
ANEJO 5. 
 
Proyecto de estructuras sismorresistentes 
 
Cimentaciones, estructuras de contención y aspectos geotécnicos 
 
 
 

1 Generalidades 
 

1.1 Objeto y campo de aplicación 

(1) El campo de aplicación de la Norma Sismorresistente se define en el apartado 1.1.1 del Anejo 1. En 
este Anejo se establecen los requisitos, criterios y reglas para el emplazamiento y para el terreno de la 
cimentación de las estructuras sismorresistentes. Cubre el proyecto y cálculo de diferentes sistemas de 
cimentación, el diseño de estructuras de contención de tierras y la interacción suelo-estructura bajo 
acciones sísmicas.  
 
Los requerimientos contenidos en este Anejo se consideran complementarios a la reglamentación y 
normativa específicas que resulten de aplicación en el proyecto geotécnico en ausencia de cargas sísmicas. 
 
(2) Las especificaciones contenidas en esta Norma Sismorresistente son aplicables a edificios (Anejo 1), 
puentes (Anejo 2), torres, mástiles y chimeneas (Anejo 6) y silos, depósitos y tuberías (Anejo 4). Las partes 
de la Norma Sismorresistente se relacionan en el apartado 1.1.3 del Anejo 1. 
 
(3) Los requisitos especiales para el proyecto de la cimentación de ciertos tipos de estructuras se deben 
buscar, cuando sea necesario, en los Anejos correspondientes de esta Norma Sismorresistente.  
 
(4) El apéndice B de este Anejo proporciona gráficos empíricos para la evaluación del potencial de 
licuación, mientras que el apéndice E suministra un procedimiento simplificado para el análisis sísmico 
de estructuras de contención de tierras. 

 NOTA 1 El apéndice A contiene información sobre los coeficientes de amplificación topográfica. 

 NOTA 2 El apéndice C contiene información sobre las rigideces estáticas de pilotes. 

 NOTA 3 El apéndice D contiene información sobre la interacción dinámica suelo-estructura. 

 NOTA 4 El apéndice F contiene información sobre la capacidad portante de cimentaciones superficiales sometidas a cargas 
sísmicas. 

 NOTA 5 Los apéndices A, C, D y F de este Anejo no tienen carácter reglamentario. 

 
 

1.2 Normas para referencia y consulta 

 
(1) Se aplica lo especificado en el apartado 1.2 del Anejo 1. 
 

1.3 Hipótesis 

(1) Se aplica lo especificado en el apartado 1.3 del Anejo 1. 



1.4 Unidades del sistema internacional (S.I.) 

(1) Se aplica lo especificado en el apartado 1.4 del Anejo 1. 

1.5 Términos y definiciones 
 
1.5.1 Términos comunes 

(1) Se aplican los términos y definiciones del apartado 1.4 del Anejo 18 del Código Estructural. 
 
1.5.2 Otros términos utilizados en este Anejo 

(1) Los términos geotécnicos específicamente relacionados con los terremotos (como licuación) se dan 
en el texto. 
 
(2) Se aplican los términos definidos en el apartado 1.5.2 del Anejo 1. 

1.6 Símbolos 

Para los fines de este Anejo se utilizan los símbolos siguientes. Todos los símbolos empleados en este Anejo 
se definen en el texto cuando aparecen por primera vez para facilitar su uso. A continuación, se da una lista 
de los símbolos utilizados. Algunos símbolos que se utilizan sólo en los apéndices se definen en los mismos. 
 

Ed Valor de cálculo del efecto de las acciones 

Epd Resistencia lateral de una zapata debida al empuje pasivo de tierras 

ER Cociente de energías medido en el Ensayo de Penetración Estándar (SPT) 

FH Valor de cálculo de la fuerza de inercia sísmica horizontal 

FV Valor de cálculo de la fuerza de inercia sísmica vertical 

FRd Valor de cálculo de la fuerza de rozamiento entre la base horizontal de la zapata y el 
terreno 

G Módulo de elasticidad transversal 

Gmáx. Módulo de elasticidad transversal para pequeñas deformaciones 

Le Distancia de los anclajes al muro en condiciones dinámicas 

Ls Distancia de los anclajes al muro en condiciones estáticas 

MEd Momento de cálculo 

N1(60) Valor de penetración estándar normalizado por los efectos de presión total de tierras y 
cociente de energías 

NEd Fuerza axil de cálculo sobre el plano horizontal 

NSPT Número de golpes medido en el Ensayo de Penetración Estándar 

PI Índice de plasticidad del suelo 

Rd Resistencia de cálculo del suelo 



S Coeficiente de suelo definido en el Anejo 1, apartado 3.2.2.2 

ST Coeficiente de amplificación topográfica 

VEd Fuerza tangencial horizontal de cálculo 

W  Peso de la masa deslizante 

ag Valor de cálculo de la aceleración del suelo en un terreno tipo A (ag = I agR) 

agR Aceleración máxima de referencia en un terreno tipo A 

avg Valor de cálculo de la aceleración del suelo en la dirección vertical 

c' Cohesión del suelo en tensiones efectivas 

cu Resistencia a esfuerzo cortante del suelo en el ensayo sin drenaje 

d Diámetro de pilote 

dr Desplazamiento de los muros de contención 

g Aceleración de la gravedad 

kh Coeficiente sísmico horizontal 

kv Coeficiente sísmico vertical 

qu Resistencia a compresión sin confinamiento 

r Coeficiente para el cálculo del coeficiente sísmico horizontal (tabla 7.1) 

vs Velocidad de propagación de las ondas de corte 

vs,máx. Valor medio de la velocidad de propagación de las ondas de corte para pequeñas 
deformaciones (< 10-5) 

 Cociente entre el valor de cálculo de la aceleración en un terreno tipo A, ag, y la aceleración 
de la gravedad, g 

 Peso específico del suelo 

d Peso específico del suelo seco 

I Factor de importancia  

M Coeficiente parcial de seguridad para las propiedades del material 

Rd Coeficiente parcial del modelo 

w Peso específico del agua 

 Ángulo de rozamiento entre el terreno y la zapata o muro de contención 

' Ángulo de rozamiento interno efectivo 

 Densidad 

σvo Presión total de tierras (tensión vertical total) 



σ'vo Presión efectiva de tierras (tensión vertical efectiva) 

cy,u Resistencia a esfuerzo cortante cíclico del suelo sin drenaje 

e Tensión tangencial inducida por el sismo 

 
 

2 Acción sísmica 
 
2.1 Definición de la acción sísmica 

(1) La acción sísmica debe ser coherente con los conceptos fundamentales y las definiciones dadas en 
el apartado 3.2 del Anejo 1, teniendo en cuenta las disposiciones dadas en el apartado 4.2.2. 
 
(2) Las combinaciones de la acción sísmica con otras acciones deben realizarse según los aparta-
dos 6.4.3.4 del Anejo 18 del Código Estructural y 3.2.4 del Anejo 1. 
 
(3) En este Anejo se introducen, cuando procede, simplificaciones en la elección de la acción sísmica. 

2.2 Representación temporal 

(1) Si se realiza el análisis en el dominio del tiempo, pueden usarse tanto acelerogramas artificiales 
como movimientos reales registrados. Sus valores máximos y su contenido frecuencial deben ser 
conformes a lo especificado en el apartado 3.2.3.1 del Anejo 1. 
 
(2) En las verificaciones de la estabilidad dinámica que incluyan cálculos de deformaciones permanentes 
del terreno, la excitación deberá definirse preferentemente mediante acelerogramas de terremotos reales 
registrados en suelos, ya que éstos poseen un contenido realista de bajas frecuencias y una adecuada 
correlación de tiempos entre las componentes horizontales y la componente vertical del movimiento. La 
duración de la fase de movimiento fuerte deberá seleccionarse de forma coherente con el apartado 3.2.3.1 
del Anejo 1. 
 
 

3 Propiedades del terreno 
 

3.1 Parámetros de resistencia 

(1) Generalmente se pueden utilizar los parámetros de resistencia del suelo bajo condiciones 
estáticas sin drenaje. Para materiales cohesivos el parámetro de resistencia más adecuado es la resistencia 
a esfuerzo cortante sin drenaje cu -ajustada por la velocidad (rápida) de aplicación de la carga y los efectos 
de degradación cíclica del suelo bajo carga sísmica- cuando tal ajuste sea necesario y se justifique mediante 
la correspondiente evidencia experimental. Para suelos no cohesivos el parámetro de resistencia más 
adecuado es la resistencia a esfuerzo cortante cíclico sin drenaje, cy,u, que deberá tener en cuenta el posible 
crecimiento de la presión intersticial dinámica en el proceso de carga. 

(2) Como alternativa, pueden usarse los valores de los parámetros de resistencia efectivos con una 
presión intersticial igual a la generada durante el proceso cíclico de carga. Para rocas puede usarse la 
resistencia a compresión no confinada, qu. 

(3) Los coeficientes parciales de seguridad (M) para los parámetros del terreno tan ’, c’, cu, cy,u, y qu, 
(denotados respectivamente por: , c, cu, cy y qu) se adoptarán de acuerdo con lo especificado en las 
tablas 3.1 y 3.2 siguientes. 



  

Tabla 3.1 – Coeficientes parciales M aplicables a los parámetros geotécnicos en la verificación 
de los estados límite últimos de tipo estructural (STR) y geotécnico (GEO) (conjunto M1), 

excepto en la verificación de la estabilidad de taludes y la estabilidad global(1) 

Parámetro del suelo  Símbolo Valor 

Ángulo de rozamiento interno en presiones efectivas ’ 
(este coeficiente se aplica a tan ’) 

’ 1,0 

Cohesión efectiva (c’) c’ 1,0 

Resistencia al corte no drenada (cu) cu 1,0 

Resistencia cíclica al corte no drenada (cy,u) cy 1,0 

Resistencia a compresión simple (qu) qu 1,0 

(1) Estos coeficientes se aplican en las comprobaciones geotécnicas a realizar con el Enfoque de Proyecto 2 (según se 
define en el apartado 2.4.7 de UNE-EN 1997-1). 

