es el esfuerzo vertical efectivo a la profundidad donde se 

realizó la medición y en el momento de su ejecución. El exponente m normalmente 
varía entre 0,4 y 0,6 (se puede utilizar un valor medio de 0,5). Resolver para CN 

requiere iteraciones debido a su dependencia de (N1)60. La corrección de profundidad 

debe mantenerse en el rango 0,5  CN  1,7. 

Las ecuaciones anteriores se basan en depósitos de arena limpia. Por lo tanto, las 

correlaciones para obtener CRR en la Figura F-4 diferirían dependiendo del contenido 
de finos, que se refiere a partículas menores a 0,075 mm (tamiz ASTM #200). Las 

siguientes expresiones pueden usarse para el conteo de golpes equivalente para los 
efectos del contenido de finos [Idriss, Boulanger 2006; Idriss, Boulanger 2008] 

(grupo “Licuación del Suelo”):  

(𝑁1)60cs = (𝑁1)60 + ∆(𝑁1)60  F-12 

∆(𝑁1)60 = e  [1,63 +
9,7

𝐹c + 0,01
− (

15,7

𝐹c + 0,01
)
2

] F-13 

En las ecuaciones F-12 y F-13, (N1)60cs es el conteo equivalente de golpes para arena 
limpia (es decir, sin finos), y Fc es el contenido de finos (en %). (N1)60 = (N1)60cs para 

bajo contenido de finos Fc  5% (arena limpia se refiere a < 5 % menor que el tamiz 

ASTM #200). 

En concreto, la Figura F-4 presenta, en función de (N1)60cs, la relación de resistencia 

cíclica CRR7,5,Patm para un sismo de referencia de magnitud Mw = 7,5 y un esfuerzo 
vertical efectivo Patm = 100 kPa. Esta curva se puede calcular utilizando la siguiente 

expresión [Idriss, Boulanger 2006; Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del 

Suelo”):  

𝐶𝑅𝑅7,5,Patm = e  [
(𝑁1)60cs

14,1
+ (

(𝑁1)60cs

126
)

2

− (
(𝑁1)60cs

23,6
)

3

+(
(𝑁1)60cs

25,4
)

4

− 2,8] F-14 

Valores de (N1)60cs superiores a 32 no tienen importancia práctica, ya que en dicho 

caso CRR7,5,Patm es superior a 0,6, y el fenómeno de licuación no sería considerable. 

Este valor de referencia de CRR7,5,Patm debe corregirse para tener en cuenta los efectos 

de la tensión de sobrecarga para obtener CRR7,5:  

𝐶𝑅𝑅7,5 = 𝐶𝑅𝑅7,5,Patm 𝐾  F-15 

Este factor de tensión de sobrecarga efectivo K se puede calcular utilizando las 

siguientes expresiones [Boulanger 2003] (grupo “Licuación del Suelo”), que se 

recomiendan para (N1)60cs < 37:  

𝐾 = 1 − 𝐶 SP ln (
σvo
′

𝑃atm
) ≤ 1,1 F-16 

𝐶 SP =
1

18,9 − 2,55√(𝑁1)60cs
≤ 0,3 F-17 
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La Figura F-4 se basa en experiencias con terremotos de magnitud 7,5. Un factor de 
escala de magnitud, MSF, se usa tradicionalmente para evaluar la relación de 

resistencia cíclica CRRMw para terremotos con diferentes números de ciclos de carga 
y, por lo tanto, magnitudes de momento Mw. Por lo tanto, CRR7,5 debe multiplicarse 

aún más por MSF para tener en cuenta las diferentes magnitudes [Idriss, Boulanger 

2008] (grupo “Licuación del Suelo”):  

𝐶𝑅𝑅 w = 𝐶𝑅𝑅7,5 𝑀𝑆𝐹 F-18 

Los valores de MSF se pueden calcular con las siguientes expresiones, donde Mw es 

la magnitud del momento sísmico [Idriss, Boulanger 2008; EN 1998-5 versión 
pendiente de publicación] (grupos “Licuación del Suelo” y “Normas y otros 

documentos similares de otros países”):  

𝑀𝑆𝐹 = 1 + (𝑀𝑆𝐹max − 1) [8,63 e  (−
𝑀w

4
) − 1,32] ≤ 𝑀𝑆𝐹max F-19 

𝑀𝑆𝐹max = 1,09 + (
(𝑁1)60cs

31,5
)
2

≤ 2,2 F-20 

El conjunto consistente de expresiones de esta sección no debe mezclarse con 
fórmulas de otros enfoques. No obstante, se pueden considerar correcciones 

adicionales de CRR, consistentes con el enfoque seguido en esta sección, para tener 
en cuenta efectos específicos, como los que surgen debido a esfuerzos cortantes 

estáticos dentro de taludes [Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del Suelo”). 

F.4 Evaluación de la Relación de Resistencia Cíclica basada en CPT 

La prueba de penetración de cono (subsección 4.5.3) se usa cada vez más para 
caracterizar (en el campo) suelos granulares blandos de grano fino y sueltos. 

Además, existe una cantidad significativa de experiencia en el uso de CPT para 
evaluar la relación de resistencia cíclica (CRR), que puede usarse en lugar del 

procedimiento descrito en la sección F.3, que se basa en SPT. Sin embargo, es común 
utilizar los dos enfoques SPT y CPT, especialmente cuando el proyecto es grande y 

crítico; en tal caso, obviamente, sus resultados deben compararse y discutirse. 

Las medidas principales de CPT son la resistencia de la punta del cono, qc (unidades 

de esfuerzo), y la resistencia del manguito, fs (también unidades de esfuerzo). Se 
han desarrollado correlaciones empíricas entre el tipo de suelo y los datos de CPT, 

que ayudan a inferir el perfil del suelo sin muestreo directo de este. Dentro de este 
contexto, la relación de fricción normalizada, FR (en %), se puede utilizar para 

clasificar el suelo [Robertson 1990; Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del 

Suelo”): 

𝐹𝑅 = 100 
𝑓s

𝑞c − σvo
 F-21 

En la ecuación F-21, vo es el esfuerzo de sobrecarga total vertical que actúa en la 

profundidad de medición y en el momento de su ejecución. 

La resistencia de punta medida, qc, debe corregirse por los efectos de la sobrecarga. 
El valor qc1N corregido normalizado (adimensional) se puede calcular a partir de la 

resistencia de la punta del cono, qc, usando las siguientes expresiones [Boulanger 

2003; Idriss, Boulanger 2006] (grupo “Licuación del Suelo”):  

𝑞c1 =  𝐶 1
𝑞 

𝑃atm
 254  F-22 

𝐶 1 = (
𝑃atm

σvo
′
)
𝑛

≤ 1,7 F-23 

𝑛 = 1,338 − 0,249 (𝑞c1 )
0,264 F-24 
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En la ecuación F-23, σvo
′  es la tensión vertical efectiva a la profundidad donde se 

realizó la medición y en el momento de su ejecución (presión de referencia Patm = 
100 kPa). Resolver para CN1 requiere iteraciones debido a su dependencia del 

exponente de la tensión para la corrección debida a la sobrecarga, n, en qc1N 

(ecuación F-24). 

El valor de qc1N debe corregirse aún más por los efectos del contenido de finos Fc (en 
%) asociado con partículas menores de 0,075 mm (tamiz ASTM #200), sobre la 

resistencia a la licuación utilizando un enfoque similar al utilizado para el SPT. En 
consecuencia, un valor de arena limpia equivalente de la resistencia de punta 

corregida adimensional, qc1Ncs, se puede calcular como [EN 1998-5 versión pendiente 

de publicación] (grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros Países”):  

𝑞c1 cs = 𝑞c1 + ∆𝑞c1   F-25 

∆𝑞c1 = (11,9 +
 𝑞c1 

14,6
) e  [1,63 −

9,7

𝐹c + 2
− (

15,7

𝐹c + 2
)
2

] F-26 

Los valores de qc1Ncs son equivalentes a qc1N para bajos contenidos de finos (Fc  5%), 

y qc1N se estabiliza para Fc mayor que el 35%. Los valores de qc1Ncs están restringidos 

a ser menores o iguales que 211 ya que los valores más altos no tienen importancia 

práctica. 

Si Fc no está disponible a partir de mediciones directas en el sitio, se pueden usar las 
siguientes expresiones basadas en la relación de fricción normalizada, FR (en %) 

(ecuación F-21), y en el índice de tipo de comportamiento del suelo, Ic [Robertson, 
Wride 1998; Idriss, Boulanger 2008; EN 1998-5 versión pendiente de publicación] 

(grupos “Licuación de suelos” y “Normas y otros Documentos Similares de otros 

Países”):  

𝐼c = [(3,47 − log𝑄)
2 + (log𝐹𝑅 + 1,22)2]0,5 F-27 

El valor adimensional de la resistencia de punta de cono normalizada, Q, a una 
presión de referencia Patm = 100 kPa se calcula como (qc es la resistencia de punta 

medida):  

𝑄 = 𝐶 1
𝑞c − σvo

𝑃atm
 F-28 

En la ecuación F-28, el factor de corrección de sobrecarga CN1 está dado por las 

ecuaciones F-23 y F-24. vo es el esfuerzo vertical total a la profundidad donde se 

realizó la medición y en el momento de su ejecución. 

 

Ic = 1,3 es el límite aproximado entre arena limpia y arena con grava, mientras que 
Ic = 2,6 es el límite aproximado entre limo y arena limosa. Por tanto, el índice Ic se 

puede correlacionar aproximadamente con el contenido de finos, Fc, mediante la 
siguiente expresión [EN 1998-5 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas y 

otros Documentos Similares de otros Países”):  

𝐹c =  80 (𝐼c ± 0,29) − 137 ≥ 0 F-29 

En la ecuación F-29, Fc está expresado en %. La Figura F-5 muestra la relación de 
resistencia cíclica CRR7,5,Patm para un terremoto de referencia de magnitud Mw = 7,5 

y un esfuerzo vertical efectivo Patm = 100 kPa en función del valor equivalente en 

arena limpia de la resistencia de punta corregida, qc1Ncs. 
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Figura F-5. Evaluación de la relación de resistencia cíclica CRR7,5,Patm a partir de la 
resistencia de punta CPT corregida para arenas limpias 

La curva dibujada en la Figura F-5 puede obtenerse utilizando la siguiente expresión 
[EN 1998-5 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas y otros Documentos 

Similares de otros Países”):  

𝐶𝑅𝑅7,5,Patm = e  [
𝑞c1 cs

113
+ (
𝑞c1 cs

1000
)
2

− (
𝑞c1 cs

140
)
3

+(
𝑞c1 cs

137
)
4

− 2,80] F-30 

Siguiendo un enfoque equivalente al método SPT (ecuación F-15), este valor de 
referencia de CRR7,5,Patm debe corregirse para tener en cuenta los efectos de la tensión 

de sobrecarga y obtener CRR7,5 a través de un factor de tensión de sobrecarga, K. 

Este factor se puede calcular utilizando las siguientes expresiones [Idriss, Boulanger 

2008] (grupo “Licuación del Suelo”):  

𝐾 = 1 − 𝐶  P ln (
σvo
′

𝑃atm
) ≤ 1,1 F-31 

𝐶  P =
1

37,3 − 8,27 𝑞c1 cs
0,264 ≤ 0,3 F-32 

El coeficiente CCPT puede restringirse a qc1Ncs  211, ya que los valores más altos no 

tienen importancia práctica. 

Se puede usar un factor de escala de magnitud adimensional, MSF, de acuerdo con 

la ecuación F-18 para evaluar la relación de resistencia cíclica CRRMw para terremotos 

con diferentes números de ciclos de carga y, por lo tanto, magnitudes de momento 

Mw [Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del Suelo” ). 

Los valores de MSF se pueden calcular con la ecuación F-19 usando MSFmax dado por 

la siguiente expresión [EN 1998-5 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas 

y otros Documentos Similares de otros Países”):  
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𝑀𝑆𝐹max = 1,09 + (
𝑞c1 cs

180
)
3

≤ 2,2 F-33 

Se pueden considerar otras correcciones de CRR, consistentes con el enfoque seguido 

en esta sección, para tener en cuenta efectos específicos, como afectaciones de capa 
delgada en la corrección de qc de CPT [Ahmadi, Robertson 2005] (grupo “Licuación 

del suelo”). 

F.5 Evaluación del Potencial de Licuación 

Esta sección presenta el enfoque del factor de resistencia a la licuación; estima el 
riesgo contra la activación de la licuación, que se puede determinar calculando el 

factor local de seguridad con la profundidad para la magnitud del terremoto de diseño 

dada y la tensión de sobrecarga efectiva in situ:  

𝐹L =
𝐶𝑅𝑅  
𝐶𝑆𝑅

 F-34 

Tal como indica la ecuación 3-3, si el resultado de FL es menor que 1, el riesgo de 

licuación se evalúa como muy alto para ese suelo, esa profundidad y la magnitud del 

sismo de diseño correspondiente. Si el resultado es superior a 1,35, el suelo no se 
considera licuable, aunque aún puede sufrir deformaciones volumétricas de 

consolidación posteriores a la licuación y una cierta reducción de su resistencia al 
corte por efecto del sismo. En los casos en que el resultado sea superior a 1, pero 

cercano a él, el resultado se considera no concluyente, debido a las incertidumbres 
asociadas a esta metodología, y entonces se requiere un análisis más detallado, con 

pruebas de laboratorio o de campo adicionales o utilizar programas de cálculo para 

evaluar los esfuerzos tangenciales con la profundidad. 

Las consecuencias de la licuación también pueden evaluarse usando un Número de 

Severidad de Licuación simplificado (índice), LSN, basado en las deformaciones 
volumétricas de consolidación posteriores a la licuación definidas en la sección G.1 

[EN 1998-5 versión pendiente de publicación] (grupo “Normas y otros documentos 

similares de otros países”) y evaluada en los primeros 20 m superficiales:  

𝐿𝑆𝑁 = 1000 ∫
v

𝑧

20

0

 d𝑧 F-35 

En la ecuación F-35, v es la deformación volumétrica de consolidación posterior a la 
licuación (introducida con decimales, y de acuerdo con la sección G.1), y z es la 

profundidad (en metros). 

Las consecuencias de la licuación pueden considerarse insignificantes para LSN < 10. 

La Tabla F-1 muestra el desempeño del depósito licuable y cómo afecta este a las 

estructuras (en los primeros 20 m) para diferentes rangos de LSN. 
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Tabla F-1. Desempeño del depósito licuable para diferentes rangos de LSN.  

Rango 

de LSN 
Desempeño del depósito 

< 10 
Efectos de licuación despreciables. Excesos de presión de poros 

insignificantes) 

10 – 20 
Efectos de licuación reducidos, algunas zonas de arena pueden licuar. 

Asientos limitados del terreno. Excesos de presión de poros limitados 

20 – 30 

Efectos moderados de licuación (ocurre en estratos con espesor 
limitado de aproximadamente el 10% y dispersión lateral limitada). 

Zonas de arenas licuadas con potencial afectación a las estructuras 

con movimientos del terreno en superficie del orden de 100 mm 

30 – 40 

Efectos moderados a severos de licuación (ocurre en 30% a 50% del 
espesor de los estratos con potencial de licuación). Dispersión lateral 

moderada. Los asientos de consolidación generan daños a las 

estructuras con movimientos del terreno en superficie del orden de 

100 mm a 200 mm 

40 – 50 

Efectos severos de licuación (casi todo el espesor de los estratos con 

potencial de licuación). Daños en la superficie del terreno con 
movimientos de más de 200 mm. Los asientos de consolidación 

causan daños severos a las estructuras 

> 50 

Efectos muy severos de licuación. Daños extensos y significativos en 

la superficie del terreno (dispersión o flujos laterales significativos). 
Los asientos causan daños muy severos a las estructuras 

El potencial de licuación también se puede evaluar con ensayos de laboratorio. Sin 
embargo, se deben considerar varios factores cuando se utilizan pruebas de 

laboratorio, como el número de ciclos, los efectos de la relación de vacíos inicial 
(densidad relativa inicial, como se define en la ecuación 3-6) y la tensión de 

confinamiento, la amplitud de la tensión de corte (tensión desviadora máxima), la 
relación de sobre-consolidación (OCR, secciones 4.2, 4.3 y 5.8), y el tipo de suelo. 

Los protocolos de prueba y preparación de muestras deben coincidir lo más posible 
con las condiciones in situ (estado de tensión, densidad relativa y grado de 

saturación). 

A modo de ejemplo, se pueden realizar ensayos en corte simple cíclicos no drenados 

en muestras de suelo saturado y no alterado, aplicando N ciclos de un esfuerzo 
cortante medio medio = CSR σvo

′  y comprobando la evolución de la presión intersticial 

del agua después de N ciclos. σvo
′  es el esfuerzo vertical efectivo inicial en el punto 

considerado para el riesgo de licuación. 

En el caso de ensayos triaxiales, se puede considerar la siguiente equivalencia de 

esfuerzos con el ensayo de corte simple:  

σd  2 

σ3
′ =

1

𝐾0

τmedio

σvo
′

 
σd  2 

σ3
′ =

𝐶𝑆𝑅

𝐾0
= 2 𝐶𝑆𝑅 F-36 

En la ecuación F-36, d es la tensión desviadora, σ3
′  es la tensión lateral efectiva 

inicial, y K0 = 0,5 es un valor medio que depende del coeficiente de esfuerzo lateral 

“en reposo”. 

La Figura F-6 indica el número de ciclos uniformes (sinusoidales) a aplicar en un 

ensayo triaxial cíclico (o en una prueba de corte) en función de la magnitud de 
momento del terremoto considerado. La curva ajustada en la representa el efecto 

equivalente de un terremoto dado de una magnitud particular. 
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Figura F-6. Número sinusoidal equivalente estimado de ciclos en un ensayo 
triaxial cíclico o ensayo de corte en función de la magnitud del terremoto 

Tal como se muestra en la Figura F-6, para magnitud 7,5, se considera típicamente 

[Seed 1975; Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del Suelo”) un número 
equivalente de ciclos sinusoidales N = 15 a una amplitud de referencia de esfuerzo 

tangencial medio medio  = 0,65 τmax con τmax = 𝑟d σvo (
𝑎max

𝑔
), de acuerdo con la ecuación 

F-1.  
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G. EVALUACIÓN DE LAS CONSECUENCIAS EN CASO DE 
LICUACIÓN Y REPARACIONES (OBLIGATORIO) 

Este Anexo es continuación directa del anterior (Anexo F), estando también vinculado 

a la subsección 6.3.3 y a las secciones 3.4 y 6.7. Hay dos secciones, la primera 
(sección G.1) describe las principales consecuencias de la licuación proporcionando 

cálculos simplificados de asentamientos inducidos por terremotos, movimientos 
laterales de suelos de grano grueso y efectos de elevación (flotabilidad), y la segunda 

(sección G.2) explica las estrategias correctivas (soluciones propuestas en caso de 
licuación). 

G.1 Evaluación de Consecuencias en Caso de Licuación 

Las principales consecuencias (entre otras) en caso de licuación del suelo circundante 

son las siguientes: 

- Asentamientos verticales causados por disipación de presiones de agua acumuladas 
en suelos granulares saturados durante la sacudida del sismo en condiciones no 

drenadas. Estos desplazamientos generalmente se completan (estabilizan) entre 
segundos y un día después de la sacudida, lo que depende de las propiedades del 

suelo y la longitud de las vías de drenaje. Se han informado asentamientos 
posteriores a la licuación de alrededor del 2-3 % del espesor de la capa de arena 

licuable para arenas sueltas a medias y más del 5 % para depósitos de arena muy 
suelta. 

- Grandes desplazamientos superficiales laterales permanentes (“dispersión o flujo 
lateral”) en terrenos inclinados en áreas amplias, como resultado de la licuación de 

una capa del subsuelo y en respuesta a la combinación de fuerzas gravitatorias e 

inerciales que afectan la interacción suelo/estructura. La dispersión lateral también 
puede inducir desplazamientos verticales causados por deformaciones de corte del 

suelo. 
- Desplazamientos horizontales cíclicos que afectan al desarrollo de empujes 

adicionales en estructuras de contención, efectos sobre pilotes e inestabilidades de 
taludes debido a la pérdida de resistencia al corte. 

- Flotabilidad de construcciones subterráneas poco profundas debido al exceso de 
presión de agua acumulada y pérdida de capacidad resistente del suelo. 

Se debe abordar un método aproximado para estimar las deformaciones volumétricas 
(o verticales) posteriores a la licuación asociadas con la disipación del exceso de 

presión de agua intersticial inducida en relación con los asentamientos inducidos por 

la licuación en suelos granulares saturados. Los valores de los asentamientos 

aceptables para un proyecto específico tienen que acordarse entre las partes 
implicadas. Estos asentamientos pueden evaluarse con pruebas de laboratorio 

cíclicas apropiadas en probetas representativas del depósito saturado. La evaluación 
de los asentamientos en campo libre se puede estimar con la ecuación 3-4 sumando 

las contribuciones de las capas licuables potenciales (deformación volumétrica 
representativa para cada espesor de las capas licuables). 

Por otro lado, las deformaciones volumétricas post-licuación involucradas en la 
ecuación 3-4, εv, en arenas limpias saturadas también se pueden estimar utilizando 
la información de la densidad relativa del suelo granular, 𝐷r (definido en las 

ecuaciones 3-6 y 3-7), y el factor local de resistencia a licuación a mitad de 
profundidad de las capas licuables FL = CRR / CSR (definido en el Anexo F, ecuación 

F-34). 

El ábaco de la Figura G-1 se puede utilizar para estimar la deformación volumétrica 

de cada capa licuable de arena limpia saturada [EN 1998-5 versión pendiente de 
publicación]. 
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Figura G-1. Deformación volumétrica posterior a la licuación para arenas limpias 

saturadas basada en el factor de resistencia a la licuación local y la densidad 
relativa de la arena [EN 1998-5 versión pendiente de publicación] 

Se puede observar la Figura G-1 que incluso si el factor FL de resistencia a la licuación 
local (ecuación F-34) está ligeramente por encima de 1 (es decir, con un bajo riesgo 

de que ocurra la licuación), se puede generar algo de presión intersticial y aún se 
pueden desarrollar deformaciones volumétricas. Sin embargo, para FL > 1,25, es 

probable que el efecto de los asentamientos inducidos por la licuación sea 
insignificante. 

La deformación volumétrica máxima posterior a la licuación, v (en %), en función de 
la densidad relativa de la arena limpia, Dr (en %), y representada en la Figura G-1, 

se puede aproximar usando la siguiente expresión [Yoshimine et al. 2006] (grupo 
“Licuación del Suelo”): 

𝜀v(%) = 12 e  (−0,025 𝐷r) G-1 

Basado en pruebas de laboratorio de pre-licuación y post-licuación y datos de campo, 

[Tokimatsu, Seed 1987] (grupo “Licuación del Suelo”) propusieron un procedimiento 

para la evaluación de deformaciones volumétricas inducidas por licuación, v, de 
arenas limpias saturadas con no más de 5% en finos, como se muestra en la Figura 

G-2 para una magnitud de momento Mw = 7,5.  

La gráfica estima las deformaciones volumétricas con base en la relación de esfuerzos 

cíclicos, CSR (definido en el Anexo F), y la Prueba de Penetración Estándar Test (SPT). 
Los datos SPT originales deben corregirse a (𝑁1)60 para la tensión vertical efectiva y 

la energía de impacto. Esta cifra puede usarse sólo para arenas limpias que no tengan 

más del 5% de finos. Para estimaciones preliminares, se puede suponer que el 
asentamiento en arenas limosas y limos es la mitad del estimado por el procedimiento 

anterior para arenas limpias. 
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Figura G-2. Deformación volumétrica posterior a la licuación en arenas limpias 
usando Relación de Tensión Cíclica (CSR) y datos de SPT corregidos. Cada curva 

corresponde a una deformación volumétrica constante (%). Magnitud de 
momento Mw = 7,5 

Las gráficas de la Figura G-2 estiman las deformaciones volumétricas basadas en la 
Relación de Esfuerzo Cíclico, CSR (definido en el Anexo F, ecuación F-1) y la Prueba 

de Penetración Estándar (SPT). Los datos originales de SPT sobre arena limpia deben 
corregirse a (N1)60 para la energía de impacto (ecuaciones F-7 y F-8) y el esfuerzo 

vertical efectivo (ecuaciones F-9 a F-11). Alternativamente, se puede utilizar una 
expresión equivalente a la presentada por la ecuación 3-7 para vincular la densidad 

relativa, Dr, en la ecuación G-1 con el número corregido de golpes (N1)60. Por lo tanto, 

la deformación volumétrica máxima posterior a la licuación, v (en %), se puede 
obtener aproximadamente como [Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del 

Suelo”):  

𝐷𝑟(%) = 100 (
(𝑁1)60

48
)
0,5

 
G-2 

εv(%) = 12 e  (−0,369 √(𝑁1)60) 
G-3 

Para estimaciones preliminares, la deformación volumétrica posterior a la licuación 
en arenas limosas y limos se puede suponer menor que el procedimiento anterior 

(ecuaciones G-2 y G-3) para arenas limpias. Una alternativa es utilizar la misma 
Figura G-2 con el número de golpes equivalente para los efectos del contenido de 

finos, (N1)60cs, dado por las ecuaciones F-12 y F-13. 

Las deformaciones volumétricas posteriores a la licuación, v, en arenas limpias 
saturadas también se puede calcular a partir de los datos de la prueba de penetración 

del cono, como se indica en el gráfico de la Figura G-3. 
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Figura G-3. Deformación volumétrica posterior a la licuación utilizando datos de 

CPT (resistencia de punta para arena limpia normalizada) 

En la Figura G-3, la resistencia de punta, qc, del cono tiene que normalizarse para 

considerar el esfuerzo de sobrecarga (definido en el Anexo F) y obtener la resistencia 
de punta de cono corregida adimensional qc1N (ecuaciones F-22 a F-24). Además, 

esta resistencia de punta normalizada debe corregirse por los efectos del contenido 
de finos de acuerdo con las ecuaciones F-25 y F-26, y obtener la resistencia de punta 

de arena limpia normalizada, qc1Ncs. Además, las gráficas incorporan información 
sobre el factor de resistencia a la licuación local FL = CRRMw / CSR (definido en la 

ecuación F-34). 

Se puede obtener aproximadamente la deformación volumétrica máxima posterior a 

la licuación, v (en %) como [Idriss, Boulanger 2008] (grupo “Licuación del suelo”):  

𝜀v(%) = 12 e  (2,551 − 1,147(𝑞c1 cs)
0,264) G-4 

En esta expresión (ecuación G-4), qc1Ncs se limita a valores iguales o superiores a 21. 

Con respecto a los desplazamientos de dispersión lateral, el mayor impacto está 

influenciado por el desplazamiento relativo entre las zonas superiores e inferiores del 
estrato afectado por el flujo lateral. Este desplazamiento relativo debido a capas 

licuables debe ser considerado en el cálculo de la estructura. Este efecto no podrá 
ser considerado si la relación entre el desplazamiento relativo máximo del suelo y el 

espesor de la capa licuable es igual o inferior a 1 / 100. Sin embargo, cuando el suelo 
presenta un Índice de Potencial de Licuación LPI > 15 y se extiende sobre un área 

grande con una inclinación del 3 % o más, es necesario examinar el impacto de los 
flujos laterales ya que pueden generar un daño severo. El LPI dentro de una 
profundidad de interés 𝐻 ≤ 20 m puede ser evaluado como (si LPI < 5, los efectos son 

limitados): 

𝐿𝑃𝐼 = ∫ (1 − 𝐹L) 𝑤(𝑧) d𝑧
H

0

 G-5 

En la ecuación G-5, 𝑧 es la profundidad (en metros) bajo la superficie del suelo, 𝑤(𝑧) =
10 − 0,5 𝑧 es una función de peso que varía con la profundidad, y 𝐹L = 𝐶𝑅𝑅 𝐶𝑆𝑅  

(definido en la ecuación F-34) es el factor de resistencia a la licuación local (𝐹L debe 
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establecerse en 1 para suelos con 𝐹L > 1 y también para suelos que no sean 

“sospechosos” de licuación). 

El índice LPI puede relacionarse con el índice de severidad de licuación simplificado 

LSN de la ecuación F-35 y con los niveles generales de desempeño de los depósitos 
con riesgo de licuación (Tabla F-1). La Tabla G-1 resume dicha relación. 

Tabla G-1. Relación aproximada entre los índices LPI y LSN de 
depósitos con riesgo de licuación. También se incluye el factor de 

seguridad local FL 

Valor / rango 

de LPI 

Valor / rango de 

LSN 
Valor / rango de FL 

0 < 10 > 1,4 

0 5 – 15 > 1,2 

< 5 10 – 15  1,0 

5 – 15 15 – 35 < 1,0 

> 15 > 30 << 1,0 

Sin embargo, a menudo se necesita predecir la dispersión lateral permanente 

inducida por la licuación, particularmente en obras temporales para la construcción, 
que ocurren en terrenos con poca pendiente, y se mueven hacia una cara abierta 

extendiéndose a distancias considerables. Los desplazamientos asociados con las 
dispersiones laterales pueden exhibir fuertes variaciones espaciales con la distancia 

desde la cara abierta. 

A pesar de esta variabilidad espacial, se han propuesto varios enfoques para estimar 

los desplazamientos de dispersión lateral. Uno de éstos se basa en determinar el 
desplazamiento lateral permanente en la superficie del terreno integrando 

numéricamente las deformaciones de corte (máximas esperadas) a lo largo de la 
profundidad. Estas deformaciones de corte máximas pueden determinarse en función 

del factor de resistencia a la licuación local, FL (ecuación F-34), o en datos basados 
en SPT y CPT (ver, por ejemplo, [Idriss, Boulanger 2008]). 

Basándose en el cartografiado de la dispersión lateral inducida por licuación en 
diferentes sitios, se han propuesto expresiones simplificadas por [Youd et al. 2002] 

(grupo “Licuación del Suelo”) para evaluar el desplazamiento lateral del suelo en 
casos de flujo hacia un frente abierto (condiciones de frente libre cerca de un banco 

de arroyo o canal) y flujo descendente a lo largo de una pendiente suave. A falta de 
un enfoque más completo, el desplazamiento lateral permanente del terreno en la 

superficie DH (en metros) para un terreno con pendiente suave se puede evaluar 
como: 

log𝐷H = −16,213 + 1,523 𝑀w − 1,406 log 𝑅
∗ − 0,012 𝑅 + 0,338 log 𝑆 + 0,540 log 𝑇15

+ 3,413 log(100 − 𝐹15) − 0,795 log(𝐷5015 + 0,1 mm) 
G-6 

Para la condición de cara libre, el desplazamiento del suelo de la superficie lateral 𝐷H 

(en metros) se puede estimar como: 

log 𝐷H = −16,713 + 1,523 𝑀w − 1,406 log 𝑅
∗ − 0,012 𝑅 + 0,592 log𝑊 + 0,540 log 𝑇15

+ 3,413 log(100 − 𝐹15) − 0,795 log(𝐷5015 + 0,1 mm) 
G-7 

En las ecuaciones G-6 y G-7, 𝑀w es la magnitud de momento del terremoto, 𝑅 es la 

distancia horizontal desde el sitio en cuestión hasta el límite más cercano de la fuente 
de energía sísmica (km), 𝑅0 = 10

(0,89   −5,64) es un factor de distancia (km) que es 

función de 𝑀w, 𝑅∗ = 𝑅 + 𝑅0 es una distancia fuente modificada, S es la pendiente del 

terreno (en %), W es la relación de cara libre (en porcentaje) definida como la altura 
de la cara libre dividida por la distancia desde la base de la cara libre hasta el punto 
de interés, 𝑇15 es el espesor acumulado (m) de capas arenosas saturadas con un valor 
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normalizado SPT N (N1)60 < 15, F15 es el contenido medio de finos (%) de las capas 
granulares saturadas dentro de T15, y D5015 es el promedio (para las diferentes capas 

incluidas analizadas hasta T15, 15 m) del tamaño medio D50 (correspondiente a la 

mitad de la masa) de grano (mm). 

El empuje horizontal sobre estructuras de contención (Capítulo 5, Anexos H e I) 
aumenta debido a la licuación del suelo. Los valores de diseño deben calcularse 

aplicando la presión hidrostática (o la presión con efectos hidrodinámicos, sección 
H.3) del agua y la presión del suelo debida al peso sumergido con un coeficiente de 

presión lateral en reposo de 1. Cuando el impacto de los desplazamientos del suelo 
es mucho mayor, se puede omitir el efecto del empuje horizontal adicional por efecto 

de licuación. 

En la última parte de esta sección se resume brevemente y en forma aproximada 

cómo verificar la estabilidad de un túnel excavado a cielo abierto desde el punto de 
vista del levantamiento (flotabilidad). Esta es una condición que también debe 

verificarse en condiciones hidrostáticas (sección 6.2), y que puede afectar a 
desplazamientos excesivos en las vías férreas. En forma aproximada la Figura G-4 

presenta las principales fuerzas actuantes (por unidad de longitud) sobre la 
estructura enterrada: Wsup representa la fuerza vertical superior que incluye el efecto 

del agua, Wstr es el peso muerto de la estructura subterránea, Ff,sup la fuerza 
resistente por fricción del suelo de cubierta, Ff,lat la fuerza de fricción lateral en la 

interacción suelo-pantalla, Fu,est la fuerza de levantamiento por presión hidrostática, 

y Fu,exc la fuerza de levantamiento por exceso de presión de agua.  

 

Figura G-4. Fuerzas a considerar en la verificación de la estabilidad de un túnel 
somero (excavado a cielo abierto) ante levantamiento (flotabilidad) 

La construcción subterránea se considera estable cuando la suma de fuerzas 
verticales ascendentes (Fu,str + Fu,exc) es menor o igual a las fuerzas verticales 

descendentes indicadas en la Figura G-4. Si hay susceptibilidad a la licuación se 
puede considerar Ff,sup = Ff,lat = 0 (pérdida de la capacidad de resistencia a la fricción). 

En caso de existir un estrato no licuable entre capas licuables, se podrá tener en 
cuenta la resistencia al corte del estrato no licuable. Se admite un factor de seguridad 

igual a 1 (o incluso ligeramente superior a 1), cuando el riesgo de licuación del suelo 
se extienda en una zona limitada y no abarque toda la excavación subterránea. Se 

propone la utilización de un método simplificado para evaluar la respuesta ante 
levantamiento tomando en cuenta la susceptibilidad a la licuación del suelo del 

entorno y los 20 m superiores desde la superficie del terreno.  

Wsup Ff,sup Ff,sup 

Ff,lat Ff,lat 

Fu,str Fu,exc 

Wstr 

z 

y 
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G.2 Acciones Correctivas en Caso de Licuación 

Diferentes acciones correctivas pueden mitigar los efectos de licuación (en una 

determinada estructura) en la medida necesaria para cumplir con los Requisitos de 

Desempeño (subsección 1.4.2) requeridos para cada Nivel de Acción Sísmica (sección 

1.6, Tabla 1-5). La filosofía general es reducir los efectos de licuación asociados con 
los desplazamientos del suelo (dispersión lateral y asentamientos del suelo), lo que 

implica tratar el suelo licuable (por ejemplo, mejora del suelo) y fortalecer o 
flexibilizar las estructuras para aliviar los efectos de la licuación (por ejemplo, 

remodelación estructural). medidas para mejorar la resiliencia). Estas medidas 

(relacionadas con el suelo y la estructura) se discuten a continuación. 