 

 
 

Tabla 3.2 – Coeficientes parciales M aplicables a los parámetros geotécnicos en la verificación 
de la estabilidad de taludes y la estabilidad global (conjunto M2) (1) 

Estado límite Actuación 
Situación de 

proyecto  
M (2) 

tan’ c’ cu cy,u qu 

Estabilidad de 
taludes 

a) Taludes de desmonte de nueva ejecución 
(sin estructura de coronación o talud) 

 
b) Rellenos compactados (tipo terraplén, 

pedraplén y todo-uno) 
 
c) Infraestructuras hidráulicas de menor 

importancia (pequeñas presas y balsas 
clasificadas como C ante el riesgo poten-
cial de rotura) 

Accidental con 
sismo 

1,1 1,1 1,1 1,1 1,1 

Estabilidad 
global de 
estructuras 

Estructuras en obras viarias 1,1 1,1 1,1 1,1 1,1 

Estructuras en obras marítimas o portuarias 1,1 1,1 1,1 1,1 1,1 

Estructuras de edificación 1,2 1,2 1,2 1,2 1,2 

 

(1) Estos coeficientes se aplican a las comprobaciones geotécnicas a realizar con el Enfoque de Proyecto 3 (según se define 
en el apartado 2.4.7 de UNE-EN 1997-1). 

 

(2) Los valores de los coeficientes parciales M correspondientes a tan ’, c’, cu, cy,u y qu podrán reducirse hasta un 7% 
cuando las repercusiones sociales, ambientales y económicas de la rotura sean reducidas. 

 

3.2 Parámetros de rigidez y amortiguamiento 

(1) Debido a su influencia en las acciones sísmicas de cálculo, el principal parámetro de rigidez del 
terreno bajo cargas sísmicas es el módulo de elasticidad transversal G, dado por: 



s
2G =   (3.1) 

donde  es la densidad del suelo y vs es la velocidad de propagación de las ondas de corte en el terreno. 

 
(2) Los criterios para la determinación de vs, incluyendo su dependencia del nivel de deformación del 
terreno, se dan en los apartados 4.2.2 y 4.2.3. 

(3) El amortiguamiento deberá considerarse como una propiedad adicional del terreno en aquellos 
casos en los que se tengan en cuenta los efectos de interacción suelo-estructura especificados en el 
capítulo 6. 

(4) Se deberán considerar por separado el amortiguamiento interno, causado por el comportamiento 
inelástico del suelo bajo cargas cíclicas, y el amortiguamiento geométrico, causado por la propagación de 
las ondas sísmicas más allá de la cimentación. 
 
 

4 Requisitos del emplazamiento y del terreno de cimentación 
 

4.1 Emplazamiento 
 
4.1.1 Criterios generales 

(1) Debe realizarse una evaluación del emplazamiento elegido para la construcción que asegure que el 
terreno de cimentación es el adecuado para minimizar los peligros de rotura, de inestabilidad de taludes, 
de licuación y de susceptibilidad a una densificación elevada en el caso en que se produzca un terremoto. 
 
(2) La posibilidad de que se produzcan estos fenómenos adversos se debe investigar según se especifica 
en los siguientes apartados. 
 
4.1.2 Proximidad a fallas sísmicamente activas 

(1) Las edificaciones de las clases II, III y IV, definidas en el apartado 4.2.5 del Anejo 1, no deben cons-
truirse en las proximidades de fallas tectónicas clasificadas como sísmicamente activas de acuerdo con el 
estado del conocimiento existente. 
 
(2) La ausencia de movimientos en el Pleistoceno Superior (últimos 129.000 años) puede usarse como 
criterio para identificar fallas no activas para la mayor parte de las estructuras que no sean críticas para la 
seguridad pública. 
 
(3) Se deben realizar estudios geológicos especiales para los planes de urbanización y para estructuras 
importantes que se construyan cerca de fallas potencialmente activas, con el fin de determinar la 
peligrosidad en términos de rotura del terreno y de magnitud del movimiento sísmico. 
 
4.1.3 Estabilidad de taludes 
 
4.1.3.1 Requisitos generales 

(1) Se debe comprobar la estabilidad del terreno para aquellas estructuras que vayan a construirse sobre 
o cerca de taludes naturales o artificiales, con el fin de asegurar que se preserven la seguridad y/o las 
condiciones de servicio de estructuras sometidas al terremoto de cálculo. 
 
(2) Bajo condiciones de carga sísmica, el estado límite para los taludes corresponde a la aparición de 



desplazamientos inaceptablemente grandes de la masa de suelo a profundidades que puedan afectar el 
comportamiento mecánico y funcional de las estructuras. 
 
(3) La comprobación de la estabilidad puede omitirse para edificios de clase de importancia I si se sabe, 
por estudios comparativos o experiencia contrastada, que el suelo en el emplazamiento elegido es estable. 
 
4.1.3.2 Acción sísmica 

(1) La acción sísmica de cálculo que se emplee para comprobar la estabilidad debe estar de acuerdo con 
las definiciones dadas en el apartado 2.1. 
 
(2) En el caso de comprobación de la estabilidad de estructuras con un factor de importancia I mayor 
de 1,0, situadas cerca de o sobre taludes, la acción sísmica de cálculo debe mayorarse mediante un 
coeficiente de amplificación topográfica. 
 
 NOTA En el apéndice A se dan pautas para la determinación del coeficiente de amplificación topográfica. 

 
(3) La definición de la acción sísmica puede simplificarse como se especifica en el apartado 4.1.3.3. 
 
4.1.3.3 Métodos de análisis 

(1) La respuesta de los taludes del suelo al terremoto de cálculo debe determinarse mediante 
métodos reconocidos de análisis dinámico, tales como los modelos de elementos finitos o de bloques 
rígidos, o mediante métodos pseudo-estáticos simplificados sujetos a las limitaciones que se exponen en 
los puntos (3) y (8) de este apartado. 
 
(2) Al modelizar el comportamiento mecánico del suelo se debe tener en cuenta la degradación del 
material al aumentar el nivel de deformación y los posibles efectos del incremento de la presión de agua en 
los poros bajo carga dinámica. 
 
(3) La comprobación de la estabilidad puede llevarse a cabo mediante métodos pseudo-estáticos 
simplificados en aquellos casos en los que la topografía de la superficie del terreno y la estratigrafía de éste 
no presenten irregularidades muy acusadas. 
 
(4) Los métodos pseudo-estáticos de análisis de la estabilidad introducen fuerzas de inercia 
(horizontales y verticales) aplicadas a la masa de suelo y a cualquier carga gravitatoria que actúe en la 
parte superior del talud. 
 
(5) Las fuerzas de inercia sísmicas, FH y FV que actúan sobre la masa del terreno, en las direcciones 
horizontal y vertical respectivamente, deben tomarse en el análisis pseudo-estático como: 
 

5H 0,F S W=     (4.1) 

 

 V H0 5,F F=   si vg g/a a  es mayor de 0,6 (4.2) 

 

V H0,33= F F  si vg g/a a  no es mayor de 0,6 (4.3) 

donde 



 el cociente entre el valor de cálculo de la aceleración para un terreno tipo A, ag, y la aceleración 
de la gravedad, g. 

avg el valor de cálculo de la aceleración en la dirección vertical. 

ag el valor de cálculo de la aceleración para un terreno tipo A. 

S el coeficiente de suelo, dado en el apartado 3.2.2.2 del Anejo 1. 

W el peso de la masa deslizante. 

 
Se debe aplicar a ag un coeficiente de amplificación topográfica de acuerdo con el punto (2) del apartado 
4.1.3.2. 
 
(6) Debe asimismo comprobarse la condición de estado límite para la superficie de deslizamiento 
potencial (la menos segura). 
 
(7) La condición de estado límite de servicio puede comprobarse calculando el desplazamiento 
permanente de la masa deslizante mediante un modelo dinámico simplificado consistente en un bloque 
rígido que desliza con rozamiento sobre el talud. En este modelo, la acción sísmica deberá consistir en un 
acelerograma de acuerdo con el apartado 2.2, y basarse en el valor de cálculo de la aceleración no 
reducida. 
 
(8) Los métodos simplificados, tales como los métodos pseudo-estáticos mencionados en los puntos 
(3) a (6) de este apartado, no deben utilizarse en el caso de suelos capaces de desarrollar altas presiones 
intersticiales o de sufrir una importante degradación en su rigidez bajo carga cíclica. 
 
(9) El incremento de la presión de agua en los poros se deberá evaluar mediante ensayos apropiados. En 
el caso de que no se disponga de dichos ensayos, y en los estudios preliminares, puede estimarse a partir 
de correlaciones empíricas. 
 
4.1.3.4 Comprobación de la seguridad mediante el método pseudo-estático 

(1) En el caso de suelos saturados en zonas con S > 0,15 se debe considerar la posible degradación 
de su resistencia y el incremento de la presión de agua en los poros debido a la carga sísmica, de acuerdo 
con las limitaciones expuestas en el punto (8) del apartado 4.1.3.3. 
 
(2) En el estudio de zonas con deslizamientos frecuentes cuya posibilidad de que se reactiven bajo el 
efecto de los terremotos sea alta, deberán utilizarse valores de los parámetros resistentes del terreno 
asociados a grandes deformaciones. En el caso de materiales sin cohesión susceptibles de sufrir 
incrementos cíclicos de la presión de agua en los poros dentro de los límites establecidos en el apartado 
4.1.3.3, este último efecto puede tenerse en cuenta disminuyendo la fuerza de rozamiento resistente 
mediante un parámetro apropiado de presión intersticial, proporcional al incremento máximo de la presión 
de agua en los poros. Dicho incremento puede estimarse como se indica en el punto (9) del apartado 
4.1.3.3. 
 
(3) No es necesario aplicar una reducción de la resistencia tangencial en el caso de los suelos sin cohesión 
muy dilatantes, como sucede con las arenas densas. 
 
(4) La comprobación de la seguridad de los taludes de suelos deberá realizarse de acuerdo con los 
principios establecidos en la reglamentación específica vigente o, en su defecto, con los documentos 
técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más adecuados. 



 
 
4.1.4 Suelos potencialmente licuables 

(1) La disminución de resistencia y/o rigidez causada por el incremento de la presión de agua en los 
poros que se produce en terrenos sin cohesión sometidos a un movimiento sísmico, dando lugar a 
deformaciones permanentes importantes e incluso a una condición de tensiones efectivas casi nulas en el 
suelo, se denominará en lo sucesivo licuación. 
 