En cuanto a los métodos de mejora del suelo, generalmente se basan en la 
combinación de una o más acciones: (i) reducción de cantidad de agua, (ii) 

densificación, (iii) solidificación por inyección, (iv) refuerzo y contención, (v) drenaje 
(para reducir el tiempo necesario para reducir el exceso presiones intersticiales del 

agua), (vi) aumento del esfuerzo in situ, y (vii) reemplazo parcial del suelo. Estas 
estrategias para mitigar los peligros de licuación se describen en [Idriss, Boulanger 

2008] (grupo “Licuación del suelo”). 

Las técnicas para la mejora del suelo para la reducción de la susceptibilidad a la 
licuación listadas en el párrafo previo se describen brevemente a continuación. A 

pesar de la experiencia en estas técnicas, una vez que se implementa la mejora de 
suelos se debe demostrar la reducción de la susceptibilidad a la licuación. Esto se 

puede lograr mediante el uso de pruebas in situ posteriores a la mejora para mostrar 

un aumento en la resistencia cíclica. 

Reducción de cantidad de agua. La deshidratación (para aumentar la tensión 
efectiva y la resistencia al corte del suelo) puede requerir un bombeo continuo y la 

construcción de zanjas o muros. Por lo tanto, puede no ser rentable, e incluso puede 

no ser factible bajo ciertas condiciones. 

Densificación. Un aumento en la densidad seca del suelo se puede lograr a través 
de varios medios. Éstos incluyen: (i) compactación por penetración (por ejemplo, 

columnas de piedra, pilas de compactación de arena -ya sea con lechadas o sin ellas-
) en el depósito licuable, (ii) lechada de compactación para empujar y desplazar el 

suelo circundante, (iii) compactación por energía de vibración (vibrocompactación), 
y (iv) compactación por energía de impacto (compactación dinámica dejando caer 

repetitivamente una gran masa desde una altura significativa). El contenido de finos 

rige principalmente la viabilidad de la densificación. 

Solidificación por inyección. El aumento de la resistencia a la licuación también se 
puede obtener mediante la inyección/solidificación química del esqueleto del suelo, 

lo que implica mezclar cemento u otros aditivos en el suelo, o llenar los vacíos con 
un reactivo, lo que hace que las partículas del suelo se unan entre sí. Los métodos 

típicos incluyen la mezcla profunda del suelo (“deep soil mixing” agitación y mezcla 
de un material estabilizador como el cemento en suelo arenoso), inyección de lechada 

(chorros de lechada a alta presión inyectados en el suelo) y técnicas de lechada de 
permeación (“permeation grouting”). Estas técnicas incluso se pueden usar en suelos 

con contenido de finos. Además, son ventajosos porque los métodos de instalación 
son relativamente silenciosos e inducen vibraciones relativamente pequeñas en 

comparación con los métodos de compactación. 

Refuerzo y contención. Los métodos de refuerzo y contención también se pueden 

usar para evitar el desplazamiento excesivo de estructuras al restringir el flujo lateral 
del suelo. El refuerzo del suelo se puede lograr o bien mediante muros pantalla 

subterráneos o con tablestacas. 

Drenaje. El exceso de presión intersticial se puede reducir y disipar instalando 

drenajes permeables. Los métodos empleados se pueden dividir en dos categorías, 
según el material utilizado para el drenaje: drenaje de grava y métodos de drenaje 
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artificial. Los drenajes de grava generalmente se instalan como drenajes en forma 
de columna (en un patrón de cuadrícula poco espaciado) o como drenajes 

perimetrales en forma de muro para aislar el exceso de presión de agua intersticial 
de las áreas licuadas. Los drenes artificiales pueden estar hechos de compuestos geo-

sintéticos (drenajes de mecha, “wick drains”) o pilotes con funciones de drenaje; 
obviamente, no sólo tienen un efecto de drenaje sino también proporcionan un cierto 

efecto de refuerzo. 

Aumento del esfuerzo in situ. El aumento del esfuerzo in situ mediante la precarga 

también permite que el depósito sea menos susceptible a la licuación. La precarga 
generalmente se lleva a cabo construyendo un terraplén sobre el sitio y dejándolo en 

su lugar hasta que se consoliden los suelos. Una alternativa a la construcción de un 
terraplén es el método de consolidación al vacío con drenajes artificiales y bombas 

de vacío (“vacuum consolidation”). 

Reemplazo parcial del suelo. Si la capa de suelo potencialmente licuable está 

ubicada en la superficie del suelo y no tiene más de 3 m de espesor, una solución 
económica puede ser eliminarla y reemplazarla con suelos no licuables 

adecuadamente compactados (gravas densas en 3 m superficiales).  

Los métodos de mejora estructural tienen como objetivo reducir el daño estructural 

una vez que ha ocurrido la licuación. Estos métodos incluyen (i) cimientos más 
profundos para mitigar el fallo por asentamiento y por falta de capacidad de carga, 

pérdida de soporte del suelo y levantamiento debido a la flotabilidad (es decir, 
fortalecimiento de los cimientos), (ii) cimientos dúctiles para mejorar el desempeño 

de las estructuras en sitios propensos a la dispersión lateral, (iii) estructuras flexibles 

para adaptarse a grandes asentamientos totales y diferenciales, y (iv) control de la 
deformación del suelo por medidas estructurales (rigidez de la estructura, sistemas 

de confinamiento de material licuable). El fortalecimiento estructural a veces es más 
económico que las medidas para prevenir la licuación. Sin embargo, la eficacia de 

algunas de estas medidas estructurales debe evaluarse adecuadamente porque hasta 

ahora ha habido poca experiencia. 

  



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  225 

 

H. EVALUACIÓN DE EMPUJES SÍSMICOS DEL TERRENO Y 
DEL AGUA SOBRE SOBRE ESTRUCTURAS DE CONTENCIÓN 
(OBLIGATORIO) 

Este Anexo presenta estrategias propuestas recientemente para evaluar las presiones 
del suelo y del agua sobre los muros de contención durante la excitación sísmica. 

Este Anexo está relacionado con el Capítulo 5 y el Anexo I (dedicado a describir la 
reducción del empuje sísmico para muros y laderas altos); comparado con el Capítulo 

5, este Anexo presenta formulaciones más avanzadas y desarrolladas. Por otro lado, 
la Sección G.2 discute brevemente los efectos de la licuación de los depósitos de 

suelo en las estructuras de contención. 

Este Anexo contiene cuatro secciones. La sección H.1 presenta nuevas expresiones 

para calcular las presiones de la tierra, basadas en desarrollos recientes que mejoran 
la formulación de Mononobe-Okabe. La sección H.2. contiene estudios recientes de 

la distribución de empuje activo sísmico. Finalmente, en relación a la presencia de 
agua, las secciones H.3 y H.4 describen la presión del agua (durante movimientos 

sísmicos del suelo) para rellenos y para depósitos, respectivamente. 

Todas las referencias citadas en este Anexo están en el grupo “Muros de Contención”. 

H.1 Presiones de Tierra Dinámica Activa y Pasiva Modificadas  

Las formulaciones presentadas en las secciones 5.6 (presión activa) y 5.7 (presión 

pasiva) analizan la estabilidad de una cuña triangular de suelo, como se describe por 
la Figura 5-4 y la Figura 5-5. Esta formulación es correcta; sin embargo, en algunos 

casos, la superficie de fallo del suelo es curva o simplemente se sobre-predice el 

empuje calculado (es decir, en la condición pasiva). 

Las teorías modernas están basadas en Análisis Límite (los conocidos teoremas de la 
cota superior y de la cota inferior); obviamente, se trata de procedimientos 

aproximados, pero permiten definir una horquilla para la solución real. El teorema de 
la cota inferior queda siempre del lado de la seguridad; una distribución de esfuerzos 

en equilibrio y que no supere la rotura en ningún punto, proporciona una solución 
conservadora. Se debe utilizar la relación constitutiva del material (criterio de rotura 

de Mohr Coulomb) y aplicar las condiciones de contorno; obviamente, no se 

consideran las condiciones de compatibilidad. 

En este conetxto, en los últimos años se han publicado varios trabajos para mejorar 
la predicción de los coeficientes sísmicos de presión del suelo. Los resultados de 

[Mylonakis et al 2007; Lancellotta 2007], basados en el análisis del límite de tensión 
utilizando el teorema del límite inferior, se describen aquí. Sólo se considera un caso 

particular, correspondiente a un muro de contención de contrafrente (trasdós) 
vertical y sometido a una aceleración horizontal. Entonces, los anteriores coeficientes 

de presión activa y pasiva (KAE y KPE de las ecuaciones 5-4 y 5-6, respectivamente) 
necesitan ser modificados, y están dados por las siguientes expresiones para 

determinar la componente horizontal del empuje:  

 

H-1 

  

H-2 

En las ecuaciones H-1 y H-2, los coeficientes adimensionales A y P vienen dados 

por: 

 
H-3 

𝐾AE =
cos 𝑖

cos

cos  (cos −√sin2′ − sin2) 𝑒−2 A  tan′ 

cos(𝑖 + ) + √sin2′ − sin2(𝑖 + )
  

𝐾PE =
cos 𝑖

cos

cos  (cos  +√sin2′ − sin2) 𝑒+2 P  tan′ 

cos(𝑖 − ) − √sin2′ − sin2(𝑖 − )
 


A
=
1

2
[sin−1 (

sin 

sin ′
) − sin−1 (

sin(𝑖 + )

sin ′
) − + 𝑖 − ] 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  226 

 

 
H-4 

Los signos positivos de los ángulos en las ecuaciones H-1, H-2, H-3 y H-4 se indican 

en la Figura 5-4 y la Figura 5-5. Los ángulos en las ecuaciones H-3 y H-4 deben 

expresarse en radianes. 

Si la parte posterior del muro de contención no es vertical, o se considera la 

aceleración vertical, las expresiones H-1 y H-2 pueden generalizarse, y se describen 
en [Mylonakis et al. 2007; Lancellotta 2007]. Al comparar el empuje estimado 

mediante la teoría de Mononobe-Okabe y las expresiones de [Mylonakis et al. 2007], 
se hace evidente que el caso pasivo es particularmente diferente en ambos enfoques. 

Los resultados de Mylonakis et al. se basan en un enfoque de límite inferior y, por lo 
tanto, siempre son conservadores; sin embargo, los resultados de la teoría de 

Mononobe-Okabe para el caso pasivo están particularmente sobreestimados. 

La Figura H-1 y la Figura H-2 presentan una comparación entre el coeficiente sísmico 

de presión de suelo activo (KAE) calculado utilizando la fórmula de Mononobe-Okabe 
y [Mylonakis et al. 2007]. En la Figura H-1 y la Figura H-2, los ángulos de fricción del 

suelo (’) son 20° y 30°, respectivamente; los ángulos de fricción suelo-muro () son 

0 y ’ / 2 en ambas figuras. Debe tenerse en cuenta que se presenta la componente 
horizontal, ya que ésta es la componente calculado directamente cuando se usan las 

expresiones H-1 y H-2 de Mylonakis et al., mientras que las expresiones de 
Mononobe-Okabe 5-4 y 5-6 proporcionan los coeficientes para el empuje, que está 

inclinado un ángulo  con respecto a la perpendicular a la parte posterior del muro 

(es decir, el valor representado en las figuras es KAE cos() para las curvas de 

Mononobe-Okabe y KAE para las curvas de Mylonakis et al.). Se puede observar que 
las tendencias de ambos enfoques son bastante similares que y las diferencias entre 

éstos se vuelven más significativas para altas aceleraciones sísmicas.  


P
=
1

2
[sin−1 (

sin 

sin ′
) + sin−1 (

sin(𝑖 − )

sin ′
) +  + 𝑖 + ] 
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Figura H-1. Coeficiente de presión sísmica activa (componente horizontal), 
comparando las soluciones de Mononobe-Okabe y Mylonakis et al., para ángulo 

de fricción de 20° 
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Figura H-2. Coeficiente de presión sísmica activa (componente horizontal), 

comparando las soluciones de Mononobe-Okabe y Mylonakis et al., para ángulo 
de fricción de 30° 

La Figura H-3 y la Figura H-4 presentan resultados similares a los de la Figura H-1 y 
la Figura H-2, aunque referidas al coeficiente de empuje pasivo (KPE). Es destacable 

que en este caso las diferencias entre ambos enfoques son evidentes para 
aceleraciones sísmicas bajas cuando aumenta el ángulo de fricción suelo-muro (). 

Para visualizar este aspecto, la Figura H-5 presenta el mismo análisis para un suelo 

con un ángulo de fricción de ' = 35° y un ángulo de fricción suelo-muro asumido 

como  = 2 ' / 3. En este caso particular la formulación Mononobe-Okabe claramente 
sobre-predice el coeficiente sísmico terrestre pasivo KPE, por lo que el uso de 

Mylonakis et al. (2007) se recomiendan expresiones para este caso particular. En 

general, el uso de ángulos de fricción suelo-muro elevados, , debe estar justificado, 

ya que este valor aumenta significativamente el coeficiente de presión pasiva del 

suelo.  
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Figura H-3. Coeficiente de presión sísmica pasiva (componente horizontal), 
comparando las soluciones de Mononobe-Okabe y Mylonakis et al., para ángulo 

de fricción de 20° 
 

 

Figura H-4. Coeficiente de presión sísmica pasiva (componente horizontal), 

comparando las soluciones de Mononobe-Okabe y Mylonakis et al., para ángulo 
de fricción de 30° 
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Figura H-5. Coeficiente de presión sísmica pasiva (componente horizontal), 

comparando las soluciones de Mononobe-Okabe y Mylonakis et al., para ángulo 
de fricción de ’ = 35° y ángulo de rozamiento (fricción) entre el muro y el suelo 

de 2 ’ / 3 

H.2 Estudios más Recientes sobre la Distribución de Presiones 
Sísmicas Activas 

Tal como se muestra en la Figura 5-4, la Figura 5-5 y la Figura 5-6, las formulaciones 
de Mohr-Coulomb y de Mononobe-Okabe predicen distribuciones de presión 

triangulares activas y pasivas; por lo tanto, la fuerza resultante se aplica a una altura 
de H / 3 sobre la base del muro. Sin embargo, las pruebas de laboratorio indican que 

la altura real de esa fuerza es significativamente mayor [Candia et al. 2016; Matsuo 
1941; Matsuo, Ohara 1960; Seed, Whitman 1970]; esta tendencia también ha sido 

confirmada por estudios teóricos [Conte et al. 2017; Conti et al. 2015; Mikola et al. 
2013; Mylonakis et al. 2007; Pain et al. 2015; Wagner et al. 2016] y se debe a la 

distribución de las fuerzas de inercia en la masa del suelo y a las condiciones de 
contorno cinemáticas. La Figura H-6 describe la distribución de presiones y la 

metodología para tener en cuenta su efecto: PA es el empuje estático activo calculado 

para el muro, y PAE es el incremento de empuje debido a la acción sísmica, que actúa 
a 0,6 H sobre la base del muro. Ese incremento se calcula como PAE = PAE  PA, donde 

PAE es el empuje correspondiente calculado considerando la acción sísmica, y PA es el 
empuje evaluado para condiciones estáticas. Seed y Whitman (1970) proponen 

considerar que el empuje total en condiciones sísmicas está actuando a una altura h 

sobre la base, calculada como:  

ℎ =
𝑃A 
𝐻
3
+ ∆𝑃AE  (0,6 𝐻)

𝑃AE
 H-5 

El valor de h suele llegar a cerca de la mitad de la altura del muro. 
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Figura H-6. Formulación en [Seed, Whitman 1970] (grupo “Muros de 

Contención”) para el incremento sísmico de la presión del suelo de relleno 
(fuerza resultante PAE) sobre un muro de contención 

H.3 Presión de Tierra Dinámica Adicional debida al Agua en el 
Relleno 

En el contexto de los muros de contención, el relleno suele estar seco o claramente 
no saturado, porque la presión intersticial del agua aumenta el empuje total que 

actúa sobre el muro; de hecho, los sistemas de drenaje están diseñados para 
asegurar esa condición. Sin embargo, en algunos casos, el relleno puede exhibir un 

nivel freático en cierto nivel y, por lo tanto, se deben aplicar condiciones de 
saturación. En ese caso, se tiene que evaluar el riesgo de licuación del relleno 

saturado. Si el evento de licuación del relleno es factible, el diseño del muro debe 

usar KAE = 1 (que corresponde a un ángulo de fricción del suelo ' = 0) y  = sat para 

el peso unitario del relleno, a fin de calcular el nuevo empuje. 

Cuando no se espera licuación pero el relleno está saturado, el comportamiento del 
suelo depende de la interacción relativa entre el agua y las partículas del suelo. La 

presión estática del agua detrás de un muro de contención cuando la permeabilidad 
del suelo es muy alta (coeficiente de permeabilidad superior a 5  10-3 m/s) puede 

incrementarse significativamente durante movimientos sísmicos severos [Matsuo, 
Ohara 1960] (grupo “Muros de Contención”) ya que el agua puede moverse casi en 

“condiciones libres”. La Figura H-7 muestra una estimación de esa presión de agua 

hidrodinámica adicional en la parte posterior de un muro. 

H  

PAE 

PA 

2 H / 3 

h 
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Figura H-7. Presión de agua hidrodinámica sísmica adicional en un muro 
de contención 

En la Figura H-7, el incremento sísmico de la presión del agua sobre un muro vertical 

viene dado por la siguiente distribución nolineal:  

 
H-6 

En la ecuación H-6, pwE(z) es el incremento de la presión del agua debido al efecto 

sísmico, w es el peso unitario del agua, y Hw es la altura del agua (bajo el nivel 

freático); la coordenada vertical z se mide desde el nivel freático. La fuerza total del 
agua (por unidad de longitud del muro) viene dada por la integral de la expresión 

H-6 desde 0 a Hw: PwE = 0,4083 kh w Hw
2; tal como se muestra en la Figura H-7, la 

fuerza de empuje resultante se encuentra a 0,6 Hw bajo el nivel freático. 

Es remarcable que bajo la condición de casi “libre movimiento” del agua, y cuando 

las presiones hidrostáticas e hidrodinámicas del agua actúan sobre la parte posterior 
del muro, el empuje debido a las partículas del suelo debe calcularse utilizando los 

coeficientes de presión activa y pasiva de la tierra y el peso unitario sumergido: ' = 

sat  w, donde sat es el peso unitario del suelo saturado y w es el peso unitario del 
agua. Se debe considerar el empuje de las 3 acciones (hidrostática, hidrodinámica y 

partículas del suelo). 

Si la permeabilidad del suelo es pequeña (es decir, por debajo de 10-5 m/s), como es 

el caso de la mayoría de los suelos, entonces el agua tiene “condiciones restringidas”, 
y el efecto sísmico se puede estimar con el Mononobe-Okabe o las soluciones de 

[Mylonakis et al 2007], utilizando el peso unitario saturado del relleno, sat, y 

modificando ligeramente el valor del ángulo  en las expresiones 5-4, 5-5, H-1 a H-4 

[Matsuzawa et al. 1985] como:  

 
H-7 

En este caso, si la permeabilidad es muy pequeña (es decir, suelos arcillosos), la 
presión del agua intersticial puede generarse debido a la acción sísmica cíclica y la 

resistencia del suelo correspondiente podría reducirse significativamente. Es posible 

que se requieran experimentos de laboratorio para evaluar este riesgo. 

H.4 Presión de Agua Dinámica de un Embalse  

En muros que contienen agua (depósito, balsa, río o embalse), la variación de presión 
del agua debida al efecto sísmico (empuje hidrodinámico adicional) actuando sobre 

un muro vertical genera una presión total dada por una expresión similar a la 

𝑝wE(𝑧) = 0,7 (
7

8
 𝑘h w √𝐻w 𝑧) 

θ = tan−1 (
𝑘h

1 − 𝑘v
 
γ

γ′
) 

pwE(z) 

Hw 
0.6 Hw 

PwE 

z 
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ecuación H-6, aunque sin el factor 0,7: 𝑝wE(𝑧) =
7

8
 𝑘h w √𝐻w 𝑧. La integración de esta 

expresión en la superficie del muro en contacto con el agua proporciona el empuje 

hidrodinámico total:  

𝑃wE =
7

12
𝑘h 𝛾w 𝐻w

2  H-8 

El punto de acción está 0,6 Hw por debajo de la parte superior del muro (Figura H-7). 

Normalmente el empuje del agua es favorable para el muro, es decir, este se reduce 

por efecto del sismo. 

En los análisis dinámicos de historial de respuesta, la presión hidrodinámica del agua 

se puede modelar con masas añadidas. La masa añadida se puede calcular como: 

 
H-9 

En la ecuación H-9, ma es la masa añadida por unidad de área del muro.  

𝑚a =
7

8
 𝑘h  


w

𝑔
 √𝐻w 𝑧 
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I. REDUCCIÓN DEL EMPUJE SÍSMICO PARA MUROS Y 
LADERAS ALTOS (RECOMENDADO) 

Este Anexo explica un enfoque simplificado para reducir la presión sísmica de la tierra 

(en muros altos o en taludes fuertemente inclinados) debido al hecho de que el 
movimiento del suelo es menor en sus capas profundas que en su superficie. Este 

Anexo está vinculado a la subsección 3.3.2, a la ecuación 3-1, al Capítulo 5 y al Anexo 

H. 

Se presenta una formulación simplificada [EN 1998-5 versión pendiente de 
publicación] para disminuir el empuje sísmico en muros altos o laderas inclinadas, 

dada la reducción con la profundidad de la aceleración sísmica horizontal 
subterránea. Este efecto se representa por un coeficiente que afecta la aceleración 

de diseño horizontal de la superficie del suelo (ah, sección 3.3, Capítulo 5 y Anexo 
H). Este coeficiente reductor se conoce como βh ( 1) y depende de los siguientes 

parámetros: 

- La altura del talud o la altura del muro (H) que está en contacto con el suelo. 

- El periodo representativo (Tm), que incluye la respuesta en frecuencia de la acción 

sísmica y la respuesta del depósito de suelo que está en contacto con el muro. En 
ausencia de estudios más específicos, Tm puede estimarse como la suma de los 

períodos de esquina inferior y esquina superior del rango de aceleración espectral 
constante del espectro de diseño [E.030 2019; E.031 2018] (referencias en el grupo 

“Normativa Peruana General y Sísmica”): Tm = 0,2 TP + TP = 1,2 TP (Figura 2-4). 
- La velocidad media armónica de las ondas transversales (vs,H, ecuación N-1) en el 

depósito de suelo en contacto con el muro. 

La definición de H como altura del muro depende de si el empuje de la tierra es activo 

o pasivo (sección 5.5); en este sentido, la Figura I-1 presenta la definición precisa 

de H (pendiente y altura del muro). 

   

(a) Altura de una 

ladera 

(b) Altura de un 

muro. Presión 
activa  

(c) Altura de un 

muro. Presión 
pasiva 

Figura I-1. Parámetro H como altura de una ladera o un muro 

Los parámetros H, Tm y vs se combinan en un único parámetro adimensional H / (Tm 

vs,H), en donde Tm vs,H representa la longitud de onda predominante del suelo. Para 
laderas suaves o muros de baja altura (H / (Tm vs,H)  0,05) este coeficiente de 

reducción es βh = 1, mientras que para laderas o muros de mayor elevación (H / (Tm 

vs,H)  0,4) puede alcanzar un valor mínimo βh = 0,35. En el rango 0,05 < H / (Tm 

vs,H) < 0,4, puede ser determinado por interpolación lineal entre los valores extremos 
indicados. Estos resultados son esperables, ya que en laderas o muros bajos/altos, 

el efecto de la reducción de la aceleración sísmica en la profundidad del suelo no es/ 
sí es importante. La Figura I-2 describe gráficamente esta relación entre βh y H / (Tm 

vs,H). 

H H 
H 
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Figura I-2. Relación empírica entre el factor de reducción (βh) del empuje de 
tierras y el parámetro H ⁄ (Tm vs,H) 
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J. EVALUACIÓN SIMPLIFICADA DE PARÁMETROS MÁXIMOS 
DEL MOVIMIENTO SUBTERRÁNEO DEL SUELO PARA 
DISEÑO SÍSMICO DE ESTRUCTURAS ENTERRADAS 

(OBLIGATORIO/RECOMMENDADO) 

Este Anexo presenta criterios simplificados para estimar el Nivel de Acción Sísmica 

subterránea (a la profundidad de la estructura) a partir de la sismicidad superficial 
del suelo correspondiente. Las formulaciones simplificadas presentadas en este 

Anexo pueden ser utilizados como un complemento de los enfoques más exactos 
contenidos en la sección 2.5; éstas se basan ampliamente en (es decir, están 

adaptadas de) [EN 1998-1 versión pendiente de publicación; EN 1998-5 versión 

pendiente de publicación].  

Este Anexo contiene tres secciones. La Sección J.1 discute la aplicabilidad de los 
criterios simplificados antes mencionados para diferentes Niveles de Importancia 

Operativa (sección 1.3) y Nivel de Acción Sísmica (secciones 1.6 y 2.3). La sección 
J.2 presenta formulaciones simplificadas para estimar la aceleración máxima 

subterránea (PGA). La sección J.3 contiene expresiones simplificadas de la 
deformación cortante subterránea en campo libre en términos de la aceleración 

máxima del suelo (PGA, para poca profundidad) o la velocidad máxima del suelo 

(PGV, para estructuras profundas). 

J.1 Aplicabilidad de este Anexo 

La aplicabilidad de las formulaciones simplificadas descritas en este Anexo puede 

juzgarse, de manera integrada, en términos de la sismicidad del sitio (secciones 2.3 
y 2.4) y la Importancia Operativa de la estructura (sección 1.3). La sismicidad del 

sitio se clasifica como las zonas sísmicas 1 a 4 del Perú [E.030 2019] (Figura 2-3, 
referencia en el grupo “Normativa Peruana General y Sísmica”). La Tabla J-1 muestra 

la aplicabilidad de este Anexo para cada combinación de sismicidad del sitio e 
Importancia Operativa; “SÍ” y “NO” significan que las recomendaciones de este Anexo 

pueden/no pueden ser utilizadas, respectivamente.  

Tabla J-1. Aplicabilidad de las formulaciones simplificadas en el Anexo J 

Importancia Operativa  Zona 1 Zona 2 Zona 3 Zona 4 

I1 SÍ SÍ SÍ NO 
I2 SÍ SÍ NO NO 

I3 SÍ NO NO NO 

En las situaciones en que no se puedan utilizar los enfoques simplificados ofrecidos 

en este Anexo, las construcciones deben analizarse de acuerdo con la sección 2.5. 
No obstante, en cualquier caso, este Anexo puede utilizarse como herramienta de 

comparación; significa que sus resultados tienen que contrastarse con los de las 
formulaciones supuestamente más precisas (sección 2.5), y cualquier discrepancia 

excesiva entre ambos necesita ser analizada profundamente y justificada. 

J.2 Reducción de la Aceleración Máxima del Suelo con la 
Profundidad 

La reducción con la profundidad de la amplitud de la aceleración sísmica se puede 

describir aproximadamente como: 

 J-1 

En la ecuación J-1, zr es la coordenada z (profundidad) del techo de la estructura 
subterránea (espesor de la cubierta del suelo, Figura J-2), PGA(zr) y PGA(0) se 

refieren a la Aceleración máxima del suelo en la profundidad zr y en la superficie del 

suelo (zr = 0), respectivamente, y  es un factor de reducción. Ese factor depende 

de zr: si zr = 0 (estructura poco profunda), obviamente  = 1, y si el techo de la 

𝑃𝐺𝐴(𝑧r) = 𝑃𝐺𝐴(0)  
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estructura está enterrado más de 30 m, entonces  = 0,5; para valores de 

profundidad intermedios, se puede considerar la interpolación lineal. La Figura J-1 

describe gráficamente esta relación entre  y zr. 

 

Figura J-1. Relación empírica entre el factor de reducción de la PGA () y la 
profundidad del techo (zr) 

La Figura J-2 describe el significado de zr y otros parámetros de profundidad. 

 

 

Figura J-2. Significado de las magnitudes de profundidad consideradas en la 
evaluación simplificada de los parámetros máximos del suelo  

J.3 Distorsión Angular Subterránea de Campo Libre 

Para estructuras bastante profundas (zr + ½ H, Figura J-2), la deformación impuesta 

por corte en campo libre (FF) se puede calcular como: 
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En la ecuación J-2, PGV se refieren a la Velocidad Máxima del Terreno a la profundidad 
considerada y vsc es la velocidad de onda de corte compatible con la amplitud de 

deformación promedio. 

La siguiente fórmula muestra, para estructuras menos profundas, una expresión 

empírica de la deformación impuesta transversal (de corte) del suelo en campo libre:  

 
J-3 

En la ecuación J-3, el producto  (zr + ½ H) representa la presión vertical del suelo 

(v) a la altura media de la estructura ( es el peso específico del suelo), y rdt es un 
factor de reducción que depende de la profundidad: si zr + ½ H < 10 m entonces rdt 

= 1 (no hay reducción), y si zr + ½ H > 35 m entonces rdt = 0,5 (máxima reducción). 
Para valores intermedios de zr + ½ H (entre 10 y 35 m), se puede usar interpolación 

lineal. Este criterio es de alguna manera consistente con la sección J.2. La Figura J-3 

representa gráficamente la relación entre rdt y zr + ½ H. 

 

Figura J-3. Relación empírica entre el factor de reducción (rdt) de la deformación 

transversal del suelo en campo libre (FF) y la profundidad (zr + ½ H) 

La comparación entre la Figura J-1 y la Figura J-3 muestra que los criterios de 

interpolación para  y rdt son razonablemente consistentes. 

El valor de PGV en la ecuación J-2 puede estimarse a partir de la PGA usando las 
proporciones dadas por la Tabla J-2; las zonas 2 y 3 se refieren a las zonas sísmicas 

del Perú ([E.030 2019] referencia encontrada en el grupo “Normas Generales y 

Sísmicas del Perú”, Figura 2-3). 
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Tabla J-2. Cocientes empíricos entre PGA (m/s2), PGV (cm/s) y PGD (cm)  

Tipo de Suelo  
PGV / PGA PGD / PGA 

Zona 2 Zona 3 Zona 2 Zona 3 

Roca (vS ≥ 900 m/s) 0,07 0,10 0,025 0,06 

Suelo duro-medio (200 < vS < 900 

m/s) 0,10 0,13 0,045 0,10 

Suelo blando (vS < 200 m/s) 0,13 0,16 0,07 0,18 

En la Tabla J-2, se sugiere interpolación lineal en términos de la velocidad de la onda 
de corte (vs). 

Dada la ausencia de estudios para condiciones equiparables a las de las Zonas 1 y 4 
de Perú, la Tabla J-2 no proporciona criterios para dichas zonas. Para la Zona 4, esto 

no es una limitación importante, ya que la Tabla J-1 muestra que las formulaciones 
simplificadas presentadas en este Anexo no pueden aplicarse para esa Zona. En 

cuanto a la Zona 1, su sismicidad es baja, por lo que no son de esperar problemáticas 

graves. 

Los rangos de la velocidad de las ondas de corte la Tabla J-2 no corresponden a los 
de la Tabla 2-2 (que contiene la clasificación de suelo para este Manual); esta 

dificultad puede obviarse aplicando los criterios de interpolación propugnados para 
dicha Tabla. 

Se puede obtener información adicional a la Tabla J-2 en [Akkar, Bommer 2010; Alavi 
et al. 2011; Atkinson, Sonley 2000; Bradley 2012; Campbell, Bozorgnia 2008; 

Constantino et al. 2021; Du et al. 2019; Gómez-Capera et al. 2020; Liu et al. 2016; 
Paolucci, Smerzini 2017; Wald et al. 1999; Yih-Min et al. 2003]. Estas referencias 

corresponden al grupo “PGA-PGV-PGD”. 
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K. ANÁLISIS DE RESPUESTA DE SITIO (RECOMENDADO) 

Este Anexo describe el cálculo de la excitación sísmica a la profundidad del suelo 

donde se ubica la estructura a partir de la excitación sísmica conocida (normalmente, 

en la superficie del suelo). Este Anexo está vinculado a las secciones 2.5 y 6.6. 

En este documento solo se describen análisis de propagación y despropagación 1-D 
(columna de suelo) (sección 6.6). Se requerirían estudios de propagación 2-D en 

presencia de cambios longitudinales significativos en la rigidez del suelo o del sustrato 
rocoso ingenieril (sección 6.6). Las siguientes referencias pueden ser de ayuda: 

[Barnes 1996; Hestholm et al. 1994; Itza et al. 2016; Kamalian et al. 2008; Luo et 
al. 2001; Ma et al. 2011; Oral et al. 2019; Paolucci et al. 2000; Rubiño et al. 2016; 

Yang et al. 2007] (grupo “Propagación y Despropagación de Ondas”). 

Este Anexo tiene seis secciones. La primera sección (K.1) describe el contexto general 
del SRA. Las secciones segunda (K.2) y tercera (K.3) describen el modelado de una 

columna de suelo sujeta a excitación sísmica y el modelado constitutivo de suelos, 
respectivamente. La cuarta sección (K.4) analiza los principales tipos de SRA (análisis 

lineal y nolineal equivalente). La quinta sección (K.5) revisa la determinación de la 
excitación sísmica en la base de la columna de suelo. Finalmente, la sexta sección 

(K.6) presenta un resumen y algunas recomendaciones para la implementación de la 
SRA. 

K.1 Introducción 

El movimiento del suelo en la profundidad es el factor más importante para el diseño 
sísmico de estructuras subterráneas. Estas estructuras desarrollan fuerzas 

estructurales que son el resultado de su acomodación forzada a la deformación del 
suelo durante el sismo. Por lo tanto, es de suma importancia determinar el nivel de 

excitación en las profundidades que alcanza la estructura subterránea para una 
adecuada evaluación de las fuerzas sísmicamente inducidas y, en consecuencia, para 

un diseño sísmico preciso de sus elementos estructurales. 

El método más común tanto para la práctica de la ingeniería sísmica como para el 

análisis académico para la determinación de la excitación sísmica a cualquier 
profundidad es el Análisis de Respuesta del Sitio ("Site Response Analysis”, SRA). 

Mediante el uso de este método de cálculo, se puede determinar el valor del 

movimiento del suelo que es relevante para el diseño de estructuras subterráneas. 

Este Anexo presenta en primer lugar una visión general del procedimiento SRA desde 

un punto de vista teórico. Luego, se discute el modelado constitutivo para el 

comportamiento del suelo, con un énfasis en la caracterización de la rigidez, el 

amortiguamiento y la resistencia al corte de las capas del suelo bajo análisis. Más 
adelante se destacan las diferentes hipótesis del comportamiento del suelo para este 

tipo de análisis, junto con sus principales implicaciones en la práctica de la ingeniería. 
Posteriormente, se explican las condiciones de contorno y los parámetros numéricos 

para los algoritmos SRA. Finalmente, se proporciona orientación sugerida para SRA. 

K.2 Modelización de una Columna de Suelo Sometida a Excitación 
Sísmica  

Un SRA es un análisis unidimensional (1D) de la propagación vertical de ondas 
transversales a través de capas de suelo cercanas a la superficie. La fuente del 

terremoto (hipocentro) se considera lo suficientemente lejos del sitio de análisis (la 

distancia del foco del terremoto al sitio es comúnmente de decenas de kilómetros). 

Entonces, sólo se deben considerar las ondas que se propagan verticalmente al 
realizar SRA. Estas ondas verticales sólo generan deformaciones de corte en el suelo. 

Esta hipótesis ignora algunos tipos de ondas que están presentes en los terremotos, 
como las producidas por la refracción en la superficie del suelo de las ondas sísmicas 

incidentes. Sin embargo, la principal preocupación con las estructuras subterráneas 
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es la tensión de corte que proviene de las ondas de corte que se propagan 
verticalmente, mientras que el movimiento del suelo debido a otras ondas tiene un 

impacto insignificante en la gran mayoría de las construcciones enterradas. Por lo 
tanto, la hipótesis 1D para SRA se considera válida para muchos casos en la práctica 

de la ingeniería. 

Para modelar el comportamiento de una columna de suelo bajo ondas de corte 

verticales de origen sísmico, esta columna se discretiza en varias capas. Cada capa 
se considera como un material homogéneo con sus propias características de masa, 

rigidez, amortiguamiento y resistencia. Se desarrolla un sistema de masa 
concentrada que implementa estas propiedades como modelo del comportamiento 

sísmico de la columna de suelo [Hashash, Park 2001a] (grupo “Estructuras 
Subterráneas Dañadas por Terremotos. Estación Daikai (Kobe, Japón)”). Por otra 

parte, se debe considerar un modelo constitutivo apropiado para el comportamiento 

del suelo para una adecuada determinación de la respuesta sísmica del sitio. 

La columna de suelo descansa sobre una base que puede considerarse rígida o 
elástica. La base rígida no permite que pase ninguna onda que se propague hacia 

abajo (comúnmente, cuando la columna de suelo se superpone al lecho rocoso 
ingenieril -basamento o sustrato rocoso ingenieril-), mientras que la base elástica 

proporciona una impedancia para que las ondas hacia abajo se muevan por debajo 
del modelo de columna de suelo que se considera en los cálculos. La excitación 

sísmica que se ingresa al sistema para SRA corresponde a la del lecho (basamento o 
sustrato) rocoso ingenieril. La base rígida se utiliza si hay un contraste importante 

de rigidez (o, lo que es lo mismo, de velocidad de transmisión de las ondas de corte) 

entre la columna de suelo del modelo numérico y el terreno subyacente. En este 
caso, las ondas descendentes no pasan hacia debajo de la base del modelo, sino que 

se refractan hacia arriba por la columna de suelo en estudio. Tal como se ha indicado 
previamente en este mismo párrafo, cuando el borde del modelo es el límite entre 

suelo y roca, se utiliza base rígida. Al contario, la base elástica se utiliza si el terreno 
subyacente tiene una rigidez similar a la columna de terreno. En este caso, las ondas 

descendentes pasan hacia debajo de la columna de suelo. Por ejemplo, cuando el 

borde inferior del modelo está en medio del suelo, se utiliza base flexible. 

Los modelos de cada capa de suelo descritos se ensamblan para formar un sistema 
de ecuaciones del movimiento que describen el comportamiento dinámico de la 

columna de suelo excitada por el sismo en su base. 

La Figura K-1 presenta un ejemplo de perfil estratigráfico del suelo (Figura K-1.a) y 

su discretización en modelos de masas concentradas para análisis de propagación (o 

despropagación) de ondas unidimensionales (Figura K-1.b). La Figura K-1.a 

representa un suelo de n capas de espesores h1, ..., hn. La Figura K-1.b describe un 
modelo de n grados de libertad (los desplazamientos horizontales de cada capa); 

cada nodo tiene una masa mi asociada, y la conexión entre modos se describe 
mediante un muelle de constante de rigidez ki y un amortiguador viscoso de 

constante de amortiguamiento ci. El subíndice b (equivalente a n + 1) se refiere a la 

base del modelo (coincide con el sustrato rocoso ingenieril). 
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(a) Capas del suelo (b) Modelo discreto  

Figura K-1. Perfil estratigráfico del suelo y discretización para análisis de 

propagación de ondas unidimensionales 

K.3 Modelos Constitutivos para Suelos 

La respuesta dinámica de un sitio de suelo muestra una fuerte dependencia de su 
comportamiento durante deformaciones irregulares transversales cíclicas. Por tanto, 

se deben seleccionar modelos numéricos adecuados para representar el 

comportamiento del suelo al desarrollar un SRA. 

Hay cuatro características relevantes para el comportamiento sísmico de los suelos: 
degradación de la rigidez, reglas histeréticas, amortiguamiento y resistencia al corte. 

Estos cuatro aspectos se discuten a continuación. 

a. Degradación de Rigidez  

La degradación de la rigidez es una propiedad bien conocida de todo tipo de suelos. 
Se refiere a la reducción de la rigidez a la deformación transversal con el aumento 

de la magnitud de ésta. Esta reducción normalmente se mide como una fracción de 

la rigidez inicial a cortante (para pequeñas deformaciones). 

La evidencia empírica muestra que, bajo deformación transversal cíclica, los suelos 
presentan una relación lineal entre los logaritmos de la degradación de la rigidez y 

de la deformación por corte. Esta relación, que está representada por una curva 
“columna vertebral” (“backbone”) en una degradación logarítmica de la deformación 

en función de la rigidez, está influenciada por la naturaleza del suelo (es decir, fino -
cohesivo- o granular -sin cohesión-) y las propiedades “índice” del suelo (por 

ejemplo, uniformidad, plasticidad, etc.). 

Dado que el rango de tensión de corte puede variar en varios órdenes de magnitud 

durante un terremoto, especialmente si es severo, la degradación de la rigidez de las 
diferentes capas del suelo debe aproximarse con precisión para proporcionar una 

estimación cercana de la respuesta real del sitio a los terremotos. 

La formulación más extendida para esta curva backbone en la práctica de la 

ingeniería sigue el modelo MKZ (“Modified Kondner-Zelasko”) [Matasovic, Vucetic 
1993] (grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). Este modelo supone una 

relación hiperbólica entre rigidez y deformación: 

Sustrato 
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del suelo 1 

2 

n 

h1 

h2 

hn 

i = n 
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K-1 

En la ecuación K-1, G es el módulo de corte del suelo (rigidez al corte), G0 es la 
rigidez del suelo a cortante para pequeñas deformaciones (𝐺0 =  ρ vs

2), γ es la 

deformación de corte del suelo, y β, 𝑠 y γr (deformación de referencia) son tres 

coeficientes de forma. Los valores de estos coeficientes se seleccionan de tal manera 

que la formulación matemática coincida con el comportamiento medido de la 
degradación de la rigidez del suelo bajo carga cíclica. Si se dispone de datos de 

ensayos (relativos al suelo en consideración) esta selección puede efectuarse 
ajustando la curva experimental a la ecuación K-1; en caso contrario, las 

investigaciones [Oztoprak, Bolton 2013; Vardanega, Bolton 2014] proporcionan 

valores de estos parámetros. 

La mejor manera de obtener curvas de degradación de la rigidez es a través de 
experimentos de laboratorio en muestras de suelo. Las pruebas de laboratorio más 

adecuadas para la identificación de la curva de reducción de la rigidez son las pruebas 

de columna resonante y triaxial cíclica. Si están disponibles, se prefieren sus 

resultados para la caracterización de la curva de degradación de la rigidez. 

Sin embargo, no siempre es posible realizar pruebas para todos los tipos de suelo en 

un proyecto de ingeniería real. Por lo tanto, los coeficientes de forma deben 
encontrarse en la literatura. Se pueden usar correlaciones provenientes de diferentes 

estudios [Oztoprak, Bolton 2013; Vardanega, Bolton 2014] (grupo “Comportamiento 
Nolineal del Suelo”) para determinar estos parámetros de forma y elaborar la curva 

de degradación de la rigidez en ausencia de suficientes datos de pruebas de 
laboratorio. Por lo general, los parámetros de forma dependen de algunos parámetros 

de índice del suelo. 

En resumen, la curva de degradación de la rigidez debe seleccionarse 

cuidadosamente para simular el comportamiento de corte cíclico real del suelo para 

obtener una respuesta precisa del sitio.  

b.  Reglas Histeréticas  

El problema anterior (degradación de la rigidez) se refiere a la curva columna 

vertebral (comportamiento incremental); este punto trata sobre el comportamiento 
cíclico (histérico). En la literatura se han analizado varias hipótesis diferentes de 

reglas histeréticas de deformación cortante para simular la naturaleza irregular y 

cambiante del comportamiento sísmico de los suelos. Estas reglas histeréticas 

incorporan las trayectorias de tensión-deformación de los suelos durante la carga 
sísmica y también consideran su amortiguamiento histerético. Las reglas histeréticas 

se agrupan en tres categorías: Reglas de Masing, Reglas de Masing Extendidas y 

Reglas de no-Masing; se discuten a continuación. 

Reglas de Masing 

Las reglas clásicas para el comportamiento cíclico de los suelos fueron propuestas 
por Masing en 1926 y están descritas en [Kramer 1996] (grupo “Muros de 

Contención”). El autor establece dos identidades matemáticas que cuantifican el 

comportamiento de un material histerético bajo carga cíclica regular: 

- El suelo sigue su curva columna vertebral (“backbone”) para la carga inicial (función 
Fbb(), siendo Fbb = G() ). 

- Cuando ocurre una inversión de tensión, el comportamiento tensión-deformación del 
suelo sigue la ecuación:  

 
K-2 

𝐺 =  𝐺0  
1

1 +  β (
γ
γr
)
s 

τ − τrev

2
=  𝐹bb (

γ − γrev

2
) 
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En la ecuación K-2, 𝛾rev y τrev son la deformación y el esfuerzo para los cuales se 

produce la inversión, respectivamente. Esto significa que el comportamiento del suelo 
bajo descarga y recarga sigue la misma curva de columna ampliada por un factor de 

2 y tomando los valores de tensión-esfuerzo en inversión como el punto inicial de la 

curva. 

Reglas de Masing Extendidas  

Las reglas de Masing se desarrollaron para acciones cíclicas regulares; sin embargo, 

durante la excitación de un terremoto, los suelos estarán sujetos a acciones 
irregulares. Por lo tanto, las dos reglas Masing anteriores deben ampliarse con otras 

dos, que reflejen mejor el comportamiento observado de geomateriales (suelos y 

rocas) bajo acciones cíclicas irregulares: 

- Si la curva de descarga o recarga excede la deformación máxima pasada e intersecta 
la curva de columna, sigue la curva de columna hasta la próxima inversión de tensión. 

- Si una curva de descarga o recarga cruza una curva de descarga o recarga del ciclo 
anterior, la curva de tensión-deformación sigue a la del ciclo anterior. 

Estas reglas se describen en la Figura K-2. La Figura K-2.a presenta un historial 
temporal del esfuerzo cortante y la Figura K-2.b muestra el diagrama correspondiente 

esfuerzo-deformación cíclico (transversal). En la Figura K-2.b la curva “backbone” es 

la que se representa con trazo discontinuo uniendo los puntos DCABEF. 

  
 

(a) Tensión tangencial vs. tiempo 
para ciclos irregulares 

(b) Relación tensión-deformación 

según las Reglas de Masing 

Extendidas 

Figura K-2. Reglas de Masing Extendidas (adaptado de [Kramer 1996]) 

Reglas de “no-Masing”  

Se ha corroborado a través de experimentos que la aplicación de las Reglas de Masing 
Extendidas, con una curva columna vertebral (“backbone”) dada, tiende a 

sobrestimar el amortiguamiento histerético de los suelos [Darendeli 2001] (grupo 
“Comportamiento Lateral y Longitudinal de Pilotes”). Esto no es deseable para SRA, 

ya que los cálculos darán como resultado desplazamientos sísmicos menores que los 
sufridos por los suelos bajo carga sísmica. Por lo tanto, se han desarrollado reglas de 

no-Masing para resolver esta deficiencia. Para las reglas de no-Masing, se siguen las 

reglas de Reglas de Masing Extendidas, pero se aplica un factor de reducción a la 
curva principal para las condiciones de descarga y recarga. Este factor depende del 

nivel de tensión. 

El factor de reducción No-Masing más extendido y utilizado en la práctica es el modelo 

MRDF-UIUC [Phillips, Hashash 2009] (grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). 

La fórmula del factor de reducción es: 

t 

A 

B 

 

C 

D 

E 

F 

G 

H 

 

A 

B 

 

C 

D 

E 

F 

G 

H 

Curva 
“backbone”  



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  245 

 

 

K-3 

En la ecuación K-3, γm es la máxima tensión de corte histórica durante la carga 

sísmica para una capa de suelo, y 𝑃1, 𝑃2 y 𝑃3 son coeficientes de ajuste. Si se tienen 

resultados de ensayos del suelo, la selección de los valores de 𝑃1, 𝑃2 y 𝑃3 puede 

realizarse ajustando dichos resultados a la ecuación K-3; de no haberlos, los trabajos 

[Oztoprak, Bolton 2013; Vardanega, Bolton 2014] pueden ser de ayuda. 

Con estas reglas de no-Masing, tanto la degradación de la rigidez como el 

amortiguamiento histerético se pueden igualar simultáneamente. Además, este 
método permite igualar la resistencia al corte de los materiales con una ligera 

modificación de los parámetros de forma de la curva columna vertebral (“backbone”). 

c. Amortiguamiento 

El amortiguamiento es un fenómeno de disipación de energía que se ha identificado 

para todo tipo de suelos bajo excitación sísmica (sección 4.4). Las causas de la 

amortiguación aún no se comprenden por completo (ya que el comportamiento del 

suelo es muy complejo), pero sus efectos en el SRA se han estudiado a fondo. 

Hay varias clases de amortiguamiento que los suelos desarrollan durante los 

terremotos. Los dos tipos que son más relevantes para SRA son: amortiguamiento 

histerético y amortiguamiento de pequeñas deformaciones. 

AMORTIGUAMIENTO HISTERÉTICO. La amortiguación histerética es un 
mecanismo de disipación de energía que se activa durante los ciclos de deformación 

transversal; puede entenderse como amortiguamiento nolineal (aparece sólo cuando 
el suelo se comporta de forma nolineal). Como las trayectorias de tensión de 

descarga-recarga no siguen la misma trayectoria, existe una disipación de energía 
relacionada con los ciclos de deformación por corte (área abarcada). El 

amortiguamiento histerético aumenta a medida que lo hace la deformación del ciclo 
de corte; al contrario, es insignificante para ciclos de deformación muy pequeña. Este 

tipo de amortiguamiento histerético puede alcanzar valores de hasta el 20%-30% 
del amortiguamiento crítico. El amortiguamiento histerético normalmente se simula 

mediante las reglas histeréticas discutidas anteriormente (Reglas de Masing, Reglas 

de Masing Extendidas, y Reglas de no-Masing). 

AMORTIGUAMIENTO DE PEQUEÑAS DEFORMACIONES. Este tipo de 
amortiguamiento está presente prácticamente en cualquier nivel de deformación por 

corte; puede entenderse como amortiguamiento lineal (aparece incluso cuando el 
suelo se comporta de forma lineal). Existe evidencia empírica de este tipo de 

amortiguamiento para todo tipo de suelos. Este amortiguamiento alcanza hasta el 
2% del crítico independientemente de la frecuencia de excitación. Por lo tanto, se 

han desarrollado varias hipótesis para el amortiguamiento de pequeñas 
deformaciones; todas éstas consideran este tipo de amortiguamiento como un 

fenómeno viscoso. Se analizan a continuación los dos modelos más extendidos de 
amortiguamiento de pequeña deformación (amortiguamiento de Rayleigh y 

amortiguamiento independiente de la frecuencia). 

Amortiguamiento de Rayleigh (pequeñas deformaciones) 

Las formulaciones de amortiguamiento tipo Rayleigh proponen la obtención de la 
matriz de amortiguamiento del sistema a través de la suma de las matrices de masa 

y rigidez, multiplicando a cada una de ellas por un coeficiente. 

Estos coeficientes se obtienen fijando un objetivo de amortiguamiento a una 

frecuencia específica para cada modo de vibración considerado. Por lo general, la 
frecuencia de vibración natural del perfil del suelo se selecciona como la frecuencia 

más pequeña (primer modo). Para la frecuencia más grande, se puede elegir o bien 

𝐹(γm) =  𝑃1 − 𝑃2 (1 − 
𝐺(γm)

𝐺0
)

𝑃3
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cinco veces la frecuencia de vibración natural de la columna de suelo, o la frecuencia 
predominante del terremoto. Si se elige la primera opción (para el SRA), los 

coeficientes de amortiguamiento de Rayleigh serán independientes de la excitación 
sísmica. Si se consideran más de dos modos de vibración, las frecuencias adicionales 

generalmente se toman como múltiplos de la frecuencia de vibración natural del perfil 

del suelo. 

Existe una solución analítica para el amortiguamiento de Rayleigh dependiendo del 
número de modos que se consideren para su obtención (N) [Park, Hashash 2004; 

Chopra 2017] (referencias en los grupos “Comportamiento Nolineal del Suelo” y 

“Análisis Dinámico Nolineal”): 

 

K-4 

En la ecuación K-4, M, C y K son las matrices de masa, amortiguamiento y rigidez, 
respectivamente. N es el número de modos que se consideran para el cálculo del 

amortiguamiento de Rayleigh, y ai son los coeficientes de ajuste que se obtienen 

resolviendo el sistema de ecuaciones dado por:  

 

K-5 

En la ecuación K-5, n y fn son, respectivamente, el valor de la amortiguación objetivo 
y la frecuencia específica a la que se impone la amortiguación objetivo para cada 

modo n. Comúnmente se utiliza la misma relación de amortiguamiento para todos 

los modos (1 = ··· = N). 

La ecuación K-4 muestra que si N = 2, evidentemente, como sólo se pueden 
seleccionar los coeficientes de masa y rigidez (a0 y a1, respectivamente, aunque 

frecuentemente dichos coeficientes se representan por  y , respectivamente), sólo 

se pueden considerar dos modos. En general, sólo se puede elegir un número par de 
modos. Si se utilizan más de cuatro modos, es probable que los términos de la matriz 

de amortiguamiento sean negativos. Por lo tanto, se recomienda utilizar dos o cuatro 

modos para el amortiguamiento de Rayleigh. 

Cabe señalar que la formulación de Rayleigh proporciona un amortiguamiento que es 
una función continua de la frecuencia. La amortiguación es igual a los valores de 

amortiguación objetivo para las frecuencias seleccionadas (fn), pero es diferente para 
todas las demás. Si se eligen dos modos, la función de amortiguamiento de Rayleigh 

es una parábola convexa con un valor grande más allá de las dos frecuencias 
seleccionadas (N = 2, Figura K-3). En caso de que se seleccionen N modos (N > 2), 

la función de amortiguamiento de Rayleigh es un polinomio de orden N. Este hecho 
podría generar problemas al evaluar el SRA de un perfil de suelo, ya que se sabe que 

el amortiguamiento de pequeñas deformaciones es independiente de la frecuencia. 
Para mayor claridad, la Figura K-3 presenta gráficos de la relación de 

amortiguamiento efectivo con la frecuencia para uno, dos y cuatro modos (N = 1, 2, 
4). Notablemente, el caso de un modo sólo se incluye con fines de comparación, ya 

que la cantidad de modos debe ser par. El eje vertical de la Figura K-3 contiene la 

relación entre el coeficiente de amortiguamiento efectivo (eff) y el establecido (target). 

𝐂 = 𝐌 ∑ 𝑎i (𝐌
−1 𝐊)𝑖

𝑁−1

𝑖 = 0

= 𝑎0 𝐌 + 𝑎1 𝐊 + 𝐌 ∑ 𝑎i  (𝐌
−1 𝐊)𝑖

𝑁−1

𝑖 = 2
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4 π 𝑓n
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Figura K-3. Amortiguamiento eficaz para formulación de Rayleigh extendida a 
uno, dos y cuatro modos [Phillips, Hashash 2009] 

La Figura K-3 muestra que, como se anunció, la relación de amortiguamiento efectivo 
difiere significativamente del objetivo en las frecuencias modales. Por lo tanto, se 

requiere una cuidadosa selección de los modos. 

Amortiguamiento Independiente de la Frecuencia (pequeñas 

deformaciones) 

Los modelos de amortiguamiento viscoso [Chopra 2017] (grupo “Comportamiento 

dinámico nolineal”) predicen que, para una excitación armónica, la energía disipada 
por ciclo (respuesta permanente) es proporcional a la frecuencia de excitación; por 

el contrario, existe una amplia evidencia experimental de que, para los materiales 

reales, dicha energía es bastante independiente de la frecuencia. Por tanto, [Phillips, 

Hashash 2009] (referencia en el grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”) 
propusieron una formulación para el amortiguamiento de pequeñas deformaciones 

que es independiente de la frecuencia. Generalizaron la formulación de 
amortiguamiento de Rayleigh a coeficientes racionales y seleccionaron un valor tal 

que la frecuencia se cancela en los cálculos. 

En esta formulación, la matriz de amortiguamiento se calcula como:  

 
K-6 

En la ecuación K-6, M y C son las matrices de masa y amortiguamiento, ω y Φ son 
los valores propios y los vectores propios del sistema dinámico de la columna de 

suelo, y A1⁄2 es una matriz diagonal que contiene el doble de los valores de 

amortiguación objetivo para cada capa. 

Esta formulación de Rayleigh independiente de la frecuencia simuló adecuadamente 
la falta de correlación por la amortiguación de pequeñas deformaciones y la 

frecuencia de excitación al proporcionar una función más bien plana. 
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La resistencia al corte de los suelos se puede calcular como el producto de la curva 
de degradación de la rigidez (ecuación K-1) y la deformación por corte. Por lo tanto, 

la resistencia al corte de una capa de suelo depende de su curva de degradación de 
la rigidez. Para el modelo MKZ, el esfuerzo cortante se puede calcular como (ecuación 

K-7):  

τ = 𝐹bb(γ) =  γ 𝐺 =  
γ 𝐺0

1+ β (
γ

γr
)
s
 

 K-7 

En general, las curvas de degradación de la rigidez disponibles en la literatura no se 
desarrollaron para predecir con precisión la resistencia al corte de los suelos, sino 

meramente el deterioro de la rigidez a la deformación por corte. Por lo tanto, cuando 
se utilizan modelos de degradación de la rigidez, se debe examinar la resistencia 

implícita al corte de los suelos. 

[Phillips, Hashash 2009] y [Groholski et al. 2016] (referencias en el grupo 

“Comportamiento Nolineal del Suelo”) desarrollaron modelos de degradación de la 
rigidez que dan cuenta de la resistencia máxima al corte de los suelos, denominados 

MRDF y GQ/H, respectivamente. Estos modelos se describen a continuación. 
 

MRDF. Los procedimientos MRDF modifican los coeficientes de forma de la curva 
columna vertebral (“backbone”) para obtener un esfuerzo cortante que coincida con 

el esfuerzo cortante último max para un valor grande de la deformación por corte 

(generalmente 10%). Este método modifica la curva de degradación de la rigidez, 
especialmente la parte correspondiente a deformaciones elevadas, para ajustarse al 

valor de la resistencia al corte. 

GQ/H. Los modelos GQ/H introducen implícitamente la resistencia al corte de las 

capas del suelo al tiempo que conservan la curva columna vertebral (“backbone”) 
mediante una formulación híbrida cuadrática e hiperbólica. La expresión del modelo 

GQ/H para el esfuerzo cortante considerando una curva principal objetivo es:  

 

K-8 

En la ecuación K-8, τ es la tensión tangencial (de corte), τmax es la resistencia 

tangencial, γθ =  
τmax

𝐺0
⁄ , y θt es una función de la deformación tangencial definida 

como:  

 

K-9 

En la ecuación K-9, los coeficientes θ1 a θ5 se calculan de tal manera que la expresión 

anterior para el esfuerzo cortante dividido por la deformación cortante es igual a la 
curva columna vertebral (“backbone”). 

Para SRA, es deseable incorporar esta resistencia al corte en los cálculos a través de 
estos u otros modelos análogos para una determinación precisa del comportamiento 

del suelo durante un sismo.  

K.4 Tipos de SRA  

El SRA se puede realizar bajo dos hipótesis de cálculo (suposiciones) diferentes: 

comportamiento lineal equivalente o comportamiento nolineal. 

e. Cálculo Lineal Equivalente  

 

τ =  τmax  
1

θt
 [1 +  

γ

γθ
− √(1 +  

γ

γθ
)
2

− 4 θt  
γ

γθ
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θ4  (

γ
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)
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El cálculo lineal equivalente supone que la rigidez y el amortiguamiento de todas las 
capas de suelo de un perfil de sitio determinado son constantes durante toda la 

duración de la excitación sísmica; en otras palabras, cada análisis es lineal. Esta 
hipótesis permite la solución de la SRA en el dominio de la frecuencia, lo cual es 

computacionalmente eficiente. Sin embargo, la consideración de valores constantes 
para las propiedades mecánicas de los suelos puede no ser precisa para columnas de 

suelo que están sujetas a grandes deformaciones de corte, como para aquellas con 
suelos débiles o bajo fuertes terremotos. En estos casos, la aproximación de las 

constantes de rigidez y amortiguamiento puede estar lejos de ser real debido a la 

gran variación que presentan ambas propiedades con la deformación. 

Una vez que el sistema ensamblado de ecuaciones para la ecuación de movimiento 
del perfil del sitio se transforma al dominio de la frecuencia, se puede obtener la 

función de transferencia que pasa de la excitación a la respuesta en cada capa de 
suelo. No es necesario aplicar la excitación en la base de la columna de suelo, este 

procedimiento de cálculo es capaz de calcular la respuesta sísmica a cualquier 
profundidad, a partir de una excitación sísmica medida en una ubicación arbitraria en 

la columna de suelo. 

Para mayor precisión del cálculo, se supone que la rigidez y el amortiguamiento de 

cada capa de suelo son los que corresponden a una deformación que es un porcentaje 
de la deformación máxima calculada para toda la duración del sismo, denominada 

deformación cortante equivalente. Este porcentaje se denomina relación de 
deformación por corte efectiva. Por tanto, en un principio, se suponen una rigidez y 

un amortiguamiento. Los cálculos en el dominio del tiempo se ejecutan con esos 

valores. Las deformaciones máximas de corte se obtienen para cada capa. Se calcula 
la deformación cortante equivalente y se determinan su rigidez y amortiguamiento 

correspondientes. Si son similares a los valores de rigidez y amortiguamiento 
elegidos, el cálculo finaliza. De lo contrario, se realiza una nueva iteración con los 

valores de rigidez y amortiguamiento compatibles con la deformación equivalente. 
Este proceso se repite hasta la convergencia de los resultados. El valor común para 

el porcentaje que relaciona la deformación máxima con la deformación equivalente 

es 0,65. 

En resumen, en el análisis lineal-equivalente se realiza el siguiente proceso iterativo: 

1. Se especifica un valor inicial de rigidez y amortiguamiento de cada capa de suelo. 

2. Se realiza el análisis lineal de propagación en el dominio de la frecuencia. 
3. Se elige una deformación representativa (normalmente el 65% de la 

deformación máxima) para cada capa de suelo. 

4. Con esa deformación representativa y las leyes constitutivas del suelo, se calcula 

un nuevo valor de rigidez y amortiguamiento. 
5. Si estos últimos valores son iguales a los previos (dentro de una tolerancia), se 

termina el análisis. Si no, se vuelve al punto 2 con estos valores nuevos. 

f. Cálculo Nolineal  

El cálculo nolineal supone que el comportamiento del suelo es totalmente nolineal 
durante la duración del terremoto; en otras palabras, cada análisis es lineal. De esta 

manera, las propiedades de las capas del suelo varían con el tiempo. Esto deja la 
solución en el dominio del tiempo como la única forma posible para SRA. Este 

procedimiento es más exigente desde el punto de vista computacional, pero 
proporciona una estimación precisa de la respuesta sísmica de la columna de suelo, 

ya que el cambio en la rigidez y el amortiguamiento se consideran explícitamente 

durante los cálculos. 

El sistema ensamblado de ecuaciones para la ecuación de movimiento está integrado 
en el dominio del tiempo. El método de integración más común es el método 

Newmark- con aceleración lineal [Chopra 2017; Newmark 1959] (grupo “Análisis 

Dinámico no Lineal”). El terremoto de excitación sólo se puede aplicar en la base de 
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la columna de suelo, que debe calcularse si no está disponible a partir de las 

mediciones de matriz sísmica (sección K.5). 

La nolinealidad del comportamiento del suelo se puede considerar explícitamente 

mediante el método iterativo de Newton-Raphson [Chopra 2017] (referencias en el 

grupo “Análisis Dinámico Nolineal”) o el método compatible [Hashash, Park 2001; 
Tropeano et al. 2016] (referencias en el grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). 

El primer método introduce fuerzas sísmicas remanentes cada vez menores que son 
consecuencia de la nolinealidad del suelo, mientras que el segundo itera el cálculo 

nolineal hasta que la rigidez y el amortiguamiento supuestos de las capas del suelo 
sean compatibles con sus deformaciones de corte calculadas. 

K.5 Determinación de la Excitación Sísmica en la Base de una 

Columna de Suelo 

Como se ha discutido, la determinación de la excitación sísmica a cualquier 
profundidad es de suma importancia para el diseño sísmico de estructuras 

subterráneas, ya que esto proporcionará las distorsiones (deformaciones 

transversales) que sufrirán las construcciones enterradas, lo que conducirá a su 

adecuado diseño. 

En la mayoría de los casos, y también en este Manual, el espectro de diseño se refiere 

a la superficie del suelo. Por lo tanto, se desea un método para calcular el movimiento 
del suelo a cualquier profundidad para poder llevar a cabo un diseño adecuado de 

estructuras subterráneas. 

[Schnabel et al. 1972] (referencia en el grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”) 

proporcionó un método basado en un proceso llamado deconvolución. Los autores 
transforman la ecuación de movimiento al dominio de la frecuencia y luego usan las 

funciones de transferencia para pasar la excitación sísmica medida en la superficie a 
cualquier otra capa del suelo. Se suponen condiciones lineales equivalentes para 

realizar estos cálculos. 

Este procedimiento proporciona la excitación sísmica a cualquier profundidad, que 

puede ser la base de la columna de suelo, con todos los supuestos de la hipótesis 
lineal equivalente. Por lo tanto, estas excitaciones calculadas son más precisas para 

sitios rígidos o columnas de suelo sujetas a movimientos de suelo débiles. 

Para todos los demás casos, la respuesta calculada a través de este procedimiento 

lineal equivalente diferirá del comportamiento sísmico nolineal real del suelo. 

Si se utiliza el proceso de deconvolución para obtener la excitación en la base de la 

columna de suelo (sustrato rocoso ingenieril, sección 2.2.4) y ésta se usa como 
entrada para un modelo nolineal de propagación; entonces, si la deformación 

transversal () en las capas del suelo es alta, la señal sísmica utilizada para la 

deconvolución será muy diferente de la resultante de la propagación del registro 
deconvolucionado. Esta diferencia será especialmente evidente para sitios con capas 

de suelo débiles o sujetos a fuertes movimientos del suelo. 

[Rodríguez-Sánchez et al. 2019a] han desarrollado un método para obtener la 

excitación sísmica en la base de la columna de suelo en el dominio nolineal; esta 
referencia se encuentra en el grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”. Para ello 

se utilizó un software para SRA y un Filtro de Kalman Sin Olor (“Unscented”). La 
aplicación de este procedimiento elimina la discrepancia encontrada para el método 

de deconvolución. Notablemente, como se discutió en la sección 2.5, además de este 

estudio bastante preliminar, en estos días todavía no existe ningún procedimiento 

confiable y preciso para reproducir la despropagación completamente nolineal de los 
acelerogramas sísmicos. 
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K.6 Procedimiento de SRA  

El siguiente procedimiento para SRA se debe seguir para un diseño adecuado de 

estructuras subterráneas: 

1. El perfil del suelo tiene que elaborarse a partir de datos de campo y de pruebas. 

Es especialmente relevante dividir el perfil en un número adecuado de capas, 
cada una de ellas con un comportamiento homogéneo. La velocidad de la onda 

de corte de cada capa tiene que determinarse con precisión, ya que es el 
parámetro más importante para SRA. Si se requieren análisis nolineales, el 

espesor de cada capa no puede ser mayor que H = vs / 120, donde H es el 
espesor de la capa en m y vs es la velocidad de onda de corte de cada capa en 

m/s. Para comportamiento lineal, esta condición equivale a exigir que el período 
de la capa de suelo sea Ts = 1 / 30 s (subsección 2.2.2); comúnmente, se usa 

el mismo modelo para análisis lineales y nolineales. Las capas de materiales 
homogéneos deben dividirse tantas veces como sea necesario para cumplir con 

este criterio. Además, se puede agregar un límite de capa a la profundidad 
relevante para la estructura subterránea bajo análisis, como en la ubicación de 

sus losas, por ejemplo. 

2. La curva de degradación de la rigidez (módulo de corte vs. deformación de corte 
del suelo) tiene que determinarse para cada capa. Se prefieren las pruebas de 

laboratorio a las correlaciones obtenidas de las referencias bibliográficas. No 
obstante, en caso de que no se disponga de datos de pruebas de laboratorio para 

esta propiedad en particular, se utilizará una correlación adecuada para 
establecer la curva principal para cada capa de suelo. La correlación elegida debe 

considerar el tipo de suelo y sus características índice. 
3. El amortiguamiento para pequeñas deformaciones puede determinarse o bien 

por medio de pruebas de laboratorio o bien usando correlaciones apropiadas. 
Este amortiguamiento no debe exceder el 2%, ya que este es el amortiguamiento 

máximo de pequeñas deformaciones que se ha medido. Se recomienda el 
amortiguamiento independiente de la frecuencia cuando se implementa en las 

herramientas numéricas utilizadas para el análisis. 
4. La resistencia al corte de cada capa de suelo debe incluirse en los análisis, 

especialmente si se consideran condiciones nolineales. Para hacer esto, se 
pueden ajustar modelos como MRDF o GQ/H a la curva de degradación de la 

rigidez de cada capa, o se puede ingresar explícitamente la resistencia máxima 
al corte del suelo si la herramienta computacional para SRA implementa esta 

opción. 
5. El tipo de base para el análisis debe seleccionarse como rígido si la columna de 

suelo se encuentra sobre un macizo rocoso, o elástico en caso contrario. Si se 
utiliza una base elástica, se tiene que determinar la velocidad de la onda de corte 

y el peso unitario del suelo subyacente. 
6. El Método de Análisis debe elegirse cuidadosamente (sección K.4). Si los suelos 

en el perfil son rígidos y el movimiento del suelo es de bajo a moderado, el 
análisis lineal equivalente podría ser una buena opción. Si el suelo es blando o 

el terremoto es fuerte, se recomienda un análisis nolineal. 
7. Para cálculos lineales equivalentes, la relación de deformación por corte 

equivalente puede tomarse como 65% para cada capa. Esta es la práctica común 
en Ingeniería Sísmica.  

8. Para cálculos nolineales, el método Newmark- con aceleración lineal ( = 0,25, 

 = 0,5) se recomienda, ya que este es el algoritmo común utilizado en la 

práctica. 

9. Para los análisis de propagación (hacia arriba), se tiene que ingresar la excitación 

sísmica en el lecho (basamento o sustrato) rocoso ingenieril. Si dicho sustrato 
es elástico, sólo se debe introducir la parte superior de la excitación. Esto 

generalmente se considera como la mitad de la serie de tiempo de aceleración. 
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10. Para los análisis de despropagación (hacia abajo), la excitación sísmica medida 
(registrada) en la superficie del suelo debe ingresarse en la parte superior del 

perfil del suelo. 