(2) Se debe evaluar la susceptibilidad a la licuación cuando el terreno de la cimentación esté formado por 
capas extendidas o potentes lentejones de arena suelta, situados bajo el nivel freático tanto si presentan 
finos -limos o arcillas- como si no, y cuando dicho nivel esté próximo a la superficie del terreno. Esta 
evaluación se debe realizar para las condiciones de campo libre en el emplazamiento (posición de la 
superficie del terreno, posición del nivel freático) que vayan a predominar durante la vida de la estructura. 
 
(3) Las investigaciones del terreno requeridas para dicha evaluación deben incluir, como mínimo, la 
realización de Ensayos de Penetración Estándar (SPT), de acuerdo con la norma UNE-EN ISO 22476-3, o 
Ensayos de Penetración Estática con el Cono Mecánico (CPT), conforma a la norma UNE-EN ISO 22476-12, 
así como la determinación de las curvas granulométricas en el laboratorio, según la norma UNE-EN ISO 
17892-4. 
 
(4) En el caso del ensayo SPT, los valores medidos del índice de penetración NSPT, expresados en 
golpes/30 cm, se deben normalizar para una presión efectiva del terreno de 100 kPa, así como para una 
energía de impacto que sea el 0,6 de la energía teórica de caída libre. Para profundidades menores de 3 m, 
los valores medidos del ensayo SPT deberán reducirse un 25%. 
 
(5) La normalización respecto a los efectos de la sobrecarga de tierras puede realizarse multiplicando 
el valor medido de NSPT por el coeficiente (100/σ'vo)1/2, donde σ'vo (kPa) es la presión efectiva que actúa 
a la profundidad a la que se haya realizado el ensayo SPT, en el momento de su ejecución. El coeficiente 
de normalización (100/σ'vo)1/2 no deberá ser menor de 0,5 ni mayor de 2. 
 
(6) La normalización de la energía de impacto requiere multiplicar el valor del índice de penetración 
obtenido en el punto (5) anterior por el coeficiente ER/60, donde ER es cien veces el cociente de energía 
específico para el equipo de ensayo. 
 
(7) Para edificaciones con cimentación poco profunda, la evaluación de la susceptibilidad a la licuación 
puede omitirse cuando la capa de suelo arenoso saturado se encuentre a una profundidad mayor de 15 m 
medida desde la superficie del terreno. 
 
(8) Se permite no tener en cuenta el peligro de licuación cuando S < 0,15 y se cumpla, al menos, una de 
las condiciones siguientes: 

 − la arena tiene un contenido en arcillas mayor del 20% con un índice de plasticidad IP > 10; de 
acuerdo con UNE-EN ISO 17892-12. 

 − la arena tiene un contenido de limo mayor que el 35% y, al mismo tiempo, el número de golpes 
SPT (normalizado para los efectos de la presión total de tierras y para el cociente de energía), 
N1(60), es mayor que 20; 

 − la arena es limpia, con un número de golpes SPT (normalizado para los efectos de presión total 
de tierras y para el cociente de energía), N1(60), mayor que 30. 

 
(9) Cuando no se cumpla ninguna de las condiciones anteriores, el peligro de licuación se debe evaluar 



como mínimo mediante los métodos usuales en ingeniería geotécnica, basados en correlaciones entre las 
mediciones in situ y las tensiones tangenciales cíclicas críticas que han causado licuación en terremotos 
anteriores. 
 
(10) En el apéndice B se dan gráficos, obtenidos empíricamente, que muestran estas correlaciones para 
diferentes tipos de mediciones in situ. En estos gráficos puede estimarse la tensión tangencial sísmica, e, a 
partir de la expresión simplificada siguiente: 
 

e vo 0 65, S =      (4.4) 

donde σvo es la presión vertical total ejercida por el terreno y el resto de variables son las mismas que las 
de las expresiones (4.1) a (4.3). Esta fórmula no puede usarse para profundidades superiores a 20 m. 

 
(11) Si se emplean correlaciones con medidas in situ, se debe considerar que un terreno con 
superficie horizontal es susceptible a licuación si la tensión tangencial inducida por el terremoto supera 
una cierta fracción  de la tensión crítica que se sabe ha causado licuación en terremotos anteriores. Se 
adoptará el valor  = 0,8, lo que supone un coeficiente parcial de seguridad de 1,25. 
 
(12) Si se concluye que el suelo es susceptible de licuar y sus efectos son capaces de afectar a la 
capacidad portante o a la estabilidad de las cimentaciones, deben adoptarse medidas para conseguir que 
la seguridad de la cimentación sea la adecuada, ya sea mediante métodos de mejora del terreno o 
mediante pilotajes (para transmitir la carga a estratos de suelo no licuables). 
 
(13) La mejora del terreno para evitar la licuación deberá consistir bien en la compactación del suelo, para 
incrementar su resistencia a la penetración por encima de valores críticos, o bien en la utilización de 
drenaje, para reducir el exceso de presión intersticial generado por el movimiento del terreno. 
 
 NOTA La posibilidad de compactación del terreno depende principalmente de su contenido en finos y la profundidad. 

 
(14) El empleo exclusivo de pilotes se deberá considerar con prudencia, debido a las fuerzas importantes 
que se inducen en los pilotes al perder el suelo su capacidad portante en las capas licuables, así como por 
las inevitables incertidumbres asociadas a la localización y espesor de dichas capas. 
 
4.1.5 Asientos excesivos de suelos bajo cargas cíclicas 

(1) Se debe tener en cuenta la susceptibilidad del terreno de cimentación a la densificación y a sufrir 
asientos excesivos causados por las tensiones cíclicas inducidas por los terremotos, cuando existan capas 
extendidas o potentes lentejones de materiales sueltos, sin cohesión, no saturados y a poca profundidad. 
 
(2) Se pueden producir también asientos excesivos en arcillas muy blandas debidos a la degradación 
cíclica de su resistencia a cortante al ser sometidas a movimientos sísmicos del terreno de larga duración. 
 
(3) La densificación y el asiento potencial de los suelos anteriores deberán evaluarse mediante los 
métodos tradicionales de ingeniería geotécnica recurriendo, cuando sea necesario, a la realización de 
ensayos estáticos y dinámicos de laboratorio apropiados con muestras representativas de los materiales 
investigados. 
 
(4) Si los asientos causados por densificación o degradación cíclica pudieran llegar a afectar a la 
estabilidad de las cimentaciones, se deberá considerar la aplicación de métodos apropiados de mejora 
del terreno. 



4.2 Prospección y estudios del terreno 
 
4.2.1 Criterios generales 

(1) La prospección y el estudio del terreno de cimentación en zonas sísmicas deben seguir los mismos 
criterios adoptados para zonas no sísmicas, complementándose, como mínimo, con las prospecciones y 
estudios específicos necesarios para el cumplimiento de esta Norma Sismorresistente. 
 
(2) Excepto para edificaciones de clase de importancia I, se deberán incluir en la exploración del terreno, 
siempre que sea factible, ensayos de penetración estática (CPT), a ser posible con medida de presiones 
intersticiales, ya que proporcionan un registro continuo de las características mecánicas del suelo en 
función de la profundidad. 
 
(3) En los casos indicados en los apartados 4.1 y 4.2.2, pueden requerirse investigaciones y 
exploraciones específicas del terreno, orientadas hacia la definición de sus propiedades dinámicas. 
 
4.2.2 Determinación del tipo de terreno para la definición de las acciones sísmicas 

(1) Se deben recopilar los suficientes datos geológicos y geotécnicos del emplazamiento de las obras para 
poder determinar un tipo medio de terreno y/o el espectro de respuesta asociado al mismo, tal como se 
define en los apartados 3.1 y 3.2 del Anejo 1. 
 
(2) Con este fin se recomienda incorporar datos de otras zonas próximas de características geológicas 
similares a los datos recogidos in situ. 
 
(3) Se deberán tener en cuenta los mapas y criterios de microzonación sísmica existentes, siempre que 
cumplan con lo dispuesto en el punto (1) y que estén corroborados por investigaciones del terreno 
realizadas en el emplazamiento de las obras. 
 
(4) En terrenos estables, se debe considerar al perfil de velocidades de propagación de las ondas de corte 
en el terreno, vs, como el indicador más fiable en que basar la determinación de las características de la 
acción sísmica que dependan del tipo de emplazamiento. 
 
(5) En regiones de alta sismicidad, especialmente en terrenos de tipo D, S1, o S2 (véase el apartado 
3.1.2 del Anejo 1), deberá obtenerse in situ el perfil de vs mediante la aplicación de métodos geofísicos 
en el interior de los sondeos. 
 
(6) En cualquier otro caso, cuando se deban determinar los periodos naturales de vibración del terreno, 
el perfil vs puede estimarse mediante correlaciones empíricas con la resistencia a la penetración in situ u 
otras propiedades geotécnicas, teniendo en cuenta la dispersión de dichas correlaciones. 
 
(7) Se deberá medir el amortiguamiento interno del terreno mediante ensayos de laboratorio o de campo 
apropiados. A falta de medidas directas, si el producto agS es menor de 0,1 g (es decir menor de 0,98 m/s2), 
se deberá usar un coeficiente de amortiguamiento de 0,03. Los suelos cementados y las rocas blandas 
pueden requerir una consideración especial. 
 
4.2.3 Variación de la rigidez y del amortiguamiento del suelo en función del nivel de 
deformación 

(1) En todos los cálculos que incluyan las propiedades dinámicas del terreno en condiciones estables 
se debe tener en cuenta la diferencia entre los valores de vs para pequeñas deformaciones (como son los 
valores medidos en ensayos in situ), y los valores de vs compatibles con los niveles de deformación 
inducidos por el terremoto de cálculo. 



 
(2) En el caso de condiciones locales del terreno de tipos C o D, con un nivel freático somero y en ausencia 
de materiales con índice de plasticidad IP > 40, se pueden usar los coeficientes de reducción de vs dados en 
la tabla 4.1 a falta de datos específicos. Para terrenos más rígidos y con un nivel freático más profundo la 
magnitud de la reducción deberá ser proporcionalmente menor (y el rango de variación deberá reducirse). 
 
(3) En ausencia de mediciones específicas, si el producto agS es mayor o igual que 0,1 g (es decir, 
mayor o igual que 0,98 m/s2) deberán usarse los coeficientes de amortiguamiento interno del terreno 
dados en la tabla 4.1. 
 