Siempre se recomienda realizar un análisis de propagación lineal y también otro 

nolineal equivalente. Si hay una discrepancia significativa entre los espectros de 
respuesta de aceleración en la superficie del suelo para los dos métodos, la hipótesis 

lineal equivalente no es adecuada para el sitio y sólo se deben usar análisis 
nolineales. 
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L. EXPRESIONES ANALÍTICAS SIMPLIFICADAS PARA 
DISEÑO SÍSMICO DE TÚNELES (OBLIGATORIO) 

Este Anexo contiene disposiciones adicionales al Capítulo 6 para cálculos simplificados 

de las acciones de diseño sísmico (en términos de deformaciones o fuerzas internas) 
en túneles y estaciones; los resultados obtenidos pueden ser utilizados para 

comparar con los valores similares (deformaciones y fuerzas internas) determinados 
según los métodos más exactos del Capítulo 6. La sección M.2 también está 

relacionada con este Anexo. Hay cinco secciones en este Anexo; la primera (sección 
L.1) describe las hipótesis en que descansan los resultados obtenidos, la segunda 

(sección L.2) presenta expresiones analíticas de la propagación vertical unidireccional 
de ondas armónicas transversales (contexto en que se desarrollan las tres siguientes 

secciones), y en las secciones L.3 y L.4, se considera la respuesta transversal 
(seccional) de túneles y estaciones de sección circular (ovalación, Figura 6-6.b) y 

rectangular (distorsión, Figura 6-6.a), respectivamente. Finalmente, la quinta sección 

(L.5) discute la respuesta longitudinal de túneles y estaciones (Figura 6-6.c). 

Las formulaciones presentadas en este Anexo se basan principalmente en [Wang 

1993; EN 1998-1 versión pendiente de publicación; EN 1998-5 versión pendiente de 

publicación] (grupos “Túneles y Estructuras Subterráneas” y “Normas y otros 
Documentos Similares de otros Países”). 

L.1 Hipótesis Consideradas 

Las formulaciones presentadas en este Anexo proporcionan resultados en forma de 
expresiones analíticas (“closed-form”), por lo que necesitan descansan en hipótesis 

fuertemente simplificativas: (i) la acción sísmica debe ser más bien débil (es decir, 

induciendo sólo deformaciones pequeñas en el terreno), (ii) el suelo tiene que ser 
homogéneo, isótropo y con comportamiento de deformación plana, elástico y lineal, 

y (iii) la estructura tiene que estar situada a una profundidad suficiente como para 
que la discontinuidad representada por la superficie del terreno esté suficientemente 

atenuada. En [Wang 1993] se discuten estas condiciones en mayor profundidad. 
Obviamente, más allá del rango de validez estricto de estas suposiciones los 

resultados se alejan de la realidad, pero en general puede suponerse que las 

tendencias observadas se mantienen en un conjunto muy amplio de situaciones. 

L.2 Propagación vertical unidireccional de ondas armónicas 
transversales 

Esta sección discute la formulación analítica que constituye la base del contexto en 

que se desarrollan las tres siguientes secciones; esta formulación es simplificada, ya 
que para lograr resultados analíticos es necesario adoptar bastantes hipótesis 

simplificativas. La Figura L-1 describe, en dos dimensiones, la propagación vertical 

de una onda armónica (de amplitud As, frecuencia  y longitud de onda ) transversal 
(onda S horizontal) en un suelo ideal (con comportamiento elástico y lineal y 

características uniformes) en condiciones de campo libre (fuera de la perturbación 
introducida por cualquier estructura subterránea). En el eje vertical se representa la 

profundidad (z) del terreno, y en el horizontal la coordenada y; no obstante, en el 
eje horizontal también se muestra la evolución temporal, presentando esquemas 

“congelados” de la situación en una serie discreta de cinco instantes regularmente 

espaciados: t = 0, t =  / 2 , t =  / , t = 3  / 2  y t = 2  / . Igual que en el 
resto de este Manual, los desplazamientos en dirección de los ejes y y z se 

representan como v y w, respectivamente. En la Figura L-1, el punto negro 
representa la evolución temporal de una partícula del suelo, y el punto hueco se 

refiere a la evolución de un punto virtual que describe la progresión vertical de la 
onda. El rectángulo-paralelograma corresponde a la configuración deformada 

(distorsionada, de hecho) de una estación o túnel por la propagación vertical de la 

onda transversal. 
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Figura L-1. Propagación vertical unidireccional de ondas armónicas transversales 

En la Figura L-1, la ecuación diferencial en derivadas parciales que describe la 

propagación es 𝐺 𝑣′′ =  �̈� (𝐺
∂2𝑣

∂𝑧2
=  

∂2𝑣

∂𝑡2
), en donde G es el valor tangente del módulo 

de elasticidad transversal del suelo y  es su densidad (masa por unidad de volumen). 

El movimiento del suelo viene dado por: 

𝑣(𝑧, 𝑡) = −𝐴s sin (
2 π


𝑧 + ω 𝑡)  L-1 

Reemplazando esta solución en la ecuación diferencial de la propagación se obtiene 

que 
𝐺


=  (

 ω

2 π
)
2

. La distorsión angular (deformación transversal ) y la velocidad de 

desplazamiento horizontal obedecen a las siguientes expresiones:  

 =
𝜕𝑣

𝜕𝑧
= −𝐴s 

2 π


 cos (

2 π


𝑧 + ω 𝑡) 

 
L-2 

La velocidad de propagación de las ondas vs puede obtenerse mediante una relación 

cinemática como cociente entre el espacio recorrido y el tiempo invertido:  

𝑣s =  


𝑇
=  



2 π
ω

=
 ω

2 π
= √

𝐺


 L-3 

En la ecuación L-3, T representa el período de oscilación de la propagación de las 

ondas S.  

La Figura L-2 muestra que la configuración del primer modo de oscilación del suelo 
considerado como una capa única y uniforme de altura H (profundidad del sustrato 

rocoso ingnieril) puede ser asimilado a un cuarto de las ondas armónicas 

representadas en la Figura L-1.  

y (v) 

t z (w) 

t = 0 
t 

t =  / 2  t =  /  t = 3  / 2  t = 2  /  

z 


FF

 

2-D 


max

 

As 

 


max

 

𝑤(𝑧, 𝑡) = 0  

�̇� =
𝜕𝑣

𝜕𝑡
= −𝐴s ω cos (

2 π


𝑧 + ω 𝑡)   
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Figura L-2. Configuración del primer modo de oscilación del suelo 

La Figura L-2 permite concluir inmediatamente que el período fundamental del suelo 

en las condiciones consideradas en esta sección viene dado por la conocida 

expresión:  

𝑇s =  
4 𝐻

𝑣s
 L-4 

Si en la expresión L-3 se reemplaza el valor del período fundamental del suelo 
(ecuación L-4) se obtiene   4 H; dado que el suelo tiende a oscilar preferentemente 

con su propio período, este resultado proporciona una idea aproximada del orden de 
magnitud de la longitud de las mayores ondas generadas. Este resultado es coherente 

con la ecuación 6-4. 

L.3 Análisis Transversal de Túneles Circulares  

Consideraciones generales. Esta sección se refiere a la ovalación de un túnel de 
sección circular (diámetro D) embebido en un suelo cuya deformación transversal de 

campo libre es FF. La Figura L-3 describe esta situación. 

  

Figura L-3. Deformación transversal de un túnel circular  

Formulaciones simplificadas. La variación del diámetro del túnel durante la 

ovalación descrita por la Figura L-3 puede ser aproximadamente estimada por las 

siguientes expresiones analíticas:  

y (v) 

y z (w) 

H 

z 

y 

FF 

D 

D + D 

FF 
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L-5 

En la ecuación L-5,  es el coeficiente de Poisson del suelo. 

La comparación entre las expresiones izquierda y derecha en la ecuación L-5 muestra 
que la derecha proporciona una ovalación significativamente más intensa.  

La primera expresión (izquierda) en la ecuación L-5 es simplemente una relación 
cinemática entre la deformación tangencial del suelo y la variación del diámetro del 

túnel; por lo tanto, esa ecuación describe lo que ocurriría si el túnel no fuera 
perforado (en otras palabras, el túnel experimentaría la deformación de campo libre). 

Obviamente, esto corresponde a que el revestimiento del suelo y del túnel tienen una 
rigidez (a corte) similar. Entonces, si el revestimiento del túnel es más rígido, 

experimentará menos ovalación; comprensiblemente, si el revestimiento del túnel 
fuera menos rígido, ocurriría lo contrario. 

La segunda expresión (derecha) de la ecuación L-5 corresponde a una situación en 
la que la rigidez al cortante del suelo es mucho mayor que la del revestimiento del 

túnel. Esto se refiere a roca (o suelo muy rígido) y revestimiento delgado (o 
revestimiento compuesto de dovelas independientes). 

Buscando una mayor precisión, se describe a continuación [Wang 1993; EN 1998-5 
versión pendiente de publicación] una formulación más compleja considerando la 

interacción suelo-estructura; es válida sólo cuando el revestimiento es monolítico y 

continuo. 

Formulación menos simplificada. Interacción suelo-estructura. Cuando los 
efectos de interacción entre suelo y estructura se tienen en cuenta, el cambio de 

diámetro y las fuerzas sísmicas en el revestimiento de un túnel circular pueden ser 
calculadas utilizando los coeficientes (relaciones) adimensionales de flexibilidad FR y 

CR dados por las fórmulas siguientes: 

𝐹R = 
𝐸 (1 − L

2) 𝑟L
3

6 𝐸L 𝐼L (1 + )
 𝐶R =  

𝐸 (1 − L
2) 𝑟L

𝐸L 𝑡L (1 + ) (1 − 2 )
 L-6 

En la ecuación L-6, E es el módulo de deformación del suelo,  es la relación de 

Poisson del suelo, EL, L, rL, tL e IL son el módulo de elasticidad, coeficiente de Poisson, 

radio, espesor y momento de inercia del revestimiento del túnel, respectivamente 
(Figura L-4). Más precisamente, IL es el momento de inercia por unidad de longitud 

de la sección del revestimiento del túnel por un plano meridiano (transversal) y rL es 

el radio correspondiente a la línea central del revestimiento (Figura L-4). Se puede 

suponer que EL es igual al módulo de elasticidad del hormigón (Ec); esta asimilación 

también se aplica a L. Cabe destacar que D = 2 rL + tL  2 rL. Para la sección bruta 
del revestimiento (entera, no fisurada), el mencionado momento de inercia viene 

dado por IL = tL
3 / 12; si el revestimiento está agrietado, es necesario reducir este 

momento de inercia. En situaciones reales (revestimiento agrietado durante una 

fuerte sacudida sísmica), el coeficiente de reducción puede llegar a la mitad [Wang 
1993]. 

La ecuación L-6 muestra que FR y CR representan cocientes entre las rigideces del 
suelo y del revestimiento; FR y CR se refieren a flexión y a la flexibilidad axial, 

respectivamente. 

La Figura L-4 muestra una porción infinitesimal (rebanada) del revestimiento de un 

túnel. 

∆𝐷

𝐷
= ± 


FF

2
 

∆𝐷

𝐷
= ± 2 

FF
 (1 − ) 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  257 

 

 

Figura L-4. Fuerzas internas en el revestimiento de un túnel circular 

La Figura L-4 representa las fuerzas internas (ML y NL) y externas (la presión de 
interacción con el suelo) que actúan sobre la rebanada. 

En relación a la interacción entre el terreno y la estructura, se pueden considerar dos 
situaciones extremas: deslizamiento total y deslizamiento nulo (entre ambos 

elementos). Evidentemente, el deslizamiento total suele ocurrir en suelos blandos y 
sismicidad severa y el nulo en la condición opuesta; en la mayor parte de casos, se 

dará una situación intermedia. Una actitud suficientemente conservadora es 
considerar ambos casos, y seleccionar (para cada verificación particular) el más 

desfavorable; en general, este es el de deslizamiento total para el momento flector 
en el revestimiento, y el deslizamiento impedido para el máximo empuje (fuerza 

axial) en este. 

Deslizamiento completo. En este caso sólo se utiliza el coeficiente FR. 

Considerando que el deslizamiento entre el túnel y el terreno no está impedido, el 
coeficiente adimensional de flexibilidad FR en la ecuación L-6 proporciona el cambio 

de diámetro y las fuerzas internas sísmicas máximas en el revestimiento (por unidad 

de longitud) como:  

∆𝐷

𝐷
= ± 

𝐾1

3
 𝐹R FF    

L-7 

En la ecuación L-7, NL y ML son la fuerza axial y el momento flector per unidad de 
longitud del revestimiento (Figura L-4), respectivamente. El coeficiente adimensional 

K1 está dado por:  

𝐾1 =
12 (1  )

2 𝐹R + 5 − 6 
=

12 (1  )
 𝐹R

2 +
5 − 6 

 𝐹R

 L-8 

La ecuación L-8 muestra que para FR = 0,5 es K1 = 2, para FR < 0,5 es K1 > 2, y para 

FR > 0,5 es K1 < 2. También, para FR  ꝏ, K1  0, es decir, para suelos mucho más 

rígidos que la estructura, las fuerzas internas introducidas en ésta por la acción 

sísmica tienden a anularse. Por último, para FR = 0, K1  2, es decir, para estructuras 
mucho más rígidas que el suelo, las fuerzas internas introducidas en ésta por la acción 

sísmica tienden a anularse. 

Debe ser enfatizado que NL y ML en la ecuación L-7 no representan las fuerzas 

internas en el revestimiento del túnel sino sólo la variación de éstas debida a la acción 
sísmica. Por último, es destacable que ML = NL rL; en consecuencia, la excentricidad 

de la fuerza axial es igual al radio del revestimiento del túnel. Esta consideración 
ilustra que el efecto de la fuerza axial puede ser despreciado frente al del momento 

flector. 

rL = (D  tL) / 2 

tL 

ML 

NL ML 

NL 

z 

y 

𝑁L = ±
𝐾1

6
 
𝐸 𝑟L  FF
1 + 

 𝑀L = ±
𝐾1

6
 
𝐸 𝑟L

2 
FF

1 + 
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Se discuten a continuación las conclusiones cualitativas que pueden extraerse de la 
formulación de Wang para deslizamiento completo en secciones circulares [Wang 

1993] (ecuaciones L-6, L-7 y L-8); en particular, se discute la influencia del espesor 
del revestimiento tL (Figura L-4). El objectivo perseguido es corroborar que utilizar 

un revestimiento de mayor espesor no siempre conduce a una mayor resistencia 
sísmica. En primer lugar, se constata que la ecuación L-6 muestra que, a igualdad de 

los demás parámetros, FR es inversamente proporcional al cubo de tL: FR =  / tL3. 

En esta expresión,  representa a cualquier valor constante (es decir, independiente 

de tL). En consecuencia, las ecuaciones L-7 y L-8 muestran que las fuerzas internas 

NL y ML obedecen a una expresión del tipo 
 𝑡L

3

+ 𝑡L
3. Para estimar la repercusión de tL 

en la estructura, es necesario calcular su influencia en la tensión axial máxima en el 

revestimiento. En este sentido, de acuerdo con el párrafo anterior, se considera 
únicamente al momento flector ML; suponiendo de forma simplificada que la sección 

está formada por un único material y que este se comporta de forma elástica y lineal, 

dicha tensión máxima viene dada por 
6  L

𝑡L
2 =

 𝑡L
3

+ 𝑡L
3



𝑡L
2 =

 𝑡L

+ 𝑡L
3. El análisis de este 

resultado no permite deducir con carácter general si esta función es creciente o 

decreciente, ya que esto depende de los valores de los coeficientes constantes en el 

numerador y en el denominador; se presenta a continuación un estudio numérico 
simplificado para dilucidar esta cuestión en condiciones realistas. En este estudio se 

considera un suelo con un módulo de deformación E = 100 MPa (suelo rígido) y un 

coeficiente de Poisson  = 0,333; el concreto del revestimiento tiene un módulo de 
deformación EL = 35000 MPa (correspondiente a una resistencia característica a 

compresión de 35 MPa) y un coeficiente de Poisson L = 0,2. El radio del revestimiento 

es rL = 5 m (Figura L-4), y la deformación sísmica de campo libre es FF = 0,0034 
(Figura L-3). La Tabla L-1 presenta los valores del momento y de la tensión axial 

máxima en el restimiento del túnel en función de su espesor; en dicha Tabla, también 
se exhiben los valores de los coeficientes FR y K1, del momento de inercia del 

revestimiento (por unidad de longitud), y de la variación porcentual del diámetro del 
túnel. 

Tabla L-1. Tensión (esfuerzo) axial máxima en el revestimiento de un túnel de 

sección circular en función de su espesor (ejemplo considerado) 

Espesor del 
revestimiento 

tL (cm) 

20 30 40 50 60 80 

FR 60,94 18,06 7,62 3,90 2,26 0,952 

K1 0,064 0,205 0,439 0,741 1,065 1,631 

IL (m4) 0,000667 0,00225 0,00533 0,01042 0,018 0,04267 
D / D (%) 0,442 0,419 0,379 0,327 0,272 0,176 

Momento ML 
(kNm) 

68,07 217,3 466,2 787 1131 1733 

Esfuerzo (MPa) 10,21 14,48 17,48 18,89 18,85 16,25 

La Tabla L-1 muestra que, al incrementarse el espesor desde el valor mínimo de 20 

cm, no sólo aumenta el momento, sino que también lo hace la tensión (esfuerzo) 

máxima que este genera en el revestimiento. De hecho, para un espesor aproximado 
entre 50 y 60 cm se alcanza el valor máximo de dicho esfuerzo (destacado en 

negrita), y este comienza a reducirse para valores disparatados del citado espesor. 
Por otra parte, es destacable que los valores del esfuerzo máximo pueden ser 

calificados como importantes (dada la resistencia característica del concreto).  

Sin deslizamiento. En este caso se utilizan los dos coeficientes FR y CR. Si se 

considera que no hay deslizamiento en la interfaz entre el suelo y el túnel, la 
expresión derecha en la ecuación L-7 (para ML) sigue siendo válida, pero NL viene 

dado por (ecuación L-9):  
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L-9 

Cuando  = 0,5 (condición sin drenaje), CR = ꝏ (ecuación L-6), y el coeficiente K2 se 

expresa como:  

 
L-10 

Revestimiento segmentado. Tal como se ha discutido previamente, las ecuaciones 

L-6 a L-9 corresponden a un revestimiento del túnel monolítico y continuo; para 
revestimiento segmentado (compuesto de dovelas), la rigidez efectiva de un anillo 

de revestimiento compuesto de ns segmentos (ns > 4) puede ser obtenido a partir de 

su momento de inercia equivalente por unidad de longitud del túnel:  

 
L-11 

En la ecuación L-11, Ij es el momento de inercia por unidad de longitud de la junta 

segmentada de un túnel circular; obviamente, si se supone que los segmentos están 
totalmente articulados, Ij = 0. Dado que ns > 4 e Ij suele ser pequeño (en 

comparación con IL), se deduce que Ie < IL. La Figura L-5 muestra un esquema de un 
revestimiento de túnel circular segmentado. 

 

Figura L-5. Túnel circular con revestimiento de dovelas 

L.4 Análisis Transversal de Túneles Rectangulares  

Consideraciones iniciales. Esta sección trata de la distorsión de un túnel o estación 
de sección rectangular (anchura B y altura H) embebido en un suelo cuya 

deformación tangencial de campo libre es FF. La Figura L-6 describe un ejemplo de 

dicha situación; la Figura L-6.a presenta las características generales de la sección, 

y la Figura L-6.b muestra detalles de la deformación.  

𝑁L = ±
𝐾2

2
 
𝐸 𝑟L FF
1 + 

 
𝐾2 =  1 + 

𝐹R (1 − 2 ) (1 − 𝐶R) −
1
2
 (1 − 2 )2 + 2

𝐹R [(3 − 2 ) + (1 − 2 ) 𝐶R] + 𝐶R  [
5
2
− 8 + 6 2] + 6 − 8 

 

 

𝐾2 =  1 + 
1

𝐹R + 1
 

 

𝐼e =  𝐼j + 𝐼L  (
4

𝑛s
)
2

 

z 

y 

Segmento (IL) 

Junta (Ij) 
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(a) Dimensiones de la sección 

 

 
(b) Deformación transversal (distorsión) de campo libre y deriva  

Figura L-6. Deformación transversal (distorsión) de un túnel rectangular  

En la Figura L-6.a, tw es el espesor de los muros, y trs y tbs son los espesores de las 
losas superior e inferior, respectivamente. En la Figura L-6.b, FF es la distorsión 

angular del suelo de campo libre,  es la deriva entre las losas superior e inferior, y 

 es la tensión (esfuerzo) tangencial de interacción (horizontal) entre las losas 

superior e inferior (por una parte) y el suelo (por la otra parte). 

Formulación básica. Para secciones transversales rectangulares, las fórmulas para 
NL y ML en la ecuación L-7 (para túneles circulares, sección L.3) puede ser usadas 

con el cociente adimensional de flexibilidad dado por:  

 
L-12 

En la ecuación L-12, G es el módulo de deformación transversal secante del suelo. 
Esta relación de flexibilidad adimensional FR dada por la ecuación L-12 representa el 

cociente entre la rigidez lateral del suelo y la estructura. 

La ecuación L-12 requiere un análisis estructural de la sección transversal del túnel; 

yendo a expresiones (específicas para túneles rectangulares) que no requieran esta 

operación previa, para una estructura con sección en cajón simple con el mismo 

momento de inercia para el techo y las losas invertidas, y el mismo momento de 
inercia para ambos muros laterales, la relación de flexibilidad se puede calcular 

usando la siguiente fórmula [Wang 1993] (grupo “Túneles y Estructuras 

Subterráneas”): 

B 

H t
w

 t
w

 

t
rs

 

t
bs

 

z 

y 

FF 

FF 

 B 

H 

 

 

𝐹R =
𝐺 / 𝐻 

 / 
=
𝐺 

 𝐻
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L-13 

En la ecuación L-13, G0 es el módulo de deformación transversal inicial del suelo, Ec 

es el módulo de deformación de la estructura (concreto), e Iw e Irs son los momentos 
de inercia por unidad de longitud de los muros laterales y de la losa superior, 

respectivamente (análogamente a IL para secciones circulares, sección L.3). Para la 
sección bruta de los muros y losas (entera, no fisurada), los momentos de inercia 

antes mencionados vienen dados por Iw = tw
3 / 12 y Irs = trs

3 / 12; tw y trs son el 
espesor (profundidad) de los muros y las losas del techo, respectivamente (Figura 

L-6). Si estos elementos están agrietados, es necesario reducir sus momentos de 

inercia. En situaciones reales (agrietamiento durante sacudidas sísmicas severas), el 
coeficiente de reducción puede llegar a ½ [Wang 1993].  

Aumentando la complejidad del análisis, para secciones generales de túneles (aunque 
simétricas con respecto al eje vertical central), se puede obtener la relación de 

flexibilidad a partir de esta expresión (más general) [Wang 1993] (grupo “Túneles y 

Estructuras Subterráneas”):  

 

L-14 

En la ecuación L-14, Ibs es el momento de inercia por unidad de longitud de la losa 

inferior (invertida). Como era de esperar, cuando Ibs = Irs, la ecuación L-14 se 

convierte en la L-13. 

Una vez que la relación de flexibilidad (FR) se conoce, el desplazamiento de distorsión 
(“racking”) resultante (, Figura L-6) se puede determinar, en términos del 

desplazamiento en campo libre, como: 

 
 = FF  

4 (1 − ) 𝐹R

2,5 − 3  + 𝐹R
 

L-15 

Deslizamiento impedido Deslizamiento completo  

En la ecuación L-15, FF es el desplazamiento lateral de campo libre a la profundidad 
de enterramiento de la estructura (losa superior); debe corresponder a la misma 

altura que el desplazamiento impuesto , es decir:FF = FF H.  

 L-16 

En la ecuación L-15, las expresiones izquierda y derecha corresponden a condiciones 

de interfaz sin deslizamiento y de deslizamiento completo, respectivamente. 

La ecuación L-15 muestra que, como era de esperar, cuando FR = 0 (túnel 

infinitamente rígido en comparación con el suelo),  = 0. Por el contrario, cuando FR 

= ∞ (suelo infinitamente rígido en comparación con el túnel),  = 4 (1 − ) FF; este 

caso corresponde a un vacío en el lugar del túnel, y como era de esperarse  > FF 

( = 2 FF, si  = 0,5). Finalmente, cuando FR = 1 (igual rigidez del túnel y del suelo), 

también como se esperaba,  = FF si no hay deslizamiento y   FF de lo contrario. 
Para mayor información, la Tabla L-2 y la Figura L-7 presentan las relaciones  / FF 

para valores intermedios de FR. 

𝐹R =
𝐺0  𝐻 𝐵

24 𝐸c
(
𝐻

𝐼w
+
𝐵

𝐼rs
)  

𝐹R =
𝐺0  𝐵 𝐻

2

12 𝐸c 𝐼rs
 
(1 +

𝐼rs 𝐵
𝐼w 𝐻

) (
𝐼rs
𝐼bs
+ 3 

𝐼rs 𝐵
𝐼w 𝐻

)
2

+ (
𝐼rs
𝐼bs
+
𝐼rs 𝐵
𝐼w 𝐻

) (1 + 3 
𝐼rs 𝐵
𝐼w 𝐻

)
2

(1 +
𝐼rs
𝐼bs
+ 6 

𝐼rs 𝐵
𝐼w 𝐻

)
2   

 = FF  
4 (1 − ) 𝐹R

3 − 4 + 𝐹R
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Tabla L-2.  / FF relaciones de respuesta de distorsión (“racking”) de túneles o 

estaciones rectangulares para condiciones de deslizamiento completo y ausencia de 

deslizamiento (ecuación L-15) 

Relación 
de 

flexibilidad 
FR 

Relación de Poisson del suelo 

 = 0,3 

Relación de Poisson del suelo 

 = 0,5 
Sin 

deslizamiento 

Con 

deslizamiento 

Sin 

deslizamiento 

Con 

deslizamiento 

0,1 0,15 0,16 0,18 0,18 

0,2 0,28 0,31 0,33 0,33 
0,5 0,61 0,67 0,67 0,67 

1 1 1,08 1 1 
2 1,47 1,56 1,33 1,33 

5 2,06 2,12 1,67 1,67 
10 2,37 2,41 1,81 1,81 

 

 

Figura L-7. Relación entre el índice de flexibilidad FR y la proporción  / FF para 
deformación de distorsión (Tabla L-2) 

La Tabla L-2 y la Figura L-7 muestran un comportamiento regular y esperado. Por 
ejemplo, para FR = 1 (estructura con la misma rigidez lateral que el terreno al que 

reemplaza) la deriva de la estructura es igual a la de campo libre. Para FR > 1 
(estructura menos rígida que el suelo) la deriva estructural es mayor que la de campo 

libre (tendiendo a tomar valores próximos a 2 para suelos muy rígidos); para la 
situación opuesta (FR < 1, estructura más rígida que el suelo) sucede lo contrario. En 

este último caso, si FR = 0 (estructura infinitamente rígida), la deriva de la estructura 
tiende a anularse. En cuanto a la influencia del deslizamiento entre la estructura y el 

terreno adyacente, para  = 0,3 (condición drenada), como se esperaba, las 
relaciones para la condición de deslizamiento son menores que para la condición de 

deslizamiento total; para  = 0,5 (condición sin drenaje) esta diferencia desaparece. 

Respecto a la influencia del coeficiente de Poisson del suelo, como es de esperar, su 
aumento genera un efecto similar al de la rigidez de la estructura. 

Influencia del balanceo. En túneles poco profundos, la distorsión (“racking”) puede 
ir acompañada de balanceo (“rocking”, Figura 6-11 y Figura 6-12); con respecto a 

este, la Tabla L-3 y la Figura L-8 presentan relaciones  / FF para la respuesta de 

distorsión sola y distorsión combinada con balanceo de túneles rectangulares o 
estaciones con diferentes profundidades. La Tabla L-3 y la Figura L-8 contienen 

resultados para valores del coeficiente de Poisson del suelo  = 0,3 y  = 0,5; este 
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último caso se refiere a suelos saturados cuyo comportamiento dinámico es casi 
incompresible (situación no drenada). Las proporciones de sólo distorsión se han 

deducido a partir de la expresión de la izquierda en la ecuación L-15.  

Tabla L-3.  / FF relaciones para la respuesta de distorsión (“racking”) 
combinada con balanceo (“rocking”) de túneles o estaciones rectangulares para 

diferentes profundidades (z, m) (Figura L-8) 

Relación 

de 
flexibilidad 

FR 

Coeficiente de Poisson del 

suelo  = 0,3 

Coeficiente de Poisson del 

suelo  = 0,5 

z = 0 z = 3 z = 12 z = 0 z = 3 z = 12 

0,1 0,12  0,12  0,13  0,14  0,14  0,14  

0,2 0,23  0,23  0,24  0,26  0,26  0,27  
0,5 0,53  0,53  0,55  0,56  0,56  0,57  

1 1  1  1  1  1  1  
2 1,48  1,45  1,39  1,37  1,35  1,31  

5 2,31  2,24  2,00  1,99  1,91  1,71  

10 2,92  2,74  2,36  2,39  2,26  1,99  

 
 

 
 

(a) Coeficiente de Poisson del 

suelo  = 0,3 

(b) Coeficiente de Poisson del suelo  

= 0,5 

Figura L-8. Relación entre el índice de flexibilidad FR y la proporción  / FF para 
deformación de distorsión y balanceo (Tabla L-3) 

La Tabla L-3 y la Figura L-8 muestran un comportamiento regular y esperado, 
pudiéndose extraer consecuencias similares que a partir de la Tabla L-2 y la Figura 

L-7. Respecto de la influencia de la profundidad, tal como resulta esperable (Figura 
6-9, Figura J-1, Figura J-3), a mayor profundidad menos deriva. 

Análisis estructural. Finalmente, las fuerzas internas (fuerza axial, fuerza cortante 
y momento de flexión) en el revestimiento del túnel (sección en caja) se pueden 

obtener a partir de un análisis estructural elástico lineal. La Figura L-9 muestra las 
opciones preferibles para las fuerzas de interacción horizontal suelo-estructura: 

fuerzas concentradas para estructuras profundas (Figura L-9.a) o distribuciones de 
presión triangulares a lo largo de los muros laterales para estructuras enterradas 

poco profundas (Figura L-9.b). 
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(a) Fuerza concentrada para 

túneles profundos 

(b) Distribución triangular de tensión 

para túneles de poca profundidad 

Figura L-9. Fuerzas de interacción entre suelo y estaciones o túneles 

La justificación de las opciones presentadas en la Figura L-9 se basa en que en 

estructuras situadas a una profundidad importante la deformación de distorsión se 

debe sobre todo a la fuerza tangencial (horizontal) sobre la losa superior generada 
por el rozamiento del recubrimiento (“overburden”). En estructuras superficiales este 

rozamiento es escaso, y la distorsión debe ser atribuida básicamente a la presión (y 
depresión) sobre las caras laterales. Estas consideraciones ilustran que la distinción 

entre ambos casos no puede expresarse únicamente en términos de la profundidad 
de la estructura, sino más bien de la presión vertical sobre la cara superior. La 

comparación entre la Figura L-9.a y la Figura L-9.b muestra una cierta similitud 
aparente; en general, los momentos en los nudos superiores son mayores en la 

Figura L-9.a, y lo contrario sucede en los nudos inferiores. Debe tenerse en cuenta 
que en ambas Figuras las resultantes de las fuerzas horizontales de empuje son 

distintas, ya que los desplazamientos impuestos son iguales (). 

Los valores de las fuerzas de interacción en la Figura L-9 deben obtenerse a partir 
del desplazamiento impuesto () por un análisis conveniente de marco elástico o 

plástico. 

Se presenta a continuación un estudio (similar al presentado previamente para 

túneles circulares) relativo a las conclusiones cualitativas que pueden extraerse de la 
formulación de Wang para deslizamiento impedido en secciones rectangulares [Wang 

1993] (ecuaciones L-13, L-14 y L 15); en particular, se discute la influencia de los 
espesores del revestimiento tw, trs y tbs (Figura L-6.a). El objectivo perseguido es 

corroborar que utilizar un revestimiento de mayor espesor no siempre conduce a una 
mayor resistencia sísmica. Para estimar la repercusión de estos espesores en la 

estructura, es necesario calcular su influencia en la tensión axial máxima en el 
revestimiento. Se presenta a continuación un estudio numérico simplificado para 

dilucidar esta cuestión en condiciones realistas. En este estudio se considera un suelo 
con un módulo de deformación E = 350 MPa (suelo muy rígido) y un coeficiente de 

Poisson  = 0,333; el concreto del revestimiento tiene un módulo de deformación EL 

= 35000 MPa (correspondiente a una resistencia característica a compresión de 35 

MPa) y un coeficiente de Poisson L = 0,2. La anchura del túnel es B = 10 m y su 

altura es H = 4 m (Figura L-6), y la deformación sísmica de campo libre es FF = 
0,0034 (Figura L-6). La Tabla L-4 presenta, para diferentes valores del espesor del 

túnel, los valores del desplazamiento impuesto, de la fuerza de empuje (Figura L-9.a) 
y de la tensión axial máxima en los nudos superiores del restimiento del túnel; esta 

tensión se debe exclusivamente al momento flector. La citada Tabla también 
proporciona los valores del coeficiente FR y del desplazamiento transversal impuesto 

al túnel. 
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Tabla L-4. Tensión (esfuerzo) axial máxima en el revestimiento de un túnel de 

sección rectangular en función de sus espesores (ejemplo considerado) 

Espesores 

del revto. 

tw = ts (cm) 

20 30 40 50 60 70 85 100 

FR 131 38,89 16,41 8,40 4,86 3,06 1,71 1,05 

 (mm) 35,81 34,78 32,92 30,26 27,01 23,48 18,36 14,02 

Fuerza 
(kN) 

(Figura 
L-9.a) 

89,53 293 658 1182 1823 2517 3524 4380 

Esfuerzo 
(MPa) 

26,86 39,12 49,38 56,74 60,77 61,64 58,54 52,56 

La Tabla L-4 muestra que, al aumentar los espesores desde el valor mínimo de 20 
cm, disminuye el desplazamiento impuesto pero aumentan la fuerza de empuje 

(Figura L-9.a) e incluso la tensión (esfuerzo) máxima que este genera en el 

revestimiento. De hecho, para un espesor aproximado de 70 cm se alcanza el valor 
máximo de dicho esfuerzo (destacado en negrita), y este comienza a reducirse para 

valores disparatados del citado espesor. Por otra parte, es destacable que los valores 
del esfuerzo máximo pueden ser calificados como muy importantes (dada la inferior 

resistencia característica del concreto). Esta última tendencia puede ser interpretada 
como una muestra de la enorme dificultad de resistir esta acción sísmica con una 

sección en cajón rígida (aun contando con la cooperación del acero de refuerzo); sin 
embargo, una sección flexible como la representada en la Figura B-3.c (o la Figura 

B-3.e) podría absorber esta solicitación con una notable facilidad. Debe aclararse por 
último que en un terreno más blando, la fuerza de interacción sería menor pero la 

deformación de campo libre sería mayor. 

Conclusiones generales. La conclusión global del análisis de la formulación de 

[Wang 1993] es que a efectos de la sección transversal de un túnel o una estación, 
en general, para aumentar la resistencia sísmica resulta más beneficioso flexibilizarla 

que rigidizarla. En todo caso, si se precisa un aumento de resistencia estructural es 
preferible aumentar la cuantía de las armaduras que incrementar el espesor de la 

sección (este aumento puede reducir la ductilidad de la sección, pero en estructuras 
enterradas, ésta no es crítica); óbviamente, esto debe ser compatible con la 

consideración de las otras acciones (gravitatoria, principalmente). Por otra parte, a 

igualdad de la deformación de campo libre (FF), las rigideces del suelo y de la 
estructura (E y EL, respectivamente) presentan una escasa influencia en el efecto 

sobre la estructura; como, en general, los movimientos sísmicos son mayores en 
suelos blandos, se puede concluir que en éstos los efectos sobre la estructura son 

más marcados. Por último, debe señalase que, aunque los resultados de Wang de 
hecho sólo son aplicables a las hipótesis consideradas en [Wang 1993], pueden ser 

extendidos más allá de éstas interpretando conceptualmente los cambios producidos. 

L.5 Análisis Longitudinal de Túneles 

En esta sección se analizan los efectos en un túnel (o estación) que no corresponden 

a los efectos tratados en las secciones L.3 y L.4. Estas nuevas afectaciones son la 
deformación de dichas estructuras en dirección transversal (flexión respecto de los 

ejes principales y y z de la sección) y longitudinal (alargamiento o acortamiento en 

dirección del eje x de la estructura). La Figura L-10.a y la Figura L-10.b representan 

ambos modos de deformación, respectivamente. 
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(a) Deformación transversal (armónica) horizontal o vertical 

 

(b) Deformación longitudinal 

Figura L-10. Efectos longitudinales en un túnel o estación 

La Figura L-10.a muestra una onda armónica (curva sinusoidal) de desplazamientos 

transversales (v o w) con longitud de onda  en la dirección del eje de la estructura 
(sección 6.6, ecuación 6-4). La Figura L-10.b muestra otra onda armónica (curva 

sinusoidal) de desplazamientos longitudinales (u) con longitud de onda  en la 

dirección del eje del túnel; la escala de grises se refiere a la deformación axial ( = 
du / dx), gris oscuro/claro corresponden a deformaciones grandes/pequeñas, 

respectivamente. En la Figura L-10.b, los signos positivo/negativo de la deformación 
corresponden a alargamiento/acortamiento, respectivamente. En la Figura L-10.a y 

la Figura L-10.b se han elegido estas configuraciones armónicas por sencillez, pero 
debe tenerse en cuenta que en situaciones reales las configuraciones serán más 

sinuosas (aproximadamente, combinación de curvas armónicas de diferentes 
longitudes de onda).  

Análisis cinemático. Se discute a continuación la relación cinemática (geométrica) 
entre las ondas sísmicas incidentes a un túnel o estación y las deformaciones 

generadas en dicha estructura; se excluyen las deformaciones transversales 

(distorsión u ovalación) tratadas en las secciones L.3 y L.4. La propagación 

unidireccional (uniforme) vertical de ondas S horizontales no genera ningún efecto 

longitudinal en los túneles (o estaciones) (sección 6.6); los citados efectos 
longitudinales pueden generarse o bien por ondas P o S horizontales, o bien por las 

componentes horizontales de las ondas superficiales de Rayleigh. Aquí se discuten 
sólo efectos puramente cinemáticos, debiendo éstos ser modificados por la 

interacción entre el suelo y la estructura. 

La Figura L-11 presenta dos ejemplos de los efectos de dos de los tipos de ondas 

descritos en el párrafo anterior: ondas transversales (horizontales o verticales) 
generadas en dirección longitudinal (x) por propagación oblicua de ondas S (Figura 

L-11.a), y ondas longitudinales (u) generadas por propagación oblicua de ondas P 
(Figura L-11.b); estas ondas P pueden provenir de la componente horizontal de una 

onda de Rayleigh.  
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(a) Ondas transversales (horizontales v o verticales w) generadas en 

dirección longitudinal (x) por propagación oblicua de ondas S 

 

(b) Ondas longitudinales (u) generadas por propagación oblicua de ondas P 

Figura L-11. Longitudes de onda y amplitudes de la onda sísmica incidente y de 

las ondas resultantes en dirección del eje del túnel  

La Figura L-11 muestra que la longitud de onda de las ondas longitudinales (u) y 

transversales (v o w) del túnel están dadas por  = s / cos . Las correspondientes 

ondas obedecen a las siguientes expresiones sinusoidales:  

 
𝑣(𝑥),𝑤(𝑥) = 𝐴s cos  sin

2 π 𝑥


 L-17 

Las ecuaciones L-17 muestran que las amplitudes en las direcciones longitudinal (u) 

y transversal (v, w) son ambas As cos . Esta consideración indica que el efecto de 

la onda (tanto transversal como longitudinal) sobre el túnel es máximo cuando la 

onda se propaga paralelamente a su dirección ( = 0), y se desvanece cuando se 
hace ortogonal ( =  / 2). Esta consideración sobre la relación entre la dirección de 

propagación de la onda sísmica y la curvatura o deformación axial longitudinal 
inducida en el túnel o estación confirma que las ondas uniformes de corte (S) de 

propagación vertical no generan ningún efecto longitudinal relevante en éstos 
(sección 6.6, Figura L-1). Si el túnel está situado cerca de la fuente sísmica, las ondas 
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pueden propagarse en direcciones oblicuas (no verticales) (   / 2), provocando 

curvaturas o deformaciones longitudinales relevantes en el túnel (Figura L-11 y 
Ecuaciones L-17). 

La teoría clásica de propagación de ondas armónicas (ecuación L-3) establece que la 

longitud de onda es igual a la velocidad de onda dividida por su frecuencia:  

 
L-18 

La ecuación L-18 muestra que, puesto que la onda de corte sísmica no es armónica 

sino de banda ancha, la configuración instantánea de una columna de suelo no es 
sinusoidal, sino que es similar a la suma de varias componentes armónicas, cada una 

con diferente amplitud y longitud de onda. 

Respecto de la influencia de las otras ondas sísmicas (aparte de onda de corte), el 

trabajo [Kouretzis et al. 2011] (grupo “Propagación y Despropagación de Ondas en 
el Terreno”) discute el efecto de las ondas de Rayleigh en el comportamiento 

longitudinal de túneles; se concluye que este consiste en un aumento del esfuerzo 

axial longitudinal, y puede ser significativo a grandes distancias de la fuente y en 

lugares con irregularidades topográficas (de la superficie del suelo o del sustrato 
rocoso ingenieril). El artículo [Yang et al. 2020] señala que, tal como es de esperar, 

para suelo rígido el efecto es menor. 

Fuerzas internas. Conocidas las deformaciones longitudinales y transversales del 

túnel (ecuaciones L-17), sus exigentes esfuerzos y esfuerzos internos pueden 
obtenerse fácilmente a partir de procedimientos ordinarios de análisis estructural 

lineal (resistencia de materiales) [Wang 1993] (grupo “Túneles y Estructuras 
Subterráneas”). Obviamente, u causa fuerzas axiales (NFF), y v y w generan fuerzas 

cortantes (VFF) y momentos flectores (MFF): 

𝑁FF = 𝐸c 𝐴  𝑢′(𝑥) = 𝐸c 𝐴 
2 π


 𝐴s cos  cos

2 π 𝑥


 

L-19 𝑀FF = 𝐸c 𝐼  𝑣′′(𝑥) = 𝐸c 𝐼  (
2 π


)
2

𝐴s cos  sin
2 π 𝑥


 

𝑉FF = 𝐸c 𝐼  𝑣′′′(𝑥) = 𝐸c 𝐼  (
2 π


)
3

𝐴s cos  cos
2 π 𝑥


 

En las dos últimas ecuaciones, v’’ y v’’’ (flexión horizontal) pueden ser reemplazados 
por w’’ y w’’’ (flexión vertical), respectivamente. En las ecuaciones L-19, Ec, AT y IT, 

son el módulo de deformación (del hormigón), el área transversal y el momento de 

inercia del revestimiento del túnel (respecto del eje correspondiente), 

respectivamente. El subíndice FF se refiere a campo libre. Para túneles circulares 

(Figura L-3 y Figura L-4), AT e IT están dados por: 

 
𝐼 =

π

64
 [𝐷4 − (𝐷 − 𝑡L)

4] L-20 

Para túneles rectangulares se tienen expresiones similares (Figura L-6.a, suponiendo 

que trs = tbs): 

 

L-21 𝐼 

=
(𝐵 + 𝑡w)

3 (𝐻 + 𝑡s) − (𝐵 − 𝑡w)
3 (𝐻 − 𝑡s)

12
 

𝐼 

=
(𝐵 + 𝑡w) (𝐻 + 𝑡s)

3 − (𝐵 − 𝑡w) (𝐻 − 𝑡s)
3

12
 

En la segunda fila de las ecuaciones L-21, el momento de inercia de la izquierda 

corresponde a flexión respecto del eje vertical de la sección del túnel o estación (v’’) 
y el de la derecha a flexión respecto del eje horizontal de dicha sección (w’’). 

 =
𝑣s

𝑓
 

𝐴 =
π

4
 [𝐷2 − (𝐷 − 𝑡L)

2] 

𝐴 = (𝐵 + 𝑡w) (𝐻 + 𝑡s) − (𝐵 − 𝑡w) (𝐻 − 𝑡s) = 2 (𝐵 𝑡s + 𝐻 𝑡w) 
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Las expresiones en las ecuaciones L-20 y L-21 corresponden a valores de sección 
bruta; en situaciones reales, la influencia del agrietamiento del concreto debe ser 

considerada en consecuencia. 

Interacción suelo-estructura. Como se discutió, la SSI (interacción suelo-

estructura) ha sido ignorada en las ecuaciones L-19; por lo tanto, en la mayoría de 
las situaciones, se espera que los efectos reales en el túnel sean más suaves. Esto 

se aplica especialmente a suelos blandos y túneles bastante rígidos (con respecto a 
la flexión longitudinal). En este sentido, las ecuaciones L-22 proporcionan 

aproximaciones de las fuerzas axiales (NSSI), las fuerzas cortantes (VSSI) y los 
momentos flectores (MSSI) cuando la Interacción Suelo-Estructura está representada 

por resortes lineales que tienen en cuenta la rigidez del suelo (Anexo M): 

𝑁SSI =
𝑁FF

1 +
𝐸c 𝐴 
𝐾ah

 (
2 π

)
2  𝑀SSI =

𝑀FF

1 +
𝐸c 𝐼 
𝐾ah

 (
2 π

)
4 𝑉SSI =

𝑉FF

1 +
𝐸c 𝐼 
𝐾ah

 (
2 π

)
4 L-22 

En las ecuaciones L-22, Kah es la rigidez de los resortes horizontales longitudinales y 

transversales, respectivamente (Anexo M, Figura M-2 y ecuación M-2). Si el 
movimiento transversal analizado es vertical, entonces en las ecuaciones central y 

derecha L-22 (MSSI y VSSI) Kah será reemplazado por Kav (ecuación M-2) e IT debe ser 
interpretado como el momento de inercia respecto del eje horizontal (ecuación 

derecha L-21). 
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M. EXPRESIONES SIMPLIFICADAS PARA RESORTES QUE 
REPRESENTAN LA RIGIDEZ DEL SUELO (OBLIGATORIO) 

Este Anexo está vinculado a la sección 6.5 y al Anexo L.  

Este Anexo presenta expresiones analíticas simplificadas para analizar el 
comportamiento transversal y longitudinal de túneles con base en resortes 

equivalentes que representan la rigidez del suelo. Se consideran secciones circulares 
(TBM) y rectangulares (cut-and-cover). Se consideran los conocidos enfoques SSI 

(interacción suelo-estructura) en el diseño de túneles. 

Hay cuatro secciones. Las secciones primera (M.1) y segunda (M.2) se refieren a la 

interacción entre el suelo y el túnel (o estación) en las direcciones transversal y 
longitudinal, respectivamente. La tercera sección (M.3) discute la aplicabilidad del 

enfoque dinámico simplificado (subsección 6.5.3), complementando la subsección 
6.5.6. Finalmente, la cuarta sección (M.4) describe la determinación de las 

constantes de los resortes para los cálculos bajo el Método Dinámico Simplificado; 
este análisis detallado tiene en cuenta las propiedades del suelo. 

M.1 Interacción Transversal  

Esta sección se refiere a la interacción entre las secciones transversales del túnel (o 
estación) y el suelo circundante (secciones 6.5, L.3 y L.4); se basa principalmente 

en [EN 1998-5 versión pendiente de publicación]. La Figura M-1 (de forma bastante 
similar a la Figura 6-14) representa secciones de túneles rectangulares y circulares 

cuya interacción con el medio circundante se representa con resortes normales 

(axiales) y transversales (cortantes) distribuidos.  

  
(a) Sección rectangular  (b) Sección circular 

Figura M-1. Modelos pórtico-resorte para el análisis sísmico transversal de 

estructuras empotradas (subterráneas) 

La Figura 6-14 y la Figura M-2 muestran que la rigidez del suelo se representa con 

resortes distribuidos; tanto para resortes horizontales como verticales, su parámetro 

de rigidez se puede estimar como:  

 
M-1 

En la ecuación M-1, Ksp es la rigidez del resorte (unidades de fuerza por longitud 

cúbica, esto es coherente con la naturaleza distribuida de los resortes), G es el 
módulo de corte secante del suelo (compatible con la deformación de corte del suelo) 

y H es la altura de la estructura. Esta expresión se aplica tanto a resortes normales 

como transversales. Notablemente, los resortes se distribuyen tanto en dirección 

longitudinal como transversal (de manera similar a los modelos de balasto más 
simples). 

La ecuación M-1 muestra que la rigidez del resorte es proporcional a la rigidez del 

suelo a cortante (ecuación L-12). 

H 

Ksp 

H 

Ksp 

𝐾sp =
0,5 𝐺

𝐻
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La expresión M-1 está muy simplificada; además, se obtuvo originalmente para 
resortes verticales que actúan axialmente sobre secciones circulares (Figura M-1.b). 

La consideración de la expresión M-1 para otros casos (secciones rectangulares, 
Figura 6-14 y Figura M-1.a, o resortes horizontales o cortantes) puede inducir a 

errores importantes. Dada esta situación, la sección M.4 presenta formulaciones más 
precisas. 

La referencia [Behnen et al. 2015] (grupo “Interacción Suelo-Estructura”) presenta 
un resumen de las diferentes opciones que se han propuesto para el coeficiente de 

balasto de los túneles (es decir, alternativas a la ecuación M-1). Este artículo 
proporciona interesantes y útiles interpretaciones conceptuales. 

M.2 Interacción Longitudinal 

Esta sección se refiere a la interacción longitudinal entre los túneles y el suelo 

circundante (secciones 6.6 y L.5); está más bien basada en [EN 1998-5 versión 
pendiente de publicación]. Este tipo de interacción Suelo-Estructura se puede analizar 

con modelos (de vigas) en los que la rigidez del suelo está representada por resortes, 

como se muestra en la Figura M-2. 

 
 

(a) Dirección transversal 
(resortes normales) 

(b) Dirección longitudinal (resortes 
tangenciales) 

Figura M-2. Fuerzas de interacción entre el suelo y estaciones o túneles 

La Figura M-2.a muestra resortes (normales) transversales verticales y horizontales 

(rigideces Kav y Kah, respectivamente) y la Figura M-2.b representa resortes 
longitudinales (tangenciales) horizontales (rigidez Kah). Estos parámetros de rigidez 

(unidades de fuerza por longitud al cuadrado) están dados por: 

 
𝐾av =

2 π 𝐺

1 − 
 
𝐵

s
  M-2 

Como se indica en la Figura M-2, la fórmula izquierda M-2 corresponde al movimiento 
en ambas direcciones horizontales (longitudinal y transversal), y la ecuación derecha 

se refiere al movimiento en dirección vertical (transversal). En las ecuaciones M-2, G 

y  son el coeficiente de Poisson del suelo y el módulo secante de corte, 

respectivamente. También en las ecuaciones M-2, s es la longitud de onda en la 
dirección de propagación de la onda sísmica (variación espacial de la acción sísmica, 

Figura L-11), y H y B son la altura y el ancho de la sección del túnel, respectivamente 
(Figura L-6 y Figura M-1). 

M.3 Aplicabilidad de la Formulación Dinámica (subsección 6.5.3) 

El método Dinámico Simplificado en la subsección 6.5.3 es un método de cálculo útil 

para describir el comportamiento de una estructura subterránea sometida a una 

acción sísmica aceptando que la interacción suelo-estructura puede ser simulada por 
medio de resortes horizontales y verticales (Figura 6-14). Estos resortes representan 

una presión normal del suelo que actúa sobre los elementos estructurales de la 
estructura subterránea. La presión que actúa sobre un resorte se calcula en función 

de su desplazamiento. 

Kav 

Kah 

z 

y 

x Kah 

𝐾ah =
16 π 𝐺 (1 − )

3 − 4 
 
𝐻

s
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Se supone comúnmente que los resortes son independientes entre sí, siguiendo la 
hipótesis de Winkler. Entonces, este método de cálculo no considera las fuerzas 

cortantes que actúan sobre la superficie exterior de las estructuras, ni la dependencia 
del comportamiento de los resortes contiguos, los cuales están ligados a través de la 

rigidez y resistencia al corte del suelo. Así, la hipótesis de simular la interacción suelo-
estructura mediante resortes siguiendo la hipótesis de Winkler es una simplificación 

del comportamiento real de esta interfaz. En general, esta simplificación es válida 
para situaciones en las que la resistencia al corte y la rigidez del suelo no juegan un 

papel determinante en la interacción suelo-estructura durante una excitación sísmica. 
Estas situaciones son las relacionadas con perfiles de suelo con suelos rígidos (o roca) 

y movimientos de suelo débiles. Para perfiles de suelos blandos o movimientos 
fuertes del suelo, la hipótesis de Winkler podría no ser válida, y debe seguirse el 

método Dinámico General en la subsección 6.5.4 para la determinación del 
comportamiento inducido sísmicamente de las estructuras. 

En este contexto, el principal parámetro que se puede utilizar para dilucidar si se 
puede utilizar o no el método dinámico simplificado es la PGA. Una PGA grande 

generalmente involucra un perfil de suelo débil o un movimiento de suelo fuerte, o 

ambos. Por lo tanto, para una PGA grande, el método dinámico simplificado podría 

no ser preciso y se recomienda el método dinámico general. 

Sin embargo, el método Dinámico Simplificado se considera un método 

suficientemente preciso para estructuras sin mucha importancia. Por lo tanto, incluso 
en situaciones que involucran suelos débiles y movimientos fuertes, se puede seguir 

el método Dinámico Simplificado si la importancia de la estructura no es Crítica. Las 

diferentes situaciones en las que se puede seguir el método Dinámico Simplificado 
se describen en la subsección 6.5.6 (Tabla 6-2). 

Para un análisis sísmico de interacción suelo-estructura a través del método Dinámico 

Simplificado, se tiene que definir tres elementos: 

- En primer lugar, se deben establecer las propiedades de la estructura que se analiza. 
Estas características son la geometría, la rigidez y la resistencia de los diferentes 

elementos estructurales que componen la estructura subterránea (y sus conexiones). 
- A continuación, se debe modelar el comportamiento del suelo y su interacción con la 

estructura. Para este propósito, los resortes se usan comúnmente en la práctica de 
la ingeniería. Los resortes simulan la presión del suelo contra la estructura. El resorte 

debe poder simular presiones tanto activas como pasivas; y se puede definir para 
que dependa de los desplazamientos (es decir, nolineal) para una mejor precisión en 

los cálculos. 

- Finalmente, se debe conocer la excitación sísmica (aceleraciones y desplazamientos 

sísmicos de campo libre) para toda la profundidad de la estructura. 

El procedimiento para la determinación de la respuesta sísmica de la estructura 

subterránea involucra un análisis que incluye los tres elementos discutidos 
anteriormente. 

Por lo general, las aceleraciones y desplazamientos sísmicos de campo libre se 
calculan en la ubicación de los diferentes resortes. La interacción suelo-estructura 

bajo forzamiento sísmico se simula configurando las excitaciones en los extremos de 
los resortes y realizando cálculos de equilibrio dinámico considerando sus 

características intrínsecas y las de la estructura. 

Se detalla a continuación la metodología para la determinación de las características 

de los resortes. 

M.4 Determinación de las Constantes de Resortes Laterales para 
Cálculos según la Formulación Dinámica Simplificada 

Los resortes utilizados en el método Dinámico Simplificado (subsección 6.5.3) son 

aproximaciones del comportamiento real del suelo. El comportamiento del suelo es 
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un fenómeno muy complejo que normalmente requiere de modelos constitutivos muy 
sofisticados para una simulación precisa y fiable. Por tanto, la reducción de este 

comportamiento a resortes es una simplificación de la realidad. Dependiendo de las 
características del resorte, la simulación del comportamiento del suelo mediante 

resortes será más o menos precisa. 

En la práctica común de la ingeniería, se encuentran tres tipos diferentes de resortes: 

resortes lineales, resortes lineales elástico-plásticos y resortes nolineales. 
La selección del tipo de resorte es crucial para la determinación de la respuesta 

sísmica de las estructuras subterráneas. A continuación, se analizan las implicaciones 
de la selección de cada tipo y algunas orientaciones sobre los procedimientos de 

cálculo necesarios para obtener la definición matemática de los resortes. 

A. Resortes Lineales  

Los resortes lineales se formulan matemáticamente mediante una ecuación lineal. 
Por lo tanto, estos resortes son elementos numéricos de velocidad constante que 

proporcionan una reacción del suelo que es linealmente proporcional a su 
desplazamiento. Esto significa que los incrementos de desplazamiento iguales 

promoverán incrementos de presión iguales. Esta reacción también tiene un valor 
ilimitado. 

Los suelos sólo exhiben incrementos de presión de variación constante cuando se 
comportan en el rango elástico. Entonces, para que un resorte lineal simule con 

precisión el comportamiento del suelo, las deformaciones inducidas por el terremoto 
deben ser pequeñas. En consecuencia, los resortes lineales pueden usarse sólo 

cuando los suelos son rígidos, tienen una gran resistencia al corte y el movimiento 

del suelo es débil. La causa de esto es que, para estas condiciones, las deformaciones 
del suelo son pequeñas y su comportamiento es casi lineal. Esto permite una 

descripción precisa de las presiones del suelo mediante la fórmula lineal característica 
de los resortes lineales. 

La rigidez constante de un resorte lineal (Figura M-2) representa la rigidez de corte 
del suelo ya que esta constante relaciona el desplazamiento horizontal del suelo con 

la presión horizontal del suelo. Esta rigidez debe seleccionarse cuidadosamente para 
una simulación precisa de los efectos sísmicos en una estructura subterránea. Se 

recomienda considerar para este fin el procedimiento que se describe a continuación: 

1. Se determina la respuesta de campo libre de la columna de suelo (Figura L-3 y 

Figura L-6) y se calcula la tensión de corte para cada capa durante toda la 

duración del terremoto. 

2. Se calcula la deformación cortante equivalente para la excitación sísmica, como 
se explica en el Anexo K. 

3. Esta deformación por corte equivalente se utiliza para calcular la rigidez por corte 
equivalente de cada capa. 

4. Esta rigidez de corte equivalente se utiliza para calcular las constantes de los 
resortes. 

Este procedimiento se puede refinar aún más si se considera un procedimiento 
iterativo en el que (i) se establecen inicialmente las constantes del resorte, (ii) se 

obtienen los desplazamientos sísmicos de la estructura (dadas estas constantes del 
resorte) mediante un análisis dinámico lineal, (iii) en cada instante, la diferencia de 

desplazamiento entre resortes próximos dividida por su separación se considera 

como la deformación tangencial, (iv) se calcula una deformación tangencial 

equivalente (se suele tomar como el 65% de la deformación máxima a lo largo del 
tiempo de cálculo), (v) se determina acordemente una rigidez a corte equivalente 

para cada resorte, y (vi) se calculan nuevos valores de las constantes de resorte 
utilizando las rigideces a corte equivalentes. Si las constantes de resorte calculadas 

en (vi) están dentro de una tolerancia de las establecidas en (i), el procedimiento 
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finaliza. Si no, los resortes calculados en (vi) se introducen en (i) y se realiza una 
nueva iteración. 

El método desarrollado por [Simon 1995] (grupo “Comportamiento Lateral y 

Longitudinal de Pilotes”) puede ser utilizado para la determinación de las constantes 

elásticas dada la rigidez a cortante del suelo. La expresión empírica es: 

 
M-3 

En la ecuación M-3, E es el módulo de Young del suelo, B es la distancia vertical entre 
apoyos horizontales (Figura M-3) del muro de contención (o la profundidad de la 

excavación si no hay apoyos), y  es una constante reológica que puede tomarse 
como 1⁄3 para suelos granulares y 2⁄3 para suelos finos (cohesivos). La ecuación M-3 

es empírica y no es dimensionalmente homogénea; por lo tanto, es necesario 
especificar las unidades: E en kPa, B en m y Kh en kN/m3.  

B. Resortes Lineales Elásticos-Plásticos 

La formulación de resorte lineal tiene la importante desventaja de producir una 

reacción ilimitada. Esto no es realista y puede dar lugar a imprecisiones en los 
cálculos sísmicos. 

Para sortear este problema, se pueden utilizar resortes lineales elastoplásticos. Este 
tipo de resorte presenta la misma formulación matemática del resorte lineal, pero 

incluye límites superiores e inferiores para la reacción del suelo; una vez que se 
alcanzan estos límites, el comportamiento del resorte se vuelve perfectamente 

plástico (rama horizontal, es decir, la fuerza del resorte se mantiene constante). De 

esta manera, un resorte elástico-plástico lineal puede simular la deformación plástica 
de los suelos a medida que aumenta la deformación que no modifica las presiones 

del suelo (una vez que se alcanza cualquiera de los límites). 

Este tipo de resorte se debe usar para suelos de alta rigidez, ya que pueden dar lugar 

a situaciones en las que se supere su resistencia al corte para deformaciones de corte 
bajas a moderadas. También tendrá que ser utilizado cuando se analicen estructuras 

en columnas de suelo débil o sometidas a fuertes movimientos del terreno, si su 
Importancia Operativa (sección 1.3) no es crítica (I3), y sólo en los casos previstos 

en la subsección 6.5.6 (Tabla 6-2). 

Los límites inferior y superior que se utilizan en la práctica de la ingeniería son las 

presiones mínimas activas y máximas pasivas del suelo (secciones 5.5, 5.6 y 5.7), 

respectivamente. 

El procedimiento de cálculo con este tipo de resorte es el mismo que para los resortes 
lineales. Los límites inferior y superior de las presiones se pueden introducir en los 

cálculos con modelos numéricos adecuados. 

C. Resortes Nolineales 

Es bien sabido que la evolución de la rigidez al corte con la deformación por corte de 
los suelos no presenta una tasa (pendiente) constante. De hecho, una ley hiperbólica 

es más apropiada para la descripción de la evidencia empírica de la reducción de la 
rigidez al cortante al aumentar la deformación por cortante. Por lo tanto, para una 

simulación precisa del comportamiento del suelo con un resorte, se debe adoptar una 
formulación nolineal que coincida con la reducción de la rigidez. 

Ha habido varios intentos de lograr esto. La más utilizada en la práctica de la 
ingeniería es la formulación del resorte p-y [Matlock 1970; Reese, Van Impe 2010] 

(grupo “Comportamiento Lateral y Longitudinal de Pilotes”). Un resorte p-y se 
caracteriza por una relación nolineal que proporciona la reacción del resorte a partir 

de su desplazamiento. Inicialmente se desarrolló para la simulación de la interacción 

𝐾h =
𝐸

0,13 (4,4 𝐵)α +  α 𝐵 6⁄
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entre pilotes y suelos circundantes, pero se puede utilizar para cualquier otro 
elemento estructural con una parte subterránea. 

En la fórmula del resorte p-y, p representa la reacción del resorte (por unidad de 

longitud en dirección longitudinal del túnel o estación) e y el desplazamiento 

horizontal del resorte. Dado que la deformación por corte se calcula como la 
diferencia en el desplazamiento horizontal entre resortes, esta formulación se puede 

adaptar a la reducción de la rigidez por corte observada empíricamente con la 
deformación por corte. La Figura M-3 describe el significado de la fuerza p (de 

compresión o de tracción) y (acortamiento o elongación) y. 

 

Figura M-3. Muelles (resortes) discretos 

La Figura M-3 muestra un resorte que conecta la estructura subterránea bajo 
consideración y el suelo circundante; z es la profundidad del resorte. 

En la literatura se pueden encontrar muchas expresiones diferentes para resortes p-
y. Por lo general, la naturaleza del suelo (es decir, sin cohesión - granular- o cohesivo 

-fine-) tiene un impacto en la ley matemática específica del resorte p-y. Se debe 
seleccionar una formulación adecuada para cada tipo de suelo en el perfil 

estratigráfico para una simulación adecuada de la interacción suelo-estructura con 
resortes p-y. 

Algunas formulaciones que se utilizan en la práctica son (las referencias se 

encuentran en el grupo “Comportamiento Lateral y Longitudinal de Pilotes”): 

Arcilla blanda [Matlock 1970] 

Para arcilla blanda, la rigidez al corte sin drenaje cu con la profundidad debe 
determinarse en base a las pruebas in situ y de laboratorio disponibles. Una vez que 

se conoce esto, la fórmula de la curva p-y normalizada a la resistencia al corte sin 

drenaje viene dada por:  

𝑝

𝑝ult
= 
1

2
 (
𝑦

𝑦50
)

1
3
 M-4 

En la ecuación M-4, p e y representan la presión y el desplazamiento en el resorte 
(Figura M-3), y pult es la resistencia lateral no drenada por unidad de longitud (en 

dirección longitudinal), calculada como:  

𝑝ult = min{3 𝑐u 𝑏 + γ
′ 𝑏 𝑧 + 0,5 𝑐u 𝑧, 9 𝑐u 𝑏} M-5 

En la ecuación M-5, z es la profundidad del resorte (Figura M-3). En la ecuación M-4, 

y50 = y b es un parámetro que depende de la consistencia de la arcilla, expresado 
mediante la deformación y (deformación a la mitad de la máxima resistencia al corte 

sin drenaje), y la profundidad (canto o peralte) b del elemento estructural (diámetro 

z 

p 

y 

Muro 

B 
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de un pilote o espesor de un muro); esta profundidad debe medirse en dirección 

normal a la interfaz entre la estructura y el suelo. El valor de y se puede interpolar 

de la siguiente Tabla (Tabla M-1): 

Tabla M-1. Valores de y en función de cu  

Resistencia al 
corte de la 

arcilla 

cu (kPa) y 

Baja < 48 0,02 

Media 48 - 96 0,01 
Alta > 96 0,005 

La Figura M-4 muestra la curva p-y normalizada a pult e y50, respectivamente. Cabe 
señalar que la resistencia lateral se logra con un desplazamiento que es ocho veces 

el valor de y50.  

 

Figura M-4. Curva p-y para arcillas blandas (adaptado de [Matlock 1970]) 

Arcilla de resistencia media al corte [Welch, Reese 1972] 

Para arcillas de resistencia media al corte, la curva p-y es idéntica a la de arcilla 

blanda, excepto por el exponente de la expresión:  

𝑝

𝑝ult
= 
1

2
 (
𝑦

𝑦50
)

1
4
 M-6 

En este caso (ecuación M-6), la resistencia lateral se logra con un desplazamiento 

que es dieciséis veces el valor de y50; la Figura M-5 muestra la curva p-y. Los valores 

de pult e y50 se pueden calcular como para arcillas blandas (ecuación M-5 y Tabla 

M-1).  

0

0,5

1
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Figura M-5. Curva p-y para arcilla de resistencia media al corte (adaptado de 

[Welch, Reese 1972]) 

Arcilla de alta resistencia al corte [Reese et al. 1975] 

La curva p-y para arcillas de alta resistencia al corte (rígidas sobre-consolidadas) se 
muestra a continuación en la Figura M-6. 

0
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Figura M-6. Curva p-y para arcillas de alta resistencia al corte (rígidas sobre-
consolidadas) (adaptado de [Reese et al. 1975]) 

La curva p-y en la Figura M-6 es una función definida por segmentos (cuatro 

segmentos) que depende de varios parámetros empíricos; las fórmulas son:  

𝑝 =  

{
 
 
 
 

 
 
 
 min {𝐸si 𝑦,

𝑝c

2
 (
𝑦

𝑦50
)

1
2
 } si 𝑦 ≤  𝐴 𝑦50

𝑝c

2
 (
𝑦

𝑦50
)

1
2
− 0,055 𝑝c  (

𝑦 −  𝐴 𝑦50

𝐴 𝑦50  
)
1,25

si 𝐴 𝑦50  𝑦 ≤  6 𝐴 𝑦50

1,117 𝑝c − 0,0625 𝑝c  
𝑦 − 6 𝐴 𝑦50

𝐴 𝑦50
si 6 𝐴 𝑦50  𝑦 ≤  18 𝐴 𝑦50

0,367 𝑝c si 18 𝐴 𝑦50  𝑦

 M-7 

En la ecuación M-7, pc y Esi están dadas por 𝑝c = min{2 𝑐u 𝑏 +  γ
′ 𝑏 𝑧 + 2,83 𝑐u 𝑧, 11 𝑐u 𝑏}, 

y50 = y b y 𝐸si = 𝐾si  𝑍. Los valores para 𝐾si y εy pueden ser interpolados según la 

siguiente Tabla (Tabla M-2). 

Tabla M-2. Valores de Ksi (MPa/m) y y en función de cu  

𝒄𝐮 (kPa) 50-100 100-200 200-400 

𝐾si (estático) 135 270 540 
Ksi (dinámico) 55 110 540 

εy 0,007 0,005 0,004 

En la ecuación M-7, A es una constante empírica que varía con la profundidad. Se 

debe elegir un valor adecuado de A dependiendo de la naturaleza de la excitación en 
la estructura subterránea -estática (As) o cíclica (Ac)-. El siguiente gráfico (Figura 

M-7) muestra los valores de este coeficiente. 
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Figura M-7. Coeficiente A para arcillas rígidas sobre-consolidadas (𝐴s para carga 

estática, 𝐴c para carga cíclica) (adaptado de [Reese et al. 1975]) 

Arenas [Reese et al. 1974] 

La Figura M-8 presenta la curva p-y para suelos arenosos.  

 

Figura M-8. Curva p-y para arenas (adaptado de [Reese et al. 1974]) 

La Figura M-8 muestra que la curva p-y es una función definida por tramos que 
depende del desplazamiento, y que está relacionada con el espesor del elemento 

estructural en contacto con el suelo (medido perpendicularmente al contacto). 

La resistencia al corte del suelo se puede calcular con las siguientes expresiones:  

α =  
’

2
, β = 45 − 

’

2
, 𝐾0 = 0,4, 𝐾a

=  
1 −  sin ’

1 +  sin ’
 

𝑝c
=  𝐾a γ 𝑧 (tan β − 1)
+  𝐾0 γ 𝑧 (tan β)

4 

𝑝u =  𝐴 𝑝c,  
𝑝m = 𝐵 𝑝c 

M-8 
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En la ecuación M-8, ’ es el ángulo de rozamiento en condiciones de drenaje, γ es el 

peso específico del suelo, y 𝑧 la profundidad a la que se establece el resorte p-y. A y 

B son valores empíricos extraídos de tablas, que dependen de la naturaleza de las 
cargas sobre la estructura subterránea -estáticas o cíclicas-; la Figura M-9 muestra 

los gráficos de A (As estático y Ac cíclico) y B (Bs estático y Bc cíclico) en función de 

la relación z / b. 