Tabla 4.1 − Coeficientes medios de amortiguamiento del terreno y coeficientes medios 
de reducción ( una desviación típica) para la velocidad de propagación de las ondas de corte, 

vs, y el módulo de elasticidad transversal, G, en los primeros 20 m de profundidad 

Cociente de aceleración 
del terreno, S 

Coeficiente de 
amortiguamiento 

s

s,máx.
v

v
 

máx.

G

G
 

0,10 0,03 0,90 ( 0,07) 0,80 ( 0,10) 

0,20 0,06 0,70 ( 0,15) 0,50 ( 0,20) 

0,30 0,10 0,60 ( 0,15) 0,36 ( 0,20) 

 
vs,máx. es el valor medio de vs para pequeñas deformaciones (< 10-5); sin superar 360 m/s; 
 
Gmáx. es el valor medio del módulo de elasticidad transversal para pequeñas deformaciones. 
 
NOTA Utilizando el intervalo  una desviación típica, el proyectista puede ser más o menos conservador, dependiendo de factores 

tales como la rigidez y la estratificación del perfil del terreno. Por ejemplo, pueden usarse valores de vs/vs,máx. y G/Gmáx. por 
encima del valor medio para terrenos más duros y valores de vs/vs,máx y G/Gmáx. por debajo del valor medio para terrenos 
más blandos. 

 
 

5 Sistema de cimentación 
 
5.1 Requisitos generales 

(1) Además de lo dispuesto en la reglamentación específica vigente y/o, en su caso, en los documentos 
técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más adecuados, 
la cimentación de una estructura en zona sísmica deberá cumplir los siguientes requisitos: 

 
 a) Las cargas relevantes de la superestructura se deben transmitir al terreno sin deformaciones 

permanentes importantes, de acuerdo con los criterios del apartado 5.3.2. 
 
 b) Las deformaciones del terreno inducidas sísmicamente habrán de ser compatibles con los 

requisitos funcionales esenciales de la estructura. 
 
 c) La cimentación debe concebirse, proyectarse y construirse cumpliendo las reglas dadas en 

apartado 5.2 y las medidas mínimas del apartado 5.4, de forma que se limite el riesgo 
asociado a la incertidumbre de la respuesta sísmica. 

 
 



(2) Debe tenerse en cuenta la dependencia de las propiedades dinámicas del suelo respecto del nivel 
de deformaciones (véase 4.2.3), así como los efectos relacionados con la naturaleza cíclica de las cargas 
sísmicas. Se deben considerar las propiedades de los suelos mejorados in situ o incluso sustituidos, si se 
hace necesaria la mejora o sustitución del suelo original debido a su susceptibilidad a la licuación o a la 
densificación. 
 
(3) Cuando sea apropiado (o necesario) se puede usar propiedades o coeficientes de resistencia del 
suelo distintos de los mencionados en el punto (3) del apartado 3.1, siempre que correspondan al 
mismo nivel de seguridad. 
 
 NOTA Son ejemplo de lo anterior los coeficientes de resistencia aplicados a los resultados de ensayos de carga de 

pilotes. 

5.2 Reglas básicas del diseño conceptual 

(1) En el caso de estructuras distintas de los puentes y tuberías, las cimentaciones mixtas (por ejemplo 
pilotes y cimentaciones superficiales) sólo deben usarse si se realiza un estudio específico que demuestre 
la validez de dicha solución. Las cimentaciones de tipo mixto pueden usarse en unidades dinámicamente 
independientes de la misma estructura. 
 
(2) Al seleccionar el tipo de cimentación se deben tener en cuenta los siguientes aspectos: 
 
 a) La rigidez de la cimentación debe ser adecuada para transmitir al terreno, de la forma más 

uniforme posible, las acciones localizadas recibidas de la superestructura. 
 
 b) Los efectos de los desplazamientos horizontales relativos entre elementos verticales deben 

tenerse en cuenta al seleccionar la rigidez de la cimentación en el plano horizontal. 
 
 c) Si se tiene en cuenta la disminución de la amplitud del movimiento sísmico con la profundidad, 

dicho efecto debe justificarse mediante un estudio apropiado y, en ningún caso, se disminuirá la 
aceleración máxima por debajo de una fracción p = 0,65 del valor S en la superficie del terreno. 

 

5.3 Efectos de las acciones de cálculo 
 
5.3.1 Dependencia del diseño estructural 

(1) Estructuras disipativas. Los efectos de las acciones en la cimentación de estructuras disipativas se 
deben basar en las consideraciones del dimensionamiento por capacidad, teniendo en cuenta el desarrollo 
de una posible reserva de resistencia (sobrerresistencia). La evaluación de estos efectos se debe realizar 
conforme a las prescripciones adecuadas de esta Norma Sismorresistente. En particular, para edificios se 
debe aplicar la limitación indicada en el punto (2) del apartado 4.4.2.6 del Anejo 1.  
 
(2) Estructuras no disipativas. Los efectos de las acciones sísmicas en la cimentación de estructuras no 
disipativas se deben obtener del análisis en la situación sísmica de cálculo sin consideración del 
dimensionamiento por capacidad. Véase también el punto (3) del apartado 4.4.2.6 del Anejo 1. 
 
5.3.2 Transferencia de los efectos de las acciones al terreno 

(1) Para cumplir con los requisitos del punto (1)(a) del apartado 5.1 del sistema de cimentación, se 
deben adoptar los siguientes criterios de transferencia de los esfuerzos horizontal y normal, así como 
del momento flector, al terreno. Para pilas y pilotes se deben tener en cuenta los criterios adicionales 



especificados en el apartado 5.4.2. 
 
(2) Esfuerzo Horizontal. La transferencia de la fuerza cortante horizontal de cálculo, VEd, se debe realizar 
conforme a los siguientes mecanismos: 
 
 a) mediante una fuerza de rozamiento de cálculo, FRd, entre la base horizontal de una zapata o losa 

y el terreno, según se describe en el apartado 5.4.1.1; 
 
 b) mediante una resistencia cortante de cálculo entre las paredes verticales de la cimentación y 

el terreno; 
 
 c) mediante los empujes resistentes de cálculo del terreno sobre la cimentación, según las 

limitaciones y condiciones establecidas en los apartados 5.4.1.1, 5.4.1.3 y 5.4.2. 
 
(3) Se debe permitir la combinación de la resistencia al esfuerzo cortante con hasta un 30% de la 
resistencia obtenida en el caso de movilización completa del empuje pasivo de tierras. 
 
(4) Fuerza axil y momento flector. Las acciones de cálculo (fuerza axil, NEd y momento flector, MEd), se 
deben transmitir al terreno mediante uno o varios de los siguientes mecanismos: 
 
 a) mediante el valor de cálculo de las fuerzas verticales resistentes actuando en la base de la 

cimentación; 
 
 b) mediante el valor de cálculo de los momentos flectores producidos por las fuerzas 

tangenciales resistentes de cálculo entre el terreno y la superficie lateral de los elementos de 
la cimentación profunda (pilotes, cajones, caissons) conforme a las limitaciones establecidas 
en los apartados 5.4.1.3 y 5.4.2; 

 
 c) mediante el valor de cálculo de la resistencia vertical a esfuerzo cortante entre el terreno y la 

superficie lateral de las cimentaciones profundas enterradas (cajones, pilotes, pilotes de gran 
diámetro y caissons). 

5.4 Comprobaciones y criterios de dimensionamiento 
 
5.4.1 Cimentaciones directas (superficiales o enterradas) 

(1) Se deben aplicar los criterios siguientes para la comprobación y el dimensionamiento de zapatas 
superficiales o enterradas apoyadas directamente sobre el suelo subyacente. 
 
5.4.1.1 Zapatas (cálculo en estado límite último) 

(1) De acuerdo con los criterios de proyecto para el estado límite último las zapatas deben 
comprobarse frente a fallo por deslizamiento, así como por capacidad portante. 
 
(2) Fallo por deslizamiento. En el caso de cimentaciones cuya base se localice por encima del nivel 
freático, el fallo se debe evitar mediante la fuerza de rozamiento y, bajo las condiciones especificadas en 
el punto (5) de este apartado, mediante el empuje lateral de tierras. 
 
(3) En ausencia de estudios más específicos, el valor de cálculo de la fuerza de rozamiento por encima 
del nivel freático, FRd, se puede obtener de la expresión siguiente: 
 



tan

Rd Ed
M

F N


=


 (5.1) 

Donde 

NEd es la fuerza axil de cálculo en la base horizontal; 

 es el ángulo de rozamiento suelo-estructura en la base de la zapata, que puede evaluarse de 
acuerdo con la reglamentación específica vigente o, en su defecto, con los documentos técnicos 
específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más adecuados.  

M es el coeficiente parcial de seguridad aplicado a las propiedades del material, tomado con un 
valor igual que el aplicable a tan ' (véase el punto (3) del apartado 3.1). 

 
(4) En el caso de cimentaciones bajo el nivel freático, el valor de cálculo de la fuerza de rozamiento debe 
evaluarse a partir de la resistencia sin drenaje. 
 
 NOTA  A este respecto, se considerará lo dispuesto en el apartado 6.5.3 de la norma UNE-EN 1997-1. 

 
(5) La resistencia lateral de cálculo Epd como consecuencia del empuje pasivo sobre los lados de la zapata 
se puede tener en cuenta como se especifica en el apartado 5.3.2, siempre que se asegure que se han tomado 
las medidas apropiadas en el emplazamiento, como una correcta compactación del material de relleno 
contra los lados de la zapata, la construcción de un muro vertical de cimentación en el suelo, o la ejecución 
de las zapatas mediante vertido directo del hormigón sobre una cara limpia y vertical de suelo. 
 
(6) Para prevenir el fallo por deslizamiento en la base horizontal, debe cumplirse la siguiente 
desigualdad: 
 

Ed Rd pdV F E +  (5.2) 

 
(7) En el caso de cimentaciones sobre el nivel freático, se puede admitir un pequeño deslizamiento de 
la cimentación si se satisfacen las dos condiciones siguientes: 
 
 − las propiedades del suelo permanecen inalteradas durante el terremoto; 
 
 − el deslizamiento de la cimentación no afecta las prestaciones de las redes de instalaciones 

conectadas a la estructura (por ejemplo: agua, gas, accesos o telecomunicaciones); 
 
La magnitud del terremoto deberá ser razonable al considerar el comportamiento global de la 
estructura. 
 
(8) Fallo por capacidad portante. Para satisfacer el requisito a) del punto (1) del apartado 5.1, debe 
comprobarse la capacidad portante de la cimentación sometida a una combinación de los efectos de las 
acciones de cálculo NEd, VEd y MEd. 
 
 NOTA  Para comprobar la capacidad portante de la cimentación sometida a acciones sísmicas, pueden usarse la expresión 

general y los criterios de proyecto que se presentan en el apéndice F, los cuales permiten tener en cuenta la 
inclinación y la excentricidad de la carga debidas a las fuerzas de inercia de la estructura, así como considerar los 
posibles efectos de las fuerzas de inercia en el propio suelo. 

 



(9) Se destaca el hecho de que, bajo carga dinámica, algunas arcillas tixotrópicas pueden sufrir 
degradación de sus resistencias a cortante, así como que algunos materiales no cohesivos son susceptibles 
de desarrollar un incremento de la presión intersticial y una posterior disipación de la misma después del 
terremoto al moverse el agua hacia la superficie del terreno por efecto del exceso de presión intersticial 
acumulada en capas subyacentes. 
 
(10) La evaluación de la capacidad portante de un suelo bajo carga sísmica deberá considerar adecuada-
mente los posibles mecanismos de degradación de su resistencia y rigidez que pueden producirse incluso 
con niveles de deformación relativamente bajos. Si se consideran estos efectos, se pueden reducir los 
coeficientes parciales de seguridad del material. En caso contrario, deberán usarse los valores especificados 
en el punto (3) del apartado 3.1. 
 
(11) Deberá considerarse el aumento de la presión intersticial bajo carga cíclica, bien teniendo en cuenta 
su efecto en la resistencia sin drenaje (en un análisis en presiones totales) o bien en la presión intersticial 
inicial (análisis en presiones efectivas). Para aquellas estructuras en las que el factor de importancia I sea 
mayor de 1,0, deberá considerarse un comportamiento no lineal del suelo de cara a determinar las posibles 
deformaciones permanentes en terremotos. 
 
5.4.1.2 Uniones horizontales en la cimentación 

(1) De acuerdo con el apartado 5.2 se deben evaluar los efectos adicionales de las acciones inducidas 
en la estructura por los desplazamientos horizontales relativos en la cimentación, adoptándose en el 
proyecto las medidas adecuadas. 
 
(2) Para edificios, los requisitos establecidos en el punto (1) de este apartado se consideran satisfechos 
si toda la cimentación se encuentra en el mismo plano horizontal y se disponen vigas de atado o una losa 
de cimentación al nivel de las zapatas o de las cabezas de los pilotes. Estas medidas no son obligatorias 
en los casos siguientes: a) para terrenos de tipo A; y b) para terrenos de tipo B en zonas de baja 
sismicidad. 
 
(3) Las vigas del piso inferior de un edificio pueden considerarse como vigas de atado siempre que se 
encuentren a menos de 1,0 m de la cara inferior de las zapatas o de las cabezas de los pilotes. Una losa de 
cimentación podría sustituir a las vigas de atado si ésta se encuentra también a menos de 1,0 m de la cara 
inferior de las zapatas o de las cabezas de los pilotes. 
 
(4) La resistencia a tracción necesaria en estos elementos de unión puede estimarse mediante 
métodos simplificados. 
 
(5) En el caso de no disponer de reglas o métodos de cálculo más precisos, las uniones de cimentación 
que cumplan las condiciones establecidas en los puntos (6) y (7) de este apartado se deben considerar 
adecuadas. 
 
(6) Vigas de atado 
 
 Deberán adoptarse las siguientes medidas: 
 
 a) las vigas de atado deberán dimensionarse para soportar un esfuerzo axil, tanto de tensión 

como de compresión, igual a: 

  0,3 SNEd para terrenos tipo B 

  0,4 SNEd para terrenos tipo C 



  0,6 SNEd para terrenos tipo D 
 
 donde NEd es el valor medio, en la situación sísmica de cálculo, de las fuerzas axiles de cálculo 

en los elementos verticales conectados. 
 
 b) las armaduras longitudinales deberán anclarse completamente en el cuerpo de la zapata o en 

las otras vigas de atado concurrentes con la viga considerada. 
 
(7) Losa de cimentación 
 
 Deberán adoptarse las siguientes medidas: 
 
 a) Las zonas de unión deberán dimensionarse para soportar fuerzas axiles iguales a las dadas 

en el punto (6) a) de este apartado. 
 
 b) Las armaduras longitudinales de las zonas de unión deberán anclarse totalmente en el cuerpo 

de las zapatas o en la losa continua. 
 
5.4.1.3 Zapatas corridas y losas 

(1) Todas las especificaciones dadas en el apartado 5.4.1.1 se aplican a zapatas corridas y/o losas 
teniendo en cuenta las siguientes consideraciones: 

 a) En el caso de una única losa de cimentación puede considerarse la resistencia global por 
rozamiento. Para mallas simples de zapatas corridas, puede considerarse el área de una zapata 
equivalente en cada uno de los cruces. 

 b) Las zapatas corridas y/o las losas de cimentación pueden considerarse como elementos de 
unión; la regla para su dimensionamiento es aplicable a una anchura eficaz igual a la de la zapata 
corrida o a una anchura de losa igual a diez veces su espesor. 

 
(2) Puede ser también necesario realizar una comprobación del conjunto de zapatas corridas y/o losas 
en su propio plano (diafragma), sometidas a sus propias fuerzas laterales de inercia y a las fuerzas 
horizontales inducidas por la superestructura. 
 
5.4.1.4 Cimentaciones en cajón 

(1) Todas las especificaciones descritas en el apartado 5.4.1.3 se aplican a las cimentaciones en cajón. 
Además, puede considerarse, para todas las categorías de suelos y con las limitaciones indicadas 
anteriormente, la resistencia lateral del suelo especificada en los puntos (2) del apartado 5.3.2 y (5) del 
apartado 5.4.1.1. 
 
5.4.2 Pilas y pilotes 

(1) Las pilas y los pilotes deben dimensionarse para resistir los dos tipos de efectos siguientes debidos 
a las acciones sísmicas: 

 a) Fuerzas de inercia de la superestructura. Estas fuerzas, combinadas con las cargas estáticas, 
permiten obtener los valores de cálculo NEd, VEd y MEd especificados en el apartado 5.3.2. 

 b) Fuerzas cinemáticas generadas por la deformación del suelo colindante al paso de las ondas 
sísmicas. 

 
(2) Se debe comprobar la resistencia transversal última de los pilotes de acuerdo con la 



reglamentación específica vigente o, en su defecto, con los documentos técnicos específicos que el autor 
del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más adecuados. 
 
(3) Los análisis para determinar las fuerzas internas a lo largo del pilote, así como el desplazamiento y el 
giro en cabeza del mismo, se deben basar en modelos discretos o continuos que reproduzcan de forma 
realista (aunque sea aproximada): 

 − la rigidez a flexión del pilote; 

 − las reacciones del suelo a lo largo del pilote, considerando los efectos de carga cíclica y la magnitud 
de las deformaciones del suelo; 

 − los efectos de interacción dinámica entre pilotes (también llamados "efectos dinámicos de 
grupo"); 

 − el grado de libertad de la rotación en/de la cabeza del pilote, o de la unión entre pilote y 
estructura. 

 NOTA Para calcular la rigidez del pilote pueden emplearse como guía las expresiones que aparecen en el apéndice C. 

 
(4) Debe ignorarse la resistencia lateral de los estratos de suelos susceptibles de licuar o de sufrir una 
degradación sustancial en su resistencia bajo carga cíclica. 
 
(5) Si se emplean pilotes inclinados, deberán dimensionarse de forma que soporten con seguridad tanto 
esfuerzos axiles como momentos flectores. 
 

 NOTA Los pilotes inclinados no son recomendables para transmitir cargas laterales al suelo. 

 
(6) Los momentos flectores producidos por la interacción cinemática se deben calcular sólo cuando se 
cumplan simultáneamente las siguientes condiciones: 

 − el perfil de suelo es de tipo D, S1 o S2, y contiene capas consecutivas con rigideces que varían 
mucho unas con respecto a otras;  

 − el emplazamiento es de sismicidad moderada o alta, es decir el producto agS es mayor de 0,10 
g (mayor de 0,98 m/s2) y la estructura es de clase III o IV.  

 
(7) En principio, los pilotes deberán dimensionarse para que permanezcan en régimen elástico, aunque 
en determinadas condiciones puedan producirse rótulas plásticas en las cabezas de los mismos. Las 
zonas de formación potencial de rótulas plásticas deberán dimensionarse de acuerdo con el apartado 
5.8.4 del Anejo 1. 
 
 

6 Interacción suelo-estructura 

(1) Se deben tener en cuenta los efectos dinámicos de interacción suelo-estructura en los siguientes 
casos: 

 a) estructuras en las que los efectos P- (de segundo orden) jueguen un papel relevante; 

 b) estructuras con cimentaciones masivas y profundas, como pilas de puentes, cajones offshore 
y silos; 

 c) estructuras altas y esbeltas, tales como torres y chimeneas, cubiertas por el Anejo 6;  



 d) estructuras cimentadas en suelos muy blandos, con una velocidad media de propagación de 
las ondas de corte, vs,máx. (definida en la tabla 4.1) menor de 100 m/s, como ocurre en los 
suelos tipo S1. 

 
 NOTA En el apéndice D se incluye información sobre los efectos generales y la importancia de la interacción dinámica 

suelo-estructura. 

 
(2) Los efectos de la interacción suelo-estructura en pilotes se deben evaluar de acuerdo con el apartado 
5.4.2 para todas las estructuras. 
 
 

7 Estructuras de contención de tierras 
 

7.1 Requisitos generales 

(1) Las estructuras de contención de tierras se deben dimensionar de modo que cumplan su función 
durante y después del terremoto, sin que sufran daños estructurales de consideración. 
 
(2) Los desplazamientos permanentes, en forma de combinaciones de deslizamiento y giro (éste último 
debido a deformaciones irreversibles en el suelo de cimentación) pueden ser aceptables si se demuestra 
que son compatibles con los requisitos funcionales y/o estéticos de la estructura. 