 
(a) Coeficiente A 

 
(b) Coeficiente B 

Figura M-9. Coeficientes A y B para arenas (As y Bs para carga estática, Ac y 
Bc para carga cíclica) 

Entonces, la formulación de la curva p-y se expresa de la siguiente manera:  
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𝑝 =

{
 
 

 
 𝐾si 𝑧 𝑦, si 𝑦 ≤  𝑦k

𝐶 𝑦
1
𝑛 , si 𝑦k  ≤  𝑦   𝑦m

𝑝m +  𝑚 𝑦, si 𝑦m  ≤  𝑦   𝑦u
𝑝u, si 𝑦u  ≤  𝑦

 M-9 

Los coeficientes de la ecuación M-9 se obtienen como (ecuación M-10):  

𝑦m =
𝐷

60
, 𝑦u =

3 𝐷

60
,𝑚 =  

𝑝u − 𝑝m

𝑦u − 𝑦m
, 𝑛 =  

𝑝m

𝑚 𝑦m
, 𝐶 =  

𝑝m

𝑦m
1
𝑛⁄
, 𝑦k =  (

𝐶

𝐾si
)

𝑛
𝑛−1

 M-10 

Los valores de Ksi recomendados por los autores [Reese et al. 1974] se dan en la 

siguiente tabla (Tabla M-3). 

Tabla M-3. Valores de Ksi en función de cu  

Condición 

Hidráulica  

Densidad Relativa  

Baja Media (MN/m3) Alta 

Sumergida 5,4  16,3  34  

Sobre el nivel 

freático 
6,8  24,4  64  

Roca [Liang et al. 2009] 

La curva p-y para roca recomendadas por AASHTO es la de [Liang et al. 2009] (grupo 

“Carga Lateral de Pilotes”). Esta curva tiene forma hiperbólica y sus parámetros 
geométricos se calculan a partir del GSI (“Geological Strength Index”, Índice de 

Resistencia Geológica) del macizo rocoso (ecuación M-15). La curva p-y está dada 

por la siguiente expresión hiperbólica:  

𝑝 =  
𝑦

1
𝐾i
+
𝑦
𝑝u

 
M-11 

La Figura M-10 muestra la curva p-y (normalizada) para rocas según la ecuación 

M-11. 
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Figura M-10. Curva p-y para roca (adaptado de [Reese et al. 1974]) 

En la ecuación M-11, 𝑝𝑢 es la resistencia lateral máxima del macizo rocoso y 𝐾𝑖 es la 

rigidez inicial del macizo rocoso para desplazamientos laterales. La máxima 

resistencia lateral del macizo rocoso está dada por:  

𝑝u =  (
π

4
 𝑝L + 

2

3
τmax − 𝑝a)  𝑏 M-12 

En la ecuación M-12, b es la profundidad del elemento estructural subterráneo, 
medida perpendicularmente a la interfaz roca-estructura, 𝑝L es la resistencia a la 

compresión uniaxial del macizo rocoso, τmax es la resistencia al corte de esta interfase, 

y 𝑝a es la presión activa del macizo rocoso. Siguiendo el criterio de Hoek-Brown [Hoek 

et al. 2002], estas magnitudes se pueden calcular de la siguiente manera:  

𝑝L =  σv
′ + σci  (𝑚b  

σv
′

σci
+ 𝑠)

𝑎

 τmax = 0,45 σci
0,5  𝑝a =  𝐾a σv

′ − 2 𝑐′√𝐾a  ≥ 0 M-13 

En la ecuación M-13, σv
′  es el esfuerzo vertical efectivo, σci representa la resistencia 

a la compresión no confinada de la roca intacta, mb, a y s son los coeficientes de 

ajuste de Hoek-Brown generalizados, Ka es el coeficiente de presión activa del macizo 
rocoso, y c' es la cohesión efectiva del macizo rocoso. El coeficiente de presión activa 

se puede calcular como el de un suelo con los mismos parámetros de Mohr-Coulomb 
que el macizo rocoso. La rigidez inicial del macizo rocoso (Ki, Figura M-10 y ecuación 

M-11) se determina como:  

𝐾i = 𝐸m  
𝐷 [𝑚]

0,305 𝑚
 𝑒−2 𝑣  (

𝐸p 𝐼p

𝐸m 𝐷
4
)
0,284

 M-14 

En la ecuación M-14, D debe ser introducido en m, Ip es el momento de inercia 
(íntegro, bruto) del elemento estructural, Ep es el módulo de Young del elemento 

estructural, y Em es el módulo de Young del macizo rocoso, el cual puede ser obtenido 

como [Hoek et al. 2002] (ecuación M-15):  

0



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  283 

 

𝐸m =  
𝐸i

100
 𝑒
𝐺𝑆𝐼
100 M-15 

Consideraciones finales 

Se pueden usar otras formulaciones, siempre que correspondan al tipo de suelo en 

consideración. 

El procedimiento de cálculo para resortes nolineales se basa en iteraciones numéricas 

(como en cualquier análisis nolineal). Primero, se establece inicialmente la presión 
de cada resorte. Adicionalmente, las presiones “en reposo” deben ser aplicadas a la 

estructura. Luego, se calcula la respuesta de la estructura del suelo al conjunto de 
excitación sísmica de campo libre (Figura L-3 y Figura L-6) al final de cada resorte. 

A continuación, se utilizan los desplazamientos de cada resorte para calcular la 
presión del suelo. Si esta presión es igual a la establecida para el primer intento 

dentro de una tolerancia, la iteración finaliza. De lo contrario, las presiones recién 
calculadas se establecen como las presiones del suelo y se vuelve a calcular la 

interacción suelo-estructura. Por lo general, se requiere un software complejo para 
realizar estos cálculos. 

M.5 Determinación de las Constantes de Resortes Verticales para 
Cálculos según la Formulación Dinámica Simplificada 

Aunque el efecto de las acciones sísmicas sobre estructuras subterráneas sea 

fundamentalmente una deformación horizontal a corte, existen casos en que la 

interacción entre los movimientos verticales de la estructura y del terreno es 
relevante. Quizás uno de los ejemplo más usuales lo constituyan pilotes u otros 

elementos que soporten cargas verticales.  

Estas situaciones se suelen representar, de una forma aproximada, mediante 

resortes verticales que se colocan a la cota de desplante de la estructura (Figura 6-14 
y Figura M-1). Se suelen adoptar tres tipos de formulación para estos resortes: punto 

fijo (rigidez infinita), comportamiento lineal y comportamiento no-lineal (curva t-z). 
Estos tres tipos de formulación se discuten a continuación.  

A. Puntos fijos (resortes de rigidez infinita) 

Es práctica común que se modelen como puntos fijos aquellos elementos 

estructurales que no presenten ningún movimiento vertical apreciable. Tal es el caso 
de pilotes o pozos de cimentación que están bien encastrados en la roca (con un 

empotramiento en ésta de al menos el doble de su diámetro). Esta restricción al 

desplazamiento vertical se debe conjugar con una limitación al giro, dado que, al 

estar firmemente incrustado el elemento en un terreno de gran competencia, no 
podrá tampoco girar. 

Esta aproximación al comportamiento vertical de una estructura subterránea debe 
ser usado exclusivamente en el caso de que ésta descanse en una roca sana de gran 

resistencia. 

B. Resortes lineales 

Cuando una estructura subterránea se apoya sobre terreno que puede presentar 
deformaciones verticales apreciables (de orden milimétrico o centimétrico), como por 

ejemplo suelos de consistencia alta a media (tanto granulares como cohesivos), se 
debe simular la rigidez vertical del terreno de apoyo mediante una ley que liga las 

fuerzas verticales desarrolladas por el elemento subterráneo y su hundimiento en el 
terreno. En este contexto, a veces, como simplificación, se recurre a leyes lineales; 

su rigidez se conoce comúnmente como coeficiente de balasto vertical. Existen 
multitud de referencias en la literatura para la definición de este coeficiente, y 

cualquiera de ellas, elegida de forma adecuada para el tipo de terreno en que se 
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apoya la cimentación, sería válida para un caso de diseño, aunque sólo como primera 
aproximación, ya que el comportamiento del suelo suele ser no lineal. 

Una correcta selección del coeficiente de balasto vertical requiere considerar no sólo 

la resistencia y la rigidez del terreno sino también el rozamiento lateral de la 

estructura con el terreno colindante. Esto también rige para los pilotes, es decir, es 
necesario tener en cuenta el rozamiento de su superficie (fuste) contra el terreno, y 

no sólo la resistencia por la punta. 

C. Resortes no-lineales (curvas t-z) 

Las formulaciones de los resortes no-lineales se basan en el cálculo de la resistencia 
generada por el terreno que soporta la estructura en su conjunto, tanto a cota de 

desplante como alrededor de ésta. La naturaleza de la resistencia generada en estos 
dos casos es muy distinta: 

- En la resistencia a nivel de desplante, como por ejemplo en la punta de un pilote, 
se presenta un fenómeno de resistencia pasiva. En este caso, existe una parte 

del terreno que resiste verticalmente la carga, al estilo de una cimentación 

superficial. Así, de manera análoga a este tipo de fundaciones, el movimiento 

vertical necesario para el desarrollo de la resistencia es alto. 

- En la resistencia por fricción, como por ejemplo el fuste de un pilote, se presenta 

un fenómeno de resistencia a corte directo puro del terreno. Así, y dada la 
naturaleza de este tipo de resistencia, se generarán resistencias del terreno altas 

con pequeños desplazamientos verticales de la estructura. 

Como se ve, los dos mecanismos de generación de resistencia del terreno ante cargas 

verticales se desarrollan a ritmos muy diferentes. Por ejemplo, cuando un pilote 

recibe un carga vertical que va aumentando hasta su fallo (como en un ensayo de 
carga) primero se desarrolla la resistencia por fuste y luego la de punta. Por lo 

general, cuando un pilote ha desarrollado completamente su resistencia por fuste, 
solamente se ha generado un 20%-30% de su resistencia por punta. 

Esta diferente generación de resistencia con el asentamiento de los dos mecanismos 
contribuyentes hace que la función que liga el asentamiento con la carga (la ley 

constitutiva del resorte) deba ser no-lineal.  

La definición de estas leyes de resistencia verticales no-lineales, denominadas curvas 

t-z, se puede establecer mediante dos mecanismos diferentes: 

- Ensayos de campo. En casos donde sea crítico el comportamiento vertical de 

estructuras subterráneas o pilotes, se recomienda realizar un ensayo de carga 
para obtener la curva de carga vertical frente a asentamientos (ley constitutiva 

del resorte). El ensayo más habitual de este tipo es el de célula Osterberg, que 
permite medir con gran precisión la resistencia de un pilote, tanto por punta 

como por fuste, y definir la ley del resorte que la representa. 

- Estudios bibliográficos. Existen multitud de referencias en la literatura que 

especifican formulaciones para curvas t-z [Bateman et al. 2022; Kraft et al. 
1981; O’Neill, Reese 1999]. Cualquiera de estas referencias, seleccionada de 

forma que el tipo de terreno para la que fueron concebidas coincida con el del 
proyecto de estudio, sería válida para un análisis dinámico simplificado. Entre 

estas referencias destacan las curvas de [O’Neill, Reese 1999], que se 
referencian también en la normativa ASSHTO como ejemplo de formulación de 

curvas t-z. Estas referencias se encuentran en el grupo “Comportamiento Lateral 

y Longitudinal de Pilotes”. 

La curva t-z (ya sea obtenida bien de un ensayo o de referencias bibliográficas) debe 
ser introducida en un programa de cálculo estructural como la ley constitutiva del 

resorte vertical. 
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Es común que las formulaciones de curvas t-z aparezcan separadas en punta y fuste, 
dada su distinta naturaleza, y además que ambas se normalicen respecto a la 

resistencia total de cada una de ellas. En este caso, la curva t-z consistiría en la suma 
de ambas leyes normalizadas multiplicadas cada una por la resistencia total del 

mecanismo generador. 
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N. PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO PARA DISEÑO SÍSMICO 
DE TÚNELES SOMETIDOS A ROTURA DE FALLAS 
(OBLIGATORIO) 

Este Anexo está vinculado a las secciones 3.2 y 6.7 y a la subsección 6.3.3; se basa 

principalmente en [EN 1998-5 versión pendiente de publicación]. 

Los principales peligros para las construcciones subterráneas son los grandes 
desplazamientos permanentes del suelo debido al cruce de fallas (también 

deslizamientos de tierra -sección 3.3- y licuación -sección 3.4 y Anexos F y G-). Por 
lo tanto, se prefiere evitar dichos sitios; cuando esto no sea posible, las 

recomendaciones de este Anexo pueden ser de ayuda. En cualquier caso, sólo pueden 
diseñarse estructuras de Importancias Operativas I2 e I3 (sección 1.3) para atravesar 

una falla potencialmente activa; en cualquier caso, esta decisión debe ser acordada 
con la entidad contratante. La razón es que atravesar una falla activa con un nivel 

suficiente de seguridad requiere una inversión importante en términos de dinero, 
tiempo y esfuerzo; dicha inversión sólo se justifica para infraestructuras de una cierta 

importancia. 

Este Anexo contiene cinco secciones. La primera sección (N.1) describe las 

condiciones en las que se requiere considerar el riesgo de la proximidad de una 
determinada falta activa. La segunda sección (N.2) discute la cobertura de suelo 

mínima requerida por encima de una falla para dispensar cualquier análisis particular. 
La tercera sección (N.3) presenta criterios para estimar los desplazamientos de una 

determinada falla en función de la magnitud del terremoto que los origina. Para 
estructuras extendidas, como estaciones subterráneas y túneles, se deben tomar 

disposiciones especiales para diseñar cimientos adecuadamente rígidos (esta medida 
no brinda ninguna protección contra dislocaciones por fallas y sólo pretende facilitar 

el proceso de construcción) y/o acomodar desplazamientos diferenciales; ambos 

enfoques se presentan en las secciones cuarta y quinta (N.4 y N.5), respectivamente. 

N.1 Condiciones de Proximidad de Falla  

Una falla sísmicamente activa se determina a partir de un mapa oficial o de una 

investigación tectónica particular. Tal como se indica en la sección 3.2, se deben 
realizar análisis específicos para tener en cuenta la vecindad de fallas sísmicamente 

activas bien identificadas si se dan las siguientes tres condiciones: el período de 
retorno de la acción sísmica en consideración es mayor a 950 años (Tabla 1-4 y Tabla 

1-5), el terremoto máximo que la falla puede generar tiene una magnitud de 

momento esperada Mw mayor a 6,5, y la distancia mínima del sitio desde el segmento 

obtenido al proyectar el borde superior de la falla a la superficie del suelo es menor 
a 5 km. 

N.2 Cobertura Mínima de Suelo por encima de la Falla 

En esta subsección se discuten las condiciones para liberar la consideración del riesgo 

de efectos de desplazamiento de fallas. En este sentido, en la vecindad de fallas 
potencialmente activas (si se cumplen las condiciones dadas en sección N.1) las 

estructuras se pueden construir sin ninguna verificación (con respecto a la 
proximidad de la falla) sólo si se proporciona una base rígida continua y la cubierta 

del suelo excede un cierto espesor Hcov (Figura N-1.b); tal espesor está dado por la 

Figura N-1.a. 
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(a) Ábaco para obtener Hcov (b) Significado de Hcov 

Figura N-1. Espesor mínimo (Hcov) de la capa de suelo versus la velocidad 
promedio de las ondas de corte (vs,H) 

En la Figura N-1.a, vs,H es el promedio armónico ponderado de la velocidad de la onda 
de corte en la profundidad del suelo H (profundidad de influencia de la cimentación 

de la estructura); viene dada por la siguiente expresión:  

1

𝑣s,H
=
1

𝐻
 ∑

𝐻i

𝑣s,i𝑖
 N-1 

Las curvas en la Figura N-1.a corresponden a las zonas sísmicas 2, 3 y 4 del Perú, 
respectivamente (Figura 2-3). No se han encontrado estudios para condiciones 

equiparables a las de la zona 1; entendemos que esta ausencia puede deberse a una 
relativa falta de interés en estudiar el comportamiento de fallas activas en áreas de 

baja sismicidad. 

N.3 Estimación de la Dislocación de Falla  

Los desplazamientos de falla pueden estimarse usando relaciones empíricas con la 
magnitud del terremoto y el tipo de falla [ANSI/ANS-2.30 2015; Baize et al. 2019; 

Bhattacharya, Orense, Lombardi 2019; Chen, Petersen 2019; Katona et al. 2021; 
Keylis-Borok 2010; Moss et al. 2011; Petersen et al. 2011; Sawada et al. 2018; 

Wells, Coppersmith 1994; Wells, Kulkarni 2011; Wesnousky 2008; Yan et al. 2018; 
Youngs 2003; Zhao et al. 2009; Zhao et al. 2013] (grupo “Estimación de Dislocación 

de Falla”). 

En caso de que no se disponga de información más precisa, se puede utilizar la 

formulación simplificada de [Wells, Coppersmith 1994] (grupo “Estimación de 
Dislocación de Falla”). Este estudio proporciona expresiones logarítmicas empíricas 

del desplazamiento de ruptura de falla (en m) en términos de la magnitud de 
momento del sismo (Mw):  

𝑀w = 6,69 + 0,74 log(𝑀𝐷) 𝑀w = 6,93 + 0,82 log(𝐴𝐷) N-2 

En la ecuación N-2, MD y AD se refieren al desplazamiento de ruptura máximo y 

promedio, respectivamente. Estas expresiones corresponden a fallas transversales, 

inversas y normales; no se observan grandes diferencias entre éstas. 

La Figura N-2 muestra gráficos de las curvas correspondientes a las dos expresiones 

en la ecuación N-2. 

0

5

10

15

20

25

30

35

40

100 150 200 250 300 350 400

H
c
o
v

(m
)

vs,H (m/s)

Zona 2

Zona 3

Zone 4

Hcov 

Túnel 

Falla 

Sustrato 
rocoso 

Superficie 
del suelo  

y 

z 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  288 

 

 

  

Figura N-2. Desplazamiento de falla en función de Mw (adaptado de 

[Bhattacharya, Orense, Lombardi 2019]) 

La Figura N-2 muestra que la dislocación de la falla alcanza valores enormes para 

magnitudes de momento superiores a 6,5, aproximadamente. Esta tendencia parece 

confirmar la idoneidad del tercer criterio expuesto en la sección N.1. 

Se está creando una base de datos mundial de dislocación de fallas (SURE) 
[Nurminen, Baize et al. 2022]. No obstante, para fallas particulares puede haber 

estudios específicos que proporcionen resultados más fiables y precisos; en fallas del 

Perú se dispone de dos estudios [Aguirre et al. 2021; Bellier et al. 1991]. 

N.4 Soluciones Basadas en Rigidización Estructural 

Como se ha indicado anteriormente, estas medidas no tienen ningún efecto sobre la 

seguridad permanente del túnel (por ejemplo, durante cualquier desplazamiento de 

falla), y sólo pueden ser útiles para proporcionar rigidez adicional que compense la 

falta de rigidez en el área de fractura de falla (milonita). Esta rigidez (soporte 
transversal) se obtiene envolviendo el túnel con una marquesina circular de 

micropilotes horizontales (longitudinales) o sub-horizontales; esta solución 
constructiva se conoce comúnmente como “paraguas de micropilotes” o “forepoling 

umbrella”. De hecho, estas soluciones constructivas no sólo se utilizan para el cruce 

de fallas, sino también para cualquier área débil. 

Obviamente, cuando existe un deslizamiento de fallas, la rigidez de los micropilotes 
es totalmente insuficiente para contener dicho desplazamiento; las únicas medidas 

eficaces son las descritas en la sección N.5.  

N.5 Soluciones Basadas en Flexibilización Estructural 

Como se ha discutido anteriormente, los desplazamientos de fallas no se pueden 

evitar; por lo tanto, un enfoque válido para mitigar el daño al túnel es dotar al área 

afectada de suficiente flexibilidad como para acomodar dichos desplazamientos sin 
ningún daño estructural significativo. En este sentido, se han propuesto diferentes 

técnicas, métodos y tecnologías: excavación sobredimensionada, material de relleno 
comprimible, diseño y fabricación de juntas para absorber gradualmente los 

desplazamientos longitudinales de las fallas, etc. Las referencias [Wang 1993; Wang 
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et al. 2012; Yu et al. 2013; Wu-Sheng et al. 2015; Lange et al. 2018; Yoo et al. 
2018; Ding et al. 2020; Zhang LF et al. 2020; Qiao et al. 2022] contienen información 

útil; se encuentran en los grupos “Juntas Sísmicas” y “Túneles y Estructuras 
Subterráneas”.  
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O. ANÁLISIS Y DISEÑO SÍSMICOS DE ESTRUCTURAS 
ENTERRADAS GRANDES, IRREGULARES O PROFUNDAS 
(OBLIGATORIO) 

Este Anexo está estrechamente relacionado con la sección 6.8. 

Este Anexo se refiere principalmente a grandes estaciones de ferrocarril (o metro) o 

a estaciones que no pueden ser excavadas a cielo abierto, dada su importante 
profundidad. Otras cavernas grandes o profundas comunes en la infraestructura vial 

y ferroviaria son las estaciones de intercambio (de transferencia, ya sea entre 
distintas líneas o entre distintos modos de transporte), los centros de ventilación 

subterráneos, o las cavernas de esclusas, entre otros servicios. Estos espacios están 
cubiertos por este Manual; por tanto, todas sus prescripciones y recomendaciones 

generales les son, en principio, aplicables. Sin embargo, la mayor parte del contenido 
de este Manual está más bien orientado a túneles o estaciones circulares o 

rectangulares regulares; por lo tanto, prácticamente todos sus enfoques simplificados 
y recomendaciones empíricas no son válidos para estos espacios. Por ejemplo, con 

respecto a los métodos de análisis y diseño descritos en el Capítulo 6, sólo se puede 

utilizar el Método Básico (de Control) (subsección 6.5.1) y el Método Dinámico 

General (subsección 6.5.4); obviamente, el Método Dinámico General es la principal 
herramienta de diseño, y el Método Básico solo debe emplearse con fines 

comparativos. Por otro lado, dado que las cavernas grandes y profundas son muy 
variables, cada caso es diferente y requiere un estudio particular; en otras palabras, 

no es posible proporcionar recomendaciones generales de análisis y diseño. 

Las singularidades de las cavernas grandes o profundas surgen de su configuración 

geométrica irregular y de su proceso de construcción. Sobre este último tema, como 
la tuneladora se puede utilizar en raras ocasiones (sólo en estaciones pequeñas y 

profundas que pueden caber dentro del túnel), la superficie es bastante irregular; 
por lo tanto, la regularidad que se presume en las situaciones más comunes cubiertas 

por este Manual no está presente aquí. 

Para situaciones muy particulares, las referencias [Owen, Scholl 1981; Simic, French 

1998; Zhang, Fu, Sheng 2014; Li, Chen 2020a; Tang et al. 2020; Chen et al. 2021; 
Wu et al. 2022] (grupo “Efectos sísmicos para grandes cavidades”) discuten temas 

relevantes. Algunos de estos estudios recomiendan específicamente realizar análisis 
tridimensionales; los trabajos [Pitilakis, Tsinidis 2013; Li, Chen 2020b] presentan 

análisis espaciales que integran túneles y estructuras adyacentes (principalmente, 

edificios de gran altura). Dadas estas circunstancias, en este Manual se impone el 

uso de análisis 3-D siguiendo el Enfoque Dinámico General; por el contrario, el 

enfoque básico sólo puede ser 2-D. El trabajo [Yang et al. 2021] propone aislar 
sísmicamente las columnas interiores. 

En cuanto a los análisis tridimensionales dinámicos antes mencionados, se debe tener 
en cuenta que es necesario considerar la actuación simultánea de tres acelerogramas 

en las direcciones vertical y horizontal; según las dos series de tiempo de aceleración 
horizontal, se deben considerar dos señales diferentes [EN 1998-1 2004]. De hecho, 

considerar el mismo acelerograma en ambas direcciones horizontales sería más 
exigente, ya que las aceleraciones máximas serían simultáneas. 

Debe enfatizarse que, a pesar de que los dos tipos de análisis realizados son 
intrínsecamente diferentes (principalmente porque el enfoque básico es 2-D y el 

enfoque dinámico general es 3-D), sus resultados deben compararse de todos modos 

para corroborar la precisión y confiabilidad del diseño sísmico. Para realizar la 

comparación, se sugiere realizar análisis estáticos 2-D en dos direcciones 
horizontales ortogonales, y luego combinar sus resultados (principalmente, la deriva 

máxima) de acuerdo con criterios sólidos (por ejemplo, combinación cuadrática, o 
mejor, sumando la máxima deriva en una dirección con el 30% en la ortogonal). 
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Finalmente y por suerte, cabe destacar que, en general, cuanto más profunda es la 
estructura, menor es la demanda sísmica (sección 2.5, subsección 6.5.1, Anexo J, 

Figura 6-9, Figura J-1, Figura J-3); por lo tanto, las estructuras profundas suelen ser 
sísmicamente más seguras que las poco profundas. 
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P. APOYOS ELASTOMÉRICOS (OBLIGATORIO) 

Este Anexo se trata de apoyos de goma destinados a soportar tanto elementos 

estructurales (Anexo B, Figura B-3) como no estructurales (Capítulo 7, Figura 7-12). 

Los apoyos de goma son dispositivos de soporte hechos de material elastomérico 

(goma, caucho cloropreno) y reforzados con láminas internas de acero. La Figura P-1 

muestra un ejemplo típico de un apoyo de goma. 

 

Figura P-1. Apoyos elastoméricos ordinarios 

La Figura P-1 muestra que el apoyo que se representa consta de dos placas de acero 
superior e inferior destinadas a conectarse al elemento soportado (sea este 

estructural o no estructural) y al elemento de soporte (habitualmente, la fundación 
o una losa), respectivamente; la mayoría de estos dispositivos tienen forma circular, 

aunque también existen rodamientos cuadrados. El cuerpo principal de goma está 
reforzado internamente con placas delgadas de acero horizontales; su propósito es 

proporcionar una rigidez vertical bastante alta (a través del confinamiento interno 
del caucho, aprovechando su alto coeficiente de Poisson -muy cercano a 0,5-) 

manteniendo una flexibilidad lateral (horizontal) muy importante, y también una 
flexibilidad de flexión (rotación) razonablemente alta [Kelly 1986, 1993] (grupo 

“Apoyos Elastoméricos”). 

Este Anexo se refiere principalmente al Anexo B, ya que, en este Manual, este tipo 

de dispositivos están destinados principalmente al aislamiento sísmico de columnas 
centrales (interiores) de trenes subterráneos o estaciones de metro (o ferrocarril) o 

túneles (Figura B-3). Esta solución ha sido propuesta por varios investigadores 
[Mikami et al. 2001; Chen et al. 2016; Tao et al. 2016; Chao et al. 2018; Liu et al. 

2022; Jin et al. 2021], quedando así suficientemente consolidada; estas referencias 

se encuentran en los grupos “Estructuras Subterráneas Dañadas por Terremotos. 

Estación Daikai (Kobe, Japón)” y “Apoyos Elastoméricos”. Aunque estos estudios 
proponen utilizar una gran variedad de dispositivos, en este Manual se recomienda 

emplear apoyos de goma, porque son sencillos, robustos, baratos, fiables y además 
han sido utilizados desde hace bastante tiempo (existe, pues, bastante experiencia y 

una normativa amplia). Actualmente hay disponibles diferentes tipos de apoyos de 
caucho: Apoyos de caucho natural (NRB, también conocidos como Apoyos de caucho 

de baja amortiguación, LDRB), Apoyos de caucho de plomo (LRB), Apoyos de caucho 
de alto amortiguamiento (HDRB) y Apoyos de caucho deslizantes (SRB); los NRB son 

los más básicos, y la ventaja de los LRB, HDRB y SRB es su mayor capacidad de 

absorción de energía (amortiguación). Dado que la función principal de los apoyos de 
goma es desacoplar la deformación por desplazamiento y la flexión lateral de las 

columnas centrales, esa capacidad de disipación de energía no es crucial en las 

situaciones cubiertas por este Manual; en consecuencia, se sugiere el uso de NRB 

ordinarios. 

En el contexto considerado en este Manual, los apoyos de goma pueden diseñarse 

utilizando documentos y reglamentos para el aislamiento de base (sísmico) de 
edificios y puentes [E.031 2018; ASCE 7-22 2022; BSL 2009; EN 1998-1 2004; GB 

50011 2010; NCh 2745 2013; NTC 2008] (estas referencias se encuentran en los 

Placa 
superior 

Placa 
inferior 

 

Goma Láminas de 
acero 
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grupos “Normativa Peruana General y Sísmica” y “Normas y otros Documentos 
Similares de otros países”) y para uso general de apoyos de caucho [EN 1337-3 2005; 

EN 15129 2009] (estas referencias se encuentran en el grupo “Apoyos 
Elastoméricos”). En cuanto a la normativa internacional, se refrenda especialmente 

el Código chileno [NCh 2745 2013], ya que las condiciones y la mentalidad peruana 
y chilena son bastante cercanas; por otro lado, una norma colombiana está próxima 

a ser emitida en el momento en que se desarrolla este Manual. 

En el diseño de los apoyos de caucho, la distorsión angular del caucho debe limitarse 

generalmente al 250%, como se recomienda en [Design Standard 2012]. Esta 
referencia se encuentra en el grupo “Normas y otros Documentos Similares de otros 

Países”. 
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Q. CASO DE ESTUDIO (RECOMENDADO) 

Se describe un ejemplo del proceso de diseño completo (desde la planificación 

general hasta el diseño final) de una estructura subterránea (estación) representativa 

de las situaciones más comunes en el Perú [Rodríguez-Sánchez et al. 2019b]; esta 

referencia se encuentra en el grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”. 

Este Anexo se relaciona con el contenido completo del Manual; sin embargo, se citan 

explícitamente las secciones 1.4, 1.8, 1.9, 2.4 y 2.5 y las subsecciones 1.6.2, 4.5.5, 
4.6.3, 6.5.4 y 6.5.6. 

Este Anexo contiene dieciséis secciones. Las dos primeras secciones (Q.1 y Q.2) 
describen el contexto general y las principales características de la estación, 

respectivamente. Las secciones tercera (Q.3), cuarta (Q.4), quinta (Q.5) y sexta 

(Q.6) discuten la selección de la Importancia Operativa, los Niveles de Acción 
Sísmica, los Requisitos de Desempeño (Niveles de Daño y Estados Límite) y las 

Combinaciones de Acciones, respectivamente. La séptima sección (Q.7) explica la 
evaluación del peligro sísmico, la octava sección (Q.8) analiza la selección del Método 

de Análisis estructural y la novena sección (Q.9) explica la selección de los 
acelerogramas de entrada para el análisis dinámico. Las secciones décima (Q.10) y 

undécima (Q.11) tratan de las investigaciones geotécnicas de campo y de laboratorio, 
respectivamente; la sección duodécima (Q.12) resume toda la investigación 

geotécnica. La sección decimotercera (Q.13) describe la despropagación de los 
acelerogramas de entrada seleccionados. Las secciones decimocuarta (Q.14) y 

decimoquinta (Q.15) analizan la obtención del modelo numérico empleado en el 
cálculo y el procedimiento de diseño, respectivamente. Finalmente, la sección 

decimosexta (Q.16) proporciona un resumen y algunas conclusiones de las otras 
secciones. 

Q.1 Introducción 

La L2 (Línea 2) del Metro Lima es el mayor proyecto de tren subterráneo en 
construcción en América Latina. La ciudad de Lima está situada en uno de los 

ambientes tectónicos más hostiles del mundo, el Cinturón de Fuego del Pacífico, 
donde ocurren grandes terremotos regularmente. Las condiciones sísmicas son 

entonces de capital importancia para el proyecto durante el proceso de diseño y 
construcción. 

Las estructuras subterráneas proporcionan la infraestructura necesaria para muchos 
servicios e instalaciones en las ciudades modernas. En la mayoría de los casos son 

caros y difíciles de construir. Además, su fallo a menudo puede comprometer otras 

estructuras sobre el suelo en sus cercanías. Por estas razones deben diseñarse para 
resistir eventos sísmicos severos si se ubican en ciudades como Lima. Los procesos 

estocásticos que rigen los eventos sísmicos y el comportamiento dinámico de las 
estructuras enterradas hacen que su proceso de diseño sea una tarea muy compleja 

y desafiante que aún no se ha resuelto completamente en la actualidad. 

Varios enfoques simplificados se utilizan en la ingeniería práctica para el diseño de 

estructuras subterráneas. Éstos se pueden dividir en dos grupos principales: métodos 
basados en la fuerza y basados en la deformación. 

Los métodos basados en fuerzas simplifican la acción sísmica como una presión 
estática en el muro que da como resultado las mismas fuerzas máximas que las 

alcanzadas durante la excitación sísmica. Se muestran ejemplos de este método en 

[Mikola et al. 2013] (grupo “Muros de Contención”). Este método supone que el 

empuje dinámico es una fuerza de inercia aplicada a la estructura. Esta condición se 
aplica principalmente a muros en voladizo, por lo que es posible que no sea 

completamente adecuado para el diseño de estructuras subterráneas. 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  295 

 

Los métodos basados en desplazamiento simplifican la acción sísmica como la deriva 
máxima de la estructura enterrada que tendrá lugar durante el sismo. Ejemplos de 

estos métodos se pueden encontrar en [Wang 1993] (grupo “Túneles y Estructuras 
Subterráneas”). Este método supone que la acción sísmica solo tiene un efecto de 

oscilación horizontal (desplazamiento) y, por lo tanto, el diseño basado en el 
desplazamiento es útil para estructuras con forma de caja, como túneles de corte y 

cubierta. Sin embargo, el autor afirma que las estructuras subterráneas pueden 
comportarse de una manera más complicada que no se puede aproximar con 

suficiente exactitud por este método. 

El sistema estructural de la estación Mercado Santa Anita está compuesto por pilotes-

columna, que soportan las cargas gravitatorias del techo y las losas, y por muros de 
contención, que resisten las fuerzas laterales provenientes de los empujes de tierra 

y la excitación sísmica. Entonces, no cumplen la hipótesis de los métodos basados en 
desplazamiento. 

Se demostró que tanto los métodos basados en fuerza como en desplazamiento 
predicen pobremente el comportamiento de estructuras enterradas de forma simple, 

como en [Tsinidis et al. 2015] (grupo “Túneles y Estructuras Subterráneas”). Los 
autores muestran que se necesita un enfoque más confiable para el diseño sísmico 

de estructuras subterráneas. También recomiendan el análisis dinámico histórico a 
tiempo completo como el método más preciso para el diseño sísmico, según los datos 

de las pruebas de laboratorio. 

Este enfoque fue adoptado para el diseño sísmico de la L2 del Metro de Lima. Se 

aplicaron al proyecto las innovaciones más recientes y de última generación, como 

se indica en [Carlton et al. 2015] (grupo “Selección de Acelerogramas de Excitación”), 
y también en cooperación con la Universidad de California en Berkeley. Este enfoque 

se utilizó con éxito para desarrollar un diseño óptimo, confiable, robusto y seguro, 
con gran satisfacción tanto para el contratista como para la administración.  

Q.2 La Estación Mercado Santa Anita  

En las siguientes secciones se describe el diseño sísmico de la Estación Mercado Santa 
Anita; dicho diseño se realiza de acuerdo con este Manual. Se detallan todas las 

consideraciones de diseño y se discuten todas las decisiones necesarias con respecto 
al procedimiento de diseño descrito en este Manual. En esta sección se describen las 

principales características de la estación. 

La Figura Q-1 y la Figura Q-2 presentan vistas en planta de la Línea 2 del Metro de 

Lima (con indicación de la posición de la estación), y de la Estación Mercado Santa 
Anita, respectivamente.  
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Figura Q-1. Folleto de la Línea 2 del Metro de Lima (tomado de ProInversión) 

 

 
Figura Q-2. Dibujo en planta de la Estación Mercado Santa Anita 

La Figura Q-2 muestra que la Estación Mercado Santa Anita está compuesta por tres 

zonas; las zonas 1 y 3 son segmentos de transición suavizados y la zona 2 es el 
cuerpo principal de la estación. La parte central (sección transversal bastante 

uniforme, pozo sostenido por muros de contención) de la Estación Mercado Santa 

Anita es (aproximadamente) un espacio de 200 m  30 m (Figura Q-2). En esa parte 

de la estación, 12 filas transversales de dos pilotes-columnas soportan las losas; 

estos elementos están espaciados entre 12 y 13 m en sentido longitudinal y 15 m en 
sentido transversal.  

La Figura Q-3 muestra una sección transversal típica de la Estación Mercado Santa 
Anita; la sección presentada se denomina S09 (Figura Q-2). 

Sección S09 

Zona 2 

Zona 1 Zona 3 

200 m 

30 m 

y 

x 
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Figura Q-3. Sección Típica de la Estación Mercado Santa Anita 

La Figura Q-3 muestra que esta estación tiene dos niveles, el superior es un pasillo 
y el inferior es la estación que contiene los trenes y las plataformas. 

Consecuentemente, se diseñaron tres losas, que corresponden al techo, al piso del 

hall (salón) y al fondo de la estación; tales losas proporcionan resistencia contra las 
fuerzas horizontales ejercidas por los muros de contención, principalmente 

provenientes de presiones de tierra y acciones sísmicas. Los espesores de las losas 
son de 120 cm para el techo, 90 cm para la sala y 25 cm para la losa de fondo. Las 

columnas y pilotes son de 120 cm y 180 cm de diámetro respectivamente. Los 
pilotes-columnas soportan la mayor parte de las cargas verticales. Además, los 

desplazamientos laterales debidos a terremotos impondrán algunas fuerzas 

adicionales sobre los pilotes-columnas que deben tenerse en cuenta para el diseño. 

La estación del Mercado Santa Anita se ejecutó utilizando una estrategia de 
excavación a cielo abierto y construcción de arriba hacia abajo (“top-down” sección 

1.9). Primero se hicieron los muros pantalla y luego se construyeron los pilotes-
columnas; los pilotes (segmentos inferiores de los pilotes-columnas) estaban 

encamisados (revestidos de acero). En segundo lugar, se fundió (hormigonó) la losa 
del techo, dejando los huecos para escaleras y ascensores; dichos agujeros se 

utilizaron para continuar la excavación desde la parte superior a la inferior. En tercer 
lugar, se fundieron las losas intermedia y de fondo. Finalmente, se completó el resto 

del proceso de construcción. El túnel fue minado; su sección tenía forma de 
herradura. 

Cabe destacar que en la Estación Mercado Santa Anita las conexiones entre los pilotes 

y las losas se articulan (dado que las losas se construyen más tarde que los pilotes) 

mediante una especie de llaves de cortante verticales (fabricadas con barras 
resinadas de acero); estas articulaciones proporcionan una fuerte flexibilidad lateral 

a la estación. Esto se ajusta a las recomendaciones del Anexo B, más precisamente, 
la Figura B-3.e. 

Losa superior 
ts = 120 cm 
fc’ = 40 MPa 

Losa intermedia 

ts = 90 cm 

fc’ = 40 MPa 

Losa inferior 

ts = 25 cm 
fc’ = 40 MPa 

Pilote 
D = 180 cm 

fc’ = 40 MPa 
L = 27.6 m 

Columna 
D = 120 cm 
fc’ = 40 MPa 

Muro pantalla 

tw = 100 cm 
𝑓c
′ = 30 MPa 
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Q.3 Selección de la Importancia Operativa 

La Importancia Operativa de la Estación Mercado Santa Anita sería I3, según la 

subsección 1.3.1: “[…] Se trata del Nivel de Importancia Operativa más alto. 

Estructuras que forman parte una línea de transporte extremadamente importante, 

especialmente requerida en caso de acciones sísmicas intensas. Se trata de 
infraestructuras relevantes urbanas para áreas densamente pobladas, o que 

constituyan líneas de vida de difícil sustitución tras una sacudida sísmica, como 
accesos a centros sanitarios o líneas principales de carreteras o ferrocarril. […]”. Este 

párrafo describe de manera muy precisa las características de la Estación Mercado 
Santa Anita. Así, el MTC estableció su Nivel de Importancia Operativa en I3. Esta 

elección condiciona el diseño de la estructura en cuanto a los Niveles de Acción 
Sísmica a considerar, los Requisitos de Desempeño y los cálculos a realizar durante 

el análisis. 

Q.4 Selección de los Niveles de Acción Sísmica a Considerar 

Como la Importancia Operativa de la estructura fue establecida por el MTC como 

equivalente a I3, los siguientes Niveles de Acción Sísmica (sección 1.6) en la Tabla 

Q-1 deben ser considerados como exigencias mínimas para el diseño, según la 

subsección 1.6.2 (Tabla 1-5). 

Tabla Q-1. Períodos mínimos de retorno (años) y probabilidad de excedencia en 
100 años (%) para cada Requisito de Desempeño e Importancia Operativa 

(Tabla 1-5) 

Requisito de 
Desempeño 

Importancia Operativa 

I1 
(Otras 

Infraestructuras) 

I2 
(Infraestructuras 

Esenciales) 

I3 
(Infraestructuras 

Críticas) 

OI 60 (80%) 110 (60%) 195 (40%) 

OR 110 (60%) 195 (40%) 450 (20%) 

SA 195 (40%) 450 (20%) 950 (10%) 
SC 450 (20%) 950 (10%) 2450 (4%) 

Se resalta la última columna de la Tabla Q-1, ya que corresponde a la Importancia 

Operativa de la Estación Mercado Santa Anita. 

A pesar de los períodos de retorno establecidos en la Tabla 1-5, debido a la gran 
importancia de la Estación Mercado Santa Anita en la operación de la Línea 2 del 

Metro de Lima, el MTC decidió aumentar los Niveles de Sismicidad para Requisitos de 
Desempeño para OI a 450 años (20% de probabilidad de excedencia en 100 años), 

por OR a 950 años (10% de probabilidad de superación en 100 años) y para SA a 
2450 años (4% de probabilidad de superación en 100 años). Esto se consideró tanto 

para los componentes estructurales como para los no estructurales. Este incremento 
es consistente con lo señalado en la subsección 1.6.2: “... los valores de la Tabla 1-5 

son solo mínimos; esto significa que el promotor (propietario o gestor) de la 
infraestructura puede exigir, si lo desea, un nivel de protección más estricto (es decir, 

mayores plazos de retorno). No obstante, la relación (jerarquía) entre los plazos 
mínimos de retorno propuestos no podrá invertirse; por ejemplo, el período de SA no 

debe exceder el de SC en ningún caso). Por otra parte, cualquier aumento deberá 
estar bien justificado mediante un estudio técnico, y sólo se permitirá un “turno” 

(salto) de período; esto último significa que, por ejemplo, partiendo de 450 años sólo 

es posible pasar a 950, nunca llegar a 2450”. 

En resumen, los niveles sísmicos a considerar en el diseño para cada Requisito de 

Desempeño se seleccionan como se describe en Tabla Q-2. 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  299 

 

Tabla Q-2. Períodos mínimos de retorno (años) y probabilidad de excedencia de 
los Niveles de Acción Sísmica asociados en 100 años (%) para la Estación 

Mercado Santa Anita 

Requisito de Desempeño I3 (Infraestructuras Críticas) 

OI 450 (20%) 
OR 950 (10%) 

SA 2450 (4%) 

SC 2450 (4%) 

La Tabla Q-2 muestra que se trabajó con un Período de Retorno de 2450 años para 

los Requisitos de Desempeño SA y SC; la utilidad e interés de esta verificación doble 

se discuten en la sección Q.15. 

En relación a la etapa de construcción, según la sección 1.9, se selecciona un 
período de retorno de 195 años, ya que la construcción de la estructura se pretendía 

completar en dos años: “[…] Para procesos de construcción que no superen los 2 
años, se debe considerar un Nivel de Acción Sísmica (sección 1.6) con un período de 

retorno de 195 años […]”. 

Q.5 Selección de los Niveles de Daño y de los Estados Límite  

Según la subsección 1.4.1, el Diseño Basado en el Desempeño se fundamenta en tres 

conceptos: “[…] Esta filosofía de diseño consiste básicamente en establecer una serie 
de rendimientos deseados (requeridos, exigidos) de la construcción en función de su 

Importancia Operativa y de la severidad del Nivel de Acción Sísmica considerada; 
estos rendimientos se conocen como Requisito de Desempeño. Estos rendimientos 

se expresan en términos conceptuales, comprensibles para el público no 
especializado. Cada rendimiento se asocia con un Nivel de Daño; éstos pueden ser o 

bien estructurales o funcionales. Finalmente, cada Nivel de Daño está asociado a un 

Estado Límite, que se expresa en términos de parámetros de ingeniería cuantificables 
[…]”. Luego, los Requisitos de Desempeño deben estar vinculados a un Nivel de Daño, 

con una descripción cualitativa, y aquéllos a un Estado Límite, con una descripción 
cuantitativa. El diseño debe realizarse de tal manera que se analicen los diferentes 

Requisitos de Desempeño, y se verifiquen los Niveles de Daño mediante la 
comparación de los resultados de los cálculos sísmicos y los Estados Límite. Cabe 

señalar que los Niveles de Daño y los Estados Límite deben definirse caso por caso. 
Por lo general, los establece el propietario de la infraestructura que se está 

diseñando. Para el diseño de la Estación Mercado Santa Anita, los Niveles de Daño y 

los Estados Límite que fueron fijados por el MTC se muestran a continuación en la 

Tabla Q-3. 
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Tabla Q-3. Definición numérica de los Estados Límite para la Estación Mercado 

Santa Anita 

Nivel de 

Exigencia 
Nivel de Daño  Estado Límite 

OI-DI-ELSS1 

Sin descarrilamiento 
Desplazamiento relativo entre 

carriles inferior a 10 mm 

Sin daño en los elementos 

no estructurales  

Deriva entre losas inferior a 10 

mm 

OR-DL-ELSS2 
Sin daño en los elementos 

estructurales 

Diseño de elementos 

estructurales con fuerzas 

sísmicas 

SA-DS-ELUS1 
Daño reparable en los 

elementos estructurales 

Deformación axial máxima del 

(s) acero inferior al 2% 

SC-DG-ELUS2 Sin colapso de la estructura 

Capacidad suficiente para 
pilotes-columnas 

(desplazamiento entre las 
losas superior e inferior -

Figura Q-3- inferior a 60 mm) 

En la Tabla Q-3, la deriva del pilote-columna se define como la diferencia entre el 
desplazamiento lateral en sus tramos superior e inferior que se encuentran en el 

interior de la estación (losas de techo y piso, Figura Q-3). Los estados límite últimos 
(ELUS1 y ELUS2) se establecieron a partir de la identificación de dos grandes 

mecanismos de colapso: rotura por punzonamiento de las conexiones entre las 
columnas y las losas (esto puede implicar el despegue total o la rotura por flexión de 

la losa, Figura Q-3) y fallo por flexión del pilote-columna. El primer mecanismo es 
frágil, siendo esta una condición poco deseada (subsección 1.4.4); el segundo 

mecanismo puede ser desencadenado por la deriva antes mencionada, ya que genera 

momentos flectores elevados y efectos relevantes de segundo orden. 

Estas descripciones cualitativas y valores límite son particulares de esta estación. 
Están relacionados con el sistema estructural y los requisitos operativos de la 

estructura. 

Debe tenerse en cuenta que estos requisitos (Tabla Q-3) fueron establecidos con 

anterioridad a la promulgación de este Manual; a continuación se presenta una 

discusión sobre su compatibilidad (con este Manual). 

OI-DI-ELSS1. Los requisitos se refieren únicamente a daños en los componentes no 
estructurales, ya que las exigencias estructurales (Estados Límite) no permiten daño 

alguno. La subsección 1.4.2 establece que Operación Inmediata (OI) corresponde a 
“El funcionamiento de la instalación no se interrumpe en absoluto”, la subsección 

1.4.3 establece que Daño Insignificante (DI) corresponde a “los componentes no 
estructurales tienen daños muy leves, que no dan sensación de peligro y no 

interrumpen en absoluto su funcionamiento”, y, finalmente, la subsección 1.4.4 
establece que ELSS1 corresponde a “Daño muy leve” (Tabla 1-2). Obviamente, el 

primer requisito establecido (Sin descarrilamiento, Tabla Q-3) es de alguna manera 
coherente con los de este Manual; sin embargo, podría considerarse demasiado laxo 

(poco conservador), dado que la definición de Daño Limitado (DL) en la subsección 
1.4.3 contiene la condición "... se evitará su descarrilamiento". En otras palabras, 

este Manual prescribe que se debe exigir “No descarrilamiento” para un Nivel de 
Acción Sísmica superior. En cuanto a los requisitos de la Tabla Q-3 para los demás 
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elementos no estructurales (sin daño y desplazamiento entre losas inferior a 10 mm), 
no se ajustan completamente a las prescripciones de este Manual. La condición “sin 

daño” puede considerarse ampliamente coincidente con la frase “los componentes no 
estructurales tienen solo daño leve, lo que no da una gran sensación de peligro” 

(corresponde a DL, subsección 1.4.3); sin embargo, el cumplimiento de la condición 
de deriva estructural no discrimina entre elementos dúctiles y frágiles, y se refiere 

únicamente a elementos sensibles a la deriva, no a los sensibles a la aceleración 

(Capítulo 7). 

OR-DL-ELSS2. Este Nivel de Exigencia (como los dos siguientes) se refiere 
únicamente a elementos estructurales; La Tabla Q-3 requiere que no haya daños en 

éstos. Obviamente, esta condición es más bien equivalente al comportamiento 

estructural lineal; la comparación con la Tabla 1-2 muestra un ajuste total. 

SA-DS-ELUS1. La Tabla Q-3 requiere daño reparable en los elementos estructurales 

y deformación axial máxima del acero (s) menor al 2%; ambas exigencias coinciden 
con las de este Manual. En cuanto a la reparabilidad estructural, esta debe entenderse 

como fácilmente reparable; La subsección 1.4.2 establece que Seguridad Absoluta 

(SA) significa que “La construcción sufre daños significativos, pero permanece 

segura”. El daño es relativamente fácil de reparar”. Con respecto al requisito sobre 
la deformación del acero, se ajusta exactamente a la Tabla 1-3. Sin embargo, a 

diferencia de la Tabla 1-3, no se proporciona ninguna indicación sobre la deformación 

del hormigón. 

SC-DG-ELUS2. El primer requisito de la Tabla Q-3 (Sin colapso de la estructura) es 
bastante coincidente con este Manual: la subsección 1.4.3 establece que Daño 

Generalizado (DG) significa que “La estructura tiene daño grave pero aún mantiene 
cierta capacidad resistente, sin un serio peligro de derrumbe”. El segundo requisito 

de la Tabla Q-3 (Capacidad suficiente para pilotes, deriva de pilotes inferior a 60 mm) 

se ha discutido anteriormente. 

Q.6 Selección de las Combinaciones de las Acciones 

Según la sección 1.8, deben considerarse las siguientes combinaciones de acciones 

para diseño sísmico (ecuación Q-1, tercera expresión en la ecuación 1-4): 

Q = 1,25 DC + 1,50 DW + 1,35 (EH + ES + EV) + 0,5 (LL + LS + PL) + WA + EQ Q-1 

Estos coeficientes toman los valores destacados en la Tabla Q-4 (Tabla 1-9). 

Tabla Q-4. Coeficientes de seguridad para cada combinación de carga (de las 

Tablas 3.4-1 y 3.4-2 de [LRFD 2017]) (Tabla 1-9) 

Acciones Combinación Sísmica 

Permanente 

DC 1,25  0,90 

DW 1,50  0,65 

EH 1,35  0,75 

ES 1,35  0,75 
EV 1,35  0,75 

Variable 

LL 0,5 

LS 0,5 
PL 0,5 

Agua WA 1 
Construcción CS  

Sísmica EQ 1 

Esta combinación de acciones debe tomarse para la verificación local (seccional) de 
todos los elementos estructurales. Si una determinada sección estructural supera 

esta verificación, se considera que es suficientemente sismorresistente. Todas las 
acciones excepto el terremoto (EQ) se pueden calcular a partir de un análisis estático 
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de la estructura. Esto significa que, cuando se realiza el diseño sísmico, la estructura 
debe definirse a un nivel de detalle que permita el cálculo de su respuesta las acciones 

permanentes y variables.  

Q.7 Evaluación del Peligro Sísmico  

El MTC proporcionó un análisis de peligro sísmico probabilístico completo (PSHA, 
subsección 2.3.4 y Anexo E) como base para el Diseño Sísmico de la Línea 2 del 

Metro de Lima. Este procedimiento es muy común en la práctica de la ingeniería para 
proyectos de infraestructura tan grandes y críticos. PSHA es el método más apropiado 

para determinar los diferentes escenarios para el diseño sísmico [Baker 2008] (grupo 
“Análisis Probabilístico de Peligro Sísmico”). El PSHA permite al diseñador cuantificar 

todas las incertidumbres inherentes al proceso de determinación de escenarios de 
diseño sísmico a través de la definición de las diferentes variables estocásticas 

involucradas. Las principales variables que se han utilizado para determinar el nivel 
de excitación sísmica son la magnitud del momento Mw, la distancia a la ruptura de 

la falla R, y la media armónica ponderada de la velocidad de la onda de corte de los 
30 m superiores del suelo vs,30. El mecanismo de falla no es propiamente una variable, 

pero está representado por un parámetro cuantificado. Se estudió la sismicidad del 
sitio histórico de Lima para determinar una ley de Gutenberg-Richter [Baker 2008]. 

Se calculó Mw para los cuatro Niveles de Acción Sísmica (Tabla Q-1) a través del PSHA 
antes mencionado. Se supuso que R era igual a la distancia a la falla activa más 

cercana para todos los casos (debido a la falta de más información); esta distancia 
se estimó como de unos 40 km. El tipo de ruptura de falla se eligió como intraplaca 

de subducción debido al entorno tectónico local. La velocidad vs,30 se determinó a 
partir de las pruebas de velocidad de ondas de corte in situ realizadas en el área de 

la estación. Se obtuvo un valor de 550 m/s. 

Se obtuvieron espectros de respuesta objetivo para cada escenario a través de las 

ecuaciones habituales de predicción del movimiento del suelo (GMPE), como en 
[Carlton et al. 2015] (grupo “Selección de Acelerogramas de Excitación”), con 

factores de peso unitarios para las GMPE aplicables. Se utilizó la media más la mitad 
de la desviación estándar para el cálculo de los espectros de respuesta objetivo, por 

motivos de seguridad. Esos espectros de respuesta son la demanda sísmica esperada 
en superficie, en términos de aceleraciones, que el sismo asociado a cada Nivel de 

Acción Sísmica inducirá al sistema suelo-estructura. Estos espectros fueron las 

acciones sísmicas de diseño utilizadas para el diseño.  

Q.8 Selección del Método de Análisis 

El Método de Análisis de la estructura depende de su Importancia Operativa y del 

Nivel de Sismicidad que se espera en el sitio, según la subsección 6.5.6 (Tabla 6-2). 
La Tabla Q-5 muestra la Tabla 6-2 en la que se ha destacado el Método de Análisis 

seleccionado para la Estación Mercado Santa Anita. 
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Tabla Q-5. Métodos de diseño mínimos exigidos para estructuras y terrenos con 

configuración regular (Tabla 6-2) 

Importancia 

Operativa  

PGA (g) 

< 

0,05 

0,05-

0,20 
0,20-0,30 0,30-0,40 > 0,40 

I1 Básico Básico Básico 
Pseudo-
estático 

Dinámico 

simplificado 

I2 Básico Básico 
Pseudo-

estático 

Dinámico 

simplificado 

Dinámico 

general 

I3 Básico 
Pseudo-
estático 

Dinámico 
simplificado 

Dinámico 
general 

Dinámico 
general 

Para la Estación del Mercado Santa Anita, la Importancia Operativa es I3, y la PGA 
es mayor que 0,4 g. En este caso, se debe usar el Método Dinámico General. Esto 

requiere llevar a cabo análisis nonlineales para PGA altas son de esperar grandes 
deformaciones, según la subsección 6.5.4: “[…] Los análisis pueden ser lineales o no-

lineales, según la severidad del sismo de diseño sobre el perfil de terreno. Los análisis 
lineales se consideran adecuados si la deformación a corte que sufre el terreno por 

efecto del sismo es pequeña, mientras que para grandes deformaciones se debe 
recurrir a modelos no-lineales que capturen de manera más precisa el 

comportamiento del terreno sometido a fuertes acciones cíclicas. En general, se 
presume que esta formulación será usada preferentemente en situaciones en que se 

requieran análisis nolineales […]”. Esta elección se resume en la Tabla Q-6. 

Tabla Q-6. Métodos de diseño mínimos exigidos para estructuras y terrenos con 

configuración regular (Tabla 6-2) 

Importancia 

Operativa 
(sección ) 

PGA (g) 

< 
0,05 

0,05-
0,20 

0,20-0,30 
0,30-
0,40 

> 0,40 

I3 Básico 
Pseudo-
estático 

Dinámico 
simplificado 

Dinámico 
general 

Dinámico 
general 

Los cálculos generales dinámicos se implementaron en el software comercial de 

elementos finitos PLAXIS2D [Brinkgreve et al. 2000] (grupo “Comportamiento 
Nolineal del Suelo”). Los cálculos generales dinámicos necesitan que la serie de 

tiempo de aceleración se ingrese en la base del modelo. Dado que los acelerogramas 
espectralmente emparejados se dan en la superficie, estos deben transferirse a la 

base del modelo numérico mediante un proceso de deconvolución, según la sección 
2.5: “[…] La acción sísmica en las capas inferiores del terreno deberá ser obtenida, 

a partir de la acción en la superficie, mediante técnicas de despropagación numérica 
[…]”. El software DEEPSOIL [Hashash et al. 2016] (grupo “Propagación y 

Despropagación de Ondas”) se utilizó para este propósito. La selección de 
herramientas computacionales numéricas para realizar los análisis es relevante ya 

que los parámetros geotécnicos deben ser computados de tal forma que puedan ser 

ingresados en el software. 

Q.9 Determinación de Expresiones Particulares de la Acción 
Sísmica para Análisis Dinámicos  

Como es preciso realizar cálculos dinámicos generales para el diseño sísmico de la 

Estación Mercado Santa Anita, se deben obtener algunos acelerogramas a partir de 

los resultados del análisis de peligro sísmico. Para análisis dinámicos generales, los 
registros de aceleración de terremotos severos en áreas sísmicamente similares 

deben usarse para obtener series de tiempo de aceleración espectralmente 
coincidentes para el diseño sísmico, según la sección 2.4: “[…] La generación de 

acelerogramas de diseño se debe basar preferentemente en acelerogramas severos 
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(no pequeños) registrados ya sea en el área bajo consideración o en otras áreas (ya 
sea en el Perú o en otros lugares) con características sismotectónicas similares 

(magnitud de momento, mecanismo de falla, distancia de ruptura, profundidad 
hipocentral, longitud de ruptura, rigidez del suelo); dichas áreas alternativas se 

identificarán mediante técnicas adecuadas de desagregación sísmica […]”. Los 
registros de aceleración de eventos sísmicos severos que fueron seleccionados para 

el diseño de la Estación Mercado Santa Anita fueron: 

- Terremoto de Maule (Chile, 2011) registrado en Puente Alto. 

- Terremoto de Iquique (Chile, 2014) registrado en Puente Alto. 
- Terremoto del Sur del Perú (Perú, 2001) registrado en Moquegua. 

Estos registros se compararon (ajustaron) con el espectro de cada uno de los cuatro 
Niveles de Acción Sísmica (Tabla Q-1) a través del procedimiento de coincidencia 

espectral de [Alatik, Abrahamson 2010] (grupo “Selección de Acelerogramas de 
Excitación”). Los movimientos del suelo espectralmente coincidentes 

(acelerogramas) se utilizaron para el diseño sísmico de la Estación Mercado Santa 

Anita. 

La Figura Q-4 presenta los espectros de movimiento del suelo (Figura Q-4.a) y los 
movimientos del suelo (series de tiempo de aceleración, Figura Q-4.b) inicial (semilla) 

y final (espectralmente coincidente) para el registro del terremoto del Maule (sección 

Q.9). El periodo de retorno es de 950 años, correspondiente a OR (Tabla Q-2).  

  

(a) Espectros (b) Señales 

Figura Q-4. Movimiento del terreno ajustado espectralmente a partir del registro 

sísmico de Maule (sección Q.9). Período de retorno 950 años (OR, Tabla Q-2) 

Para reducir el esfuerzo computacional, se desarrolló específicamente un 

procedimiento de recorte y filtrado para este proyecto. El movimiento se recortó a su 
duración eficaz [Trifunac 1975], que es el tiempo comprendido entre aquel en el que 

se alcanza el 5% y el 95% de la intensidad de Arias [Arias 1970]. Luego, se aplicó 
un filtro Butterworth recursivo de paso alto [Butterworth 1930; Boore 2005] con una 

frecuencia de esquina de 0,1 Hz para corregir la línea base del movimiento recortado 
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[Chiu 1997; Boore et al. 2005]. Estas referencias corresponden al grupo “Análisis y 

Tratamiento de Señales”. 

La Figura Q-5 presenta, para el registro del terremoto del Maule (sección Q.9), las 

señales recortadas de aceleración y desplazamiento; La Figura Q-5.a, la Figura Q-5.b, 

la Figura Q-5.c y la Figura Q-5.d muestran el historial temporal de la intensidad de 
Arias, la aceleración espectral máxima (espectro de aceleración individual), la historia 

temporal de la aceleración y la del desplazamiento, respectivamente. Al igual que la 

Figura Q-4, el período de retorno es de 950 años, correspondiente a OR (Tabla Q-2).  

  

(a) Evolución temporal de la 

intensidad de Arias 
(b) Aceleración espectral máxima 

 

(c) Historia temporal de la aceleración 

 

(d)  Historia temporal del desplazamiento 

Figura Q-5. Movimiento de suelo recortado ajustado espectralmente a partir del 
registro sísmico de Maule (sección Q.9). Período de retorno 950 años (OR, Tabla 

Q-2) 

Q.10 Investigación Geotécnica de Campo  

Según la subsección 4.5.5, los ensayos de campo recomendados para la obtención 

de la información geotécnica se muestran en la Tabla Q-7 (Tabla 4-3). 
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Tabla Q-7. Ensayos de campo (Tabla 4-3) 

Clasificación 
general  

Descripción del 
ensayo  

Objetivos 
Parámetros 

determinados 
Normas 

Caracterización de 

estratos y de agua 
en el terreno  

Sondeos. 

Instalación de 
piezómetros.  
Medidas de 

resistividad 
eléctrica.  

Geo-radar  

Clasificación del 

suelo  

Clasificación del suelo 
y estratificación. 

Extracción de muestras 

inalteradas.  
Nivel freático 

(fluctuaciones, 
estimación de 

tensiones eficaces) 

JGS 1311 

JGS 1312 
JGS 1221 
JGS1224 

JGS 1231 
MTC E 101, 

102, 104, 120, 

130 

Ensayos dinámicos 

a deformaciones 
muy pequeñas 

Técnicas 
geofísicas 

(velocidad de 
onda elástica): 
“cross-hole”, 

“down-hole”, “up-
hole”, refracción, 

MASW 

Perfiles de 
velocidad de 

onda en el 
suelo 

Velocidad de ondas de 
corte.  

Velocidad de ondas de 
compresión.  

Módulo de corte a 

pequeñas 
deformaciones. 

Ondas de Rayleigh  

JGS 1122 
ASTM D6820, 

D6429, 

D6727M 
D6639, D5777, 
D5753, D6726, 

D7128, D6430 

Ensayos estáticos y 
dinámicos a 

deformaciones 

intermedias 

Ensayo de 
penetración 

standard. 
Ensayo de 

presurómetro. 
Ensayo de 

penetración de 

cono sísmico.  
Ensayo de 

penetración de 

cono estáticos 
con presión de 

poros de agua. 
Field vane test. 
Ensayo de placa 

de carga 
(estáticos y 

dinámicos) 

Estimación 
indirecta de 

propiedades 
mecánicas, 

velocidad de 

ondas de corte 
y resistencia a 

licuación  

Parámetros cíclicos de 
resistencia al 

cizallamiento y rigidez 

sin drenaje. 
Evaluación indirecta de 
la susceptibilidad a la 

licuación. 
Relación fuerza-

asentamiento. 
Acumulación de 

desplazamientos y 

degradación de los 
parámetros de 

resistencia con carga 
repetida 

JIS A 1219 

ASTM D1586M 
ASTM D5778 

ASTM D1196M 
MTC E 119 

Se muestran en la Tabla Q-8 las pruebas de campo realizadas en el lugar de la 

Estación Mercado Santa Anita. 

Tabla Q-8. Ensayos de campo llevados a cabo en la Estación Mercado Santa 

Anita 

Clasificación general  Descripción del ensayo 

Caracterización de los estratos y del 
agua del suelo  

Exploración mediante sondeos (3) 

Instalación de piezómetro (3) 

Medidas de resistividad eléctrica (2) 

Ensayos dinámicos a deformaciones 

muy pequeñas 

Down-hole (1) 

MASW (2) 

Ensayos a deformaciones intermedias 
(estáticos y dinámicos) 

Ensayo de penetración normalizado (3) 
Ensayo de presiómetro (3) 

Con estas pruebas, se pudo identificar el perfil estratigráfico, se determinó la 
profundidad del nivel freático, se midió la velocidad de la onda de corte, se pudo 

calcular la rigidez de corte en pequeñas deformaciones y la clase de suelo sísmico, y 
se obtuvo la rigidez (para grandes deformaciones) de las diferentes capas de suelo. 

Además, se encontró que el potencial de licuación era insignificante.  

Q.11 Investigación Geotécnica de Laboratorio 

Según la subsección 4.6.3, en la Tabla Q-9 se destacan las pruebas de laboratorio de 

la Tabla 4-4 que son aplicables a la estación Mercado Santa Anita. 
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Tabla Q-9. Ensayos de Laboratorio (Tabla 4-4) 

Clasificación 

general  

Descripción 

del ensayo  
Objetivos 

Parámetros 

determinados  
Normas 

Clasificación del suelo   

 

 
 
 

Clasificación del 
suelo 

Distribución de tamaño 
de partículas. Límites de 

consistencia. Contenido 
de agua. Gravedad 

específica de sólidos. 

Densidad aparente. 
Densidad relativa (suelo 

granular). 

Permeabilidad 

JIS A 1204 

JGS 0191 ASTM 
D6913M, D7928, 

D4318, D854, 

D2216, D7263, 
D2434, D5084 

MTC E 106, 107, 

108, 109, 110, 111, 
113 

Ensayos a 
deformaciones muy 

pequeñas 

Columna resonante 
(torsor dinámico y 

base fija). 
Ensayos de 

propagación de 

ondas (“bender 
elements”) 

Parámetros para 

análisis dinámico  

Cambios del módulo de 
corte con la amplitud de 
deformación y el estado 

de tensión. 
Relación del factor de 

amortiguamiento con la 

amplitud de deformación 
y el estado de tensión 

ASTM D4015 

ASTM WK60969 

Ensayos estáticos a 
deformaciones 

intermedias y en rotura 

Compresión triaxial 
drenada.  

Compresión sin 
confinar  

Parámetros para 

análisis dinámico  

Cambio de volumen y 

propiedades de 
cedencia. 

Resistencia al corte 

drenada (ángulo de 
fricción, cohesión) 

Resistencia al corte no 

drenada (resistencia a la 
compresión no 

confinada). 

Efectos de velocidad 
rápida de carga 

JGS 0520 
JGS 0524 
JIS A 1216 

ASTM D2166 
ASTM D2850 
ASTM D4767 

ASTM D7181 MTC E 
121, 122, 123, 131, 

135 

Ensayos dinámicos a 
deformaciones 

intermedias y en rotura 

Ensayo cíclico triaxial 
sin drenar.  

Ensayo cíclico a corte 
simple sin drenar.  

Ensayo cíclico 
torsional sin drenar  

Análisis de la 

licuación del suelo.  
Parámetros para 
análisis dinámico 

Acumulación de presión 

de poro 
Resistencia al corte 
cíclica sin drenaje. 

Evaluación de licuación 

(suelos granulares 
sueltos) 

JGS 0541 
ASTM D5311 
ASTM D6528 

Ensayo cíclico triaxial 
con drenaje  

Ensayo cíclico a corte 
simple con drenaje  

Ensayo cíclico 
torsional con drenaje 

Parámetros para 
análisis dinámico 

Propiedades de 
deformación durante la 
disipación de agua en 

los poros 

JGS 0542 
JGS 0543 

Los ensayos de Laboratorio llevados a cabo se describen en la Tabla Q-10. 

Tabla Q-10. Ensayos de Laboratorio llevados a cabo en la Estación Mercado 

Santa Anita 

Clasificación 

general 
Objetivos Parámetros determinados  

Clasificación del suelo  

Establecimiento 

de la clasificación 
del suelo 

Distribución del tamaño de 

partícula  

Densidad global  

Densidad relativa (suelo granular) 

Permeabilidad 

Debido al gran tamaño de las partículas de los suelos de Lima, la mayoría de las 

pruebas de laboratorio no se pudieron realizar siguiendo sus procedimientos 
estándar. Se sustituyeron por un ensayo de corte directo in situ. Se utilizaron pruebas 

de laboratorio para la caracterización de las propiedades índice de los suelos: 

densidad, contenido de agua, permeabilidad, granulometría, etc. 

Q.12 Resumen de los Datos de la Investigación Geotécnica  

Con las pruebas antes mencionadas se realizó la caracterización geotécnica del 

Mercado Santa Anita. La obtención de los parámetros geotécnicos se hizo de tal 
manera que los datos pudieran ser ingresados en modelos DEEPSOIL y PLAXIS2D, 
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(los programas que se utilizaron para la deconvolución y los cálculos dinámicos 

generales). 

Lima está fundada sobre un depósito de grava muy grueso que se formó por las 

crecidas del río Rímac. Se desconocía la profundidad de la roca para el sitio del 

Mercado Santa Anita, ya que no se encontró lecho (sustrato) rocoso ingenieril en 
ninguno de los sondeos ni en las pruebas de velocidad de onda de corte. Tampoco se 

encontró capa freática en la zona para una profundidad superior a los 60 m. Este 
suelo es muy rígido y fuerte, y puede soportar pendientes de hasta 82º. El suelo se 

clasificó como GP (Figura Q-6) de grava mal graduada. El coeficiente de uniformidad 
medio (Uc) se calculó como 166, con un tamaño medio de grano de 30 mm. Se 

encontraron grandes cantos rodados en las muestras. Se observó bajo contenido de 
finos con baja plasticidad. El peso unitario osciló entre 20 kN/m3 y 22 kN/m3. Sobre 

el depósito de grava se encontró un relleno antrópico R de baja resistencia y rigidez. 
Se alcanzaron varias capas de arena limosa SM (Figura Q-6) con perforaciones 

(intercaladas entre capas de grava). Esas capas SM son más débiles que los depósitos 

de grava. 

Se decidió dividir el depósito de grava en tres capas. Corresponden al diferente grado 
de compacidad, que afecta la velocidad de la onda de corte. Luego, se diferenciaron 

GP-Ss, GP-Sm y GP-Sf (Figura Q-6) para gravas con vs < 400 m/s, vs < 600 m/s y 

vs > 600 m/s, respectivamente. 