7.2 Selección del tipo de estructura y consideraciones generales de proyecto 

(1) La selección del tipo de estructura debe basarse en las condiciones normales de servicio, de acuerdo 
con los principios generales establecidos en la reglamentación específica vigente o, en su defecto, en los 
documentos técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más 
adecuados. 
 
(2) Debe prestarse una atención especial al hecho de que pueda ser necesario ajustar y, 
ocasionalmente, elegir un tipo de estructura más adecuado para cumplir todos los requisitos sísmicos 
adicionales. 
 
(3) La granulometría del material de relleno del trasdós de la estructura se debe elegir 
cuidadosamente y compactar in situ, para lograr la mayor homogeneidad posible con la masa de suelo 
preexistente. 
 
(4) Los sistemas de drenaje en el trasdós de la estructura deben tener capacidad suficiente para absorber 
los movimientos transitorios y permanentes sin que su funcionamiento se vea afectado. 
 
(5) En particular, en el caso de suelos no cohesivos que contengan agua, el drenaje debe ser eficaz hasta 
una profundidad sensiblemente mayor que la de la superficie de fallo potencial tras la estructura de 
contención. 
 
(6) Debe asegurarse que el suelo del trasdós tiene un margen de resistencia suficiente frente a la 
licuación cuando se somete al terremoto de cálculo. 

7.3 Métodos de análisis 
 
7.3.1 Métodos generales 

(1) Cualquier método basado en los procedimientos de la dinámica de estructuras y la dinámica de 



suelos, y contrastado por la experiencia y observaciones, es en principio aceptable para evaluar la seguridad 
de una estructura de contención de tierras. 
 
(2) Deberán tenerse en cuenta los siguientes aspectos: 
 
 a) el comportamiento generalmente no lineal del suelo durante su interacción dinámica con la 

estructura de contención; 
 
 b) los efectos de las fuerzas inerciales asociadas a las masas del suelo y a la estructura, así como 

el resto de las fuerzas de masa que pudieran contribuir al proceso de interacción; 
 
 c) los efectos hidrodinámicos generados por la presencia de agua en el suelo del trasdós del 

muro y/o por el agua existente en la cara exterior del mismo; 
 
 d) la compatibilidad entre las deformaciones del suelo, del muro y de los anclajes, cuando los 

haya. 
 
7.3.2 Métodos simplificados: análisis pseudo-estático 
 
7.3.2.1 Modelos básicos 

(1) El modelo básico para el análisis pseudo-estático debe incluir la estructura de contención y su 
cimentación, la cuña de suelo tras la estructura (que se supone que está en estado de equilibrio límite activo, 
si la estructura es suficientemente flexible), las sobrecargas actuando en la cuña del suelo y, cuando 
proceda, una masa de suelo en el pie del muro supuesta en estado de equilibrio pasivo. 
 
(2) Para que se genere un estado activo en el suelo tiene que producirse un movimiento del muro de 
magnitud suficiente durante el terremoto de cálculo, bien debido a flexión en estructuras de contención 
flexibles, o a deslizamiento y/o giro en estructuras de contención rígidas. El movimiento del muro necesario 
para que se desarrolle un estado límite activo puede evaluarse de acuerdo con la reglamentación específica 
vigente o, en su defecto, con los documentos técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su 
responsabilidad, considere más adecuados. 
 
(3) En el caso de estructuras rígidas, como muros de sótano o muros de gravedad cimentados sobre roca 
o pilotes, se desarrollan empujes superiores a los activos y, en este caso, es más apropiado suponer un 
estado de suelo en reposo como se indica en el apartado E.9. Esta misma hipótesis se deberá suponer para 
muros de contención anclados en los que no se permita movimiento alguno. 
 
7.3.2.2 Acción sísmica 

(1) Cuando se vaya a realizar un análisis pseudo-estático, la acción sísmica se debe representar como 
un conjunto de fuerzas horizontales y verticales estáticas, obtenidas como producto de las fuerzas 
gravitatorias por un coeficiente sísmico. 
 
(2) Se debe considerar que la acción sísmica vertical actúa hacia arriba o hacia abajo de modo que 
produzca el efecto más desfavorable. 
 
(3) La intensidad de estas fuerzas sísmicas equivalentes depende, para una zona sísmica dada, de la 
magnitud del desplazamiento permanente que sea al mismo tiempo aceptable y permitido en la práctica 
para la solución estructural adoptada. 
 
(4) En ausencia de estudios específicos, los coeficientes sísmicos horizontal (kh) y vertical (kv) que 



afectan a todas las masas se deben tomar como: 
 

 
h

S
k

r
=   (7.1) 

 

 v h0 5,k k=   si avg / ag es mayor de 0,6 (7.2) 

 

 v h0 33,k k=   en cualquier otro caso (7.3) 

donde los valores del coeficiente r se muestran en la tabla 7.1, en función del tipo de estructura de 
contención. Para muros con altura menor de 10 m, el coeficiente sísmico debe considerarse constante 
en toda su altura. 

 
Tabla 7.1 – Valores de r para el cálculo del coeficiente sísmico horizontal 

Tipo de estructura de contención r 

Muros de gravedad sin coacciones con desplazamiento máximo dr = 300 S (mm)  2 

Muros de gravedad sin coacciones con desplazamiento máximo dr = 200 S (mm) 1,5 

Muros flexibles de hormigón armado, muros anclados o apuntalados, muros de hormigón 
armado cimentados sobre pilotes verticales, muros de sótano con movimientos restrin-
gidos y estribos de puentes 

1 

 
(5) En presencia de suelos saturados no cohesivos susceptibles de desarrollar presiones intersticiales 
elevadas: 

 a) el coeficiente r de la tabla 7.1 no deberá tomarse mayor de 1,0; 

 b) el coeficiente de seguridad frente a la licuación no deberá tomarse menor de 2. 

 NOTA El valor de 2 para el coeficiente de seguridad procede de la aplicación del punto (6) del apartado 7.2 en el contexto 
del método simplificado propuesto en el apartado 7.3.2. 

 
(6) En el caso de estructuras de contención con altura mayor de 10 m, y para más información sobre 
el coeficiente r, véase el apartado E.2. 
 
(7) Para muros distintos de muros de gravedad, pueden despreciarse los efectos de la aceleración 
vertical en las estructuras de contención. 
 
7.3.2.3 Valores de cálculo del empuje de tierras y de la presión del agua 

(1) La fuerza total de cálculo actuando sobre un muro en condiciones sísmicas debe calcularse 
considerando la condición de equilibrio límite del modelo descrito en el apartado 7.3.2.1. 
 
(2) Esta fuerza puede determinarse según se indica en el apéndice E. 
 
(3) Se deberá considerar que la fuerza de cálculo descrita en el punto (1) es la resultante de los empujes 



de tierras estáticos y dinámicos. 
 
(4) Se debe tomar como punto de aplicación de la fuerza debida a los empujes dinámicos de tierras el 
situado a media altura del muro, siempre y cuando no exista un estudio más detallado que considere la 
rigidez relativa, el tipo de movimientos y la masa relativa de la estructura de contención. 
 
(5) En el caso de muros que puedan rotar libremente en torno a su pie, puede suponerse que la fuerza 
dinámica se aplica en el mismo punto que la fuerza la estática. 
 
(6) Se debe considerar que la inclinación de la distribución total de presiones, estáticas y dinámicas, 
con respecto a la normal al muro no es mayor que (2/3)' para el estado activo e igual a cero para el 
estado pasivo. 
 
(7) Para el suelo bajo el nivel freático se debe distinguir entre condiciones de permeabilidad dinámica, 
en las que el agua puede moverse libremente por el esqueleto sólido, y de impermeabilidad dinámica, en 
las que esencialmente no se puede producir drenaje bajo la acción sísmica. 
 
(8) En la mayoría de las situaciones y para suelos con coeficiente de permeabilidad menor de 5  10-4 
m/s, el agua intersticial no puede moverse libremente entre los poros; la acción sísmica se produce por 
tanto esencialmente en ausencia de drenaje y el suelo se puede tratar como un medio de una sola fase. 
 
(9) Para las condiciones de impermeabilidad dinámica se deben aplicar todas las consideraciones 
anteriores, modificando de forma apropiada el peso específico del suelo y el coeficiente sísmico horizontal. 
 
(10) Las modificaciones necesarias de las condiciones de impermeabilidad dinámica pueden realizarse de 
acuerdo con los apartados E.6 y E.7. 
 
(11) Para el caso de rellenos en condiciones de permeabilidad dinámica, se debe suponer que los 
efectos inducidos por la acción sísmica en el suelo y en el agua están desacoplados. 
 
(12) Por lo tanto, deberá añadirse a la presión intersticial hidrostática una presión hidrodinámica de 
acuerdo con el apartado E.7. El punto de aplicación de la fuerza resultante de la presión hidrodinámica 
puede tomarse a una profundidad igual al 60% del espesor de la capa saturada, medida desde el nivel 
freático. 
 
7.3.2.4 Presión hidrodinámica sobre la cara exterior del muro 

(1) Se debe tener en cuenta la variación máxima de la presión (positiva o negativa) respecto a la 
presión hidrostática existente, debida a la oscilación del agua en la cara exterior del muro. 
 
(2) Esta presión se puede evaluar de acuerdo con el apartado E.8. 

7.4 Comprobaciones de la estabilidad y la resistencia 
 
7.4.1 Estabilidad del suelo de cimentación 

(1) Son necesarias las siguientes comprobaciones: 
 
 − estabilidad general; 
 
 − fallo local del suelo. 
 



(2) La comprobación de la estabilidad general se debe realizar de acuerdo con las reglas dadas en el 
apartado 4.1.3.4. 
 
(3) La capacidad última de la cimentación se debe comprobar frente a fallo por deslizamiento y frente a 
fallo por capacidad portante (véase 5.4.1.1). 
 
7.4.2 Anclajes 

(1) Los anclajes (incluyendo tirantes, mecanismos de anclaje, cabezas y elementos de sujeción) deben 
tener una resistencia y longitud suficientes para asegurar el equilibrio de la cuña crítica de suelo frente a 
condiciones sísmicas (véase 7.3.2.1), así como la capacidad necesaria para adaptarse a las deformaciones 
sísmicas del suelo. 
 
(2) La resistencia del anclaje se debe determinar, para las situaciones de cálculo permanentes y 
transitorias de los estados límite últimos, de acuerdo con la reglamentación específica vigente o, en su 
defecto, con los documentos técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, 
considere más adecuados. 
 
(3) Se debe asegurar que el suelo anclado mantiene la resistencia requerida para el funcionamiento 
del anclaje durante el terremoto de cálculo, y en particular, que posee un margen de seguridad suficiente 
frente a la licuación. 
 
(4) La distancia entre el punto de anclaje y el muro, Le, debe ser mayor que la distancia Ls, requerida para 
cargas estáticas. 
 
(5) La distancia Le para anclajes en un depósito de suelo con superficie horizontal y características 
similares a las del suelo en el trasdós del muro, puede evaluarse de acuerdo con la siguiente expresión: 
 

( )e s 1 1 5 α,L L S= +   (7.4) 

 
7.4.3 Resistencia estructural 

(1) Debe demostrarse que, bajo la combinación de la acción sísmica con otras posibles cargas, se alcanza 
el equilibrio sin superar las resistencias de cálculo del muro y de los elementos estructurales de apoyo. 
 
(2) Para ello, se deben considerar las situaciones de estados límite pertinentes que puedan producir 
el fallo de la estructura, de acuerdo con la reglamentación específica vigente o, en su defecto, con los 
documentos técnicos específicos que el autor del proyecto, bajo su responsabilidad, considere más 
adecuados. 
 
(3) Se debe comprobar que todos los elementos estructurales satisfacen la siguiente condición: 

 
d dR E  (7.5) 

 Donde 

 Rd es la resistencia de cálculo del elemento, determinada de la misma forma que en la 
situación no sísmica; 

 Ed es el valor de cálculo del efecto de las acciones, obtenido según el análisis descrito en el 
apartado 7.3. 



Apéndice A  
 

Coeficientes de amplificación topográfica recomendados 

 
A.1 En este apéndice se dan algunos coeficientes simplificados de amplificación de la acción sísmica 
que se utilizan para comprobar la estabilidad de taludes. Dichos coeficientes, designados ST, constituyen 
una primera aproximación y se consideran independientes del período fundamental de la vibración, por 
lo que multiplican por un factor constante las ordenadas del espectro de respuesta elástico de cálculo 
dado en el Anejo 1. Estos coeficientes de amplificación deberían aplicarse preferentemente en el caso 
de taludes que formen parte de irregularidades topográficas bidimensionales, tales como crestas y 
acantilados de gran longitud y altura mayor de 30 m. 
 
 
A.2 En taludes cuya pendiente media sea menor de 15° se pueden despreciar los efectos de la 
topografía, siendo recomendable realizar un estudio específico en el caso de que localmente existan 
fuertes irregularidades topográficas. Para pendientes mayores, se aplican las siguientes directrices: 
 
 a) Laderas y acantilados aislados. Debería emplearse un valor de ST  1,2 para emplazamientos 

próximos al borde superior. 
 
 b) Crestones con anchura en la parte superior significativamente menor que en la base. Se debería 

emplear un valor de ST  1,4 en las proximidades de la coronación del talud si la pendiente media 
es mayor de 30° y ST  1,2 para ángulos menores. 

 
 c) Presencia de una capa superficial floja. Si existe una capa superficial floja, el menor valor ST de 

los dados en a) y b) debería incrementarse al menos en un 20%. 
 
 d) Variación espacial del coeficiente de amplificación. Se puede suponer que el coeficiente ST 

disminuye linealmente con la altura por encima de la base del crestón o acantilado, hasta un 
valor igual a la unidad en su base. 

 
 
A.3 En general, la amplificación sísmica disminuye también rápidamente con la profundidad dentro 
del crestón. Por tanto, los efectos topográficos a considerar en los análisis de estabilidad son mayores y 
principalmente de tipo superficial en la coronación de las crestas, y muchos menores para 
deslizamientos profundos con superficies de rotura que pasen cerca de la base de los taludes. En este 
último caso, si se emplea un método de cálculo pseudo-estático, se pueden despreciar los efectos 
topográficos. 



Apéndice B  
 

Curvas empíricas para el análisis simplificado de la licuación 

 

B.1 Generalidades 

Las curvas empíricas utilizadas para el análisis simplificado de la licuación representan las correlaciones 
entre mediciones in situ y tensiones tangenciales cíclicas que se sabe que han producido licuación en 
anteriores terremotos. En el eje horizontal de esos gráficos se representa una propiedad del suelo medida 
in situ, como por ejemplo la resistencia normalizada a la penetración o la velocidad de propagación de las 
ondas de corte, vs, mientras que en el eje vertical se representa la tensión tangencial cíclica inducida por el 
sismo, e, generalmente normalizada por la presión efectiva inicial, σ'vo. En todos los gráficos se muestra 
una curva límite de la resistencia cíclica que separa la zona de no licuación (a la derecha) de la zona donde 
la licuación es posible (a la izquierda y por encima de la curva). En algunos casos se da más de una curva; 
por ejemplo, para suelos con diferente contenido de finos o para terremotos de diferentes magnitudes. 
 
Excepto cuando se utilice la resistencia CPT, es preferible no aplicar los criterios empíricos de licuación 
en los casos en que los suelos potencialmente licuables se presenten en capas o lentejones de espesor 
no superior a unas decenas de centímetros. 
 
En suelos con un contenido importante de grava, no puede descartarse la susceptibilidad a la licuación 
si bien los datos de observaciones disponibles son insuficientes por ahora para construir un gráfico de 
licuación fiable. 
 
 

B.2 Curvas basadas en el índice SPT 

Entre los gráficos de uso más común se encuentran las curvas representadas en la figura B.1 para arenas 
limpias y arenas limosas. El índice SPT normalizado, corregido por los efectos de la presión y el cociente de 
energías, N1(60), se obtiene como se indica en el apartado 4.1.4. 
 
No es probable que se produzca licuación por debajo de un cierto umbral de e porque el suelo se comporta 
elásticamente y no se generan incrementos de presión intersticial dinámica. Por tanto, la curva límite no se 
puede extrapolar hacia el origen. Para aplicar el presente criterio a terremotos de magnitud diferente de MS 
= 7,5 (donde MS es la magnitud de ondas superficiales), los valores de las ordenadas de las curvas de la 
figura B.1 se deberán multiplicar por el coeficiente CM indicado en la tabla B.1. 
 

Tabla B.1 – Valores del coeficiente CM 

MS CM 

5,5 2,86 

6,0 2,20 

6,5 1,69 

7,0 1,30 

8,0 0,67 

  



B.3 Curvas basadas en la resistencia obtenida con el ensayo CPT 

Se han establecido curvas de proyecto similares a las de la figura B.1 en base a numerosos estudios sobre la 
correlación entre la resistencia a la penetración estática, CPT, y la resistencia del suelo a la licuación. Estas 
correlaciones directas se deben preferir a las correlaciones indirectas que utilizan la relación existente 
entre el índice SPT y el parámetro CPT (índice de penetración con el cono mecánico). 
 
 

B.4 Curvas basadas en la velocidad de las ondas de corte, vs 

Esta propiedad tiene un futuro prometedor como índice de campo para evaluar la susceptibilidad a la 
licuación de los suelos de difícil muestreo (tales como limos y arenas) o difíciles de penetrar (gravas). 
Además, en los últimos años se han producido avances significativos en la medición in situ del parámetro 
vs. No obstante, las correlaciones entre vs y la resistencia del suelo a la licuación están aún en fase de 
desarrollo y no deberán usarse sin la asistencia técnica de un especialista en este campo. 

 

Leyenda 

e / σ'vo Tensión cortante cíclica normalizada   

A Arenas limpias B Arenas limosas 

  Curva 1: 35% finos 

  Curva 2: 15% finos 

  Curva 3: < 5% finos 

Figura B.1 – Relación entre el cociente de tensiones que producen licuación y los valores 
N1 (60) para arenas limpias y arenas limosas sometidas a terremotos de magnitud MS = 7,5 

  



Apéndice C  
 

Expresiones recomendadas para la determinación de la rigidez estática de 
pilotes 

 
C.1 La rigidez del pilote se define como la fuerza (momento) a aplicar en la cabeza del mismo para 
producir un desplazamiento (giro) unitario en la misma dirección (siendo los desplazamientos/giros 
nulos en las otras direcciones); se designa como KHH, (rigidez horizontal), KMM, (rigidez a flexión) y KHM = 
KMH (rigidez mixta). 
 
En la tabla C.1 se utiliza la siguiente notación: 
 
E es el Módulo de Young del suelo, igual a 3G; 
 
Ep es el Módulo de Young del material del pilote; 
 
Es es el Módulo de Young del suelo a una profundidad igual al diámetro del pilote; 
 
d es el diámetro del pilote; 
 
z es la profundidad. 
 
 

Tabla C.1 – Expresiones de la rigidez estática de pilotes flexibles 
cimentados en tres modelos de suelo diferentes 
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Apéndice D  
 

Recomendaciones sobre la interacción dinámica suelo-estructura:      efectos 
generales y trascendencia 

 
D.1 Como resultado de la interacción dinámica suelo-estructura, la respuesta sísmica de una 
estructura con cimentación flexible, es decir una estructura cimentada sobre terreno deformable, 
diferirá en varios aspectos de la respuesta de la misma estructura cimentada sobre terreno rígido (base 
fija) y sometida a la misma excitación en campo libre por las razones siguientes: 
 
a) el movimiento de la cimentación de una estructura apoyada en una base flexible diferirá del 

movimiento en campo libre y puede incluir una componente de giro importante que no se producirá 
en el caso de base rígida; 

 
b) el período fundamental de vibración de una estructura con cimentación flexible será mayor que el de 

una estructura sobre base fija; 
 
c) los períodos naturales, los modos de vibración y los coeficientes de distribución modal de una 

estructura cimentada sobre base flexible serán diferentes de los correspondientes a una estructura 
sobre base fija; 

 
d) el amortiguamiento global de una estructura con cimentación flexible incluirá tanto el amortigua-

miento geométrico como el amortiguamiento interno del suelo, además del amortiguamiento 
asociado a la superestructura. 