Los parámetros de resistencia al corte para la cohesión c y el ángulo de fricción ’ de 

los diferentes suelos se obtuvieron a partir de ensayos de laboratorio y de ensayos 
de corte directo a gran escala in situ. Se dieron diferentes parámetros de resistencia 

al corte a R, GP-Ss, GP-Sm, GP-Sf y SM. La resistencia a la tracción se tomó como t 

= c / tan ’. El límite de dilatancia se tuvo en cuenta eligiendo un parámetro  = 0,09 

para suelos con ángulo de dilatancia positivo, según lo recomendado por [Brinkgreve 

et al. 2016] (grupo “Comportamiento No Lineal del Suelo”). 

Se seleccionó el modelo de endurecimiento del suelo con rigidez de pequeñas 
deformaciones (HSsmall, PLAXIS) como modelo constitutivo para simular el 

comportamiento del suelo. Esto se hizo porque HSsmall puede predecir con precisión 
tanto el comportamiento estático como dinámico de los suelos, y también la 

amortiguación histerética (sección K.3) que desencadenan los ciclos de deformación 
grande. HSsmall relaciona la rigidez al corte con la presión de confinamiento menor 

σ3 y los parámetros plásticos c y ’ mediante la expresión (ecuación Q-2): 

𝐺0 = 𝐺0
ref  (

σ3
′  sin ’ + 𝑐 cos’ 

100 sin ’ + 𝑐 cos ’ 
)

𝑚

 Q-2 

Los parámetros de rigidez se basaron en los resultados de las pruebas de velocidad 

de onda de corte y en datos bibliográficos. El módulo de corte de pequeña 
deformación se calculó directamente a partir de la velocidad de la onda de corte vs. 
Se codificó un procedimiento de optimización para determinar los parámetros 𝐺0

ref y 

m para cada capa que proporcionaron el mejor ajuste a la media de las velocidades 

vs medidas en campo para cada profundidad. 

La Figura Q-6 presenta el ajuste del perfil de velocidad de la onda de corte en los 

primeros 60 m. El proceso de emparejamiento consistió en calcular el promedio 
geométrico de las medidas correspondientes a la misma profundidad y generar una 

curva de ajuste adecuada para PLAXIS. La media geométrica se ha seleccionado por 

ser poco sensible a los valores atípicos (“outliers”). 
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Figura Q-6. Ajuste del perfil de la velocidad de onda de corte  

La Figura Q-6 muestra que la elección de 900 m/s como la velocidad de la onda de 

corte para definir el lecho rocoso ingenieril (sección 2.2) es completamente apropiada 
para el tipo de suelo en la Estación Mercado Santa Anita; ese nivel es razonablemente 

poco profundo (aproximadamente 25 m) y corresponde a una situación 

suficientemente estable (sin grandes cambios debajo de él). 

La Figura Q-7 ilustra el ajuste de las curvas de reducción de rigidez y aumento de 

amortiguamiento de la capa GP-Sm (Figura Q-6). 
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(a) Curvas para pequeñas deformaciones para la capa GP-Sm (sección 

Q.12, Figura Q-6)  

 

(b) Curvas de amortiguamiento para la capa GP-Sm (sección Q.12, Figura 

Q-6) 

Figura Q-7. Curvas de ajuste de amortiguación y reducción de rigidez de GP-Sm 

PLAXIS implementa las curvas de degradación de la rigidez siguiendo la formulación 

de [Brinkgreve et al. 2016] (grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). Las curvas 
de degradación de la rigidez para las diferentes capas se calcularon para ajustarse 

mejor a la media de [Oztoprak, Bolton 2013; Umberg 2012] (grupo “Comportamiento 
Nolineal del Suelo”) utilizando la formulación implementada en PLAXIS. Se codificó 

un procedimiento de optimización para obtener el parámetro γ0,7, así como el valor 
del amortiguamiento a pequeñas deformaciones del suelo para cada capa de suelo. 

Uc se limitó a ser igual a 100, ya que los autores de las formulaciones utilizadas no 

recomiendan utilizar valores más altos debido a las limitaciones de la base de datos. 

El amortiguamiento en pequeñas deformaciones se introdujo como un 
amortiguamiento de Rayleigh (sección K.3). El valor del amortiguamiento provino del 

proceso de ajuste, y el rango de períodos fue elegido como 0,2 Ts – 2 Ts, donde Ts es 
el periodo natural del depósito del suelo, de acuerdo con [Carlton et al. 2015] (grupo 

“Selección de Acelerogramas de Excitación”). Para el Mercado Santa Anita se 

encontró que Ts = 0,4 s. 

La Tabla Q-11 y la Tabla Q-12 presentan parámetros de estado, resistencia, 

amortiguamiento y rigidez del suelo utilizados para el análisis en PLAXIS. 
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Tabla Q-11. Parámetros de estado, resistencia y amortiguamiento a pequeñas 

deformaciones de suelos utilizados para el análisis en PLAXIS  

Capa 
Sup. 

(m) 

Inf. 

(m) 
γ e emin emax α β C (kPa) 

Φ 

(º) 

Ψ 

(º) 

R 0 1,7 16,7 0,56 0,25 0,75 0,4571 3,92E-04 1 28 0 
GP-Ss 1,7 2,5 20 0,19 0,15 0,25 1,1468 9,83E-04 15 34 2 

GP-Sm 2,5 8,5 21 0,19 0,15 0,25 1,1468 9,83E-04 27,5 36,5 4,5 
GP-Sf1 8,5 30,6 22 0,19 0,15 0,25 1,1075 9,49E-04 40 39 7 
SM1 30,6 37 16,95 0,56 0,25 0,75 0,2041 1,75E-04 5 30 0 

GP-Sf2 37 42,3 22 0,19 0,15 0,25 0,9745 8,35E-04 40 39 7 
SM2 42,3 45,3 16,95 0,56 0,25 0,75 0,1946 1,67E-04 5 30 0 

GP-Sf3 45,3 48,5 22 0,19 0,15 0,25 0,9446 8,10E-04 40 39 7 

SM3 48,5 49,5 16,95 0,56 0,25 0,75 0,1906 1,63E-04 5 30 0 
GP-Sf4 49,5 60 22 0,19 0,15 0,25 0,9168 7,86E-04 40 39 7 

En la Tabla Q-11, z se refiere a los niveles superior e inferior de la estación,  es el 

peso unitario del suelo, e, emax y emin son la relación de vacíos in situ del suelo 
granular, la relación de vacíos del suelo en el estado más suelto, y el valor 

correspondiente en el estado más denso, respectivamente. Los coeficientes  y  se 

refieren a los dos primeros términos de la expresión de amortiguamiento de Rayleigh 
(ecuación K-4,  = a0,  = a1). Finalmente, c’ es la cohesión del suelo, y ’ y  son 

los ángulos de fricción y dilatancia del suelo (drenado), respectivamente. 

Tabla Q-12. Parámetros de rigidez del suelo utilizados para el análisis en PLAXIS 

Capa 
Sup. 

(m) 
Inf. (m) 

𝑬𝟓𝟎
𝐫𝐞𝐟 

(kPa) 

𝑬𝐨𝐞𝐝
𝐫𝐞𝐟  

(kPa) 

𝑬𝐮𝐫
𝐫𝐞𝐟 

(kPa) 
m γ0,7 𝑮𝟎

𝐫𝐞𝐟 (kPa) 

R 0 1,7 30283 30283 90848 0,74 2,59E-05 227120 
GP-Ss 1,7 2,5 134413 134413 403240 0,83 2,45E-05 1008100 
GP-Sm 2,5 8,5 163840 163840 491520 1,00 2,96E-05 1228800 

GP-Sf1 8,5 30,6 209920 209920 629760 0,74 4,00E-05 1574400 
SM1 30,6 37 437427 437427 1312280 0,37 1,73E-04 3280700 

GP-Sf2 37 42,3 288933 288933 866800 0,00 4,87E-05 2167000 

SM2 42,3 45,3 436533 436533 1309600 0,78 2,00E-04 3274000 
GP-Sf3 45,3 48,5 307933 307933 923800 0,08 5,19E-05 2309500 
SM3 48,5 49,5 370707 370707 1112120 0,93 2,13E-04 2780300 

GP-Sf4 49,5 60 177480 177480 532440 0,44 5,50E-05 1331100 

En la Tabla Q-12, 𝐸50
ref es el valor de referencia del módulo de deformación desviador 

del suelo a la mitad de la resistencia de este (presión de confinamiento 3
′  = 100 

kPa), 𝐸oed
ref  es el módulo de deformación (edométrico) del suelo a la mitad de la 

resistencia del suelo (1
′  = 100 kPa), 𝐸ur

ref es el módulo de deformación desviador del 

suelo a la mitad de la resistencia del suelo para las ramas de carga-recarga (presión 
de confinamiento 3

′  = 100 kPa), m es el exponente en la ecuación Q-2, y 0,7 es la 

deformación cortante de referencia correspondiente al 70% del módulo de cortante 
inicial G0. Finalmente, 𝐺0

ref es la rigidez a cortante de referencia para 3
′  = 100 kPa 

(ecuación Q-2). 

Q.13 Despropagación de las Series Temporales de Aceleración 
Ajustadas Espectralmente  

Los movimientos de tierra de entrada (excitación) se obtuvieron mediante el proceso 

de despropagación. Se realizó un análisis de equivalente lineal a través del software 
de propagación de ondas DeepSoil [Hashash et al. 2016] (grupo “Propagación y 

Despropagación de Ondas”), dado el perfil del sitio y un movimiento de suelo 
superficial, para obtener la excitación sísmica en la base del modelo, llamados 

movimientos de suelo despropagados.  

En el software se utilizaron parámetros MRDF [Phillips, Hashash 2009] (grupo 

“Comportamiento Nolineal del Suelo”) ajustados para las diferentes capas de suelo. 
Se asumió un movimiento interno (“within”) [Kramer 1996; Kottke, Rathje 2008; 

Chiaradonna 2022] (referencias en los grupos “Muros de Contención” y “Análisis de 

Respuesta del Sitio”) para la despropagación. Por lo tanto, los movimientos del suelo 

deconvolucionados son aquellos que se propagarán desde la parte inferior del modelo 

hasta la parte superior, lo que dará como resultado un movimiento del suelo 
espectralmente coincidente (para cada Nivel de Acción Sísmica). 
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Q.14 Elaboración del Modelo de Cálculo  

Para cálculos dinámicos generales, la respuesta sísmica tanto de la estructura como 

del suelo circundante se calcula simultáneamente, junto con su interacción, según 

6.5.4: “[…] En esta formulación se determinan de manera conjunta la repuesta 

dinámica del terreno y la de la estructura (incluyendo la interacción entre ambos) a 
través de un análisis numérico integrado […]”. Luego, se debe desarrollar un modelo 

numérico de interacción suelo-estructura. Para ello se utiliza el software de elementos 
finitos PLAXIS 2D. Además, en un modelo de interacción suelo-estructura, se tiene 

que simular tanto el comportamiento geotécnico como el estructural. 

a. Elaboración del Modelo Geotécnico  

Para el comportamiento geotécnico, las propiedades geotécnicas obtenidas para cada 

capa de suelo se implementan en el modelo numérico, junto con algunas condiciones 

de contorno que permiten los cálculos dinámicos en PLAXIS 2D. 

b. Malla y Condiciones de Borde  

Las condiciones de malla son importantes para el análisis dinámico, ya que el tamaño 

de los elementos debe cumplir diferentes criterios para simular con precisión la 
propagación de ondas sísmicas en el modelo. 

En primer lugar, había que evitar el “aliasing”, según [Brinkgreve et al. 2016] (grupo 
“Comportamiento Nolineal del Suelo”). El aliasing (alias, solape en el tiempo) es un 

fenómeno que consiste en la pérdida de información producida por la insuficiente 
tasa de muestreo con respecto a la frecuencia de la onda. Se eligió un número de 

nodos por elemento de 15 para aumentar el tamaño máximo del elemento, en aras 
de la velocidad en los cálculos. La frecuencia máxima de interés para el análisis se 

fijó en 10 Hz, ya que las frecuencias más altas no contribuyen de manera significativa 
a la respuesta sísmica del sistema suelo-estructura. 

En segundo lugar, el paso de tiempo de cálculo tenía que determinarse 
correctamente. Las condiciones en [Brinkgreve et al. 2016] debe cumplirse para 

garantizar la estabilidad del análisis dinámico. Para cada elemento del suelo, con un 

cierto vs y , que se refiere a la relación de Poisson en su comportamiento cíclico, 
existe un paso de tiempo máximo permitido [Brinkgreve et al. 2016]. Dado que vs 

variará durante la excitación sísmica, se tomó t = 0,002 s, que corresponde a la 

media de ambos t calculados para condiciones de deformación pequeña y de 
deformación grande. 

Las condiciones de contorno también son cruciales para el análisis dinámico. Primero, 
la estación está ubicada en el centro del modelo, cuya profundidad es 

aproximadamente tres veces la profundidad máxima de los muros (es decir, 60 m). 
El ancho del modelo se tomó como 2,5 veces su profundidad, según [Amorosi et al. 

2010] (grupo “Comportamiento Nolineal del Suelo”). Se seleccionó la condición 
“Ninguno” en PLAXIS 2D, también llamada “base rígida”, para la base del modelo, ya 

que se tomó la condición “dentro del movimiento” [Kramer 1996; Kottke, Rathje 
2008; Chiaradonna 2022] (referencias en los grupos “Muros de Contención” y 

“Análisis de Respuesta del Sitio”) para la deconvolución. Se eligió "grados de libertad 
vinculados" para los límites laterales, ya que permite calcular el movimiento de 

campo libre sin efectos de reflexión de los límites. Se obligó a la malla a ser simétrica 
en los límites laterales para poder aplicar esta condición. 

El movimiento deconvolucionado para cada escenario sísmico se aplicó en la parte 

inferior del modelo. Se creó un desplazamiento de línea en esa ubicación y se aplicó 

un multiplicador de aceleración, con valores de aceleración en todo momento. Se 
permitió la opción de "corrección de deriva" para forzar a PLAXIS 2D a evitar 

velocidades y desplazamientos residuales en el modelo. 

c. Validación del Modelo Geotécnico 
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La validación del modelo geotécnico se basa en la despropagación (hacia abajo) de 
una entrada (excitación) sísmica objetivo en la superficie del suelo hasta llegar al 

sustrato rocoso ingenieril, y luego propagarla de regreso (hacia arriba) hasta la 
superficie del suelo. La validación consiste en verificar que la señal (o espectro) 

despropagada y propagada coincida, con cierta tolerancia, con la entrada objetivo. 
La despropagación y propagación se puede realizar con DeepSoil o PLAXIS 2D; más 

precisamente, DeepSoil puede simular la propagación (sea lineal o nolineal) y la 
despropagación (sólo lineal), mientras que PLAXIS 2D sólo puede reproducir la 

propagación (sea ésta lineal o nolineal). 

Para validar el modelo geotécnico, la Figura Q-8 presenta, en escala logarítmica, el 

PSA (“Peak Spectral Acceleration” para cada período) de excitación y despropagado-
propagado para el sismo del Maule (sección Q.9) correspondiente al Nivel de 

Exigencia de OR (Tabla Q-2). La Figura Q-8 muestra cuatro gráficos: (i) la línea 
punteada roja representa el espectro objetivo (de excitación, obtenido de PSHA, 

sección Q.7), (ii) la línea punteada verde representa el espectro de salida (respuesta) 
que se ha propagado linealmente (usando DeepSoil) y propagado por un enfoque 

lineal equivalente (subsección 6.5.2 y sección K.4, también usando DeepSoil), (iii) la 

línea discontinua ocre es el espectro de salida que ha sido despropagado linealmente 

(usando DeepSoil) y propagado nolinealmente (sección K.4, también usando 
DeepSoil), y (iv) la línea continua azul se refiere al espectro de respuesta que se ha 

propagado linealmente (usando DeepSoil) y nolinealmente (sección K.4, usando 
PLAXIS 2D). Cabe destacar, como se mencionó anteriormente (secciones 2.5 y K.4), 

además del estudio preliminar [Rodríguez-Sánchez et al. 2019a], actualmente no 

existe ningún algoritmo confiable para la despropagación completamente nolineal de 
ondas sísmicas; esta referencia se encuentra en el grupo “Túneles y Estructuras 

Subterráneas”.  

  

Figura Q-8. Comparación de PSA (“Peak Spectral Acceleration”) para el escenario 

OR (Tabla Q-2). Acelerograma de Maule (sección Q.9) 

La Figura Q-8 muestra que, para períodos que oscilan entre 0,2 y 2 s (este rango se 

destaca en la Figura Q-8), que incluyen el período natural del perfil del suelo (este 

se calculó como Ts = 0,40 s), el espectro obtenido con PLAXIS 2D (en la superficie, 

línea continua azul) coincide con precisión con el espectro objetivo (de excitación, 
línea punteada roja), así como con los otros espectros de respuesta obtenidos (líneas 

discontinuas verde y ocre). Esto prueba que el modelo geotécnico se desarrolló 
correctamente y que las condiciones de contorno se consideraron adecuadamente. 

Esto lleva a la conclusión de que el modelo desarrollado propaga y despropaga ondas 
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sísmicas de corte de forma precisa. Por lo tanto, este modelo numérico puede calcular 
adecuadamente las fuerzas sísmicas de interacción entre las estructuras 

subterráneas y el suelo, dado que están correctamente incluidas en el modelo. 

d. Modelo estructural  

Los elementos estructurales (muros, columnas y losas) se incorporaron al modelo de 
PLAXIS 2D. La sección S09 (Figura Q-2 y Figura Q-3) se muestra en la Figura Q-9. 

Se desarrolló un modelo numérico diferente para cada sección que se consideró 

relevante para el análisis estructural a lo largo de la estación. 

 

Figura Q-9. Modelo numérico de la sección S09 para análisis dinámico general en 
PLAXIS 2D 

En la Figura Q-9, los tres niveles principales de la estación (losa de techo, losa 
intermedia y losa de fondo) se representan como A, B y C, respectivamente. Esta 

notación también se emplea en la Figura Q-14 y la Figura Q-15. 

Como se muestra en la Figura Q-3, la resistencia a la compresión uniaxial del concreto 
se tomó como 𝑓c

′ = 40 MPa para todos los elementos excepto para los muros de 

contención de 100 cm de espesor, ahí se consideró 𝑓c
′ = 30 MPa. La resistencia del 

acero (límite elástico) se tomó como fy = 420 MPa. 

Para los pilotes se utilizaron elementos de fila de vigas embebidas en PLAXIS 2D. 
Simulan el comportamiento de una fila de elementos estructurales con rozamiento 

superficial y resistencia de apoyo en los extremos ubicados a un cierto espaciamiento 
(entre pilotes consecutivos). Para los muros se utilizaron elementos de placa en 

PLAXIS 2D; éstos modelan el comportamiento de elementos estructurales continuos 

con una interfaz que simula la reducción de la rigidez y resistencia del suelo que está 
en estrecho contacto con él. 

Las propiedades estructurales de estos elementos se calcularon en función de su 
geometría. El acero de refuerzo para muros se diseñó con las fuerzas estructurales 

calculadas para ese caso, y se calcularon diagramas de momento-curvatura (análogo 

a las leyes de fuerza-desplazamiento, Figura 1-1.e) para cada sección de refuerzo 

diferente de cada muro. Esos diagramas se implementaron en PLAXIS 2D para las 
comprobaciones SA y SC. 

El refuerzo de los muros de contención (y el concreto comprimido) se configuró para 
que se comportara elásticamente en condiciones de OI y OR. Para SA y SC se 
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comprobó la capacidad estructural de los muros utilizando un comportamiento 
elastoplástico nolineal a través de diagramas momento-curvatura. Durante el diseño 

se proporcionó suficiente resistencia al corte. 

Dado que aproximadamente el 90% de las cargas de gravedad son absorbidas por el 

sistema de columnas y pilotes, ambos se dimensionaron para que permanecieran 
elásticos para todos los Niveles de Acción Sísmica. 

La fricción superficial y la resistencia portante de los pilotes se obtuvieron 
promediando las recomendaciones de [LRFD 2014] y [EN 1997-1 2004] (grupo 

“Normas y otros Documentos Similares de otros Países”). Se tomó la propiedad de 
interfaz Rinter = 0,8, ya que no se permite que el muros se desvíe significativamente 

porque las losas se moldean (hormigonan, funden) en el lugar antes de que se inicie 
una excavación más profunda. Un valor del parámetro Rinter igual a 0,8 representa 

una reducción del 20% de la rigidez y resistencia en la interfaz entre el suelo y la 
estructura; en particular, este valor se adopta regularmente para el proceso de 

construcción empleado (“top-down”). Sin embargo, obviamente, se debe tener en 
cuenta la deformación por corte del suelo, ya que Rinter disminuye a medida que 

aumenta la deformación del suelo impuesta. 

Todas las conexiones entre elementos se simularon como uniones articuladas, es 

decir, que permiten que los elementos conectados giren de forma independiente. Se 
activó la opción "Considerar el cierre de brechas" para todos los elementos de placa; 

este modelo corresponde a una conexión de ”sólo compresión”, por lo que un espacio 
(brecha) entre la estructura y el suelo circundante puede abrirse (separación) y 

cerrarse (contacto) bajo tensión y compresión, respectivamente. 

Q.15 Procedimiento de Diseño  

Se concibió un procedimiento de diseño particular para el diseño sísmico de la 
estación subterránea de la Línea 2 del Metro de Lima; esto se hizo a través de la 

experiencia. Todos los diferentes Requisitos de Desempeño (Tabla Q-2) deben 
cumplirse para la estructura. Esto puede hacer que el diseño sea engorroso y 

repetitivo, ya que una modificación estructural en una etapa conduce a un recálculo 
de las otras etapas. Para evitar este largo proceso, se recomienda (no se obliga) el 

siguiente procedimiento de diseño (orden de verificación de los Estados Límite): 

1. Comprobación de OR. Dado que el comportamiento estructural bajo OR debe 

ser elástico, es muy probable que las mayores fuerzas inducidas sísmicamente 
sobre el elemento estructural provengan de este Requisito de Desempeño (ya 

que la estructura es más rígida que cuando está dañada). Por lo tanto, si OR se 
verifica en primer lugar, es muy común que no se requiera ninguna modificación 

adicional del sistema estructural para superar las otras verificaciones de 
requisitos de desempeño. En este sentido, se debe tener en cuenta que en SA y 

SC se aceptan mayores daños. 
2. Comprobación de SA. En este escenario, el comportamiento estructural es 

nolineal. Por lo tanto, es muy probable que las fuerzas sísmicas de interacción 
sean mucho menores que las de OR. Además, el Nivel de Daño de reparabilidad 

que se asocia comúnmente con SA es más oneroso para la estructura que evitar 
el colapso en SC. Así, si una estructura supera SA después de OR, es común que 

también supere SC. 
3. Comprobación de SC. El comportamiento estructural para SC es el mismo que 

para SA, pero las condiciones de reparabilidad normalmente condicionan el 

diseño de la estructura. Por lo tanto, SC generalmente se verifica después de 

que la estructura supera SA. 

4. Comprobación de OI. OI está relacionado con el Nivel de Acción Sísmica más 
bajo. Además, la operación inmediata de la infraestructura de transporte no 

suele verse obstaculizada por ningún efecto sísmico. Por otra parte, OI se 
relaciona comúnmente con componentes no estructurales, que son fáciles de 

instalar, reparar o quitar. Por lo tanto, OI suele ser el escenario menos 
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condicionante para el diseño sísmico de estructuras subterráneas para sistemas 
de transporte y debe verificarse en último lugar. Aún más claramente, la sección 

1.4 establece que no hay ninguna diferencia en la verificación estructural de los 
Niveles de Exigencia OI y OR.  

Esta estrategia también se recomienda en este Manual, en la subsección 1.6.2. 

La Figura Q-10 muestra el diagrama de flujo de trabajo de diseño seguido durante el 

diseño estructural de la estación Mercado Santa Anita. 

 

Figura Q-10. Diagrama de flujo sugerido para el Diseño Sísmico de estructuras 

enterradas  

Se proporciona a continuación una descripción más detallada de cada etapa del 

diseño. Adicionalmente, se muestran algunas Figuras que ilustran la comprobación 
de los Estados Límite. 

a. OR (Operatividad Recuperable) 

Como se discutió anteriormente, no se permite que los elementos estructurales 

desarrollen ningún daño durante el evento sísmico; por lo tanto, su comportamiento 
se modela como elástico lineal. Se consideran los valores brutos de los parámetros 

geométricos seccionales (área y momento de inercia) ya que no se desarrollarán 
grietas extensivas, y, por lo tanto, la rigidez de la estructura permanecerá 

aproximadamente igual durante toda la duración del terremoto. 

Las fuerzas sísmicas internas se utilizan para dimensionar (diseñar) los diferentes 

elementos estructurales. Por ejemplo, el acero de refuerzo se elige para resistir las 
fuerzas sísmicas calculadas para el Nivel de Exigencia OR. 

Como el Requisito de Desempeño para la verificación de OI es que los elementos 
estructurales no sufran daños, las fuerzas sísmicas obtenidas para esta verificación 

suelen ser mayores que para las verificaciones de SA y SC, aunque la excitación 
sísmica es más fuerte para el último que para el primero. Esto se debe a la concesión 

de daños en la estructura para SA y SC. Este daño reduce la rigidez de la estructura 
y, por lo tanto, generalmente conduce a fuerzas sísmicas más bajas. De esta forma, 

si una estructura está diseñada para funcionar adecuadamente para el Estado Límite 
OI, las posibilidades de que los demás Estados Límite también sean controlados son 

altas (proporcionando un rendimiento adecuado para todos ellos). 

La Figura Q-11 muestra las envolventes del momento de flexión de los muros 

pantalla, y su capacidad de momento. Los momentos exigentes corresponden al 
sismo del Maule (sección Q.9) y la verificación se refiere al Requerimiento de 

Desempeño OR.  
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Figura Q-11. Comparación entre los diagramas de momentos flectores y la 

capacidad de los muros pantalla de la Estación Mercado Santa Anita sometidos al 

sismo del Maule bajo verificación de OR (sección Q.9) 

La Figura Q-11 muestra que las envolventes de los momentos flectores (de los muros 

pantalla) durante la excitación sísmica están por debajo de su capacidad resistente. 
Por lo tanto, el diseño estructural satisface el Requisito de Desempeño OR. 

b. SA (Seguridad Absoluta) 

En este Requisito de Desempeño se permite que los elementos estructurales sufran 

daños reparables. El daño de los materiales estructurales se puede simular mediante 
modelos elastoplásticos nolineales. Los momentos de inercia reducidos debido al 

agrietamiento del concreto deben implementarse en los cálculos, preferiblemente por 

medio de diagramas de momento-curvatura. 

Se obtienen las fuerzas internas sísmicas para evaluar la reparabilidad del daño 

debido a la acción sísmica. Estas fuerzas se utilizan para determinar la deformación 
en los elementos estructurales, por ejemplo, la deformación axial del acero de 

refuerzo (s); estas deformaciones se pueden utilizar para evaluar el grado de daño 
del elemento estructural y su reparabilidad con un costo razonable. 

Momento resistido 
(trasdós) 

Momento resistido 
(intradós) 

Momento flector (kNm/m) 

Superficie del suelo 

P
ro

fu
n
d
id

a
d
 (

m
) 



 

Manual de Diseño Sismorresistente de Estructuras  

 Subterráneas para la Infraestructura Vial - Prepublicación 

  318 

 

La introducción de un comportamiento local (seccional) nolineal para los elementos 
estructurales, que simulan daños por fisuración, y la consiguiente reducción de la 

rigidez del elemento estructural, conduce a una estructura menos rígida que para 
OR. De esta manera, a pesar del hecho de que el escenario SA está asociado con una 

sacudida sísmica más fuerte, las fuerzas para el OR suelen ser mayores que las del 
SA en la práctica de la ingeniería. La Figura Q-12 muestra este efecto para la Estación 

Mercado Santa Anita. 

 

Figura Q-12. Comparación entre momentos en un muro pantalla de la Estación 

Mercado Santa Anita. Terremoto del Maule (sección Q.9) para Niveles de Exigencia SA 
y OR (Tabla Q-2) 

La Figura Q-12 muestra que los momentos de solicitación (demanda) son más altos 
para OR que para SA, a pesar de que las deformaciones cortantes impuestas (de 

excitación) son más altas para SA. Por el contrario, si el comportamiento de SA fuera 
lineal, sus fuerzas internas serían mayores que las de OR. 

La Figura Q-13 presenta las leyes momento-curvatura (arriba, Figura Q-13.a) y 

momento-deformación (s) (abajo, Figura Q-13.b) de la sección S09 (Figura Q-2 y 
Figura Q-3) correspondiente al momento máximo en la Figura Q-12. 
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(a) Diagrama momento-curvatura  

 

(b) Diagrama momento-deformación 

Figura Q-13. Comportamiento seccional (momento-curvatura y momento-deformación 

del acero) para un tramo de la Estación Mercado Santa Anita. Terremoto del Maule 

(sección Q.9) para Nivel de Exigencia SA (Tabla Q-2) 

Se puede ver en la Figura Q-13 que la deformación máxima del acero está por debajo 

de la deformación máxima permitida. Luego, el diseño estructural pasa (supera, 
satisface) el Requisito de Desempeño de SA. 

Generalmente, las fuerzas estructurales para la verificación de SC son mayores que 
las obtenidas para la verificación de SA, porque la excitación sísmica para SC suele 

ser de mayor magnitud. No obstante, la reparabilidad del daño suele ser una 
condición de diseño mucho más onerosa que la prevención del colapso. De esta 

forma, es muy común que una estructura pase la verificación de SC si su desempeño 
es adecuado para SA. La siguiente subsección discute este tema más profundamente. 

c. SC (Sin Colapso) 

Para esta verificación, se permite el daño en elementos estructurales si este no 

conduce al colapso de la estructura. Como en SA, el daño estructural debe simularse 
mediante modelos elástico-plásticos nolineales, ya que el agrietamiento del hormigón 

y la plastificación del acero reduce la rigidez de los elementos, utilizando 
preferentemente diagramas momento-curvatura. La diferencia con la verificación de 

SA es que para la comprobación de SC se tiene que considerar implícitamente la 

resistencia última del elemento estructural. Como en la verificación de SA, se analizan 

las fuerzas internas sísmicas para evaluar el colapso de la estructura (Tabla 1-3). 
Con respecto a esta verificación, como se discutió en la subsección 1.4.4, los 

mecanismos de fallo deben identificarse previamente, ya que varían mucho de un 
sistema estructural a otro. Por lo tanto, se tiene que realizar un análisis caso por 

caso. En la estación Mercado Santa Anita se identificaron dos mecanismos de colapso: 
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fallo por cortante de las conexiones columna-muro y fallo de los pilotes-columna (por 
efectos de segundo orden) debido a una excesiva deformación por cortante del suelo. 

En la práctica, la verificación de SC generalmente se supera después de la de OR y 

SA, ya que este último promueve un escenario de diseño más oneroso para la 

estructura. 

La Figura Q-14 muestra gráficas de deriva vs. tiempo de la respuesta dinámica 

nolineal (“time-history”) de la Estación Mercado Santa Anita bajo el terremoto del 
Maule (sección Q.9) para el Nivel de Exigencia SC (sección Q.5). 

 

Figura Q-14. Historias temporales de deriva para un tramo de la Estación Mercado 
Santa Anita. Sismo del Maule (sección Q.9) para Nivel de Exigencia SC (Tabla Q-2) 

En la Figura Q-14, las series temporales A-B, A-C y B-C se refieren a las derivas entre 
los niveles correspondientes. Como en la Figura Q-9, A, B y C representan las losas 

de techo, intermedia y de fondo (Figura Q-3), respectivamente. 

Se verifica en la Figura Q-14 que la deriva máxima es inferior a la que podría conducir 

a la rotura de los pilotes-columnas. Por tanto, el diseño estructural supera (pasa) el 
Requisito de Desempeño SC. 

d. OI (Operatividad Inmediata) 

La comprobación de OI verifica que la estación permanezca en pleno funcionamiento 

en todo momento, tanto durante como después del terremoto. Se siguen las mismas 

hipótesis sobre el comportamiento de los materiales estructurales que para OR, 
utilizando modelos elásticos lineales. Esta comprobación no suele ser importante 

porque los demás Estados Límite son situaciones más onerosas para la estructura 
que la comprobación OI; de hecho, las verificaciones afectan únicamente a los 

componentes no estructurales (descarrilamiento, Tabla Q-3). En la práctica de la 

ingeniería, la comprobación de OI se suele dar por satisfecha a partir de la de OR. 

Además, también a veces se cumplen los Requisitos de Desempeño de OI para el 
escenario OR. En este caso, no es necesario realizar ningún cálculo adicional para la 

verificación de OI. No obstante, según la filosofía PBD, se debe determinar el 
comportamiento de la estructura para cada Estado Límite para asegurar un diseño 

óptimo tanto desde el punto de vista de la seguridad como económico. 
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De manera similar a la Figura Q-14, la Figura Q-15 muestra gráficas de deriva vs. 
tiempo de la respuesta dinámica lineal (“time-history”) de la estación Mercado Santa 

Anita bajo el terremoto del Maule (sección Q.9) para el Nivel de Exigencia OR (sección 
Q.5). Ese Nivel de Exigencia se usa en lugar de OI solo para mostrar que la condición 

de descarrilamiento (Tabla Q-3) se cumple para ambos. 

 

Figura Q-15. Historias temporales de deriva para un tramo de la Estación Mercado 

Santa Anita. Sismo del Maule (sección Q.9) para Nivel de Exigencia OR (Tabla Q-2) 

En la Figura Q-15 (análogamente a la Figura Q-9 y la Figura Q-14), la serie temporal 

A-B corresponde a la deriva en la planta vestíbulo (desplazamiento lateral relativo 
entre el techo y losas intermedias, Figura Q-3); la serie temporal B-C se refiere a la 

deriva en el nivel de la Estación (desplazamiento lateral relativo entre las losas 
intermedia y de fondo, Figura Q-3). 

La Figura Q-15 muestra que, incluso para el Nivel de Acción Sísmica asociado a OR 

(esto no es obligatorio, Tabla Q-3), la deriva máxima está por debajo del límite 

permitido (10 mm para evitar el descarrilamiento en la serie temporal B-C, Tabla 
Q-3). Por lo tanto, el diseño estructural supera el Requisito de Desempeño de OI, ya 

que el forzamiento sísmico será menor para OI que para OR, cuyos resultados se 
analizan. Notablemente, esto significa que el diseño estructural cumple incluso con 

las disposiciones de este Manual (Tabla 1-2). 

Q.16 Resumen y Conclusiones 

El diseño de la Estación Mercado de Santa Anita en el Proyecto de la Línea 2 del Metro 
de Lima se ha presentado según el Manual (como un caso de estudio). Se ha 

mostrado cómo la metodología de diseño propuesta, basada en PBD, se ha aplicado 
a un caso real y exitoso de diseño. 

Debe notarse que algunas de las consideraciones relacionadas con el diseño de la 
Estación Mercado Santa Anita no pueden aplicarse a otros proyectos debido a su 

probable sistema estructural diferente, naturaleza, Importancia Operativa (sección 
1.3), etc. Sin embargo, los principios de diseño pueden ser reflejados en este estudio 

de caso. Generalmente se aplica para proporcionar un diseño sísmico robusto, seguro 
y óptimo de estructuras subterráneas.  
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