 
 
D.2 Para la mayoría de las estructuras usuales de edificación, los efectos de la interacción dinámica 
suelo-estructura tienden a ser beneficiosos ya que reducen los momentos flectores y los esfuerzos 
cortantes en los distintos elementos de la superestructura. Sin embargo, para las estructuras enumeradas 
en el capítulo 6 dichos efectos pueden ser perjudiciales. 



Apéndice E  
 

Análisis simplificado de estructuras de contención de tierras 

 
E.1 Conceptualmente, el coeficiente r se define como el cociente entre el valor de la aceleración que 
produce el desplazamiento máximo permanente compatible con las coacciones existentes y el valor 
correspondiente al estado de equilibrio límite (aparición de los desplazamientos). Por tanto, r es mayor 
para muros que pueden tolerar mayores desplazamientos. 

E.2 Para estructuras de contención de más de 10 m de altura puede hacerse un análisis unidimensional 
en campo libre de la propagación vertical de las ondas, lo que permite mejorar la estimación de  a 
efectos de la expresión (7.1), considerando un valor medio de las aceleraciones máximas horizontales 
del suelo trasdosado a lo largo de la altura de la estructura. 

E.3 La fuerza total de cálculo, Ed, que actúa sobre el trasdós de una estructura de contención viene 
dada por: 

v
(1 )

2
d ws wd

1

2

*
 E k K H E E=    + +  (E.1) 

Donde 

H es la altura del muro; 

Ews es la fuerza estática del agua; 

Ewd es la fuerza dinámica del agua (definida a continuación); 

* es el peso específico del suelo (definido en las fórmulas (E.5) a (E.7) siguientes); 

K es el coeficiente de empuje de tierras (estático + dinámico); 

kv es el coeficiente sísmico vertical (véanse las expresiones (7.2) y (7.3)). 

 
 
E.4 El coeficiente de empuje de tierras se puede calcular a partir de la expresión de Mononobe-Okabe: 
 
Para estados activos: 
 

si d   −   
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Para estados pasivos (sin rozamiento entre el suelo y el muro): 
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(E.4) 

 
En las expresiones anteriores se ha utilizado la siguiente notación: 
 
'd es el valor de cálculo del ángulo de resistencia al corte del suelo, es decir 

d
;

1
tan

tan−



 
  =
 
 

 

 
 y  son los ángulos de inclinación del trasdós del muro y de la superficie del relleno medidos desde la 
horizontal, como se muestra en la figura E.1; 
 
d es el valor de cálculo del ángulo de rozamiento entre el muro y el suelo, es decir 

1
d ;

tan
tan−



 
 
 
 


 =


 

 
 es el ángulo definido en los apartados E.5 a E.7 siguientes. 
 
Las expresiones del estado pasivo se deberán utilizar preferentemente para muros de pared vertical ( 
= 90°). 
 
 

E.5 Nivel freático por debajo de la base del muro de contención. Coeficiente de 
empuje de tierras 

Se aplican los siguientes parámetros: 
 

*  es el peso específico  del suelo (E.5) 

 

h

v
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1 k

 =
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 (E.6) 

 



wd = 0E  (E.7) 

Donde 

kh es el coeficiente sísmico horizontal (véase la expresión (7.1)). 

 
Como alternativa se pueden utilizar las tablas y los gráficos aplicables al caso estático (con cargas 
gravitatorias únicamente), con las siguientes modificaciones: 
 
siendo 
 

h
A

v
tan θ

1+

k

k
=  (E.8) 

 
y 
 

h
B

v
tan

1–

k

k
 =  (E.9) 

 
se gira el sistema muro-suelo completo, de forma apropiada, con un ángulo adicional A o B. La aceleración 
de la gravedad se sustituye por el valor siguiente: 
 

( )
A
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=



g
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o 
 

( )
B
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v1– k
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g
g     (E.11) 

 
 

E.6 Suelo bajo el nivel freático en condiciones de impermeabilidad dinámica. 
Coeficiente de empuje de tierras 

Se utilizan los siguientes parámetros: 
 

* wγ γ γ= −  (E.12) 
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wd = 0E  (E.14) 



Donde 

 es el peso específico (total) del suelo saturado; 

w es el peso específico del agua. 

 
 

E.7 Suelo bajo el nivel freático en condiciones de (alta) permeabilidad dinámica. 
Coeficiente de empuje de tierras 

Se utilizan los siguientes parámetros: 
 

* w =  −   (E.15) 
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  γ

12
wwd h H =  E k  (E.17) 

Donde 

d es el peso específico del suelo seco; 

H' es la altura del nivel freático medida desde la base del muro. 

 
 

E.8 Presión hidrodinámica en el paramento exterior del muro 

Esta presión, q(z), se puede estimar de la siguiente forma: 
 

( ) h w

7

8
 q z k h z=       (E.18) 

Donde 

kh es el coeficiente sísmico horizontal con r = 1 (véase la expresión (7.1)); 

h es la altura de la superficie del agua; 

z es la coordenada vertical, medida hacia abajo, con el origen en la superficie del agua. 

  



E.9 Empuje de tierras en estructuras rígidas 

En estructuras rígidas que estén completamente fijas, y por lo tanto no se puedan desarrollar estados 
activos en el suelo, y en muros verticales con el relleno del trasdós horizontal, el incremento dinámico 
del empuje de tierras se puede tomar igual a: 
 

2
d S H =     P  (E.19) 

Donde 

H es la altura del muro. 

 
El punto de aplicación se puede tomar a media altura del muro 
 

 

activo Pasivo 

Figura E.1 – Convenio para la medida de los ángulos utilizados 
en las fórmulas de cálculo del coeficiente de empuje de tierras 

  



Apéndice F  
 

Recomendaciones para la determinación de la capacidad portante de 
cimentaciones superficiales sometidas a cargas sísmicas 

 

F.1 Expresión general 

La estabilidad frente a fallo por capacidad portante de una zapata superficial apoyada en la superficie de un 
suelo homogéneo y sometida a carga sísmica puede comprobarse utilizando la siguiente expresión, que 
relaciona la resistencia del suelo con los efectos de las acciones de cálculo al nivel de la cimentación (NEd, 
VEd, MEd) y con las fuerzas de inercia en el suelo: 
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donde  
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γ γ
,
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N N B N


= = =  ,  (F.2) 

N  es la capacidad portante última de la cimentación para una carga vertical centrada (definida en 
los apartados F.2 y F.3); 

Nmáx. es la anchura de la cimentación; 

B es la fuerza adimensional de inercia del suelo (definida en los apartados F.2 y F.3); 

F  es el coeficiente parcial del modelo (en el apartado F.6 se dan valores de este parámetro). 

 
a, b, c, d, e, f, m, k, k', cT, cM, c'M, ,  son parámetros numéricos que dependen del tipo de suelo, definidos 
en el apartado F.4. 

F.2 Suelo puramente cohesivo 

Para suelos puramente cohesivos o suelos saturados sin cohesión la capacidad portante última para una 
carga vertical centrada, Nmáx, viene dada por: 

( )máx.
M

+2  
γ

=
c

N B  (F.3) 

Donde 

c  es la resistencia a esfuerzo cortante del suelo sin drenaje, cu, para un suelo cohesivo, o resistencia 
a esfuerzo cortante cíclico sin drenaje, cy,u, para un suelo sin cohesión; 

M es el coeficiente parcial de seguridad para las propiedades materiales del suelo (véase 3.1 (3)). 

La fuerza adimensional de inercia F  del suelo viene dada por: 
 



ga S B
F

c

   
=  (F.4) 

Donde 

 es la densidad del suelo 

ag es la valor de cálculo de la aceleración del suelo en un terreno tipo A (ag = I agR); 

agR es la aceleración máxima de referencia del suelo en un terreno tipo A 

I es el coeficiente de importancia 

S es el coeficiente de suelo definido en el apartado 3.2.2.2 del Anejo 1. 

 
Las siguientes limitaciones se aplican a la expresión general de la capacidad portante: 

0 1 1,N V    (F.5) 

 
 

F.3 Suelo sin cohesión 

Para suelos puramente granulares, sin cohesión, bien secos o saturados sin crecimiento apreciable de la 
presión intersticial dinámica, la capacidad portante última de la cimentación para una carga vertical 
centrada, Nmáx., viene dada por: 
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Donde 

g es la aceleración de la gravedad 

av es la aceleración vertical del terreno (puede tomarse igual a 0,5 agS 

N es el coeficiente de capacidad portante, que es función del valor de cálculo del ángulo de 
rozamiento interno del suelo, 'd (el cual incluye el coeficiente parcial de seguridad, M, del 
punto (3) del apartado 3.1) para la propiedad material correspondiente (véase E.4). 

 

La fuerza adimensional de inercia, F , del suelo viene dada por: 

tan

g
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F

g
=
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 (F.7) 

 
La siguiente limitación es aplicable a la expresión general de la capacidad portante en este caso: 
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F.4 Parámetros numéricos 

Los valores de los parámetros numéricos en la expresión general de la capacidad portante se dan en la 
tabla F.1, en función de los tipos de suelo identificados en los apartados F.2 y F.3. 
 

Tabla F.1 – Valores de los parámetros numéricos usados en la expresión (F.1) 

 Suelo puramente cohesivo Suelo sin cohesión 

A 0,70 0,92 

B 1,29 1,25 

C 2,14 0,92 

D 1,81 1,25 

E 0,21 0,41 

F 0,44 0,32 

M 0,21 0,96 

K 1,22 1,00 

k' 1,00 0,39 

cT 2,00 1,14 

cM 2,00 1,01 

c'M 1,00 1,01 

 2,57 2,90 

 1,85 2,80 

 
 

F.5 En la mayoría de los casos F puede tomarse igual a 0 para suelos cohesivos. Para suelos sin 

cohesión F  puede despreciarse si agS < 0,1 g (es decir si agS < 0,98 m/s2). 
 
 
F.6 Los valores del coeficiente parcial del modelo, Rd, se indican en la tabla F.2 en función del tipo de 
suelo. 
 

Tabla F.2 – Valores del coeficiente parcial del modelo, Rd 
 

Arena media 
o densa 

Arena suelta 
seca 

Arena suelta 
saturada 

Arcilla no 
sensitiva 

Arcilla sensitiva 
(tixotrópica) 

1,00 1,15 1,50 1,00 1,15 

 


